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Einleitung - Überblick 
 
 
Rolf Wellauer, Dipl. Ing. HTL/STV, H. Wellauer AG, Frauenfeld 
 
 
In diesem Kapitel geht es um das Thema der heutigen Tagung, über die Bedeutung der Pfahlgründung und 
um die Abgrenzung der Thematik. 
 
 
 
1. Thema der Veranstaltung 
 
 
Die Fundationsart und die Fundationstiefe eines jeden Bauwerkes sind für die Sicherheit und Dauerhaftigkeit 
(Lebensdauer/Gebrauchsdauer) von ausschlaggebender Bedeutung. Wenn unmittelbar unter einem Bau-
werk kein tragfähiger Boden ansteht, genügt die übliche Art der Gründung wie Einzel- Streifen- oder Platten-
fundation nicht.  
 
In solchen Fällen müssen die Lasten mittels geeigneter Massnahmen in den tragfähigen Untergrund geleitet 
werden. Je nach Tiefenlage der tragfähigen Schichten, Höhe des Grundwasserstandes, oder rechtlichen 
Auflagen (Nachbarbebauung, Umweltschutz, Vorgaben der Baubehörde usw.) stehen für die Tiefengrün-
dung folgende Möglichkeiten zur Verfügung: 

• Materialaustausch 
• Baugrundverbesserungen 
• Pfahlgründungen 
• Brunnen- und Senkkastengründungen 
• Druckluftgründungen 

 
Das Thema der heutigen Veranstaltung steht unter dem Überbegriff Pfahlfundationen. 
 
 
 
2.  Bedeutung der Pfahlgründung 
  
 
Warum braucht es die Pfahlgründung? 
 
Damit auch auf schlechtem Baugrund Bauwerke errichtet werden können, werden Pfähle als Bauhilfs-
massnahme eingesetzt. Wo immer diese Fundationsart angewendet wird, muss allen die Pfahlgründung 
beeinflussenden Faktoren Rechnung getragen werden.  
Zwei Beispiele sollen dies veranschaulichen.  
 
Beispiel 1 Oberstufenzentrum Müllheim 
 Ein Schulhausneubau mit einer teilweisen Unterkellerung musste erstellt werden. Für das Un-

tergeschoss war eine umspundete Baugrube erforderlich. Das gesamte Bauwerk musste inner-
halb und ausserhalb der Baugrube auf Fertigbetonrammpfählen fundiert werden.  

  
 Nachdem das Untergeschoss und die Bodenplatte des Erdgeschosses erstellt waren, wurden 

die Spundwände gezogen. Schon während dem Ziehen wurden zwischen dem unterkellerten 
und dem nicht unterkellerten Gebäudeteil unterschiedliche Setzungen festgestellt. Damit die 
Setzungen vorweg genommen werden konnten, mussten aufwändige und kostspielige Vorbe-
lastungen durchgeführt werden. 

  
 Die Untersuchungen haben ergeben, dass die Spundwände tiefer reichten als die Pfählung, 

was beim Ziehen der Spundwände zu Setzungen geführt hatte. Die Ursache war ein falsches 
Pfahlkonzept. 
 

Beispiel 2 Venenklinik Kreuzlingen 
 Ein grösseres Bauwerk wurde zwecks einer Nutzungsänderung umgebaut und saniert. Wäh-

rend der Innenausbau in vollem Gange war, wurde entschieden, das Gebäude um eine Tiefga-
rage zu erweitern. Hierfür war eine auf drei Seiten anliegende Spundwand erforderlich, welche 



mit Ankern zurückgehalten werden musste. Beim bestehenden Gebäude ging man von einer 
Holzpfahlgründung, bestehend aus je zwei Pfahlreihen pro Gebäudelängsseite aus. 

  
 Nach Beendigung des Baugrubenaushubes entstanden an den Querfassaden grosse Vertikal-

risse und einen Tag später stürzte die Hälfte des Bauwerkes ein. Nach diesem Schaden musste 
auch der Rest des Gebäudes abgebrochen werden. 

  
 Nach den Abbrucharbeiten kam die bestehende Pfählung zu tage, welche nicht wie angenom-

men aus zwei Doppelreihen Pfählen, sondern aus einem Pfahlrost von 2 – 3 m langen Pfählen 
bestand. 

 
 Die Hauptursache für diesen Schaden war eine falsche Annahme der bestehenden Pfäh-

lung. 
 
Die Pfahlgründung ist für Bauwerke mit hohen Bauwerkslasten, für Bauwerke in wenig tragfähigen Böden 
und zum Teil Bauten die unter engsten Platzverhältnissen erstellt werden müssen, unumgänglich. Ohne 
diese Bauhilfsmassnahme müsste auf die Errichtung solcher Bauwerke verzichtet werden. 
 
Generell kann man sagen, dass bei der Pfahlgründung Standpfähle weniger problematisch sind, als 
schwimmende Pfähle.  
 
 
 
3. Wovon sprechen wir, wovon sprechen wir nicht. 
 
 
Es gibt Bauverfahren, welche im weitesten Sinne auch zu Fundationszwecken eingesetzt werden können. 
Wenn wir hier auf alle diese Bautechniken wie  

• Presspfähle 
• Brunnengründungen 
• Schachtbau 
• Senkkasten 
• Druckluftgründungen 
• Dynamische Tiefenverdichtung 

eingingen, würde dies den Rahmen der heutigen Veranstaltung sprengen.  
 
Daher sprechen wir heute von  

• Bohrpfählen  
• Kleinbohrpfählen 
• Verdrängungspfählen 
• Rammpfählen 
• Jettingpfähle 
• Schotter-, Betonstopfsäulen 

 
 
 

4. Geschichtlicher Abriss 
 
 
Die älteste uns bekannte Pfahlart, die wir für die Gründung von Bauwerken kennen, sind die Holzpfähle. Sie 
stammen aus der Jungsteinzeit und Bronzezeit und wurden für Bauten in und über Wasser verwendet, wie 
z.B. für Pfahlbauten, Stege durch Sümpfe und vieles andere mehr. Zwei Beispiele hiefür sind das Pfahlbau-
dorf Unteruhldingen am Bodensee (1700 – 800 v. Chr.) und die Lagunenstadt Venedig mit rund 20000 auf 
Pfählen fundierten Gebäuden. 
 
Über viele Jahrhunderte hinweg beschränkte sich die Weiterentwicklung lediglich auf die Verbesserung der 
Rammtechnik.  
 
Zu Beginn des 19. Jahrhunderts entwickelten sich aus den Freifallbären nach und nach die Dampf- und 
Druckluftrammen, sowie die Explosions- und Hydraulikrammen. Mit Hilfe dieser Technologien konnten so-
wohl die Schlagzahl enorm gesteigert, als auch Pfähle aus anderen Baustoffen als Holz verwendet werden. 



Zu den jüngsten Rammtechniken können wohl die Vibrationsbären gezählt werden, deren Einsatz gegen-
über den Schlagbären wesentliche Vorteile mit sich bringen.  
 
Etwa Anfang des 20. Jahrhunderts begann die Entwicklung des Bohrpfahles. Vorreiter für die eigentliche 
Bohrtechnik war der Brunnenbau. Die anfänglichen Bohranlagen bestanden aus einem Dreibock, der mit 
einem Einseilgreifer bestückt war. So wurde alternierend ausgehoben und die Verrohrung eingesetzt und 
nachgetrieben. Um die Mantelreibung der Verrohrung zu reduzieren, wurden die Rohre mit Hilfe eines He-
bebaumes hin- und herbewegt. Zum durchfahren besonderer Bodenschichten wurden spezielle Werkzeuge 
wie Schlagmeissel, Schnecken, Bohrer und Büchsen eingesetzt. 
 
Kleine und mittlere Firmen, die sich auf die Herstellung von Wassergewinnungsbrunnen spezialisiert hatten, 
begannen mit primitiven Mitteln Pfahlgründungen herzustellen. Viele Betriebe entwickelten eigene Pfahlty-
pen und zum Teil wurden sogar die Geräte in eigener Regie gefertigt.  So entstanden zum Beispiel der Be-
noto-Pfahl, der Franki-Ortbeton-Rammpfahl und das HW-Pressbetonpfahl-Verfahren, um nur einige zu 
nennen. 
 
Bis zur Entwicklung der Drehbohrgeräte war das Benoto-System das am häufigsten angewendete Verfah-
ren. 
 
Durch die weitgehende Mechanisierung im Verlaufe der Entwicklung werden heute  Bohrgeräte eingesetzt, 
die meist auf geländegängigen Raupenbaggern montiert sind. 
 
Gegenüber dem Rammpfahl besitzt der Bohrpfahl vier gewichtige Vorteile: 

1. Das Erstellen der Bohrpfähle ist mit wesentlich weniger Lärm und Erschütterungen verbunden  
2. Der Pfahldurchmesser der Bohrpfähle liegt deutlich über demjenigen der Rammpfähle. Das bedeu-

tet, dass die Bohrpfähle dadurch wesentlich höhere Lasten aufnehmen können 
3. Die Pfahllänge ist um ein Mehrfaches grösser, als beim Rammpfahl 
4. Beim Bohrverfahren ist die Möglichkeit gegeben, die Pfähle in dicht gelagerte, kompakte Boden-

schichten einzubinden, das für bestimmte Bauwerke unerlässlich ist 
 
Dies mögen wohl die Hauptgründe dafür sein, dass in den vergangenen Jahrzehnten die technische Ent-
wicklung in der Bohrtechnik wesentlich weiter vorangeschritten ist, als bei den Rammtechniken.  
 
Heute hat die technische Entwicklung einen Stand erreicht, die es ermöglicht, Pfähle bis zu 120 m Länge 
und bis zu 3.00 m Durchmesser herzustellen. 
 
Betrachtet man die geschichtliche Entwicklung der Pfähle in einem Zeitdiagramm, so fällt auf, dass sich über 
viele Jahrhunderte nur eine einzige Pfahlart behaupten konnte, nämlich der Holzrammpfahl. An dieser Grafik 
ist deutlich erkennbar, dass die technische Entwicklung der Pfähle seit 1900 enorm vorangetrieben wurde. 
 
 
 
5. Gliederung der Pfahlarten / -typen 
 
 
Wird eine Pfahlgründung geplant, kann zwischen verschiedenen Pfahltypen gewählt werden. Es sind zahl-
reiche Lösungen möglich. Um die richtige Pfahlart zu wählen ist es wichtig, die technischen Vor- und 
Nachteile der gebräuchlichen Pfahlarten zu kennen.  
 
Die verschiedenen Pfahlarten können wir folgt gegliedert werden: 

• Verfahren mit Erdverdrängung (Verdrängungspfähle) 
o Einpresspfahl  

§ vorgefertigt 
o Schraubpfahl / Selbstbohrpfahl  

§ vor Ort 
o HDI Pfahl 
o Rammpfahl  

§ Vor Ort (mit u. ohne verlorene Verrohrung) 
- Ortbetonverpresspfahl 
- Verbundpfahl 

§ vorgefertigt 
- Holz 



- Stahl 
- Beton 

 
• Verfahren mit Erdaushub (Bohrpfähle / Ortbetonpfähle) 

o grosse Durchmesser 
§ Verpresspfahl und verwandte Techniken 
§ Bentonit (keine Dichtungswände) 
§ Stahlverrohrung 
§ durchgehende Bohrschnecke 

o kleine Durchmesser 
§ Verpresspfahl (Bohrpfahl) 
§ Mikropfahl 
§ durchgehende Bohrschnecke 

 
Ich gebe Ihnen im Folgenden einen kurzen Einblick in die verschiedenen Pfahlarten. Auf einzelne Typen 
wird im Verlaufe des Tages noch detaillierter eingegangen.  

 
 

5.1 Rammpfähle  
 
5.5.1 Vorgefertigter Rammpfahl 
 
Hier sprechen wir von  Verdrängungspfählen. Bei dieser Pfahlart wird beim Eindringen des Pfahles der Bau-
grund vollständig verdrängt.  
 
Bei dieser Pfählungsart werden folgende Materialien verwendet: 

• Holz 
• Stahl  
• Stahlbeton 
• Spannbeton 

 
Das Rammgut wird in vorgefertigten Längen auf die Baustelle geliefert und mit Schlagbären, Schnellschlag-
rammen oder Rüttlern eingetrieben. Die einzelnen Pfahlelemente können durch entsprechende Kupplungs-
vorrichtungen verlängert werden. 
 
Die Querschnitte können rund, quadratisch oder 8-Eckig sein. Bei Stahlpfählen bestimmt das verwendete 
Profil den Querschnitt. 
 
Bei Holzpfählen ist die Länge auf ca. 15.0 m begrenzt. 
 
Verdrängungspfähle weisen folgende Merkmale auf: 

• Schnelle Ausführung 
• Beliebige Querschnittsform 
• Gute Reibung zwischen Pfahl und Untergrund durch seitliche Verdichtung 
• Kontrolle der Tragfähigkeit durch Rammwiderstand 

 
 
5.1.2 Ortbeton-Rammpfahl 
 
In einen durch Bodenverdrängung hergestellten Hohlraum im Baugrund, wird anschliessend Beton mit allfäl-
liger Bewehrung eingebracht. Der Hohlraum wird durch Rammen, Rütteln oder Drücken eines Vortriebrohres 
hergestellt. Die Rammung erfolgt durch Freifall-Innenrammung auf einen Betonpfropfen im Fuss des Rohres. 
Sie kann aber auch durch Kopframmung auf eine Rammhaube erfolgen. In diesem Fall ist das Rammrohr 
am unteren Ende mit einer verlorenen Platte oder Spitze verschlossen. 
 
 
5.1.3 Verpresspfahl 
 
Auch die Verpresspfähle zählt man zu den Verdrängungspfählen, soweit sie nicht im Bohrverfahren herge-
stellt werden. Es handelt sich um Fertigpfähle, mit einem am Fuss gegenüber dem Schaft vergrösserten 
Querschnitt. Der entstehende Hohlraum wird während des Einbringens verfüllt oder unter geringem Druck 
verpresst.  



 
Rammverpresspfähle können unterhalb und oberhalb des Grundwasserspiegels hergestellt werden. 
 
 
5.1.4 Schraubbohrpfahl 
 
Dieser Pfahl gehört zu den Ortbetonverdränungspfählen. Zur Herstellung wird eine kurze Bohrschnecke mit 
Hohlseele in den Baugrund gedreht. Der Boden  wird dabei verdrängt. Durch die Hohlseele wird der Armie-
rungskorb eingebaut und Beton eingefüllt. Dann wird die verlorene Spitze gelöst und das Rohr aus dem Bo-
den herausgedreht. Die so erstellten Pfähle weisen eine hohe Mantelreibung auf. An Stelle des Beweh-
rungskorbes können nachträglich Stahlprofile in den frischen Beton eingedrückt oder einvibriert werden. Bei 
weichen Deckschichten können Tiefen bis 30 m erreicht werden. 
 
 
5.2 Bohrpfähle 
 
5.2.1 Grossbohrpfähle 
 
Zu den Grossbohrpfählen gehören Pfähle mit Durchmessern grösser 30 cm.  
 
Die entscheidenden Vorteile der Bohrpfähle liegen in der guten Anpassungsmöglichkeit an den Baugrund 
und die Traglasten, einerseits durch das geeignete Herstellungsverfahren und andrerseits durch die Wahl 
der Durchmesser.  
 
Weitere Merkmale sind: 

• Einblick in die vorhandenen Bodenschichten 
• Hohe Trägfähigkeit 
• Anpassung der Längen an die Untergrundverhältnisse 
• Bohrhindernisse im Boden können durchfahren werden 
• Geringer Lärm und geringe Erschütterung bei der Herstellung 
• Bei entsprechenden Durchmessern geeignet für die Aufnahme von Horizontallasten und Biegemo-

menten 
 
Zur Herstellung der Bohrlöcher werden heute folgende Verfahren angewendet 

• Bohrung verrohrt 
• Bohrung unverrohrt 
• Bohrung unverrohrt mit Stützflüssigkeit  
• Bohrung unverrohrt mit durchgehender Bohrschnecke 

 
Der Aushub im Bohrloch kann kontinuierlich oder alternierend erfolgen. 
 
Aussergewöhnlich sind Bohrpfähle mit abweichenden Querschnittsformen. Nebst den kreisförmigen Quer-
schnitten gibt es auch solche, die als Schlitzwandelemente ausgebildet sind.  
Unabhängig davon können Pfähle  

• Konstante Querschnitte 
• Teleskopartig veränderliche Schaftabmessungen 
• Schaftaufweitungen oder 
• Fussaufweitungen 

aufweisen. 
 
Der Pfahlschaft als tragendes Element kann bestehen aus 

• Unbewehrtem Beton 
• Stahlbeton 
• Beton mit besonderer Bewehrung wie Stahlrohre, Stahlprofile oder Stahlfasern 
• Betonfertigteile oder Stahlrohre, bei denen der Ringraum zwischen Fertigteil und Boden mit Beton, 

Zement- oder Zement-Bentonitsuspension aufgefüllt wird 
 
 
5.2.2 Kleinbohrpfähle  
 
Die Kleinbohrpfähle unterscheiden sich im Wesentlichen von den Grossbohrpfählen in der Dimension. Zu 
dieser Pfahlkategorie gehören Pfähle mit Durchmessern bis 30 cm.  



 
Die Vorteile der Kleinbohrpfähle liegen vor allem in der 

• Anwendung bei engen Platzverhältnissen 
• Anpassung des Bohrverfahrens an die Bodenschichten 
• Einblick in die Vorhandenen Bodenschichten 
• Anpassung der Längen an die Untergrundverhältnisse 
• Bohrhindernisse im Boden können durchfahren werden 
• Geringer Lärm und geringe Erschütterung bei der Herstellung 

 
 
Für diese Pfahlkategorie werden folgende Bohrverfahren angewendet: 

• Verrohrte Bohrung 
• Unverrohrte Bohrung 
• Endlos-Schneckenbohrung 

 
Beim Verpresspfahl mit kleinen Durchmessern wird ein Rohr im Drehbohrverfahren in den Boden abgeteuft. 
Nach erreichen der Endtiefe wird die Armierung gefolgt vom Beton eingebracht. Mit dem Rückzug der Ver-
rohrung wird der Beton mit Druckluft verdichtet und der überschüssige Zementleim in den Nachbarboden 
gepresst. Dadurch entsteht ein mit dem Boden verwurzelter Verpresspfahl (Wurzelpfahl). 
Bevorzugtes Anwendungsgebiet von Ortbeton-Verpresspfählen: 

• Sanierung von Gebäuden mit mangelhafter Gründung, vor allem bei historischen Bauten 
• Unterfangung bestehender Bauwerke 

 
 
Beim Injektionsbohrpfahl (Mikrofpahl) handelt es sich um einen Pfahl, der mittels verrohrter oder unver-
rohrter Bohrung hergestellt wird. In das Bohrloch wird ein Tragglied eingebaut welches mit Zement- oder 
anderen Bindemittelinjektionen ummantelt wird.  
 
 
 
6. Pfahlanordnungen 
 
 
Nebst der Wahl der Pfahlart ist auch die Pfahlanordnung zu prüfen. Diese richtet sich nach der Konstruktion 
des Bauwerkes und nach der Grösse und Richtung der angreifenden Lasten. Es werden folgende Anord-
nungen unterschieden: 

• Einzelpfähle 
• Pfahlböcke 
• Pfahlgruppen 
• Pfahlroste 
• ringförmige Anordnung 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Einzelpfähle werden unter einem Pfahlkopf-  Pfahlböcke kommen zur Anwendung, wenn Hori- 
balken oder Einzelfundament eingesetzt.  zontalkräfte aufzunehmen sind. Sie erhalten 
 in der Regel eine gemeinsame Kopfplatte. 
 



 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Pfahlgruppen findet man vor allem unter  Pfahlroste werden unter Brückenfundamenten, Silos, 
grossen Lasten wie Stützen, Maschinen-  Krahnbahnen usw. angeordnet und mit einer gemein- 
fundamenten usw. vor.  samen Pfahlrostplatte verbunden. Diese Pfahlanord-
 nung ist besonders geeignet, hohe Eigenlasten oder 
 Lasten aus Wind, Erde, Wasser, Verkehrslasten zu 
 übernehmen. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Ringförmige Anordnungen finden Anwendung  
bei turmartigen Baukörpern wie Schornsteine,  
Fernsehtürme usw. 
 
 
 
 
 
Autor: Rolf Wellauer 
 Dipl. Ing. HTL/STV 
 H. Wellauer AG 
 Zürcherstrasse 354 
 8500 Frauenfeld 
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Considérations sur le dimensionnement des pieux ; 
Eurocode 7 et SIA 267 

1. Introduction 

1.1 Généralités 

La réalisation de pieux, initialement uniquement battus et en bois, est connue depuis l’antiquité pour la 
construction d’ouvrages d’Art. Au Moyen-âge, l'utilisation des pieux en fondations devient très courante ; les 
procédés mis en œuvre se perfectionnent au cours de la Renaissance puis de la révolution industrielle. Au 
passage du XIXe au XXe siècle, l'adoption des pieux d'acier et de béton armé, l'utilisation des marteaux 
diesel, pneumatique, à vapeur, ainsi que le développement d'un grand nombre de types de pieux moulés en 
place marquent les premiers changements technologiques importants depuis l'époque romaine. Avec 
l’évolution des techniques et le développement de procédés apparentés l'ingénieur dispose actuellement 
d'une gamme de moyens extrêmement étendue qui va du micropieu au pieu foré de gros diamètre. 

Les formules permettant d’estimer la portance sont également, et bien évidemment, intimement liées au 
développement technique et aux procédés mis en œuvre. Les premières formules permettant d’estimer la 
capacité portante sont ainsi liées au battage tandis que les formules analytiques, dites statiques, pour le 
calcul des pieux forés datent principalement de la seconde moitié du XXe siècle. L’art de construire de 
chaque pays, fonction entre autre des conditions géologiques et des matériaux à disposition, se retrouve 
également dans la réglementation et les documents normatifs. 

1.2 Normes européennes, Eurocodes 

Afin d’harmoniser les réglementations dans le domaine de la construction et de la sorte faciliter les échanges 
commerciaux, l’Union Européenne a pris l’initiative d’établir un ensemble de règles techniques pour le 
dimensionnement des ouvrages (Eurocodes). L’élaboration de cette réglementation supranationale fut 
confiée au Comité Européen de Normalisation (CEN) dont la Suisse, représentée par la SIA et la VSS, est 
membre. Il est prévu que l’ensemble des versions définitives des Eurocodes soit publié d’ici fin 2006. 

Ces documents normatifs, qui dans leur version provisoire (prénorme) constituaient une alternative aux 
règles nationales en vigueur dans les Etats membres du CEN, sont appelés à les remplacer. En 2010 au 
plus tard, les normes nationales devront être ou retirées ou complètement harmonisées aux normes 
européennes. Des préfaces nationales ou, le cas échéant, des documents nationaux d’application pourront 
adapter certaines exigences locales aux Eurocodes, sans toutefois en altérer les principes. 

1.3 Normes SIA, Swisscodes 

La Suisse s’étant engagée à adopter les Eurocodes, et plutôt que d’accompagner chaque parution des 
Eurocodes d’un document d’application spécifique aux conditions suisses, la SIA a décidé de créer une 
nouvelle série complète de normes compatibles avec les Eurocodes, les Swisscodes. Ces Swisscodes, ou 
normes SIA 260 à 267 [1], devraient donc remplir à terme le rôle de documents nationaux d’application. 

La première norme suisse traitant des fondations profondes, régissant ainsi les critères minimaux à 
respecter dans le dimensionnement et l’exécution des pieux, date de 1975 [2], ce qui est relativement tardif, 
notamment par rapport à l’Amérique du Nord où des documents normatifs étaient déjà en vigueur dans les 
années 1960. La révision de cette norme dans les années 1990 a conduit à repenser totalement la norme en 
prenant en compte les « nouveaux » concepts de dimensionnement aux facteurs partiels, introduits dans les 
normes structures et présents dans la version provisoire (prénorme) de l’Eurocode 7. La norme SIA V 192 
« Pieux » de 1996 [3] reprend ainsi pratiquement l’entier de cette pré-norme ENV 1997-1 [4]. 

Avec le projet Swisscodes, l’entier des normes de dimensionnement sur les structures porteuses a été 
retravaillé et harmonisé pour former un ensemble cohérent. La norme SIA 267 « Géotechnique » [5] contient 
les principes et dispositions à prendre en considération en géotechnique. 
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2. Comparaisons entre l’Eurocode 7 et la norme SIA 267 

2.1 L’Eurocode 7  

L’Eurocode 7, ou norme EN 1997, traite des aspects géotechniques du calcul des bâtiments et ouvrages de 
génie civil. Sa première partie (EN 1997-1) [7], intitulée « Eurocode 7 Calcul géotechnique - Partie 1 : Règles 
générales », a été promulguée et publiée par le CEN en novembre 2004. Elle donne des instructions et des 
conseils (règles fondamentales) pour le calcul géotechnique. 

La partie 2 (EN 1997-2) [8] « Reconnaissances des terrains et essais » est rédigée et devrait être disponible 
au printemps 2006. Elle regroupe les anciennes normes provisoires ENV 1997-2 « Calcul sur la base 
d’essais de laboratoire » et ENV 1997-3 « Calcul sur la base d’essais en place ». Cette seconde partie de la 
EN 1997 est consacrée aux exigences essentielles pour les appareillages, les procédures d’essais, la 
présentation des résultats, et pour l’interprétation des paramètres mesurés. 

2.2 Norme SIA 267 

La norme SIA 267 « Géotechnique » [5] élaborée dans le cadre des Swisscodes traite des exigences 
régissant la reconnaissance et la détermination des paramètres de terrain de fondation ainsi que les calculs 
et dimensionnements géotechniques. Elle est inspirée de la philosophie utilisée pour les autres ouvrages de 
génie civil (notamment le dimensionnement aux facteurs partiels de sécurité) et des principes énoncés dans 
la version provisoire de l’Eurocode 7. Bien plus qu’une compilation de diverses normes géotechniques 
sectorielles (SIA 191, 191/1, 192 et le cahier technique SIA 2009), la SIA 267 constitue réellement le premier 
document normatif suisse réglant l’ensemble des ouvrages géotechniques. 

La norme SIA 267/1 [6] contient diverses spécifications complémentaires à la SIA 267, notamment relatives 
aux essais et contrôles des pieux, tirants précontraints et ancrages passifs à adhérence totale (chapitres 5 à 
7). Elle fait référence à diverses normes de produits et d’essais élaborées ou en cours d’élaboration dans 
des Comités Techniques du CEN (TC 341 : Reconnaissances et essais géotechniques ; TC 288 : Exécution 
des travaux géotechniques particuliers) et/ou des groupes de travail de l’EOTA (Organisation Européenne 
pour Agréments Techniques). Dans le domaine des fondations profondes, sont déjà publiées les normes EN 
1536:1999 sur les pieux forés et EN 12699:2000 sur les pieux avec refoulement du sol. D’autres travaux de 
normalisation relatifs aux micro-pieux (EN 14199) et aux essais de chargement (compression, traction, 
horizontal, dynamique) sont en cours. 

Lors de l’élaboration de la SIA 267, un souci constant a été apporté à la réduction du nombre de facteurs 
partiels à prendre en compte et aux valeurs de ces derniers, ceci dans une idée d’uniformisation de la 
méthodologie et pour éviter une énumération de cas particuliers. Cette approche devrait également amener 
à rechercher où sont les vraies incertitudes et éviter, par un fractionnement de certains facteurs partiels de 
sécurité, une illusoire impression de maîtriser ces dernières.   

2.3 Domaines d’application et contenus de ces deux documents 

Le tableau 1 met sommairement en regard le contenu de la SIA 267 et celui de la version définitive de 
l’Eurocode 7. Hormis le chapitre 7 de la SIA 267 relatif aux séismes qui trouve son pendant dans l’Eurocode 
8 : « Calcul des structures pour leur résistance aux séismes », et le chapitre 11 sur les ancrages par tirants 
passifs dont le contenu devrait s’apparenter à une norme sur le clouage en cours d’évaluation au sein du 
CEN/TC 288, peu de différences de contenu apparaissent de prime abord entre la SIA 267 et l’Eurocode 7 ; 
tout au plus, une structure légèrement différente dans les premiers chapitres peut être relevée. Cependant, 
en regardant de plus près ces documents normatifs, on note que l’EC 7, tout comme les autres Eurocodes, 
traite beaucoup de questions dans le détail tandis que la SIA 267 est plus concise, dans le respect de la 
tradition suisse de brièveté du texte. 

Certaines dissemblances de contenu et d’approche sont observées au niveau des méthodes de 
dimensionnement en comparant le chapitre 5 de la SIA 267 et le chapitre 2 de l’Eurocode 7. Celles-ci 
trouvent probablement leur origine dans le fait que les méthodes de vérification des états limites ultimes 
telles que publiées dans la version définitive de l’Eurocode 7 (EN 1997-1) [7] diffèrent des méthodes 
préconisées dans les versions provisoires ENV 1997-1:1995 [4] et prEN 1997-1 (12.2001) qui ont servi de 
base à l’élaboration de la SIA 267. 
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Une légère évolution se note tout d’abord au niveau des cas d’états limites ultimes à vérifier : les cas A 
(perte d’équilibre statique), B (défaillance de la structure porteuse) et C (défaillance du sol) de l’époque [4, 9] 
se subdivisent désormais de la sorte : 

– perte d’équilibre de la structure ou du terrain, considéré comme un corps solide dans lequel les 
résistances des matériaux (de la structure ou du terrain) n’apportent pas de contribution significative à 
la résistance (EQU) ; 

– rupture interne ou déformation excessive de la structure ou d’éléments de structure, tels que les 
semelles, les pieux ou les murs de sous-sol, dans lesquels la résistance des matériaux de la structure 
contribue significativement à la résistance (STR) ; 

– rupture ou déformation excessive du terrain, dans lequel la résistance des sols ou des roches contribue 
de façon significative à la résistance (GEO) ; 

– soulèvement global de la structure ou du terrain provoqué par la pression de l’eau (poussée 
d’Archimède) ou par d’autres actions verticales (UPL) ; 

– soulèvement local du terrain, érosion interne ou érosion régressive du terrain, sous l’effet des gradients 
hydrauliques (HYD). 

 

Chapitres de la SIA 267  Sections de la EN 1997-1 (Eurocode 7) 

0 Domaine d’application  1 Généralités 

1 Terminologie  1 Généralités 

2 Principes  2 Bases du calcul géotechnique 

3 Terrain de fondation  3 Données géotechniques 

4 Analyse structurale  2 Bases du calcul géotechnique 

5 Dimensionnement  2 Bases du calcul géotechnique 

6 Contrôle d’exécution et surveillance  4 Surveillance de l'exécution des travaux, 
suivi et entretien 

7 Séismes  - EC8 : Calcul des structures pour leur 
résistance aux séismes 

8 Fondations superficielles  6 Fondations superficielles 

9 Fondations sur pieux  7 Fondations sur pieux 

10 Ancrages par tirants précontraints  8 Ancrages 

11 Ancrages par tirants passifs  - - 

12 Ouvrages de soutènement  9 Ouvrages de soutènement 

13 Poussée d’Archimède et renard 
hydraulique  10 Rupture d’origine hydraulique 

14 Pentes, talus et tranchées  11 Stabilité générale 

15 Remblais et digues  12,5 Remblais 

16 Interventions sur le régime des eaux 
souterraines  5 

Remblais, rabattement de nappe, 
amélioration et renforcement des 
terrains 

Tableau 1 : Correspondance approximative des chapitres de la norme SIA 267 et des sections de 
l’Eurocode 7 

Parmi ces vérifications de l’état limite ultime, celles relatives aux états limites de la structure (STR) et du 
terrain (GEO) ont subi des changements très significatifs. Désormais, même si le choix d’une procédure peut 
être fixé dans chaque annexe nationale, trois approches de calcul sont théoriquement acceptables ! Elles 
sont présentées dans la section 2.4.7.3 de l’EC7. Les vérifications spécifiques aux pieux sollicités sous 
charge axiale sont résumées dans le chapitre 3.2.4 de ce texte. 
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3. Dimensionnement des fondations sur pieux 

3.1 Généralités 

Les chapitres 7 de l’Eurocode 7 [7] et 9 de la SIA 267 [5] relatifs aux fondations profondes étant organisés 
de façon relativement différente, une tentative de mise en correspondance de leurs diverses parties a été 
faite et est résumée dans le tableau 2. Les différences de contenu les plus claires sont les suivantes : l’EC7 
présente des méthodes de dimensionnement à partir d’essais d’impact dynamique et de formules de 
battage, et traite également du dimensionnement des pieux travaillant en traction ; tandis que la SIA 267, de 
son côté, se distingue par une proposition de méthode pour l’analyse des fondations mixtes pieux-radier. 

Tout comme déjà relevé précédemment, dans un souhait de brièveté du texte, le chapitre 9 de la SIA est 
plus concis que la section 7 correspondante de l’Eurocode 7. Font néanmoins exceptions les considérations 
pratiques (titre 9.6 de la SIA 267) et les descriptifs des essais de pieux (chapitre 5 de la SIA 267/1) qui sont 
peu traités dans l’EC7, mais pour lesquels on trouve des analogies dans d’autres documents normatifs 
européens relatifs aux essais et à l’exécution des pieux (normes ou projets de normes issus des TC 341 et 
TC 288). 

3.2 Calcul des pieux sous charge axiale dans l’Eurocode7 

L’Eurocode 7 étant encore peu connu en Suisse, les paragraphes suivants introduisent les principes de 
dimensionnement et présentent les différents facteurs partiels à prendre en considération pour le calcul des 
fondations profondes. La méthodologie diffère peu dans son esprit de la prénorme ENV 1997-1. 

3.2.1 Principes de calcul 

Le calcul doit être fondé sur l'une des approches suivantes (7.4.1(1)P) : 

– des résultats d'essais de chargement statique, dont il a été démontré, par des calculs ou une autre 
méthode, qu’ils sont compatibles avec l’expérience acquise dans des situations comparables ; 

– des méthodes de calcul empiriques ou analytiques dont la validité a été démontrée par des essais de 
chargement statique dans des situations comparables ; 

– les résultats d'essais de chargement dynamique dont la validité a été démontrée par des essais de 
chargement statique dans des situations comparables ; 

– le comportement observé d’une fondation sur pieux comparable, à condition que cette approche 
s’appuie sur les résultats des reconnaissances sur site et d’essais sur les terrains. 

Tout comme dans la SIA 267, l’essai de chargement statique constitue donc indéniablement la référence 
pour le dimensionnement des pieux. L’article 7.5.1(1)P définit les situations dans lesquelles des essais de 
chargement de pieux, statique ou dynamique, doivent être réalisés : 

– lorsqu'on utilise un type de pieu ou une méthode d'installation pour lesquels il n’existe pas 
d’expériences comparables ; 

– lorsque les pieux n’ont pas été testés dans des conditions comparables de sol et de chargement ; 
– lorsque les pieux seront soumis à un chargement pour lequel la théorie et l'expérience ne donnent pas 

une confiance suffisante dans le dimensionnement effectué. Au cours de l'essai de chargement, il 
convient alors d'appliquer au pieu un chargement semblable au chargement prévu ; 

– lorsque les observations effectuées en cours d'installation indiquent un comportement du pieu qui dévie 
fortement et de façon défavorable du comportement prévu sur la base des reconnaissances du site ou 
de l'expérience et lorsque les reconnaissances supplémentaires n'expliquent pas les raisons de cet 
écart. 

Diverses recommandations sont données sur les points et phénomènes à considérer dans les calculs de 
portance (7.4.2 et 7.6.2.1), parmi lesquels les éventuelles variations de contraintes dans le sol (abaissement 
du niveau de la nappe, charges appliquées sur le sol) susceptibles d’induire du frottement négatif, l’évolution 
des conditions de chargement pendant la durée de vie de l’ouvrage, la présence éventuelle d’une couche de 
terrain moins résistant au-dessous de la pointe du pieu, le comportement potentiellement différent des pieux 
isolés et des groupes de pieux (effet de groupe), ainsi que la technique, les conditions et la qualité 
d’exécution des pieux. 
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Section 7 de la EN 1997-1 (Eurocode 7)   Chapitre 9 de la SIA 267 

7.1 Généralités  9.1 Délimitation 

7.2 États limites  9.2.1 
9.5.1 

Généralités dans les Principes (9.2) et le 
Dimensionnement (9.5) 

7.3 

Actions et situations de calcul 
1. Généralités 
2. Actions dues au déplacement du 

terrain, i.e. frottement négatif, 
soulèvement du sol, chargement latéral. 

 9.4.3 
Analyse structurale (9.4) 
Valeurs caractéristiques des actions 

7.4 Méthodes de calcul et considérations sur 
le calcul  9.2.2 Elaboration du projet 

7.5 

Essais de chargement de pieux 
1. Généralités 
2. Essais de chargement statique 

(procédure, pieux d’essai et d’ouvrage) 
+ EN 1536 

3. Essais de chargement dynamique 
4. Rapport d’essai de chargement 

 9.7.1 

Contrôles d’exécution et surveillance 
(9.7) 
Vérification de la capacité portante 
+ Chapitre 5.2 de la SIA 267/1 

7.6 

Pieux sous charge axiale 
1. Calcul à l’état limite 
2. Portance (généralités, portance déduite 

d’essais de chargement statique, 
d’essais sur les sols, d’essais d’impact 
dynamique, de formules de battage de 
pieu, d’essais de propagation des 
ondes) 

3. Résistance à la traction 
4. Déplacements verticaux des fondations 

sur pieux 

 

 
9.5.1  
 
9.4.1 
9.4.4.1 
9.5.2.2 
9.5.3 
- 
9.5.4 

Généralités dans Dimensionnement 
(9.5) et Analyse structurale (9.4) 
 
Résistance ultime axiale externe dans 
Valeurs caractéristiques des résistances 
ultimes (9.4.4) et Valeurs de calcul 
(9.5.2) 
Vérification de la sécurité structurale 
- 
Vérification de l’aptitude au service 

7.7 

Pieux chargés latéralement 
1. Généralités 
2. Résistance aux charges latérales 

déduite d’essais de chargement de 
pieux 

3. Résistance aux charges latérales 
déduite des résultats d’essais sur le sol 

4. Déplacement latéral 

 

 
 
9.4.4.2 
9.5.2.3 
 
 
9.5.4.5 

 
Résistance ultime externe 
perpendiculairement à l’axe du pieu 
dans Valeurs caractéristiques des 
résistances ultimes (9.4.4) et Valeurs de 
calcul (9.5.2) 
 
Vérification de l’aptitude au service 

7.8 Calcul de la structure des pieux  9.5.3.4 Sécurité structurale interne du pieu 

7.9 Surveillance de l’exécution des travaux  9.7.3 Surveillance + quelques articles tirés 
des considérations pratiques (9.6) 

Tableau 2 : Correspondance approximative des diverses parties traitées dans la section 7 de 
l’Eurocode 7 avec celles du chapitre 9 de la SIA 267. 

Une attention particulière est accordée à la raideur et la résistance de la structure qui relie les pieux dans le 
groupe (7.6.2.1.(5)P). Lorsque les pieux portent une structure rigide, on peut tirer profit de la capacité de la 
structure à redistribuer la charge entre les pieux. Un état limite se produira seulement en cas de rupture 
simultanée d’un nombre significatif de pieux ; par conséquent, il n’est pas nécessaire de considérer des 
modes de rupture concernant un seul pieu. Réciproquement, lorsque les pieux portent une structure souple, 
il convient d’admettre que la portance du pieu le plus faible gouverne l’occurrence d’un état limite. 
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3.2.2 Valeur caractéristique de la portance 

La valeur caractéristique de la portance du terrain Rc;k peut être déduite des valeurs caractéristiques de la 
résistance de pointe Rb;k et de la résistance latérale Rs;k : 

k;sk;bk;c RRR +=  

Ces deux composantes peuvent être déduites des résultats d’essais de chargement statique ou estimées 
sur la base de résultats d’essais effectués sur le sol ou d’essais de chargement dynamique. 

1. Portance ultime déduite d’essais de chargement statique (7.6.2.2) 

Pour les structures qui n’ont pas de capacité de transfert de charges des pieux “faibles” aux pieux 
“résistants”, on doit vérifier au minimum l’équation suivante : 

( ) ( )
⎪⎭

⎪
⎬
⎫

⎪⎩

⎪
⎨
⎧

=
2

minm;c

1

moyenm;c
k;c ξ

R
;

ξ

R
MinR  

où ξ1 et ξ2 sont des facteurs de corrélation liés au nombre de pieux testés (tableau 3) appliqués 
respectivement à la valeur moyenne (Rc;m)moyen et à la valeur minimale (Rc;m )min des valeurs Rc;m mesurées 
dans les divers essais de chargement. 

 

ξ pour n =  1 2 3 4 ≥ 5 

ξ1  1,40 1,30 1,20 1,10 1,00 

ξ2  1,40 1,20 1,05 1,00 1,00 

Tableau 3 : Valeurs recommandées des facteurs de corrélation ξ1 et ξ2 appliqués respectivement à la 
valeur moyenne (Rc;m)moyen et à la valeur minimale (Rc;m)min des portances mesurées lors de n essais 
de chargement statique [7]. Ces valeurs peuvent être fixées dans l’annexe nationale. 

Pour les structures qui ont une raideur et une résistance suffisantes pour transférer les charges des pieux 
“faibles” aux pieux “résistants”, les valeurs de ξ1 et ξ2 peuvent être divisées par 1,1, à condition que ξ1 ne soit 
jamais inférieur à 1,0. 

2. Portance ultime déduite des résultats d’essais sur les sols (7.6.2.3) 

Les méthodes d’évaluation de la portance d’une fondation sur pieux à partir des résultats d’essais exécutés 
sur les sols doivent avoir été établies à partir d’essais de chargement de pieux et d’expériences 
comparables. Lors de l'évaluation de la validité de tels modèles fondés sur les résultats d’essais réalisés sur 
le sol, il convient de tenir compte de divers points (7.6.2.3(10)), dont la méthode d'installation du pieu 
(notamment la méthode de forage ou de fonçage) ainsi que la longueur, le diamètre, le matériau et la forme 
du fût et de la pointe. 

Deux variantes sont suggérées dans le point 7.6.2.3 de l’EC7. 

La première méthode consiste à déterminer les valeurs caractéristiques de la résistance de pointe Rb;k et de 
la résistance latérale Rs;k au moyen de la formule : 

( ) ( )
⎪⎭

⎪
⎬
⎫

⎪⎩

⎪
⎨
⎧

=
+

=+=
4

mincal;c

3

moyencal;ccal;scal;b
k;sk;bk;c ξ

R
;

ξ

R
Min

ξ
RR

RRR
 

où ξ3 et ξ4 sont des facteurs de corrélation (tableau 4) qui dépendent du nombre de profils d’essais n et sont 
appliqués respectivement : 

– aux valeurs moyennes (Rc;cal)moyen = (Rb;cal + Rs;cal)moyen = (Rb;cal)moyen + (Rs;cal)moyen 

– et aux valeurs minimales (Rc;cal)min = (Rb;cal + Rs;cal)min 
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ξ pour n =  1 2 3 4 5 7 10 

ξ3  1,40 1,35 1,33 1,31 1,29 1,27 1,25 

ξ4  1,40 1,27 1,23 1,20 1,15 1,12 1,08 

Tableau 4 : Valeurs recommandées des facteurs de corrélation ξ3 et ξ4 appliqués respectivement à la 
valeur moyenne (Rc;cal)moyen et à la valeur minimale (Rc;cal)min des portances calculées à partir de 
résultats d’essais de sol, n étant le nombre de profils d’essais [7]. Ces valeurs peuvent être fixées 
dans l’annexe nationale. 

Pour les structures qui ont une raideur et une résistance suffisantes pour transférer les charges des pieux 
“faibles” aux pieux “résistants”, les valeurs de ξ3 et ξ4 peuvent être divisées par 1,1, à condition que ξ3 ne soit 
jamais inférieur à 1,0. 

La méthode alternative consiste à évaluer les valeurs caractéristiques selon l’article 7.6.2.3(8): 

∑ ⋅=⋅=
i

k;i;si;sk;sk;bbk;b qARetqAR
 

où qb;k et qs;i;k sont les valeurs caractéristiques unitaires de la résistance de pointe et du frottement latéral 
dans les différentes couches, déduites des valeurs des paramètres du sol. 

3. Portance ultime déduite d’essais d’impact dynamique (7.6.2.4) 

La valeur caractéristique de la portance est déterminée par : 

( ) ( )
⎪⎭

⎪
⎬
⎫

⎪⎩

⎪
⎨
⎧

=
6

minm;c

5

moyenm;c
k;c ξ

R
;

ξ

R
MinR

 
où ξ5 et ξ6 sont des facteurs de corrélation liés au nombre de pieux testés (tableau 5) appliqués 
respectivement à la valeur moyenne (Rc;m)moyen et à la valeur minimale (Rc;m )min des valeurs Rc;m mesurées 
dans les divers essais d’impact dynamique. 

 

ξ pour n = ≥ 2 ≥ 5 ≥ 10 ≥ 15 ≥ 20 

ξ5 1,60 1,50 1,45 1,42 1,40 

ξ6 1,50 1,35 1,30 1,25 1,25 

Tableau 5 : Valeurs recommandées des facteurs de corrélation ξ5 et ξ6 appliqués respectivement à la 
valeur moyenne (Rc;m)moyen et à la valeur minimale (Rc;m)min des portances mesurées lors de  n  essais 
d’impact dynamique [7]. Les valeurs de ξ peuvent être multipliées par un facteur de modèle de 0,85 si 
l’on utilise des essais d’impact dynamique avec calage de signaux. Ces valeurs peuvent être fixées 
dans l’annexe nationale. 

4. Portance ultime déduite de l’application de formules de battage de pieu (7.6.2.5) 

Pour les pieux portant en pointe foncés dans un sol non cohérent, la valeur caractéristique de la portance 
Rc;k doit être évaluée selon la même procédure que les essais d’impact dynamique (7.6.2.4). L’utilisation 
d’une formule de battage pour vérifier la portance d’un pieu est conditionnée à la réalisation d’essais de 
battage sur au moins cinq pieux suffisamment distants. 

Il convient de multiplier les valeurs de ξ du tableau 5 par un facteur de modèle de 1,10 si l’on utilise une 
formule de battage avec mesure du déplacement quasi élastique de la tête du pieu lors de l’impact. Si par 
contre on utilise une formule de battage de pieux sans mesurer ce déplacement quasi-élastique, les valeurs 
de ξ doivent être multipliées par un facteur de modèle de 1,20. 

Un rebattage des pieux est conseillé, et même préconisé dans des sols limoneux. Si le rebattage donne des 
résultats plus faibles, ces derniers doivent être utilisés pour évaluer la portance ultime du pieu. Si il donne 
des résultats plus élevés, ces résultats peuvent être pris en compte. 
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3.2.3 Valeur de calcul de la portance 

La valeur de calcul de la portance d’un pieu Rc;d doit être déterminée au moyen de l’une des formules 
suivantes : 

s

k;s

b

k;b
d;c γ

R
γ

R
R +=  ou 

t

k;c
d;c γ

R
R =  

où γb , γs et γt sont des facteurs partiels de résistance (γR) pour respectivement, la résistance de pointe, la 
résistance par frottement sur le fût des pieux en compression, et la résistance totale/combinée des pieux en 
compression. Pour les situations permanentes et transitoires, les valeurs recommandées de ces facteurs 
partiels de résistance sont données dans le tableau 6, en fonction des ensembles R1, R2, R3 ou R4 à 
considérer selon l’approche de calcul retenue pour la vérification de la sécurité vis-à-vis d’une rupture par 
défaut de portance (cf. chapitre 3.2.4). Pour les situations accidentelles, l’article 2.4.7.1(3) recommande que 
les valeurs de ces facteurs partiels γb , γs et γt tiennent compte des circonstances particulières de la 
situation ; une valeur unitaire est en pratique couramment admise. Les valeurs de ces facteurs partiels 
peuvent être fixées dans l’annexe nationale. 

Ensemble Type de 
pieu Résistance Symbole 

R1 R2 R3 R4 

Pointe γb 1,0 1,1 1,0 1,3 

Fût (compression) γs 1,0 1,1 1,0 1,3 foncés 

Total/combiné (compression) γt 1,0 1,1 1,0 1,3 

Pointe γb 1,25 1,1 1,0 1,6 

Fût (compression) γs 1,0 1,1 1,0 1,3 forés 

Total/combiné (compression) γt 1,15 1,1 1,0 1,5 

Pointe γb 1,1 1,1 1,0 1,45 

Fût (compression) γs 1,0 1,1 1,0 1,3 
Tarière 
continue 
(CFA) 

Total/combiné (compression) γt 1,1 1,1 1,0 1,4 

Tableau 6 : Valeurs recommandées des facteurs partiels de résistance γb , γs et γt pour les fondations 
profondes en fonction du type de pieu et de l’ensemble R1, R2, R3 ou R4 à considérer dans la 
vérification des états limites de la structure (STR) et du terrain (GEO) [7]. Ces valeurs peuvent être 
fixées dans l’annexe nationale. 

En sus de ces facteurs partiels de résistance, un facteur de modèle supérieur à 1,0 peut être introduit afin 
d’assurer que la portance estimée ou calculée soit suffisamment sécuritaire. Cette éventualité doit être 
notamment considérée lorsque l’on applique la procédure alternative de calcul de la portance ultime à partir 
des résultats d’essais sur les sols. La valeur du facteur de modèle peut être fixée dans l’annexe nationale. 

3.2.4 Sécurité vis-à-vis d’une rupture par défaut de portance 

Comme déjà signalé, les méthodes de vérification de certains états limites ultimes diffèrent entre l’Eurocode 
7 et la SIA 267. Ceci est notamment le cas pour les vérifications de la résistance de la structure (STR) et du 
terrain (GEO) lors du calcul de pieux sous charge axiale. 

La vérification de l’EC7 consiste à s’assurer, comme pour la SIA 267, que pour tous les cas de charge et de 
combinaisons de charge à l’état limite ultime, la valeur de calcul de l’action Fc;d reste bien inférieure à la 
valeur de calcul de la résistance Rc;d : 

 RF dc;dc; ≤  
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La différence majeure réside dans le fait que trois approches de calcul sont possibles dans l’EC7, même si 
une note mentionne que le choix de la procédure à utiliser peut être fixé dans l’annexe nationale 
(2.4.7.3.4.1). Dans ces approches de calcul, les facteurs partiels de sécurité sont appliqués selon des 
combinaisons différentes et sont groupés en ensembles notés A pour les actions ou effets des actions, M 
pour les paramètres du sol et R pour les résistances. 

Approche de calcul 1 

Pour le calcul des pieux sous charge axiale, on doit vérifier qu’aucun état limite de rupture ou de déformation 
excessive ne sera atteint sous chacune des deux combinaisons d’ensembles de facteurs partiels suivantes : 

Combinaison 1: A1 “+” M1 “+” R1 

Combinaison 2: A2 “+” (M1 ou M2) “+” R4 

Des notes commentent que dans la combinaison 1, les facteurs partiels sont appliqués aux actions (A1) et 
aux résistances du terrain (R1) ; tandis que dans la combinaison 2, les facteurs partiels sont appliqués à 
certaines actions (A2), aux résistances du terrain (R4) et parfois aux paramètres de résistance du terrain 
(M2). Dans cette seconde combinaison, l’ensemble de facteurs partiels (M1) est utilisé pour calculer les 
résistances des pieux et l’ensemble (M2) est utilisé pour calculer les actions défavorables sur ceux-ci, dues 
par exemple au frottement négatif ou aux charges transversales. 

S’il est évident que l’une des deux combinaisons gouverne le résultat du calcul, il n’est pas nécessaire de 
faire les calculs avec l’autre combinaison. Toutefois, des combinaisons différentes peuvent être critiques 
pour des aspects différents du même projet. 

Approche de calcul 2 

On doit vérifier qu’aucun état limite de rupture ou de déformation excessive ne sera atteint avec la 
combinaison d’ensembles de facteurs partiels suivante : 

Combinaison: A1 “+” M1 “+” R2 

Dans cette approche, les facteurs partiels sont appliqués aux actions ou aux effets des actions (A1) et aux 
résistances du terrain (R2). 

Approche de calcul 3 

On doit vérifier qu’aucun état limite de rupture ou de déformation excessive ne sera atteint avec la 
combinaison d’ensembles de facteurs partiels suivante : 

Combinaison: (A1 ou A2) “+” M2 “+” R3 

Dans cette approche, les facteurs partiels sont appliqués aux actions ou aux effets des actions (A1 sur les 
actions provenant de la structure ; A2 sur les actions géotechniques) et aux paramètres de résistance du 
terrain (M2). Des facteurs partiels doivent alors être appliqués sur les valeurs caractéristiques des propriétés 
des terrains pour obtenir les valeurs de calcul de ces paramètres en vue de calculer la valeur de calcul de la 
portance du pieu (tableau 7). 

Ensemble 
Paramètres du sol Symbole 

M1 M2 

Angle de frottement interne γφ′ 1,0 1,25 

Cohésion effective γc′ 1,0 1,25 

Cohésion non drainée γcu 1,0 1,4 

Compression simple γqu 1,0 1,4 

Poids volumique γγ 1,0 1,0 

Tableau 7 : Valeurs recommandées des ensembles de facteurs partiels M1 et M2 à appliquer sur les 
paramètres du sol (γM) pour la vérification des états limites de la structure (STR) et géotechniques 
(GEO) [7]. γφ′ est appliqué sur la tangente de l’angle de frottement interne. Les valeurs de ces 
facteurs partiels à utiliser dans un pays donné peuvent être trouvées dans son annexe nationale à la 
norme EN 1997-1. 
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Les ensembles de facteurs partiels (A1) et (A2) à appliquer sur les actions ou les effets des actions pour la 
vérification des états limites de la structure (STR) et géotechniques (GEO) sont repris au tableau 8. Ils sont 
valables pour les situations permanentes et transitoires. Pour les situations accidentelles par contre, il 
convient normalement de prendre tous ces facteurs partiels sur les actions (γF) égaux à 1,0 (art. 2.4.7.1(3)). 

Ensemble 
Action Symbole 

A1 A2 

Défavorable 1,35 1,0 
Permanente  

Favorable 
γG 

1,0 1,0 

Défavorable 1,5 1,3 
Variable  

Favorable 
γQ 

0 0 

Tableau 8 : Valeurs recommandées des ensembles de facteurs partiels A1 et A2 à appliquer sur les 
actions (γF) ou les effets des actions (γE) pour la vérification des états limites de la structure (STR) et 
géotechniques (GEO) [7]. γG est relatif aux actions permanentes et γQ aux actions variables. Les 
valeurs de γG et γQ à utiliser dans un pays donné peuvent être trouvées dans l’annexe nationale à la 
norme EN 1990:2002. 

 

3.2.5 Etat limite de service de la structure portée par les pieux 

Dans les conditions des états limites de service, les déplacements verticaux des fondations sur pieux 
doivent être estimés et comparés à des valeurs limites convenues pendant la conception de l’ouvrage : 

Ed ≤ Cd 

Il convient normalement de donner aux facteurs partiels pour les états limites de service une valeur de 1,0. 

Une méthode alternative est autorisée dans certaines situations où il n’est pas exigé de valeur de la 
déformation pour vérifier les états limites de service, et lorsqu’une expérience comparable bien établie existe 
pour un terrain, une structure et une méthode de construction semblables. La vérification consiste à 
s’assurer qu’une fraction suffisamment faible de la résistance du terrain est mobilisée pour maintenir les 
déformations dans les limites admissibles pour l’ouvrage en service. 

3.3 Commentaires 

La comparaison des principes de dimensionnement des pieux sous charge axiale dans l’Eurocode 7 et la 
SIA 267 suscite les quelques commentaires d’ordre théorique suivants : 

– Comme l’illustrent clairement les articles 7.4.1(1)P et 7.5.1(1)P relatifs aux principes de calcul des 
pieux sous charge axiale (cf. chapitre 3.2.1 de ce texte), l’Eurocode 7 insiste sur l’expérience acquise 
dans des situations comparables et privilégie les informations locales disponibles. Cette notion 
d’expérience comparable, définie à l’article 1.5.2.2 de l’EC7, est également bien présente dans la SIA 
267.  

– La méthode de vérification de la portance des pieux sous charge axiale préconisée dans la SIA 267 
semble s’apparenter à la deuxième des 3 approches de calcul proposées dans l’EC7. En effet, elles 
appliquent toutes deux des facteurs partiels de sécurité sur les actions et sur les résistances du terrain 
et font intervenir un troisième facteur fonction du mode de détermination de la valeur caractéristique de 
la portance du terrain. Il s’agit du facteur de corrélation ξ de l’EC7 et du facteur dit de conversion η de la 
SIA 267, le premier intervenant au dénominateur et le second au numérateur. Vu cette similitude de 
méthodes de vérification de la portance sous charge axiale entre la SIA 267 et l’approche de calcul n°2 
de l’EC7, une harmonisation de ces deux documents normatifs sera aisée en spécifiant dans la future 
annexe nationale suisse à l’EN 1997-1 que la procédure à utiliser en Suisse pour cette vérification est 
la 2. 

– L’évaluation des actions et les valeurs des facteurs partiels de sécurité sur ces actions (γF) étant très 
semblables dans la SIA 267 et l’EC7 (ensemble A1), les valeurs de calcul obtenues ne devraient 
présenter que des différences mineures. Bien que les valeurs du facteur partiel de résistance du terrain 
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diffèrent entre la SIA 267 et l’ensemble R2 de l’EC7 (noté respectivement γM et γR), il est intéressant de 
noter que, dans les deux documents normatifs, elles sont indépendantes de la méthode d’exécution du 
pieu (foncés, forés, CFA), mais varient en fonction du mode de travail (compression, traction). Les 
facteurs de conversion η et de corrélation ξ sont difficilement comparables, les valeurs recommandées 
dans l’EC7 étant définies très précisément en fonction du type et du nombre d’essais réalisés pour 
déterminer la résistance des pieux. Les annexes nationales aux Eurocodes pouvant fixer les valeurs 
des facteurs partiels de sécurité et des facteurs de corrélation, il conviendra à l’avenir d’apprécier si la 
Suisse maintient ou adapte en tout ou en partie les valeurs actuellement fixées dans la SIA 267.  

3.4 Autres considérations sur le dimensionnement des pieux 

Les normes traitent principalement du dimensionnement de pieux sollicités axialement. La littérature propose 
en général des méthodes de calculs analytiques basées sur le calcul des termes de pointe et de frottement 
latéral à partir de formules faisant intervenir, pour le terme de pointe les facteurs Nq et Nc (par analogie aux 
semelles de fondation) et la contrainte verticale à la base du pieu σ´vp , et pour le terme de frottement latéral 
un coefficient K multiplié par tanδ et la contrainte verticale moyenne le long du fût σ´vm. Cette manière de 
procéder privilégie le terme de pointe par rapport au frottement latéral, en général très sous-estimé par 
rapport aux valeurs déduites d’essais. En toute rigueur, et compte tenu des importantes déformations 
nécessaires à la mobilisation de la résistance de pointe, il serait préférable de limiter le terme de pointe, 
comme le propose du reste les DTU [15] -ce terme ne croissant pas indéfiniment avec la profondeur-, et de 
prendre en compte des coefficients K plus élevés, compris entre 1,75 et 3,0 selon Ireland [10, 11] sur la 
base d’essais sur pieux dans des sables. 

Il est également intéressant de signaler que la plupart des développements de méthodes analytiques liés au 
dimensionnement des pieux datent des années 1955 à 1980 environ. Par la suite, l’accent a été mis sur 
l’interprétation et l’analyse d’essais in situ comme le pénétromètre statique et le pressiomètre, en France du 
moins, ce qui a débouché sur des nouvelles approches de dimensionnement, souvent semi-empiriques. 
Comme présenté précédemment (cf. 3.2.2), les méthodes du point 7.6.2.3 de l’EC7 permettent d’intégrer ce 
type d’estimation de la portance à partir de profils d’essais in situ. 

La sollicitation des pieux à des efforts horizontaux, bien qu’objet de publications assez abondantes, reste 
relativement marginalisée dans la littérature technique et, à défaut de formulations concises et pratiques, 
relativement peu enseignée. Elle est à peine traitée dans la SIA 267 et fait l’objet de deux pages dans 
l’Eurocode 7. Il en est de même de l’interaction pieux-fondation, quasi-inexistante dans l’EC 7 et 
sommairement mentionnée dans la SIA 267. Ces deux types de problèmes nécessitent en général le 
recours à des méthodes de calcul en déformation sans toutefois toujours être du niveau d’une vérification de 
l’aptitude au service. Le passage des efforts obtenus à une vérification de la sécurité structurale reste donc à 
déterminer de cas en cas ! 

Le calcul de la résistance interne des fondations profondes selon la SIA 267 permet, par le coefficient ηi 
admis généralement à 0.8, une meilleure utilisation du matériau, ceci sans qu’il y ait eu de sensible 
amélioration dans la mise en œuvre de ces matériaux (bétonnage par goulotte pour les pieux forés, battage 
de pieux préfabriqués, …) depuis la norme SIA 192 de 1975 [2]. Hors, dans les articles 5.31 (pieux battus en 
bois), 5.32 (acier) et 5.33 (béton) de cette dernière, il était prescrit une réduction de la contrainte admissible 
par un facteur 1,5 pour tenir compte des pertes de qualité dues au battage et des contraintes additionnelles 
après battage, ce qui ne se retrouve pas dans les SIA 262 et 263 auxquelles se réfère la SIA 267 à ce sujet ! 
Dans ce cas, comme pour celui du bétonnage de pieux forés, l’ingénieur est appelé à faire preuve de bon 
sens dans le choix d’un facteur ηi plus adapté au matériau mis en œuvre. 

Enfin, d’un point de vue purement terminologique, les valeurs unitaires de résistance en pointe et au 
frottement latéral, calculées à partir des paramètres géotechniques caractéristiques (valeurs xk) ou tirées de 
l'expérience, sont fréquemment données dans les rapports géotechniques. Il est souvent admis que ces 
valeurs «caractéristiques» correspondent approximativement aux anciennes valeurs dites « de rupture ». 
Ceci peut parfois prêter à confusion lorsque la définition de la valeur caractéristique est comprise comme 
"une valeur moyenne prudente" (art. 4.2.3.1 de la SIA 267), surtout par des interlocuteurs peu familiarisés 
avec les calculs aux coefficients partiels. Il est possible d'expliquer cette apparente contradiction par le fait 
que les anciennes valeurs dites « de rupture » étaient déjà, pour la plupart, des valeurs moyennes, très 
probablement même des valeurs moyennes prudentes ! En toute rigueur, il est cependant essentiel de 
garder à l’esprit que la valeur caractéristique d’un paramètre de sol n’est pas une valeur intrinsèque de celui-
ci. Elle dépend du mécanisme de ruine ou de déformation considéré et du volume de sol intéressé par le 
mécanisme en question, un ouvrage de petite taille étant plus vulnérable vis-à-vis de défauts localisés qu’un 
grand ouvrage. De plus, la connaissance (expérience) du terrain ainsi que le nombre et les conditions des 
essais effectués devraient être considérés lors de la détermination de cette valeur caractéristique.  
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4. Applications 

Dans le cadre du comité technique CEN/TC 250 chargé de l’élaboration des Eurocodes, un groupe de travail 
a été chargé, en collaboration avec le TC23 de la Société Internationale de Mécanique des Sols et de la 
Géotechnique (SIMSG), de l’élaboration de divers problèmes typiques de géotechnique en vue d’une 
évaluation des nouvelles normes européennes [12]. Parmi les 10 applications proposées, 2 exemples ont 
trait aux fondations sur pieux : l’une dimensionnée à partir de résultats d’essais de chargement statique 
(exemple 4) et l’autre dimensionnée à partir des paramètres de sol (exemple 3). Ces deux cas sont 
présentés ci-après et évalués selon la SIA 267 et l’Eurocode 7.  

4.1 Fondation sur pieu dimensionnée à partir d’essais de chargement statique 

4.1.1 Donnée 

Un ouvrage repose sur des pieux battus de diamètre D = 0.4 m et de longueur L = 15 m. La conception de 
sa structure est telle qu’une redistribution éventuelle des charges des pieux “faibles” vers les pieux 
“résistants” n’est pas possible. Le tassement absolu admissible est de 10 mm. 

Deux essais de chargement statique ont été menés sur des pieux d’essai de même diamètre et de même 
longueur mis en place par battage dans les mêmes formations de sol. Afin de déterminer leur charge de 
rupture, le chargement a été poussé jusqu’à induire des tassements supérieurs à 0,1 D = 40 mm (figure 1). 

Sachant que les valeurs caractéristiques des charges permanente Gk et variable Qk que l’ouvrage exerce sur 
la fondation valent respectivement 20 MN et 5 MN, on demande de déterminer le nombre de pieux 
nécessaires pour vérifier les états limites ultimes (ELU) et de service (ELS). On admet qu’aucun effet de 
groupe ne se développe. 

 

Figure 1 : Courbes charge-tassement mesurées lors de deux essais de chargement statique. 
Exemple de calcul n°4 élaboré pour évaluer l’Eurocode 7 (ERTC 10 & TC23) [12]. 

4.1.2 SIA 267 

La valeur de calcul des charges agissant sur la fondation s’obtient par : kQkGd QγGγE ⋅+⋅= . L’ELU à 
vérifier étant de type 2, γG = 1,35 et γQ = 1,5. Dès lors, Ed = 1,35 · 20 + 1,5 · 5 = 34,5 MN. Il est à noter que 
la détermination de Ed ne pourrait se faire sur la base des facteurs de charge EL type 3 car une redistribution 
des charges n’est pas possible à l’état de rupture. 

La résistance ultime axiale externe Ra déterminée sur la base d’un essai de chargement statique est égale à 
la force de rupture ou, si celle-ci n’est pas atteinte, à la force correspondant à un tassement d’un dixième du 
diamètre du pieu. Les résistances ultimes axiales externes Ra des deux pieux d’essai valent donc 5,0 MN et 
5,6 MN. 
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La valeur caractéristique Ra,k est égale à la résistance ultime axiale externe la plus basse de ces deux essais 
de chargement, soit 5,0 MN. 

La valeur de calcul de la résistance ultime externe du pieu Ra,d vaut : 
a,M

k,aa
d,a γ

Rη
R =  

avec ηa : facteur de conversion tenant compte des incertitudes de détermination de Ra. Pour les essais 
de chargement statique, ηa ≤ 1,0. Vu que seuls deux essais ont été réalisés, on prendra par 
prudence ηa = 0,95. 

 γM,a : coefficient de résistance pour la résistance ultime externe dépendant du mode de travail du 
pieu. Les pieux étant sollicités en compression, γM,a = 1,3. 

Ra,d = 0,95 · 5,0 / 1,3 = 3,65 MN 

Le nombre de pieux nécessaires pour assurer la sécurité structurale externe de cette fondation sur pieux 
(pas d’effet de groupe éventuel) vaut donc : N ≥ Ed / Ra,d = 34,5 / 3,65 = 9,5   10 pieux. 

Pour la vérification de l’aptitude au service, les facteurs de charge sont pris égaux à 1,0 et la valeur de calcul 
des charges vaut Ed = 1,0 · 20 + 1,0 · 5 = 25 MN. Aucune redistribution des charges n’étant possible dans la 
structure, la charge par pieu est de 25 / 10 = 2,5 MN. Le pieu d’essai le plus faible tassant de 8,1 mm sous 
cette sollicitation et le tassement admissible ayant été fixé à 10 mm, l’aptitude au service est donc assurée. 
Une vérification complémentaire du tassement du groupe de pieux s’avèrerait également nécessaire. 

4.1.3 Eurocode 7 

Les valeurs moyenne (Rc;m)moyen et minimale (Rc;m )min des portances ultimes Rc;m mesurées dans les deux 
essais de chargement statique valent respectivement 5,3 MN et 5 MN. Pour 2 essais, les facteurs de 
corrélation ξ1 et ξ2 recommandés sont de 1,3 et 1,2 (non divisés par 1,1 car la structure n’offre pas de 
possibilité de report des charges), et donc la valeur caractéristique de la portance du terrain est égale à : Rc;k 
= min (5,3/1,3 ; 5/1,2) = 4,08 MN. 

La suite des vérifications varie d’une approche de calcul à l’autre. Elles sont reprises en parallèle ci-après, à 
l’exception de la troisième approche qui n’est pas applicable ici parce qu’elle utilise des paramètres 
élémentaires de la résistance du sol (p.ex. c´ et φ´), alors que les essais de pieux fournissent directement les 
résistances. 

 Approche de calcul  1 

 Combinaison  1 Combinaison  2 
Approche de calcul  2 

Combinaison A1 + M1 + R1 A2 + (M1 ou M2) + R4 A1 + M1 + R2 

A 
A1 : γG = 1,35 et γQ = 1,5 
Fc;d = 34,5 MN 

A2 : γG = 1,0 et γQ = 1,3 
Fc;d = 26,5 MN 

A1 : γG = 1,35 et γQ = 1,5 
Fc;d = 34,5 MN 

M M1 : γM = 1 M1 : γM = 1 M1 : γM = 1 

R 
R1 : γt = 1,0 (pieux foncés) 
Rc;d = Rc;k / γt = 4,08 MN 

R4 : γt = 1,3 (pieux foncés) 
Rc;d = Rc;k / γt = 3,14 MN 

R2 : γt = 1,1 
Rc;d = Rc;k / γt = 3,7 MN 

Vérification N ≥ Fc;d / Rc;d = 8,45 N ≥ Fc;d / Rc;d = 8,44 N ≥ Fc;d / Rc;d = 9,3 

Nombre de 
pieux N = 9 N = 10 

L’aptitude au service est vérifiée de façon analogue à la SIA 267 et est dès lors satisfaite. 

4.1.4 Synthèse 

Sur base de cet exemple, on pourrait donc conclure que la vérification des ELU et ELS à partir d’essais de 
chargement statique conduit à pratiquement les mêmes résultats selon la SIA 267 et l’Eurocode 7. Ceci est 
heureux car l’essai de chargement statique est considéré par les deux documents normatifs comme la 
méthode de référence pour la détermination de la capacité portante de pieux. 
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Il est par ailleurs intéressant de noter que le nombre de pieux évalué ci-dessus selon l’EC7 est cohérent 
avec les résultats obtenus par les représentants de 10 pays de l’Union Européenne ayant participé à 
l’évaluation de l’Eurocode 7 [20], à savoir N = 9 pour l’approche de calcul 1, et N = 9 à 10 pour l’approche 2. 

 

4.2 Fondation sur pieu dimensionnée à partir des paramètres de sol 

4.2.1 Donnée 

Un immeuble repose sur des pieux forés de 
diamètre D = 0.6 m fondés dans un sable 
caractérisé par les propriétés suivantes : c´k = 0, 
φ´k = 35°, NSPT = 25 et γ = 21 kN/m3 (figure 2). La 
nappe phréatique se trouve à une profondeur de 2 
m sous la surface du sol. 

Sachant que les valeurs caractéristiques des 
charges permanente Gk et variable Qk agissant sur 
le pieu valent respectivement 1200 kN et 200 kN, 
on demande de déterminer la longueur L du pieu 
nécessaire pour assurer la capacité portante. 

Pour ne pas surcharger le texte, les calculs qui 
suivent négligent le poids propre du pieu (poids 
volumique du béton de 24 kN/m3). 

 

Figure 2 : Exemple de calcul n°3 élaboré pour 
évaluer l’Eurocode 7 (ERTC 10 & TC23) [12]. 

 

4.2.2 Ancienne pratique et SIA 267 

Les vérifications faites sous ce titre le sont selon l’ancienne pratique des facteurs globaux de sécurité et 
selon la SIA 267. Les calculs sont menés au moyen de 4 méthodes différentes : 

– Calcul analytique selon Lang & Huder (ETHZ) ; 
– Estimation empirique à partir du SPT selon Rollberg ; 
– Calcul selon le DTU français avec estimation théorique du frottement latéral ; 
– Calcul selon le DTU français avec estimation empirique du frottement latéral. 

 

Calculs préalables 

Aire : A = π · D2 / 4 = 0,282743 m2 

Périmètre : Up = π · D = 1,885 m 

Contrainte verticale effective à la base du pieu (profondeur L) : 

σ´v = 21 · 2 + (21 - 10) · (L - 2) = 20 + 11 · L  [kN/m2] 

Contrainte verticale moyenne sur la profondeur L : 

σ´vm = [1/2 · 42 · 2 + 1/2 · (42 + 20 + 11 · L) · (L - 2)] / L = [-20 + 20 · L + 5,5 · L2] / L [kN/m2] 
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Calcul analytique selon Lang & Huder (ETHZ) 

Les termes de pointe et de frottement latéral sont évalués à partir d’expressions analytiques reprises du 
livre : Bodenmechanik und Grundbau [13]. 

 

 Ancienne pratique SIA 267 

Charge: F = 1200 + 200 = 1400 kN 
γG = 1,35 et γQ = 1,5 
Ed = 1,35 · 1200 + 1,5 · 200 = 1920 kN 

Terme 
de 
pointe : 

Rupture locale : 2/3 φ´k = 23,3° 

⎟
⎠
⎞

⎜
⎝
⎛ ′

+⋅= ′

2
φ

4
πtaneN 2φtanπ

q = 8,96 

χ = f(23,3° ; L/D ≥ 20) ≈ 2 
( ) χNσNcAQ qvcpu ⋅⋅′+⋅′⋅=   

Qpu = 0,282743 · (20 + 11 · L) · 8,96 · 2 

Rupture globale : φ´k = 35° 

⎟
⎠
⎞

⎜
⎝
⎛ ′

+⋅= ′

2
φ

4
πtaneN 2φtanπ

q = 33,3 

χ = f(35° ; L/D ≥ 20) ≈ 3 
( ) χNσNcAR qvcb ⋅⋅′+⋅′⋅=   

Rb = 0,282743 · (20 + 11 · L) · 33,3 · 3 

Frotte-
ment 
latéral : 

K entre Ka et K0 
K admis égal à K0 = 1 – sin φ´k = 0,426 
δ = φ´k = 35° ; tan δ = 0,7 et K · tan δ = 0,3 

( )δtanKσcLUQ vmpsu ⋅⋅′+′⋅⋅=  

Qsu = 1,885 · [-20 + 20 · L + 5,5 · L2] · 0,3 

K entre Ka et K0 
K admis égal à K0 = 1 – sin φ´k = 0,426 
δ = φ´k = 35° ; tan δ = 0,7 et K · tan δ = 0,3 

( )δtanKσcLUR vmps ⋅⋅′+′⋅⋅=  

Rs = 1,885 · [-20 + 20 · L + 5,5 · L2] · 0,3 

Vérifi-
cation : 

Fsp = 1,0 (rupture locale) et Fss = 2,0 
1400 ≤ Qpu / Fsp + Qsu / Fss  
L ≥ 15,3 m 

γM,a = 1,3 et ηa ≤ 0,7  
ηa = 0,6 (car surévaluation probable de Rb) 
1920 ≤ ηa / γM,a · (Rb + Rs) 
L ≥ 10,2 m 

 

Estimation empirique à partir du SPT selon Rollberg 

Rollberg [14] a proposé des relations empiriques entre le travail total développé lors du battage d’un carottier 
SPT et la charge de rupture de pieux forés ou battus dans des sols non cohérents. Ces expressions n’étant 
pas homogènes au niveau des unités, il convient d’être attentif à celles-ci. 

 

 Ancienne pratique SIA 267 

Charge: F = 1200 + 200 = 1400 kN 
γG = 1,35 et γQ = 1,5 
Ed = 1,35 · 1200 + 1,5 · 200 = 1920 kN 

Charge 
ultime : 

( )SPTpp3b AUFlog468,0067,0Qlog ⋅⋅+=  

LN161,0A
D4L

0
SPTSPT Δ⋅= ∑

+

 

Up = π · D = 1,885 m 
Fp = π · D2 / 4 = 2827 cm2 
NSPT = 25 

( )SPTpp3b AUFlog468,0067,0Qlog ⋅⋅+=  

LN161,0A
D4L

0
SPTSPT Δ⋅= ∑

+

 

Up = π · D = 1,885 m 
Fp = π · D2 / 4 = 2827 cm2 
NSPT = 25 

Vérifi-
cation : 

Fs = 2 sur Qbmax = 2/3 Qb3 d’où Fs = 3,0 sur Qb3 
1400 ≤ Qb3 / Fs 
L ≥ 11,2 m 

γM,a = 1,3 et ηa ≤ 0,7  
ηa = 0,6 (car formule empirique) 
1920 ≤ ηa / γM,a · (Qb3) 
L ≥ 10,9 m 
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Calcul selon le DTU français avec estimation théorique du frottement latéral 

Suite au constat que la contrainte à la rupture sous la pointe d’une fondation profonde n’augmente plus au-
delà d’une certaine profondeur Lc qualifiée de critique, le Document Technique Unifié 13.2 français [15] 
plafonne la résistance de pointe à une valeur limite. La résistance au frottement latéral est quant à elle 
évaluée analytiquement selon une expression analogue à celle de Lang & Huder [13]. 

 

 Ancienne pratique SIA 267 

Charge: F = 1200 + 200 = 1400 kN 
γG = 1,35 et γQ = 1,5 
Ed = 1,35 · 1200 + 1,5 · 200 = 1920 kN 

Terme 
de 
pointe : 

Pour L ≥ Lc = 6 · D = 3,6 m 
φtan04,3

maxq 10N ′⋅= = 134,5 

( )cmaxqpu NcλN50AQ ⋅′⋅+⋅⋅=   

Qpu = 0,282743 · (50 · 134,5) = 1901 kN 

Pour L ≥ Lc = 6 · D = 3,6 m 
φtan04,3

maxq 10N ′⋅= = 134,5 

( )cmaxqb NcλN50AR ⋅′⋅+⋅⋅=   

Rb = 0,282743 · (50 · 134,5) = 1901 kN 

Frotte-
ment 
latéral : 

K entre Ka et K0 
K admis égal à K0 = 1 – sin φ´k = 0,426 
δ = φ´k = 35° ; tan δ = 0,7 et K · tan δ = 0,3 

( )δtanKσcLUQ vmpsu ⋅⋅′+′⋅⋅=  

Qsu = 1,885 · [-20 + 20 · L + 5,5 · L2] · 0,3 

K entre Ka et K0 
K admis égal à K0 = 1 – sin φ´k = 0,426 
δ = φ´k = 35° ; tan δ = 0,7 et K · tan δ = 0,3 

( )δtanKσcLUR vmps ⋅⋅′+′⋅⋅=  

Rs = 1,885 · [-20 + 20 · L + 5,5 · L2] · 0,3 

Vérifi-
cation : 

Fsp = 3,0 et Fss = 2,0 
1400 ≤ Qpu / Fsp + Qsu / Fss  
L ≥ 20,5 m 

γM,a = 1,3 et ηa ≤ 0,7 admis égal à 0,7 
1920 ≤ ηa / γM,a · (Rb + Rs) 
L ≥ 21,5 m 

 

Calcul selon le DTU français avec estimation empirique du frottement latéral 

Cette méthode est une variante du DTU fréquemment préconisée. Alors que le terme de pointe demeure 
inchangé, le frottement latéral est évalué à partir d’une estimation empirique de la résistance au frottement 
latéral unitaire qs (kN/m2) fonction de la nature et de la compacité du sol. 

 

 Ancienne pratique SIA 267 

Charge: F = 1200 + 200 = 1400 kN 
γG = 1,35 et γQ = 1,5 
Ed = 1,35 · 1200 + 1,5 · 200 = 1920 kN 

Terme 
de 
pointe : 

identique à l’évaluation précédente 
Qpu = 0,282743 · (50 · 134,5) = 1901 kN 

identique à l’évaluation précédente 
Rb = 0,282743 · (50 · 134,5) = 1901 kN 

Frotte-
ment 
latéral : 

Sable moyennement compact (NSPT = 25). 
Résistance au frottement latéral unitaire 
estimée à : qs = 70 kN/m2 

LqUQ spsu ⋅⋅=  

Qsu = 1,885 · 70 · L 

Sable moyennement compact (NSPT = 25). 
Résistance au frottement latéral unitaire 
estimée à qs;k = 70 kN/m2 (valeur caractér.) 

LqUR k;sps ⋅⋅=  

Rs = 1,885 · 70 · L 

Vérifi-
cation : 

Fsp = 3,0 et Fss = 2,0 
1400 ≤ Qpu / Fsp + Qsu / Fss  
L ≥ 11,6 m 

γM,a = 1,3 et ηa ≤ 0,7 admis égal à 0,7 
1920 ≤ ηa / γM,a · (Rb + Rs) 
L ≥ 12,6 m 
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4.2.3 Eurocode 7 

Une comparaison des différentes approches de calcul acceptées dans l’EC7 nécessite l’application de 4 
combinaisons différentes des actions (A), paramètres du sol (M) et résistances (R). Dès lors, afin de ne pas 
surcharger le texte, on se contentera sous ce titre des vérifications selon 3 méthodes de calcul différentes : 

– Calcul analytique selon Lang & Huder (ETHZ) ; 
– Estimation empirique à partir du SPT selon Rollberg ; 
– Calcul selon le DTU français avec estimation empirique du frottement latéral. 

 

Calcul analytique selon Lang & Huder (ETHZ) 

 Résistance de pointe Résistance latérale 

Valeur 
calculée 

( ) χNσNcAR qvccal;b ⋅⋅′+⋅′⋅=   avec : 

• A = π · D2 / 4 = 0,282743 m2 
• σ´v = 20 + 11 · L  [kN/m2] 

• ⎟
⎠
⎞

⎜
⎝
⎛ ′

+⋅= ′

2
φ

4
πtaneN 2φtanπ

q  

• χ = f(φ´ ; L/D) 

Rb;cal = 0,282743 · (20 + 11 · L) · Nq · χ 

( )δtanKσcLUR vmpcal;s ⋅⋅′+′⋅⋅=   avec : 

• Up = π · D = 1,885 m 

• σ´vm = [-20 + 20 · L + 5,5 · L2] / L 

• K admis égal à K0 = 1 – sin φ´ 

• δ pris égal à φ´ 

Rs;cal = 1,885 · [-20 + 20·L + 5,5·L2] · K·tan δ 

Valeur 
caractéristique Rb;k = Rb;cal / ξ Rs;k = Rs;cal / ξ 

Vérification : 
s

cal;s

b

cal;b

s

k;s

b

k;b
d;cd;c γξ

R
γξ

R
γ

R
γ

R
RF

⋅
+

⋅
=+=≤  

 Approche de calcul  1 

 Combinaison  1 Combinaison  2 
Approche de calcul  2 Approche de calcul  3

Combi. A1 + M1 + R1 A2 + (M1ou M2) + R4 A1 + M1 + R2 (A1ou A2) + M2 + R3 

A 
A1 
γG = 1,35 et γQ = 1,5 
Fc;d = 1920 kN 

A2 
γG = 1,0 et γQ = 1,3 
Fc;d = 1460 kN 

A1 
γG = 1,35 et γQ = 1,5 
Fc;d = 1920 kN 

A1 
γG = 1,35 et γQ = 1,5 
Fc;d = 1920 kN 

M 

M1 
γM = 1 
φ´= φ´k = 35° 
Nq = 33,3 
χ ≈ 3 
K · tan δ = 0,3 
ξ ≥ 1,4 (1,5 choisi) 

M1 
γM = 1 
φ´= φ´k = 35° 
Nq = 33,3 
χ ≈ 3 
K · tan δ = 0,3 
ξ ≥ 1,4 (1,5 choisi) 

M1 
γM = 1 
φ´= φ´k = 35° 
Nq = 33,3 
χ ≈ 3 
K · tan δ = 0,3 
ξ ≥ 1,4 (1,5 choisi) 

M2 
γφ′ = 1,25 
φ´= φ´d = 29° 
Nq = 16,44 
χ ≈ 2,3 
K · tan δ = 0,286 
ξ = 1,0 

R 
R1 
γb = 1,25 et γs = 1,0 
Rc;d = Rb;k/γb + Rs;k/γs 

R4 
γb = 1,6 et γs = 1,3 
Rc;d = Rb;k/γb + Rs;k/γs 

R2 
γb = 1,1 et γs = 1,1 
Rc;d = Rb;k/γb + Rs;k/γs 

R3 
γb = 1,0 et γs = 1,0 
Rc;d = Rb;k/γb + Rs;k/γs 

Vérific. Fc;d ≤ Rc;d Fc;d ≤ Rc;d Fc;d ≤ Rc;d Fc;d ≤ Rc;d 

longueur L ≥ max (8,5 m ; 8,3 m) = 8,5 m L ≥ 7,6 m L ≥ 10,7 m 
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Estimation empirique à partir du SPT selon Rollberg 

Valeur calculée de la charge ultime : Rcal = Qb3  obtenue par : ( )SPTpp3b AUFlog468,0067,0Qlog ⋅⋅+=  

avec : LN161,0A
D4L

0
SPTSPT Δ⋅= ∑

+

 

Up = π · D = 1,885 m 
Fp = π · D2 / 4 = 2827 cm2 

NSPT = 25  

Valeur caractéristique de la charge ultime : 
4,1ξ

R
R cal

k;c ⋅
=  

avec ξ = 1,4 (un seul profil d’essai SPT supposé) et un facteur de modèle supplémentaire de 1,4 introduit 
afin de s’assurer que la portance estimée soit suffisamment sécuritaire. Ceci semble justifié si l’on garde à 
l’esprit que l’on estime la capacité portante statique d’un pieu (de plus foré) au moyen d’une sonde de petit 
diamètre enfoncée dynamiquement dans le terrain. 

Vérification :  
t

k;c
d;cd;c γ

R
RF =≤  

La troisième approche de calcul n’est pas appliquée ici parce qu’elle nécessite l’utilisation de paramètres 
élémentaires de la résistance du sol, alors que l’estimation empirique selon Rollberg fournit directement la 
résistance. 

 Approche de calcul  1 

 Combinaison  1 Combinaison  2 
Approche de calcul  2 

Combinaison A1 + M1 + R1 A2 + (M1 ou M2) + R4 A1 + M1 + R2 

A A1 : γG =1,35 et γQ = 1,5 
Fc;d = 1920 kN 

A2 : γG = 1,0 et γQ = 1,3 
Fc;d = 1460 kN 

A1 : γG =1,35 et γQ = 1,5 
Fc;d = 1920 kN 

M M1 : γM = 1 M1 : γM = 1 M1 : γM = 1 

R 
R1 : γt = 1,15 
Rc;d = Rc;k / γt 

R4 : γt = 1,5 
Rc;d = Rc;k / γt 

R2 : γt = 1,1 
Rc;d = Rc;k / γt 

Vérification Fc;d ≤ Rc;d Fc;d ≤ Rc;d Fc;d ≤ Rc;d 

Longueur L ≥ max (12,0 m ; 11,9 m) = 12,0 m L ≥ 10,7 m 

 

Calcul selon le DTU français avec estimation empirique du frottement latéral 

 Résistance de pointe Résistance latérale 

Valeur 
calculée 

( )cmaxqcal;b NcλN50AR ⋅′⋅+⋅⋅=   avec : 

• A = π · D2 / 4 = 0,282743 m2 

• φtan04,3
maxq 10N ′⋅=  

Rb;cal = 0,282743 · 50 · Nq 

LqUR spcal;s ⋅⋅=   avec : 

• Up = π · D = 1,885 m 

• qs;k = 70 kN/m2 (valeur caract. estimée) 

Rs;cal = 1,885 · 70 · L 

Valeur 
caractéristique Rb;k = Rb;cal / ξ Rs;k = Rs;cal / ξ 
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Vérification : 
s

cal;s

b

cal;b

s

k;s

b

k;b
d;cd;c γξ

R
γξ

R
γ

R
γ

R
RF

⋅
+

⋅
=+=≤  

 Approche de calcul  1 

 Combinaison  1 Combinaison  2 
Approche de calcul  2 Approche de calcul  3

Combi. A1 + M1 + R1 A2 + (M1ou M2) + R4 A1 + M1 + R2 (A1ou A2) + M2 + R3 

A 
A1 
γG =1,35 et γQ = 1,5 
Fc;d = 1920 kN 

A2 
γG = 1,0 et γQ = 1,3 
Fc;d = 1460 kN 

A1 
γG =1,35 et γQ = 1,5 
Fc;d = 1920 kN 

A1 
γG =1,35 et γQ = 1,5 
Fc;d = 1920 kN 

M 

M1 
γM = 1 
φ´= φ´k = 35° 
Nq max = 134,5 
qs = qs;k = 70 kN/m2 
ξ ≥ 1,4 (1,4 choisi) 

M1 
γM = 1 
φ´= φ´k = 35° 
Nq max = 134,5  
qs = qs;k = 70 kN/m2 

ξ ≥ 1,4 (1,4 choisi) 

M1 
γM = 1 
φ´= φ´k = 35° 
Nq max = 134,5  
qs = qs;k = 70 kN/m2 

ξ ≥ 1,4 (1,4 choisi) 

M2 
γφ′ = 1,25 
φ´= φ´d = 29° 
Nq max = 48,43  
qs = qs;d = qs;k / 1,25 
ξ = 1,0 

R 
R1 
γb = 1,25 et γs = 1,0 
Rc;d = Rb;k/γb + Rs;k/γs 

R4 
γb = 1,6 et γs = 1,3 
Rc;d = Rb;k/γb + Rs;k/γs 

R2 
γb = 1,1 et γs = 1,1 
Rc;d = Rb;k/γb + Rs;k/γs 

R3 
γb = 1,0 et γs = 1,0 
Rc;d = Rb;k/γb + Rs;k/γs 

Vérific. Fc;d ≤ Rc;d Fc;d ≤ Rc;d Fc;d ≤ Rc;d Fc;d ≤ Rc;d 

longueur L ≥ max (8,9 m ; 8,5 m) = 8,9 m L ≥ 8,0 m L ≥ 11,7 m 

4.2.4 Synthèse 

Le tableau ci-après synthétise les longueurs de pieux nécessaires pour vérifier la portance du sol, en 
fonction des différentes méthodes de calcul (lignes) et des divers documents normatifs (colonnes). 

Eurocode 7  Ancienne 
pratique SIA 267 

Approche 1 Approche 2 Approche 3 

Lang & Huder 15,3 m 10,2 m 8,5 m 7,6 m 10,7 m 

Berezantzev1 14,2 m (18,1) 16,9 m - - - 

Rollberg 11,2 m 10,9 m 12,0 m 10,7 m - 

DTU avec qs analytique 20,5 m 21,5 m - - - 

DTU avec qs empirique 11,6 m 12,6 m 8,9 m 8,0 m 11,7 m 

Tableau 9 : Tableau récapitulatif des calculs de comparaison selon l’ancienne pratique, la norme 
suisse SIA 267 et l’Eurocode 7 EN1997-1. 

Sur ce même exemple n°3 de dimensionnement à partir des paramètres de sol, les représentants de 10 
pays de l’Union Européenne ont obtenu selon l’EC7 des longueurs de pieux comprises entre 10 et 42,8 m !, 
8 solutions étant dans la fourchette de 10 à 20 m. Une analyse des résultats [20] montre que les différences 

                                                      

1 Selon des calculs de H.R. Schneider [16], qui représente la Suisse auprès du groupe de travail de l’EC7, pour un 
dimensionnement sans prise en compte du poids propre du pieu. Les calculs sont basés sur Berezantzev [17] en tenant 
compte de la réduction proposée du terme Nq en fonction de la profondeur (Nq d’environ 50 pour un rapport L/D de 25) et 
en prenant, pour l’ancienne pratique, un facteur de sécurité global de 2 pour le terme de pointe et de 3 sur le frottement 
latéral ; ce dernier étant calculé de manière pratiquement identique à la méthode de Lang & Huder.  La valeur donnée 
entre parenthèses correspond à un facteur global de sécurité de 3 sur le terme de pointe et de 2 sur le frottement latéral. 
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résultent essentiellement des modèles de calcul utilisés et que l’approche de calcul retenue joue un rôle 
moins significatif. Comme pour les résultats synthétisés dans le tableau 9, la troisième approche de calcul 
apparaît comme la plus conservative. Dans l’approche 1, la première combinaison est un peu plus 
conservative que la seconde.  

Cet exemple de calcul de fondation sur pieu à partir des paramètres de sol souligne que le choix de la 
méthode (modèle) de calcul est susceptible de conditionner beaucoup plus le résultat que la norme utilisée 
pour la vérification. Ceci confirme donc, si besoin était, l’importance du modèle de calcul retenu et la 
connaissance des hypothèses et incertitudes qui lui sont associées. Cet exemple permet également de 
saisir pourquoi il est tellement impératif qu’un modèle de calcul, qu’il soit analytique, semi-empirique ou 
numérique, ait été validé par des essais de chargement statique dans des situations comparables (sol, pieu, 
chargement…). 

Alors que la méthode de vérification de la portance des pieux sous charge axiale préconisée dans la SIA 
267 s’apparente le plus à la deuxième approche de calcul proposée dans l’EC7, il ressort de cet exemple de 
dimensionnement à partir des paramètres de sol que les résultats obtenus par ces deux approches sont 
souvent les plus éloignés. En revanche, les longueurs obtenues par la troisième approche de calcul de 
l’Eurocode 7, quand elle est applicable, sont comparables avec celles calculées par la SIA 267. 

Pour ce type de vérification basé sur des paramètres de résistance du sol, un travail d’harmonisation semble 
donc encore nécessaire afin que la SIA 267 puisse à terme (au-delà de 2010) être conforme à l’Eurocode 7 
et remplir le rôle de document national d’application. Après évaluation et comparaison des deux documents 
normatifs sur plusieurs exemples, cet objectif pourra être atteint en spécifiant dans la future annexe 
nationale à l’EN 1997-1 laquelle des procédures de calcul est à utiliser en Suisse et/ou en adaptant les 
valeurs des facteurs partiels de sécurité et des facteurs de conversion. 

4.2.5 Proposition 

Les développements récents ont privilégié l'apparition de méthodes semi-empiriques de dimensionnement 
des fondations profondes, basées sur les résultats d'essais in situ et calées sur des essais de pieux. Il est 
ainsi fortement recommandé de baser son dimensionnement sur de telles méthodes, ou du moins de vérifier 
avec celles-ci les ordres de grandeurs obtenus par les méthodes analytiques. 

Si toutefois une méthode de calcul analytique était employée, cette dernière devrait tenir compte des 
considérations suivantes, essentiellement tirées des enseignements des essais de pieux :  

– Le terme de pointe ne croît pas indéfiniment avec la profondeur et devient pratiquement constant à 
partir d'une certaine profondeur, parfois qualifiée de critique. Cette constatation avait déjà amené 
Berezantzev [17], en 1961, à introduire un facteur de réduction du terme de pointe en fonction de 
l'angle de frottement et du rapport L/D. Pour ces mêmes raisons, les DTU [15] proposent de prendre, 
pour le calcul du terme de pointe, la formule de Tcheng, également basée sur des essais de pieux. 

– Les valeurs de frottement latéral tirées de l'expérience sont bien souvent supérieures à celles déduites 
des formules analytiques ; ce qui a pour corollaire de sous-estimer la part reprise par frottement latéral. 

Partant de ces constats, si le dimensionnement des pieux est effectué au moyen d’une méthode analytique, 
il est proposé de se baser sur les DTU pour le calcul du terme de pointe et d'augmenter le paramètre K du 
terme de frottement latéral dans la formule suivante :  

Ra,k = Rb,k + Rs,k = A·(50·Nqmax + λ·c’·Nc) + Σ Up·L·(c’ + σ’vm·K·tanδ) 

avec  Nqmax = 103,04·tan φ’ (Tcheng) 

 K : pieux battus à refoulement :  ⅔ Kp  avec une valeur "minimale" de Kp (p.ex Rankine)  
  pieux battus sans refoulement : ½ Kp  
  pieux forés :   ⅓ Kp 

Ce coefficient K a été déterminé de manière purement «subjective» pour retrouver, pour les pieux forés du 
moins, des ordres de grandeur de la résistance au frottement latéral unitaire approchant les valeurs tirées de 
l’expérience. Il est à noter que ce coefficient est significativement plus grand que les valeurs habituellement 
admises sur base de considérations d’ordre théorique, en particulier Ka ≤ K ≤ K0 pour les pieux forés simple 
ou sous boue et K0 pour les pieux forés tubés ou battus sans refoulement. En toute rigueur, en plus du 
procédé d’exécution, l’estimation du coefficient K de poussée des terres devrait également considérer la 
géométrie du pieu (profondeur, rapport L/D) et les conditions géotechniques locales (état initial de contrainte, 
compacité, présence d'eau). Finalement, il convient de remarquer que la résistance au frottement latéral 
unitaire s’avère parfois être indépendante de la profondeur, et donc de la contrainte verticale moyenne… 
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Avec la formule proposée, et pour l’exemple n°3 de l’ERTC 10 repris ci-dessus, les longueurs de pieux 
seraient de 14,0 m selon l’ancienne pratique (pas de minoration de l’angle de frottement) et de 12,1 m selon 
la SIA 267. Pour les calculs de comparaison présentés dans la documentation SIA D 0187 [18], les 
longueurs d’encastrement obtenues avec la méthode proposée sont, pour l’exemple de pieu colonne, de 1,0 
m pour un dimensionnement selon la SIA 267 et de 1,3 m selon l’ancienne pratique, et pour l’exemple de 
pieu flottant, de 18,0 et 17,0 m respectivement. Les longueurs ainsi obtenues sont pratiquement identiques à 
celles calculées et exposées dans cette documentation D 0187 [18]. 

5. Conclusions 

L’Eurocode 7 contribue à l’identification d’un langage commun à la profession géotechnique, au dialogue 
indispensable entre géotechniciens et ingénieurs de structure, et à la promotion d’une assurance-qualité 
unifiée à l’échelle européenne. La SIA 267, qui est amenée à remplir à terme le rôle de document national 
d’application, s’inscrit dans cet effort d’unification. 

Les règles générales du calcul géotechnique de l’EC7 et de la SIA 267 ne constituent cependant pas un 
manuel d’apprentissage, mais bien des codes rédigés à l’intention d’ingénieurs compétents et expérimentés 
[9]. L’article 1.3(2) de l’EC7 signale à ce propos que les dispositions normatives reposent notamment sur les 
hypothèses que : 

– les données nécessaires au calcul sont recueillies, enregistrées et interprétées par du personnel 
possédant les qualifications nécessaires ; 

– les structures sont calculées par du personnel possédant les qualifications et l’expérience nécessaires ; 

– l’exécution des travaux est effectuée conformément aux normes et spécifications correspondantes, par 
un personnel possédant les compétences et l’expérience appropriées. 

Ces conditions soulignent l’importance de chacune des étapes d’un projet : recueil des données, calcul, 
exécution des travaux. L’article 2.4.1(2) de l’EC7 relativise même le dimensionnement par calcul en stipulant 
que la connaissance des conditions de terrain et le contrôle de la qualité de la réalisation des travaux sont 
plus importants pour satisfaire les exigences fondamentales que la précision des modèles de calcul et des 
coefficients partiels. Des méthodes de dimensionnement alternatives sont d’ailleurs proposées, par mesures 
prescriptives, par essais de chargement ou par la méthode observationnelle. 

L’exemple de dimensionnement de fondation sur pieu à partir des paramètres de sol (exemple n°3 de 
l’ERTC 10 du CEN/TC 250), en soulignant que le choix du modèle de calcul est susceptible de conditionner 
significativement les résultats, illustre clairement pourquoi il est tellement impératif qu’un modèle de calcul, 
qu’il soit analytique, semi-empirique ou numérique, ait été validé par des essais de chargement statique 
dans des situations comparables. Il est de ce point de vue heureux de constater que la SIA 267 et 
l’Eurocode 7 conduisent aux mêmes résultats lorsque les vérifications des ELU et ELS sont basées sur des 
essais de chargement statique (exemple n°4 de l’ERTC 10 du CEN/TC 250). 

D’un point de vue théorique, il ressort de la comparaison des documents normatifs suisse et européen que 
la méthode de vérification de la portance des pieux sous charge axiale préconisée dans la SIA 267 
s’apparente à la deuxième des 3 approches de calcul proposées dans l’EC7. Une harmonisation de ces 
deux documents devrait être aisée en spécifiant dans la future annexe nationale suisse à l’EN 1997-1 que la 
procédure à utiliser en Suisse pour cette vérification de la portance sous charge axiale est l’approche n° 2. 

Cependant, sur base de l’exemple de dimensionnement à partir des paramètres de sol, il apparaît que les 
résultats numériques obtenus par la SIA 267 et cette deuxième approche de calcul proposée dans l’EC7 
sont assez éloignés. En revanche, les longueurs de pieux obtenues par la troisième approche de l’Eurocode 
7 sont comparables avec celles calculées par la SIA 267. 

En conclusion, on note que, même si les principes des Eurocodes ont largement inspiré la rédaction des 
Swisscodes et donc de la SIA 267, certaines différences subsistent. Les recommandations et directives des 
normes nationales transposant les Eurocodes ne devant pas créer de contradictions avec ceux-ci, il sera 
nécessaire, dès que tous les Eurocodes seront publiés (2006), de procéder à la révision des normes SIA 
dans le but de parvenir à une « parfaite » conformité des principes [19]. Ce travail, piloté par la KTN/CNS, 
devrait permettre une harmonisation complète des Swisscodes aux normes européennes et dès lors leur 
maintien comme documents de base à l’élaboration des projets de structures porteuses en Suisse au-delà 
de 2010. 
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Ausführung von Bohrpfählen 
 
 
1. Kurzer Überblick zur Geschichte der Bohrpfähle 

Bereits zu Beginn des letzen Jahrhunderts wurden Bohrpfähle im grossen Stil z. B. 1910 für den Umbau der 
königlichen Oper in Dresden eingesetzt (Bild 1). 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Bild 1: Bohrpfahlherstellung mit Dreibein in Dresden 1910 
 
 

Bild 1 
 
Aber auch in der Schweiz befasste man sich schon seit geraumer Zeit mit dieser Gründungstechnik. Im 
Jahre 1938 verfasste Herr C.F. Kollbrunner den Bericht Nr. 1 der Privat-Gesellschaft für Bodenforschung 
und Erdbaumechanik, Zürich. Der Verfasser stützte sich unter anderem auf deutsche Publikationen aus dem 
Jahre 1922. 
 
Im Folgenden sind ein paar Impressionen aus dem Bericht Nr. 7 der Privat-Gesellschaft für Bodenforschung 
und Erdbaumechanik, Zürich von Herrn Kollbrunner dargestellt. [1] (Bild 2/3) 
 
 

 
 
Bild 2: Vortreiben der Verrohrung, 
Kongresshaus Zürich 1938 

 
Bild 3: Entleeren der Klappsonde, 
Kongresshaus Zürich 1938 

 
 
Das Grundprinzip der Herstellung von Bohrpfählen hat sich bis heute nicht verändert. Die Muskelkraft wurde 
durch leistungsstarke Dieselmotoren ersetzt und auf die Arbeitssicherheit wird heute natürlich wesentlich 
mehr Gewicht gelegt. 



2. Entwicklung der Bohrgeräte 
 
 
Durch die ständige Weiterentwicklung der Geräte und der Verfahren konnte im Verlauf der Zeit die 
Wirtschaftlichkeit der Bohrpfahlfundationen massiv gesteigert werden (Bild 4). 
 

 
Bild 4: Pfähle für 12'000 kN Einzellast 
 
Chronologisch lässt sich über die Entwicklung der Geräte folgende Aussage machen: 
● bis 1965 
 Dreibein, Greifer (Bild 1 / 2 / 3) 
● ab 1945 
 fahrbare Dreibeine, Seilbagger, Greifer (Bild 5) 
● ab 1955 
 Seilbagger, Greifer, Verrohrungsmaschine (Bild 6), HW-Schwinge (Bild 7) 
● ab 1960 
 Kompaktgeräte (Bild 8), Greifer, Baggeranbaugeräte 
● ab 1970 
 Drehbohrgeräte (Bild 9) 
 
 
 

 
 
Bild 5: Benotobohrgreifer auf der Baustelle 
Lindenwurmstrasse der U-Bahn München 

Bild 6: Seilbagger Liebherr 841 mit 
Verrohrungsmaschine Casagrande GCPL 1500 



  
Bild 7: HW-Schwinge Bild 8: Kompaktgeräte Benoto und Telbohr 73 

 

 

 

Bild 9: Drehbohrgerät Bauer BG 22 
 

 

 
3. Definition Bohrpfahl 
 
 
● Bohrpfahl: Pfahl, der ohne Bodenverdrängung in ein vorgängig oder gleichzeitig erstelltes Bohrloch 

eingebaut wird. 
 
● Ortbetonpfahl: Pfahl, der an Ort im Baugrund betoniert wird. 
 
Im Folgenden wird nur noch auf die Ortbetonbohrpfähle eingegangen. 
 
3.2 Unterscheidung nach Beanspruchung und Tragverhalten 

Grundsätzlich wird unterschieden: 
● Druckpfahl: Kraftübertragung durch Spitzendruck und / oder Mantelreibung 
● Zugpfahl: Kraftübertragung durch Mantelreibung 
● Schubpfahl: Kraftübertragung durch Bettung 
 
Die verschiedenen Beanspruchungen können selbstverständlich auch kombiniert im selben Pfahl auftreten 
und dementsprechend natürlich auch die Art der Kraftübertragung. 
 
4. Ausführung 
 
 
4.1 Bohren 

Bei der Herstellung von Ortbetonbohrpfählen kann grundsätzlich in Greiferbohren und Drehbohren unter-
schieden werden. 



4.1.1 Greiferbohren 

Das Greiferbohren ist das ursprüngliche Verfahren. Bereits die eingangs erwähnten Pfählungen wurden mit 
diesem Verfahren erstellt. Dabei wird das Bohrgut mit dem Bohrgreifer (Bild 6/10) gefördert. Allfällige Hin-
dernisse (Findlinge, Beton, etc.) werden mit einem bis zu 12 to schweren Meissel (Bild 11) vorgängig zer-
kleinert. Vorsprengungen kommen nur noch in Ausnahmesituationen vor. 
 

  
Bild 10: Bohrgreifer Leffer Bild 11: Kreuzmeissel 
 
Die Greiferbohrung erfolgt heutzutage in den meisten Fällen im Schutz einer gleichzeitig oder leicht 
vorauseilenden Verrohrung. Gängige Bohrrohrdurchmesser in der Schweiz sind: 
700 / 800 / 900 / 1'000 / 1'200 / 1'300 / 1'500 / 1'800 
 

Vorteile Nachteile 

● in allen Böden anwendbar 

● geeignet für grosse Tiefen 

● geeignet für grosse Bohrdurchmesser 

● Einsatz bei beschränkter Arbeitshöhe 
 möglich (Bild 12) 

● geringe Leistung 

● Verrohrung unerlässlich 

● Erschütterungen bei Meisseleinsatz 

 

 
Bild 12: Greiferbohrung mit beschränkter Höhe, La Neuveville 
 
4.1.2 Drehbohren 

Beim Drehbohren wird in zwei Hauptverfahren unterschieden (Bild 13): 
 
● Kellybohren 
● Endlosschneckenbohren 



 
Bild 13 
 
 
Kellybohren 
 
Beim Kellybohren wird mit einer teleskopier- und verriegelbaren Kelly-Stange (Bild 14) das Bohrwerkzeug 
auf den Bohrlochgrund gedrückt und gedreht. Dabei wird das Werkzeug mit Material gefüllt. Anschliessend 
wird die Kellystange entriegelt, zurückgezogen und das Bohrgut aus dem Werkzeug entleert. 

 
Bild 14: Systemskizze Kellystange 
 
Als Bohrwerkzeuge kommen je nach Geologie verschiedene Typen zum Einsatz. Bei Bohrungen unter 
Wasser oder sehr rolligem Material wird ein Bohreimer (Bild 15) verwendet. Wo es die Bodenverhältnisse 
zulassen, wird die Bohrschnecke (Bild 16) eingesetzt. Zudem gibt es beide Typen als Fels- oder 
Lockermaterialausführung. Für kompakten Fels oder Beton sind weitere Spezialwerkzeuge auf dem Markt. 



  
Bild 15: Bohreimer Bild 16: Bohrschnecke 

 
In der Regel werden Kellybohrungen verrohrt ausgeführt. Diese meist doppelwandigen Stützrohre sind aus 
Stahl gefertigt und kuppelbar. Die Rohrlängen variieren zwischen 1.00 m und 6.00 m. Auf diese Weise kann 
die Verrohrung auf die unterschiedlichen Pfahllängen angepasst werden. Nur bei standfester Geologie, 
meist beim Einbinden der Pfähle in eine felsige Schicht, kann auf das Nachtreiben der Verrohrung verzichtet 
werden. 
Bei ganz speziellen Verhältnissen, beispielsweise sehr tiefe Bohrungen oder grosse Bohrdurchmesser, 
erfolgt die Bohrlochstützung mittels einer Stützflüssigkeit. In der Schweiz wird in solchen Fällen praktisch 
ausnahmslos mit einer Bentonitsuspension gearbeitet. Im nahen Ausland werden aber auch Mischungen auf 
Cellulosebasis verwendet. Ein entscheidender Faktor bei diesem Verfahren wird die Entwicklung der 
Entsorgungs- und Deponiekosten des mit Suspension durchmischten Bohrgutes sein. 
 

Vorteile Nachteile 

● grosse Bohrleistungen 
● keine Erschütterungen 
● Möglichkeit für unverrohrte Bohrungen 
 

● beschränkte Bohrtiefen  (ca. 40 m) 
● grosser Bedarf an freier  Arbeitshöhe (ca. 20 m) 

 
Vergleich Kelly- und Greiferbohren in Abhängigkeit der Geologie 

Baugrund verrohrt unverrohrt 
   ohne Stützflüssigkeit mit Stützflüssigkeit 

 Kelly- 
bohren 

Greifer-
bohren 

Kelly- 
bohren 

Greifer-
bohren 

Kelly- 
bohren 

Greifer-
bohren 

Homogenes, nicht 
bindiges Material, 
trocken, standfest 

 

+ 
 

+ 
 

+ 
 

- 
 

+ 
 

+ 
Homogenes, nicht 
bindiges Material im 
Grundwasser 

 

+ 
 

+ 
 

- 
 

- 
 

+ 
 

+ 
Homogenes, bindiges 
Material, trocken 
 

 

+ 
 

+ 
 

+ 
 

- 
 

+ 
 

+ 
Homogenes, bindiges 
Material im Grund-
wasser 

 

+ 
 

+ 
 

+/- 
 

- 
 

+ 
 

+ 
Nicht bindiges, grob-
blockiges Lockerma-
terial 

 

+/- 
 

+ 
 

- 
 

- 
 

+/- 
 

+ 
Moräne steinig + + - - + + 
Moräne grobblockig, 
Findlinge 
 

 

- 
 

+ 
 

- 
 

- 
 

- 
 

+/- 
Fels - +/- + - + +/- 

Legende:  +  Geeignet  /  +/-  Bedingt geeignet /  -  Ungeignet 



Endlosschneckenbohren 
 
Beim Endlosschneckenbohren wird ein spiralförmiges Bohrwerkzeug (Bild 13) in den Boden gedreht. Nach-
dem die Bohrtiefe erreicht ist, wird mit Überdruck Beton durch die Seele der Schnecke in den Pfahl gepumpt 
und das Bohrwerkzeug sukzessive zurückgezogen. Anschliessend wird die Armierung in den noch frischen 
Beton eingebracht. In der Regel kann nur eine Kopfarmierung versetzt werden. 
 
4.2 Armieren 

Nach dem Abteufen der Bohrung wird die Bohrlochsohle gereinigt. Damit sich während dem Einbringen der 
Armierung keine Schwebstoffe oder Sand absetzen können, muss das Wasser vorgängig ausgetauscht 
werden (klarspülen). Nun wird die Armierung meist mit Hilfe des Bohrgerätes eingebaut 
 
Die Armierungskörbe werden vorgefertigt auf die Baustelle geliefert. Je nach Pfahllänge ist es notwendig, die 
Körbe in mehreren Teilen zu transportieren. Die Ausbildung der Stösse hat nach der Norm SIA 262 [3] zu 
erfolgen. 
 
Der Armierungskorb besteht aus Längseisen und der Spirale. Der Aussendurchmesser der Armierung ist so 
zu wählen, dass er einerseits genügend Betonüberdeckung zulässt und andererseits genügend Abstand 
zum Bohrrohr aufweist. Ist der Abstand zum Bohrrohr zu gering, besteht die Gefahr, dass sich die Armierung 
mit dem Bohrrohr verkeilt und während dem Rohrrückzug hochgezogen oder zerstört werden kann. 
 
4.3 Betonieren 

Sofern es die Platzverhältnisse erlauben, wird der Beton direkt mit dem Fahrmischer eingebracht. Da er 
selbstverdichtend sein soll, muss er folgende Konsistenz [2] aufweisen: 
 

 
 
 
4.3.1 Betoniervorgang bei trockener Bohrung 

Um ein Entmischen des Betons zu verhindern wird der Beton mit einem Kontraktorrohr eingebracht. Nur bei 
Bohrungen unter 3.00 m kann auf das Kontraktorrohr verzichtet werden. Damit die Bohrlochwand während 
dem Betoniervorgang genügend gestützt wird, muss der Rückzug der Verrohrung so koordiniert werden, 
dass ständig ein ausreichend grosser Betonüberdruck vorherrscht. Besonders berücksichtigt werden müs-
sen das Volumen des abzubauenden Rohres sowie allfällig geologisch bedingter Überbeton. Damit werden 
Einschnürungen des Pfahles durch Lockermaterial verhindert. 
 
4.3.2 Betoniervorgang unter Wasser 

Generell werden Pfähle unter Wasser immer mit dem Kontraktorrohr betoniert. Damit der Zement nicht aus 
dem Frischbeton gewaschen werden kann, sind zusätzliche Massnahmen zu ergreifen: Vor dem Einbringen 
des Betons wird ein Pfropfen oder Ball ins Schüttrohr geschickt und während dem Betonieren muss das 
Schüttrohr ständig in den Beton eingetaucht sein. 
Gegenüber dem trocken eingebrachten Beton wird der Zementgehalt um 50 kg/m3 erhöht. 
 
Bei diesem Vorgang ist die grosse Erfahrung und das Fingerspitzengefühl des Grundbaupoliers und seiner 
Equipe von entscheidender Bedeutung. Fehler in dieser Phase sind praktisch irreparabel und gefährden die 
Gebrauchstauglichkeit des Pfahles in höchstem Masse. 
 



4.4 Pfahlköpfe 

Damit sichergestellt werden kann, dass auf der Pfahlkopfkote einwandfreier Beton vorhanden ist, werden 
Bohrpfähle generell überbetoniert. Der überstehende Beton wird nach dem Abbinden abgespitzt. Dies erfolgt 
manuell oder maschinell. Es muss sichergestellt werden, dass beim Abspitzen der Beton unterhalb der 
Pfahlkopfkote rissfrei bleibt und die Anschlussarmierung nicht zerstört wird. 
 
 
5. Notwendige Infrastruktur 
 
 
Um eine Bohrpfählung wirtschaftlich herstellen zu können, ist neben dem entsprechenden Bohrgerät 
folgende Infrastruktur nötig: 
 
● Büro- und Mannschaftscontainer 
● Werkzeug- und Magazincontainer 
● Wasser- und Stromanschluss 
● Tragfähiges, mit Fahrmischern befahrbares Bohrplanum 
● Lagerplatz für Bohrwerkzeug und Bohrrohre 
● Lagerplatz für Armierungskörbe 
● Zwischendeponie oder Mulden für das Bohrgut 
● Absetzbecken und Neutralisationsanlage 
● Einleitmöglichkeit für das Abwasser 
 
6. Schlussbemerkungen 
 
 
Das Grundprinzip der Ortbetonbohrpfahlherstellung stammt bereits aus dem Anfang des letzten Jahrhun-
derts. Ortbetonbohrpfähle können praktisch in allen geologischen Verhältnissen der Schweiz zur Lösung von 
Fundationsproblemen herangezogen werden. Die grössten Vorteile gegenüber anderen Verfahren sind: 
● die breite Palette an möglichen Durchmessern 
● die Möglichkeit, die konstruktiven Details den Bedürfnissen anpassen zu können 
● die anstehende Geologie bei jedem Pfahl visuell beurteilen zu können 
● die praktisch erschütterungsfreie Erstellung 
● die Möglichkeit, sehr hohe Einzellasten übertragen zu können 
 
Die ständige Weiterentwicklung auf dem maschinentechnischen Sektor haben die Leistungsfähigkeit des 
Verfahrens massiv gesteigert. Nichts desto Trotz bleibt das Know-how und die Erfahrung der Bohrpfahl-
equipe und der Unternehmung der entscheidende Faktor für das Gelingen eines Projektes. 
 
 
Literaturverzeichnis 

[1] Curt F. Kollbrunner Bericht Nr. 7 der Privat-Gesellschaft für Bodenforschung und Erdbaumechanik, Zürich  
[2] Norm SIA 118/267 Allgemeine Bedingungen für geotechnische Arbeiten 
[3] Norm SIA 262 Betonbau 
 
 
Adresse des Verfassers 

René Kaufmann, dipl. Bauingenieur ETH/SIA 
Zschokke Bau AG, Spezialtiefbau 
Bahnhofstrasse 24, 5001 Aarau 





151 
MITTEILUNGEN der Schweizerischen Gesellschaft für Boden- und Felsmechanik 
PUBLICATION de la Société Suisse de Mécanique des Sols et des Roches 
Herbsttagung, 28. Oktober 2005, Bern – Réunion d’automne, 28 octobre 2005, Berne 

 

 

 

 

 

 

Kleinbohrpfähle, Injektionspfähle,  
Mikropfähle   

  
  

 

 

R. Wellauer 

        
                                               
 

 

 

 

 



Kleinbohrpfähle / Injektionsbohrpfähle / Mikropfähle  
 
 
Rolf Wellauer, Dipl. Ing. HTL/STV, H. Wellauer AG, Frauenfeld 
 
 
 
1. Übersicht 
 
 
Dieses Kapitel wird in folgende Hauptthemen unterteilt: 

• Merkmale 
• Anwendungsbereich 
• Herstellungsverfahren 
• Varianten der Pfähle 
• Injektionsrammpfähle 

 
 
 
2. Merkmale 
 
 
Wenn wir von Kleinbohrpfählen sprechen, verstehen wir darunter Bohrpfähle mit Durchmessern von 300 mm 
und kleiner. Im täglichen Sprachgebrauch wird häufig von Mikropfählen gesprochen. In der Geotechnik-
Norm SIA 267 wird dieser Begriff allerdings nicht verwendet. Dort wird von Bohrpfählen und Injektionspfäh-
len gesprochen. Der NPK hingegen verwendet die Begriffe Injektionsbohrpfähle und Mikropfähle. 
 
 
Im Folgenden werde ich mich an die Bezeichnung Injektionsbohrpfähle halten. 
 
Die Injektionsbohrpfähle weisen folgende Merkmale auf: 

• Herstellung unter engsten Platzverhältnissen möglich 
• Erschütterungs- und geräuscharme Bohrverfahren 
• Bohrhindernisse können durchfahren werden 
• Dem Baugrund angepasste Bohrverfahren wählbar 
• Beliebige Neigung der Bohrlöcher möglich 
• Wirtschaftlichkeit durch kleine Bohrdurchmesser 
• Flexible Anpassung an die erforderlichen Gebrauchslasten 
• Einfache Anpassung der Pfahllänge bei überraschend schlechten Bodenschichten 
• Einbau der Tragglieder bei beschränkter Höhe durch koppelbare Teilstücke möglich  
• Möglichkeit der nachträglichen Anbringung von Pfählen bei bereits durch Setzungen geschädigten 

Bauten 
• Einsatz von korrosionsgeschützten Traggliedern bei aggressiven Böden 
• Einsatzbereich für Zugpfähle bis 1000 kN 
• Einsatzbereich für Druckpfähle bis 1500 kN 

 
 
 
3. Anwendungsbereich 
 
 
Injektionsbohrpfähle werden seit den 70er Jahren eingesetzt. Sie kommen häufig zur Anwendung bei der 
Erweiterung bestehender Gebäude, zum Beispiel bei Aufstockung oder bei Errichtung zusätzlicher Unterge-
schosse und Tiefgaragen.  
 
Häufig werden sie in innerstädtischen Regionen angewendet.  
 
Oftmals handelt es sich bei der Anwendung von Injektionsbohrpfählen auch um historische Bauten, welche 
durch nachbarliche Baumassnahmen oder durch stetes Verformen des Baugrundes geschützt werden müs-
sen.  



Aber auch bei Bauten ausserhalb der Stadtgebiete findet diese Pfahlart immer wieder Anwendung. Ich den-
ke da an Bauwerke, die in unterschiedlichem Baugrund fundiert werden müssen, oder an Baukörper, die in 
setzungsempfindlichen Bodenschichten erstellt werden müssen, oder an Pfahlgründung in extremen örtli-
chen Verhältnissen wie z.B. steilen Hanglagen.  
 
Dadurch, dass Injektionsbohrpfähle nicht nur Druck- sondern auch Zugkräfte übertragen können, weiten sich 
die Anwendungsmöglichkeiten noch aus. So werden die Kleinbohrpfähle beispielsweise auch dort einge-
setzt,  

• wo Strom- oder andere Masten abgespannt oder gegen Windkräfte gesichert werden müssen 
• Folienhallendächer in den Boden verankert werden 
• bei Auftriebsicherungen von Bauwerken im Wasser oder Grundwasser und 
• bei Verdübelungen von Gleithängen oder Sicherung von rutschgefährdeten Bauwerken an Hängen. 

 
Da durch die Vielzahl von Gerätetypen und Bohrverfahren weder die anstehenden Böden, noch beschränkte 
örtliche Platzverhältnisse unüberwindbare Hindernisse für die Anwendung von Injektionsbohrpfählen darstel-
len, sind lediglich Einschränkungen für die Bohrungen durch die gerätetechnischen Leistungsgrenzen gege-
ben. 
 
 
 
4. Herstellung 
 
 
Die Herstellung der Injektionsbohrpfähle lässt sich in drei Phasen unterteilen: 

• Bohrung abteufen und Auffüllen des Bohrloches mit Injektionsgut (dies ist ausführungstechnisch 
 vorteilhaft) 
• Einbau der Bewehrung 
• Verpressen des Injektionsgutes 

 
 
4.1 Bohrung 
 
4.1.1 Bohrgeräte 
 
Im lockeren Baugrund wird eine verrohrte Bohrung ausgeführt. Ist der Boden absolut  standfest, kann auf die 
Verrohrung verzichtet werden. Für die Herstellung der Bohrung werden mehrheitlich Ankerbohrgeräte einge-
setzt.  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Ankerbohrgerät Kellerbohrgerät 
 
Wo dies aus Platzgründen nicht möglich ist, kommen so genannte Kellerbohrgeräte zum Einsatz. Diese 
können dank ihrer kompakten Bauweise durch normale Türöffnungen in Gebäude gebracht werden. Raum-
höhen von 2.0 m und Durchfahrtsbreiten von 0.80 m stellen somit keine Hindernisse dar.  



In speziellen Situationen ist auch der Einsatz von Handbohrlafetten möglich. In solchen Fällen ist jedoch die 
Wahl der Bohrdurchmesser und der Pfahllängen stark eingeschränkt. 
 
 
4.1.2 Bohrverfahren 
 
Je nach Bodenbeschaffenheit werden folgende Bohrverfahren angewendet: 

• Schneckenbohren 
• Drehbohren im Spülverfahren 
• Drehschlagbohren mit Aussenhammer 
• Drehschlagbohren mit Innenhammer 
• Überlagerungsbohren  
• Doppelkopfbohren 

 
Schneckenbohren 
Merkmale: 

• Anwendung in standfesten bindigen Böden  
• Bohrung unverrohrt 
• kostengünstig 
• Kontinuierliches Fördern des Bohrgutes ohne zirkulierende Spülung 

 
Drehbohren im Spülverfahren 
Merkmale: 

• Anwendung in bindigen und rolligen Böden 
• Anwendung im Grundwasser 
• Bohrung unverrohrt 
• Spülung mit Zement- oder Bentonitsuspension, welche über das Bohrgestänge zur Bohrkrone ge-

langt und das Bohrgut im Ringraum zwischen anstehendem Boden und Gestänge nach oben fördert.  
 
Drehschlagbohren mit Aussenhammer (Rammbohren) 
Merkmale: 

• Anwendung in Kiesen, locker bis mitteldicht gelagerten Sanden und nicht steifen bindigen Böden 
• Bohrung verrohrt 
• Schlagendes Drehen 
• Verdrängungsbohrung: Bohrrohr wird mit Aussenhammer unter Drehung in den Boden gerammt. Es 

erfolgt keine Förderung des anstehenden Bodens an die Oberfläche. Durch Zusatz einer Spülung 
kann in bestimmten Fällen der Bohrfortschritt erhöht werden. Die Rammkrone verbleibt im Boden. 

 
Drehschlagbohren mit Innenhammer 
(Tiefloch- bzw. Imlochhammerbohren) 
Merkmale: 

• Anwendung im Fels und standfesten felsartigen Böden 
• Bohrung unverrohrt 
• Schlagendes Drehen 
• Luftspülung kann mit Wasser ergänzt werden. Die Spülung fördert das Bohrgut im Ringraum zwi-

schen Bohrgestänge und Bohrlochwand an die Oberfläche 
• Geringe Lärmimmission, da sich der Hammer am Fusse des Bohrloches befindet 

 
Überlagerungsbohren  
Merkmale: 

• Anwendung in fast allen Bodenarten, vor allem Böden mit wechselnden Bodenschichten 
• Anwendung im Grundwasser 
• Bohrung verrohrt 
• Schlagendes Drehen 
• Luft, Wasser, Luft und Wasser, Zement-, oder Bentonitsuspension wird als Spülung durch das In-

nengestänge zur Bohrkrone geführt. Förderung des  Bohrgutes im Ringraum zwischen Innengestän-
ge und Verrohrung zur Oberfläche 

• Innengestänge und Verrohrung sind mit Bohrkronen versehen und drehen in gleicher Richtung 
• Unkonventioneller Bodenentzug wird weitgehend verhindert 

 
 



Doppelkopfbohren 
Merkmale: 

• Anwendung in fast allen Bodenarten 
• Anwendung im Grundwasser 
• Bohrung verrohrt 
• Schlagendes Drehen 
• Luft, Wasser, Luft und Wasser, Zement-, oder Bentonitsuspension wird als Spülung durch das In-

nengestänge zur Bohrkrone geführt. Förderung des Bohrgutes im Ringraum zwischen Innengestän-
ge und Verrohrung zur Oberfläche 

• Innengestänge und Verrohrung sind mit Bohrkronen versehen und drehen in entgegengesetzter 
Richtung 

• Durch den auf die Innengestängekrone wirkenden Aussenhammer- oder Imlochhammereinsatz kann 
bei entsprechenden Böden die Bohrleistung gesteigert werden 

• Durch Längsverschieben der Innen- und Aussenkrone gegeneinander kann der Bohrfortschritt opti-
miert werden 

• Bedingt durch die Bauhöhe der erforderlichen zwei Drehantriebe ist dieses Verfahren bei beschränk-
ter Arbeitshöhe nicht einsetzbar 

• Optimales Bohrverfahren durch weitgehend kontrollierbaren Bodenentzug und hoher Richtgenauig-
keit  

 
 
4.2 Bewehrung 
 
In das Bohrloch wird das Tragglied eingebaut. Meistens werden dafür Stahlrohre oder Stahlstäbe verwendet. 
Weniger häufig kommen Bewehrungskörbe zur Anwendung. Bei langen Kleinbohrpfählen oder bei Pfahllän-
gen die grösser sind als die zur Verfügung stehende Arbeitshöhe, werden die Traggliedelemente gekoppelt. 
Häufig werden dabei Gewindeverbindungen angewendet. Bei Stahlrohren können auch Schweissverbindun-
gen zum Einsatz kommen. Dabei wird, um die Passgenauigkeit zu gewährleisten, ein kurzes Hilfsrohr als 
Führungsstück verwendet. Nebst den oben erwähnten Traggliedern sind aber auch Profilstähle anwendbar. 
Bei dieser Ausführungsvariante ist die Ausrichtung des Profilstahles beim Verlängern zu beachten. Über dies 
lassen sich Profilstähle aus ausführungstechnischen Gründen schlecht koppeln. 
 
 
4.3 Injektion 
 
Die Lastübertragung in den Baugrund erfolgt beim Injektionsbohrpfahl hauptsächlich über die Mantelreibung. 
Diese wird dadurch erzielt, dass der Pfahl nach dem Einbau der Bewehrung mit Injektionsgut verpresst wird. 
Das Verpressen erfolgt zur Hauptsache am Pfahlfuss. Durch ein einfaches oder mehrfaches Verpressen 
wird eine Pfahlfussaufweitung erreicht, wodurch die Tragfähigkeit deutlich erhöht wird. 
 
Beim Verpressen wird das Injektionsgut unter einem höheren, als dem hydrostatischen Druck, in den Pfahl-
schaft gebracht. Nach dem Abbinden der ersten Verpressung kann der Verpresskörper erneut mit Injekti-
onsgut ausgeweitet werden. Man spricht dann von Nachverpressen. Dieser Vorgang kann mehrere Male 
wiederholt werden.  
 
Als Injektionsmaterial können eine Wasser-Zementsuspension oder Wasser-Zement-Bentonitsuspension 
und eventuelle Zusatzmittel verwendet werden. Das Injektionsgemisch hat nicht nur die Aufgabe, die Mantel-
reibung aufzubauen, sondern auch die Stahltragglieder vor Korrosion zu schützen.  
 
Dementsprechend kann je nach Bedarf ein doppelter Korrosionsschutz erstellt werden. Dies wird vor allem 
bei der Verwendung von Stabstählen angewendet.   
 
 
4.4 Pfahlkopf 
 
Um die auf einen Pfahl wirkenden Lasten zu übertragen, bedarf es einer Pfahlkopfkonstruktion. Dort werden 
die Zug- und / oder Druckkräfte des Bauwerkes in den Pfahl eingeleitet. In der Regel besteht der Pfahlkopf 
aus einer Stahlplatte, welche durch eine Schweiss- oder Schraubverbindung mit dem Tragglied verbunden 
wird. Für die Übertragung der Bauwerkslasten auf den Pfahlkopf sind notwendige Massnahmen wie Zusatz-
armierung, Fundamentverstärkung usw. vorzusehen.  
 
 



5. Varianten der Pfähle 
 
 
Nebst den weiter oben erwähnten Arten von Injektionsbohrpfählen werden an dieser Stelle die Selbstbohr-
pfähle erwähnt. Diese Kategorie nimmt unter den Kleinbohrpfählen eine Sonderstellung ein, denn sie unter-
scheiden sich vor allem in der Herstellung. Wie der Name schon sagt, werden die Tragglieder mit einer ver-
lorenen Krone versehen und in den Baugrund gebohrt. Dieser Vorgang erfolgt unter gleichzeitigem Einpres-
sen von Injektionsgut. Dadurch wird einerseits das Bohrmaterial an die Oberfläche gefördert und andrerseits 
erfolgt eine Durchmischung mit dem Bodenmaterial, wodurch eine hohe Mantelreibung erzielt wird. Da es 
sich bei dieser Pfählungsart um eine unverrohrte Bohrung handelt, ist vor allem dem Korrosionsschutz be-
sondere Beachtung zu schenken. Aus diesem Grund sind nicht alle Böden für dieses Verfahren geeignet.  
 
 
  
6. Beispiele 
 
 
Folgende Beispiele aus der Praxis dokumentieren die vielseitige Einsetzbarkeit von Injektionsbohrpfählen. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Fundation für ein Einfamilienhaus auf einer Altlast Fundationsverstärkung einer Tiefgarage 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Rutschhangsicherung einer Gemeindestrasse Auftriebsicherung im Grundwasser 



7. Injektionsrammpfähle 
  
7.1  Beschreibung 
  
Die Injektionsrammpfähle, auch Verbundpfähle genannt, gehören nicht in die Gruppe der Kleinbohrpfähle. 
Sie haben aber gewisse Ähnlichkeiten mit Kleinbohrpfählen. So bestehen sie aus einem Tragglied aus Stahl, 
welches mit Mörtel oder Injektionsgut ummantelt ist.  
 
Das Tragglied wird mit einer Fussplatte oder Rammspitze versehen. Die Dimension des Pfahlfusses ist 
grösser, als die des Pfahlschaftes. Dadurch wird beim Rammen zwischen Tragglied und Erdreich ein Ring-
raum erzeugt, der mit Injektionsgut oder Mörtel aufgefüllt wird.  
 
Als Tragglieder kommen Stahlprofile, Stahlrohre oder auch duktile Gussrohre zur Anwendung. Rohre haben 
gegenüber dem Profilstahl den Vorteil, dass das stützende Injektionsgut im Rohr, während des Rammens, 
zum Pfahlfuss gepresst und dort durch Öffnungen austreten kann. So wird sichergestellt, dass das Verfüllen 
des Ringraumes zwischen Boden und Tragrohr stets von unten erfolgt. Um die Verfüllung bei Stahlprofilen 
ebenfalls von untern vorzunehmen, muss an das Tragglied ein Injektionsrohr oder -schlauch befestigt wer-
den, der das Injektionsgut zum Pfahlfuss leitet.  
 
Das Injektionsgut, bestehend aus Mörtel oder einer Wasser- Zementsuspension, stellt einerseits den Korro-
sionsschutz für den Stahl dar und bildet andrerseits einen Pfahlmantel mit einem hohen Reibungskoeffizien-
ten. Je nach Konsistenz und Verpressdruck dringt das Injektionsgut auch in die Poren des Bodens ein, was 
die den Pfahl umgebende Bodenschicht verfestigt.   
 
 
7.2 Merkmale 
  
Injektionsrammpfähle weisen folgende Merkmale auf: 

• Wirtschaftliche kleine Durchmesser 
• Schnelle Ausführung 
• Variable Querschnittsfläche / Querschnittsform 
• Kontrolle der Tragfähigkeit durch Rammwiderstand 
• Einfache Baustelleneinrichtung 
• Kein erschütterungs- und geräuscharmes Verfahren 
• Gebräuchlichste Durchmesser 200 – 350 mm 
• Wirtschaftlich für Lasten von 200 – 1000 kN 

 
 
7.3 Anwendungsbereich 
 
Das Einsatzgebiet für Injektionsrammpfähle ist nahezu gleich wie dasjenige der Injektionsbohrpfähle. Es 
müssen aber folgende Kriterien erfüllt sein: 

• Rammbarer Boden 
• Höhenbeschränkung nicht unter 6 m (unwirtschaftlich) 
• Zugänglichkeit für Rammgeräte (Hydraulikbagger 16 – 20 t, Schreitbagger 7 – 10 t) 
• Keine erschütterungsempfindliche Bauten in nächster Umgebung 

 
 
7.4 Herstellung 
 
Zur Herstellung der Injektionsrammpfähle wird eine an einen Hydraulik- oder Schreitbagger angebaute Hyd-
raulikramme oder Hydraulikhammer verwendet. Damit wird das Tragglied, das mit einer Fussplatte oder 
Rammspitze versehen wird, in den Boden gerammt. Gleichzeitig wird das Injektionsgut, welches als Stütz-
flüssigkeit dient, zum Pfahlfuss gepresst. Damit wird verhindert, dass das Erdmaterial einbricht.  
 
Die Traggliedelemente können nach Bedarf durch Gewinde-, Steck- oder Schweissverbindungen verlängert 
werden, bis der erforderliche Rammwiderstand erreicht ist und der Pfahl die geforderte Traglast aufnehmen 
kann. Dies kann durch Beobachtung der Eindringung pro Zeiteinheit kontrolliert werden. Zu bemerken ist, 
dass sich nach dem Abbinden des Umhüllungskörpers die Nutzlast erhöht, da die Mantelreibung erst ab 
dann ihren Anteil übernimmt. 
 



 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Rammvorgang Pfahlfuss 
 
Die Pfahloberkante kann auf der richtigen Höhe abgetrennt und das Reststück erneut mit einer Fussplatte 
versehen werden. Dadurch ist praktisch ein Endlosrammen ohne Abfall möglich.  
 
Ist der Pfahl fertig eingerammt, wird er mit einer entsprechenden Pfahlkopfkonstruktion (Lastverteilplatte) 
versehen und steht nach dem Abbinden des Injektionskörpers zur Lastaufnahme bereit.   
 
 
 
8. Zusammenfassung 
 
 
Injektionsbohr- und Injektionsrammpfähle stellen für den projektierenden Ingenieur eine Gründungsart dar, 
die eine hohe Flexibilität aufweisen und sich für unzählige Fundationsprobleme als Lösungsmöglichkeit an-
bieten, wen nicht sogar aufdrängen. Diese Pfahlarten eignen sich sowohl für Neu- als auch für Umbauten. 
Dank der relativ leichten Bohr- und Rammgeräte können nicht nur günstige Pfähle hergestellt werden, son-
dern auch an Orten, die für Grossbohrgeräte nur schwer zugänglich sind, Pfahlfundationen verwirklicht wer-
den. 
 
 
 
Autor: Rolf Wellauer 
 Dipl. Ing. HTL/STV 
 H. Wellauer AG 
 Zürcherstrasse 354 
 8500 Frauenfeld 
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1. Einleitung 
 
 
Im Jahre 1980 hat die Firma Vearstraten BV in Oostburg NL mit der Firma Marti Gründungstechnik AG einen 
Zusammenarbeitsvertrag für die Herstellung von Verdrängungs-Bohrpfählen abgeschlossen. 
 
Die Firma Vearstreten BV, welche den FUNDEX-Pfahl, die dazu gehörenden Maschinen, die Bohrtische und 
Bohrspitzen in eigener Regie entwickelt hat, begann im Jahre 1967 mit den Ausführungsarbeiten. Vorher 
wurden während 2 Jahren Entwicklungsarbeiten und Vorversuche durchgeführt. 
 
In der Schweiz hat sich, nach vielen Jahren ohne grosse Nachfrage nach Verdrängungs-Bohrpfählen, der 
Markt in den letzten 5 Jahren stark verändert. Zunehmend werden der Lärm sowie die Vibrationen im 
Städtebau und den angrenzenden Agglomerationen nicht mehr geduldet. 
 
Damit wurde der Weg frei für den Verdrängungs-Bohrpfahl, der dem gleichen Segment angegliedert ist, wie 
die Ortbeton-Rammpfähle oder die Fertigbetonpfähle. 
 
Aufgrund der grossen Nachfrage an Verdrängungs-Bohrpfählen, wurden die Maschinen sowie die 
Bohrtische modernisiert, um den neuen Anforderungen gerecht zu werden. 



2.  Systeme 
 
 
Mit der Zunahme des Marktes von Verdrängungs-Bohrpfählen, hat das Interesse der Konkurrenz im 
Maschinenbau und in den Ausführungsanwendungen zugenommen. 
 
Es gibt heute viele ähnliche Produkte, die als Vollverdrängungs-Bohrpfahl erscheinen. Der 
Vollverdrängungs-Bohrpfahl System FUNDEX ist für uns jedoch der einzig wahre. 
 
Im NPK existiert kein Text für Verdrängungs-Bohrpfähle, für die Ingenieurbüros ist es deshalb relativ 
schwierig eine Submission zu erstellen, welche das gewünschte Verfahren beschreibt. 
 
Die verschiedenen Systeme sind zudem im Ausschreibungstext wie auch in der Ausführung unterschiedlich. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

  

 

 

 

 

1) Anfänger mit Verdrängerkörper 
    Bauer 

2) Bohrspitze Bauer 

3) Anfänger mit Verdrängerkörper 
    Leffer 

4) Fussplatte "Flach" 

5) Fussplatte "Pyramide" 6) FUNDEX Bohrspitze 



3. Anwendungsmöglichkeiten 
 
 
Der Verdrängungs-Bohrpfahl kann generell überall dort eingesetzt werden, wo auch Rammpfähle 
angewendet werden können. 
 
Die Pfähle werden als Stand- wie auch als Reibungspfähle mit Pfahllängen bis 30 lfm ausgeführt. 
 
Im Allgemeinen werden Pfähle mit dem Ø 400 mm für Lasten bis 800 kN, Ø 500 mm bis 1300 kN und Ø 600 
mm bis 2000 kN ausgeführt. 
 
3.1 Arbeitsablauf und technische Angaben 
 
Maschine F12 + F12S 

Gewicht 65 T 

Max. Bohrlänge 28.00 lfm 

Pfahlneigung nach Absprache 

Bohrtisch Drehmoment 400 kNm 

Druck in vertikaler Richtung 250 kNm 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

  

  

7) FUNDEX F12 8) FUNDEX F12 SE 

9) Ausführung FUNDEX-Pfahl mit F12 
    und F12S 

10) Ausführung FUNDEX-Pfahl mit F12 SE 
      und F2800 



Maschine F12 SE und 2800 

Gewicht 75 T / 85 T 

Max. Bohrlänge 30.00 lfm 

Pfahlneigung nach Absprache 

Bohrtisch Drehmoment 450 kNm 

Zug in vertikaler Richtung  300 kNm 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
3.2 Vorteile des Verfahrens 
 
- Geringe Lärmemissionen 

- Erschütterungsfreie Herstellung 

- 100%ige Verdrängung des Bodens, dadurch: 

- Hohe Tragfähigkeit 

- Kein Aushubmaterial, somit kein Auflad und Transport des Bohrgutes 

- Geeignet für Arbeiten in belasteten Böden 

- Anpassen der Pfahllängen bei unregelmässig verlaufenden Tragschichten 

- Anpassen der effektiv notwendigen Armierung 

- Rascher Arbeitsfortschritt 

- Grosse Tagesleistung 

 - Kurze Installationszeit 
 
 
 
 
 

  
11) Ausführung FUNDEX-Pfahl mit F2800 12) FUNDEX F2800 



3.3 Pfahlprüfungen 
 
Tragfähigkeitsprüfungen 

Statische Belastungsproben: Werden praktisch nicht mehr durchgeführt, da sehr 

zeitintensiv und teuer. Ergeben aber immer noch die 

genauesten Resultate. 

PDA – Dynamische Pfahl- Schnell und günstig, kann innerhalb von 2 - 3 

tragfähigkeitsprüfung: Wochen durchgeführt werden. (Aushärten des Pfahles und 

entspannen des Bodens muss berücksichtigt werden). 

Integritätsprüfungen 
Mittels Reflexionsmethode PIT: Werden zur Kontrolle des Pfahles eingesetzt um evtl. 

Unterbrüche oder Einschnürungen festzustellen. 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Verfasser:  Rudolf Würsten 
 Marti Gründungstechnik AG 
 Lochackerweg 2 
 3302 Moosseedorf 
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Rammpfähle 
 
 
1. Einleitung 
 
Unter Rammpfählen verstehen wir verschiedene Arten von Pfählen, welche mittels eines Gewichtes, dem 
sogenannten Rammbär, in den Boden getrieben werden. Wir unterscheiden Stahlrammpfähle, Holzramm-
pfähle, Ortbetonrammpfähle, Injektionsrammpfähle und vorfabrizierte Betonpfähle. Die Wahl der Pfähle 
hängt meist von der Funktion, von der Art des Rammgerätes (Grösse, Gewicht), von der benötigten Zeit und 
vom Preis ab. 
 
 
2. Stahlrammpfähle 
 
Stahlrammpfähle bestehen meist aus Doppel T-Trägern, Stahlrohren oder Larssenpfählen ohne Fussplatten. 
Sie eignen sich durch ihre grosse Biegestabilität sehr gut für Hangsicherungen, für Pfähle im Wasserbau 
oder als Spriessträger. Preislich sind Stahlrammpfähle eher teuer, sodass sie als Fundationspfähle weniger 
in Frage kommen. Vielfach werden heute die Stahlpfähle nicht mehr gerammt sondern einvibriert. Ein we-
sentlicher Vorteil der Stahlpfähle ist das relativ geringe Gewicht verglichen mit einem Betonrammpfahl. Auf 
Korrosionsschutz wird in der Regel verzichtet, dafür empfiehlt es sich Materialstärken von 10 mm und mehr 
zu verwenden. 
 
 

 
 
 
 
 
 

 
 

2. Bild:   Leitpfahl Fähre Meilen 

 
1. Bild:  Eckspriessung und 
              Baustellenbrücke auf HEB-Trägern 

2. Bild:  Bootsanbindepfähle 



3. Holzrammpfähle 
 
Holzrammpfähle eignen sich auf Grund ihrer natürlichen konischen Form speziell gut für Reibungspfähle. 
Der Holzpfahl muss damit er gegen Fäulnis geschützt ist unbedingt im Grundwasser oder in luftundurchläs-
sigem Lehm stehen. Die Grundwasserschwankungen werden durch einen Betonaufsatz entsprechender 
Länge aufgenommen. Die Verbindung Betonaufsatz zum Holzpfahl wird am besten mit einem am Aufsatz 
angeschweissten 30 cm langen Stahlrohr, eine "sogenannte" Kombipfahlkupplung ausgeführt. Dies ist etwas 
teurer als der übliche Verbindungsdorn hat aber den Vorteil, dass der Aufsatz bei nachträglich ausgeführten 
Baggerarbeiten nicht mehr abgehoben werden kann. Holzrammpfählungen sind sehr günstig und dank ihren 
relativ geringen Nutzlasten sichere Pfählungen. 
 

 
 
 

 
 

3. Bild:  Pfahlaufsätze mit 
              Kombipfahlkupplung 

4. Bild:  Einrammen eines Pfahlaufsatzes 
              mit Kombipfahlkupplung 



4. Ortbetonrammpfahl 
 
Die ersten Ortbetonrammpfähle der sogenannte Franki-Pfahl wurden bereits vor ca. 100 Jahren hergestellt. 
Dabei wurde mit einem Freifallbär innerhalb des Vortreibrohrs auf einen Betonpfropfen geschlagen und so-
mit das Rohr in den Boden getrieben. Seit dieser Zeit wurden verschiedene Varianten und Systeme von 
Ortbetonrammpfählen hergestellt. Heute werden diese Pfähle meist mit Hilfe eines am Fuss provisorisch 
verschlossenen Rammrohres ausgeführt. 
Nach dem Eintreiben des Rammrohres und Einsetzen des Armierungskorbes wird der frische Beton bei 
gleichzeitigem Rohrrückzug eingebaut. Je nach Pfahlsystem ist es möglich, Verbreiterungen am Pfahlfuss, 
sogenannte Fusszwiebeln auszuführen, welche das Tragverhalten solcher Pfähle günstig beeinflussen kön-
nen. Das Einfüllen des Betons und der Rohrrückzug müssen so aufeinander abgestimmt werden, dass Bo-
den- und Wassereinbrüche sowie ein Abreissen der Betonsäule vermieden werden. Preislich ist der Ortbe-
tonrammpfahl vielfach in Konkurrenz mit dem vorfabrizierten Fertigbetonpfahl. Die Pfahllänge ist beschränkt 
und zwar auf die Grösse des Mäklergerätes. 
 
 
5. Injektionsrammpfähle 
 
Injektionsrammpfähle bestehen üblicherweise aus einem gerammten Stahlträger oder aus einem Stahl- bzw. 
Gusseisenrohr mit Pfahlfussplatte oder Pfahlschuh. Eine Umhüllung aus Mörtel überträgt die Pfahlmantelrei-
bung in den umgebenden Boden und schützt gleichzeitig den Stahl vor Korrosion. Die innere Tragfähigkeit 
des Pfahles ist so dimensioniert, dass der Stahlträger oder das Stahlrohr die ganze Traglast alleine bewälti-
gen kann, ohne Einrechnung der Mörtelsäule. Die Pfähle werden mit kleinen Geräten meist Schreitbaggern 
oder kleinen Raupengeräten gerammt. Ausgeführt werden diese Arbeiten von der Baugrubensohle mit ca. 
10 cm Magerbeton, einem dünnen Kiesplanum oder manchmal von der anstehenden Aushubsohle aus. Die 
Vorteile dieser Pfählung sind die geringen Erschütterungen und der mit dem Kleinbohrpfahl verglichen nied-
rige Preis. Der Pfahl wird in verschiedenen Systemen entsprechend seinen Möglichkeiten hergestellt. Als 
relativ kurze Standpfähle eignen sich die Stahlträger mit Pfahlschuhen, welche mit Mörtel von oben verfüllt 
werden, ausgezeichnet. Ebenfalls für Standpfähle verschiedener Längen eignen sich duktile Gusseisenrohre  
mit hoher Korrosionsbeständigkeit, die nachträglich nur von innen mit Mörtel verfüllt werden. Anders sieht es 
nun bei Reibungspfählen aus, hier ist man nun auf die durchgehende Mörtelsäule angewiesen. Bei Stahlträ-
gerpfählen die von oben verfüllt werden funktioniert dies nur noch in standtfesten meist lehmigen Böden bei 
denen das durch den Pfahlschuh vorgespresste Rammloch nicht zusammenfällt. Sicherer ist natürlich wenn 
der Mörtel vom Rohrfuss her eingepresst wird, was am besten durch das Gusseisenrohr oder einem verlore-
nen Stahlrohr zu erfolgen hat. 
 
 

 
 
 
 
 
 
 

 
5. Bild:  Injektionsrammpfähle  6. Bild:  Stahlträger mit Pfahlschuh 



6. Vorfabrizierte Betonpfähle 
 
Die ersten vorfabrizierten Betonpfähle wurden in Deutschland, England und Frankreich schon um das Jahr 
1900 hergestellt und gerammt. In der Periode 1900 – 1955 wurde auch mit verschiedenen Querschnittsfor-
men und Pfahlfussverdickungen experimentiert. Diese Pfahlproduktion fand damals noch im Freien statt. In 
der Schweiz werden seit den 70er Jahren Pfähle in Vorfabrikations-Werken hergestellt. Zum grössten Teil 
werden bei uns schlaffarmierte runde Schleuderbetonpfähle sowie vorgespannte quadratische Querschnitts-
pfähle verwendet. Die Pfahlwerke unterhalten grosse Pfahllager was den Vorteil hat, dass in der Ausführung 
kurzfristig mit Länge und Anzahl variiert werden kann. 
 
6.1 Vorgespannte quadratische Betonpfähle 
 
In Holland dem Mekka der vorfabrizierten Pfähle werden pro Jahr ca. 650'000 Stück hergestellt. Die Pfähle 
werden dort meist in einem Stück bis 28 m betoniert, transportiert und gerammt. Bei uns sind die Pfähle 
kürzer (max. 18 m) und werden mit Kupplungselementen bestückt, welche dann bis zu 50 m langen Pfählen 
zusammen geschweisst werden können. Die Herstellung der Pfähle erfolgt im Spannbett, welches aus zum 
Teil über 100 m langen parallel verlaufenden Stahlschalungen besteht. Um verschiedene Pfahllängen zu 
erhalten werden entsprechende Abschalelemente eingebaut. Von einem vollautomatischen Mischwerk ge-
langt der Spezialbeton auf kürzestem Transportweg über eine Kranbahn in die Stahlschalungen, wo er auf 
Rütteltischen optimal verdichtet werden kann. Damit keine Risse im Beton entstehen, werden die Pfähle 
mittels Vakuumbalken aus den leicht konischen Schalungen gehoben und ins Lager gebracht. In der 
Schweiz werden Pfahlquerschnitte von 19 x 19 cm bis 42 x 42 cm in Längen von 4 m bis 18 m hergestellt. 
 
 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
 
 
 
 
 
 

8. Bild:  Verbindung der Pfähle mit   
 Schweisskupplung 

 

 

7. Bild:  Spannbett mit Stahlschalung 



6.2 Schleuderbetonpfähle  
 
In der Schweiz wurde das Schleuderverfahren ursprünglich zur Herstellung von Leitungsmasten entwickelt 
und später auch für Betonpfähle verwendet. Dieses Prinzip hat sich bis heute bewährt. Der Beton wird in 
entsprechenden Formen mit bis zu 50facher Erdbeschleunigung zentrifugiert. Bei richtiger Abstimmung von 
Betonrezeptur und Umdrehungsgeschwindigkeit entsteht ein Produkt von höchster Qualität. Die Eigenschaf-
ten von Schleuderbeton sind hohe Druckfestigkeit, geringer Luftporengehalt sowie ein dichtes Gefüge mit 
ausgezeichnetem Widerstand gegen Umwelteinflüsse. 
Durch die aufwendige Herstellung ist der Schleuderpfahl auch etwas teurer als ein vorgespannter oder 
schlaffarmierter Vollpfahl. In der Schweiz werden Pfähle von 350 mm, 450 mm und 550 mm Durchmesser 
hergestellt. Das zugehörige Pfahlgewicht ist dank des Hohlraumes entsprechend klein und beträgt 175 
kg/m', 255 kg/m' und 335 kg/m'. Die regelmässig durchgeführten Druckproben des Schleuderbetons betra-
gen 80 N/mm2. 
 

 
 
 
 
 
6.3 Pfahlwahl bei vorfabrizierten Betonpfählen 
 
Bei der Wahl des vorfabrizierten Betonpfahles stellen sich folgende Fragen: 
 
Handelt es sich um einen Standpfahl oder einen Reibungspfahl? 
 ● Der reine Standpfahl steht auf einer sehr harten unteren Schicht (Molasse, hartgelagerte Moräne)
  und gibt die ganze Last auf diese Schicht ab 
 ● Der reine Reibungspfahl gibt die ganze Last über die Mantelfläche an den Boden ab 
 ● In vielen Fällen gibt es auch die Kombination aus Stand- und Reibungspfahl d.h. die Last wird so-
  wohl über die Mantelfläche als auch über den Spitz auf den Boden übertragen 
Handelt es sich um kurze (< 12 m) mittlere (13 – 24 m) oder lange (25 – 50 m) Pfähle? 
Soll der Pfahl konisch oder zylindrisch resp. prismatisch sein? 
 
Die Praxis zeigt folgende Lösung 
 ● Für kurze und mittlere Standpfähle empfiehlt es sich viereckige Vollpfähle die im endlos Verfahren  
  gerammt werden zu verwenden. Bei der "endlos Rammung" wird der Pfahl gerammt bis die not-
  wendige Tragfähigkeit erreicht ist, dann wird der Pfahl auf Kote Rammplanum geschnitten und der 
  abgeschnittene Teilpfahl gleich wieder als Grundpfahl des nächsten Pfahles verwendet. 
 ● Für reine Reibungspfähle empfiehlt sich der runde Schleuderbetonpfahl, da er ein besseres äusse-
  res Tragverhalten hat als der viereckige Pfahl 
 ● Bei langen Pfählen empfiehlt sich auf jeden Fall nur Schleuderbetonpfähle zu verwenden, da sie 
  ein wesentlich kleineres Gewicht aufweisen und am Schluss durch das Innenloch kontrollierbar 
  sind. 
 
 
 
 

 
9. Bild:  Schleuderbetonpfähle 10. Bild:  Kupplung eines Schleuderbetonpfahles 



"endlos Rammung" 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
6.3.1 Der konische Pfahl 
 
Der konische Pfahl wird von vielen Fachleuten generell als Reibungspfahl eingesetzt. Die Praxis zeigt auch, 
dass sich der konische Pfahl speziell bei sogenannten Sandwichböden d.h. gute Schicht, schlechte Schicht, 
gute Schicht eignet. Er verkeilt sich dann sehr gut in den meist kiesigen Zwischenschichten. In rein lehmigen 
oder tonigen Böden ist es nicht sicher, dass der konische Pfahl mehr trägt, da er weniger Mantelfläche akti-
vieren kann als der zylindrische oder prismatische Pfahl. Es wäre allerdings interessant, wenn man den kon-
kreten Fall mittels Probebelastungen testen könnte, sonst bleibt es wahrscheinlich eine Glaubensfrage unter 
Fachleuten. 
 
Vorschlag für Pfahlwahl 
 
Pfähle Standpfahl Reibungspfahl Komb. Stand- + Reibungspfahl 
kurze V (endlos Rammung)  S V  oder  S  evtl.  VK  oder  SK 
mittlere V (endlos Rammung) S  evtl.  SK V  oder  S  evtl.  VK  oder  SK 
lange S S  evtl.  SK S 

 
S = Schleuderbetonpfahl 
V = Viereckiger Vollpfahl 
K = Konischer Pfahl 
 

schraffierte Flächen werden wegen den ungleichen 
Erdspannungsverhältnissen vernachlässigt. 

Einfacher Vergleich für Mantelreibung zwischen runden 
und quadratischen Pfählen 
 

11. Bild 

12. Bild 



6.4 Rammen von vorfabrizierten Betonpfählen 
 
Vorfabrizierte Betonpfähle werden mittels hydraulischen Freifallrammen in den Boden getrieben. Um den 
Pfahl schonend zu rammen, sollte das Fallgewicht möglichst gross sein und die Fallhöhe möglichst klein. Bei 
uns in der Schweiz werden Fallgewichte bis 100 kN verwendet. Die alte Formel, dass das Bärgewicht gleich 
oder noch besser grösser sein sollte als das komplette Pfahlgewicht hat immer noch seine Gültigkeit. 
Rammbären die das Fallgewicht hydraulisch beschleunigen, sollten nicht verwendet werden. 
 
Damit keine Gruppenwirkungen entstehen, dürfen Pfahlabstände je nach Bodenverhältnissen 3 – 5 mal den 
Pfahldurchmesser nicht unterschreiten. Wenn aus Kostengründen die Pfahlbankette klein bleiben müssen, 
können die Pfähle 20:1 oder 10:1 gespreizt gerammt werden. Pfahlgruppen sollten von innen nach aussen 
gerammt werden. Mit den meisten Rammgeräten können Schrägpfähle bis 30 Grad oder mehr gerammt 
werden. Es braucht dazu ein entsprechend grosses Rammplanum da diese extreme Schrägstellung nur in 
einer Richtung des Rammgerätes möglich ist.  
Ein weiterer Vorteil von vorfabrizierten Betonpfählen ist die feine Abstimmung mit verschieden langen Pfäh-
len in Pfahlobjekten mit stark variierender Bodenqualität. In diesen Fällen wird nur soweit gerammt bis die 
vorgegebene Rammhitze erreicht ist, was dann auch ein ähnliches Trag- und Setzungsverhalten verspricht. 
Vorfabrizierte Rammpfähle wurden auch in der Schweiz schon mehrfach erfolgreich als "Kombinierte Pfahl-
Plattengründung" (KPP) eingesetzt. 
 

 
 

 
 

13. Bild:  Geneigtes Rammen 
                10° nach vorne 

14. Bild:  Pfahlbankett mit 
                gespreizten Pfählen 



6.5 Tragverhalten 
 
Wir unterscheiden beim Rammpfahl den äusseren und inneren Tragwiderstand. Da der äussere Tragwider-
stand meist kleiner ist als der innere, ist er auch der massgebende. Die zutreffende Bestimmung des äusse-
ren Tragwiderstandes von Pfählen ist mit Einschränkungen möglich. Die besten Ergebnisse erhält man zwei-
fellos durch statische Probebelastungen, welche aber den Nachteil haben, dass sie sehr teuer und äusserst 
zeitaufwendig sind. Schon bedeutend günstiger und schneller sind die dynamischen Probebelastungen. 
Am schnellsten und günstigsten sind aber nach wie vor die Rammformeln welche gekoppelt mit dem Heran-
ziehen von Erfahrungswerten an vergleichbaren Böden recht ansprechende Werte ergeben. 
 
 
6.5.1 Rammformel 
 
Die Rammformeln werden von den Pfahlunternehmen zur Abschätzung der äusseren Tragfähigkeit einge-
setzt. Sie beruhen im Grundsatz auf theoretischen und empirischen Ansätzen, welche aus der Eindringung 
des gerammten Pfahles am Ende des Rammvorganges die Bruchlast bzw. die zulässige Traglast ableiten. 
Es werden vor allem die Formeln von Stern, Redtenbacher und Weisbach verwendet. In sandigen und kiesi-
gen d.h. in nichtbindigen Böden ergeben sich bei der Erstrammung recht gute Resultate. Die Redtenbacher 
Formel ergibt eher konservative, die Stern Formel durchschnittliche und die Weisbach Formel oft zu optimis-
tische Resultate. Generell ist auch zu bemerken, dass die Sicherheit bei langen Pfählen grösser ist als bei 
kurzen. 
In bindigen d.h. tonig siltigen oder lehmigen Böden sind die Rammformeln weniger genau. Es ergeben sich 
bei der Erstrammung meistens zu niedrige Tragfähigkeits-Werte. Meist werden dann die Nachrammwerte 
welche 24 – 48 Stunden später ausgeführt werden eingesetzt. Hier gilt auch wieder, dass bei langen Pfähle 
die Sicherheit höher ist als bei kurzen. Generell ist zu bemerken, dass der Nachrammwert eher zu hohe 
Werte angibt, daher empfiehlt sich eine konservative Rammformel (Redtenbacher) zu benützen. 
 
6.5.2 Rammformel nach Stern - Berechnungsmethode 
 
Der theoretische Ansatz der Rammformel nach Stern geht davon aus, dass die kinetische Energie des 
Schlaggewichtes durch die Verluste beim Aufschlag, durch das Zusammendrücken des Pfahles und durch 
das Eindringen des Pfahles in den Boden aufgebraucht wird. Unter der Voraussetzung, dass Aufschlagver-
luste und Zusammendrückung sowie die Eindringung pro Schlag bekannt sind bzw. gemessen werden kön-
nen, ergibt sich aus dieser Energiebetrachtung mit einigen vereinfachenden Annahmen der Bodenwider-
stand. Die Aufschlagverluste werden bei der Formel von Stern nach den Gesetzen eines teilelastischen 
Stosses berücksichtigt; mit der Wahl einer Stossziffer können die speziellen Randbedingungen der verwen-
deten Rammeinrichtung und des Pfahlmaterials berücksichtigt werden. 
 
6.5.3 Rammformel nach Redtenbacher - Berechnungsmethode 
 
Die Formel von Redtenbacher basiert auf den praktisch gleichen theoretischen Grundlagen wie die Formel 
von Stern, wobei bei der Berücksichtigung der Aufschlagverluste ein vollkommen unelastischer Stoss zu-
grunde gelegt wird (k = 0). Ansonsten bestehen keine Unterschiede zur Rammformel nach Stern. 
 
6.5.4 Rammformel nach Weisbach - Berechnungsmethode 
 
Die Formel nach Weisbach basiert wiederum auf den gleichen Überlegungen wie Stern und Redtenbacher. 
Sie kann als eine durch die Vernachlässigung der Energieverluste beim Stoss vereinfachte Redtenbacher-
Formel bezeichnet werden; es gelten wiederum die Gesetze des vollkommen unelastischen Stosses. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 



  Rammformeln 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
   W = Grenztragfähigkeit des Pfahles in [kN] 
   F = Querschnittsfläche des Pfahles in [m2] 
   L = Pfahllänge in [m] 
   S = Eindringung pro Schlag der letzten Hitze in [mm] 
   H = Fallhöhe des Schlaggewichtes in [m] 
   E = Elastizitätsmodul des Betons in [N/mm2] 
   R = Schlaggewicht in [N] 
   Q = Gewicht von Pfahl und Haube in [N] 
   k = Stossziffer (dimensionslos)  0.25 – 0.80 durchschnittlich 0.65 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
   W = Grenztragfähigkeit des Pfahles in [kN] 
   F = Querschnittsfläche des Pfahles in [m2] 
   L = Pfahllänge in [m] 
   S = Eindringung pro Schlag der letzten Hitze in [mm] 
   H = Fallhöhe des Schlaggewichtes in [m] 
   E = Elastizitätsmodul des Betons in [N/mm2] 
   R = Schlaggewicht in [N] 
   Q = Gewicht von Pfahl und Haube in [N] 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
   W = Grenztragfähigkeit des Pfahles in [kN] 
   F = Querschnittsfläche des Pfahles in [m2] 
   L = Pfahllänge in [m] 
   S = Eindringung pro Schlag der letzten Hitze in [mm] 
   H = Fallhöhe des Schlaggewichtes in [m] 
   E = Elastizitätsmodul des Betons in [N/mm2] 
   R = Schlaggewicht in [N] 
 
 

 
 F • E                2 • R • L • H       R + Q • k2   
W =      •      - S +      S2 +                             •  
    L                                F • E                  R + Q 

 
 F • E                2 • R2 • L • H   
W =      •      - S +      S2 +                              
    L                          F • E •  (R + Q) 

 
 S • F • E 2 • R • H • F • E         S • F • E   2  
W = -        +                                 + 
       L             L                           L 

Rammformel nach Stern 

Rammformel nach Redtenbacher 

Rammformel nach Weisbach 



6.5.5 Dynamische Probebelastungen 
 
Als Ergebnis erhalten wir durch das CAPWAP (Case Pile Wave Analysis Program) den Mantelwiderstand 
den Spitzenwiderstand und die Last-Setzungs-Kurve unter statischer Belastung. Obwohl die neusten Ent-
wicklungen der Versuchstechnik beachtlich sind, verlangt die Auswertung der Ergebnisse dynamischer Ver-
suche und deren Interpretation grosse Erfahrung und besondere Kenntnisse. In bindigen Böden braucht es 
wie bei den anderen Verfahren (Rammformeln, statische Probebelastungen) etwas Zeit bis sich die Poren-
wasserspannung abgebaut hat und der Versuch durchgeführt werden kann. 
Approximative Kosten einer dynamischen Probebelastung CHF 1'500.00 bis CHF 3'000.00 pro Pfahl je nach 
Anzahl der zu prüfenden Pfähle. 
 
6.5.6 Statische Probebelastung 
 
Die statische Probebelastung wird frühestens nach 10 Tagen an einem gerammten Pfahl durchgeführt. Als 
Gegengewicht wird mit genügend Abstützungs-Abstand Ballast aufgebracht oder die Reaktionskräfte durch 
Zugpfähle, Larssenwände oder Anker aufgenommen. Für jeden Belastungsversuch wird ein Belastungs-
Setzungs-Diagramm und pro Laststufe ein Zeit-Setzungs-Diagramm erstellt. Die genaue Durchführung ist in 
der SIA-Norm 192 beschrieben. 
Approximative Kosten belaufen sich hier auf CHF 10'000.00 bis 30'000.00 je nach Grösse der zu prüfenden 
Last. 
 
 
 
 
 
Adresse des Verfassers: Walter Schiegg 
  KIBAG WASSER- + SPEZIALTIEFBAU 
  ZN DER KIBAG S + T 
  Bächaustrasse 73 
  8806 Bäch 
  www.kibag.ch 
 
 

http://www.kibag.ch/
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1. Einführung 
 
 
Das Jetting wurde in den letzten 20 Jahren immer öfter eingesetzt, vor allem wegen den vielfältigen Anwen-
dungsmöglichkeiten dieser Methode. Der Name des Verfahrens variiert von Land zu Land: 
 
● Schweiz - Jetting  
● Deutschland - Hochdruckinjektion  
● Österreich - Hochdruckbodenvermörtelung  
● EN 12716 (2002) - Düsenstrahlverfahren  
 
 und von Firma zu Firma: 
 
● Horizontal- und Vertikal-Jetting 
● Jetting-Schirm 
● Soilcrete 
● Rodinjet 
● HDI (Hochdruckinjektion) 
● Soiljet  
 
Die Anwendung des Jetting-Verfahrens in der Schweiz beschränkte sich anfänglich auf das Vertikal-Jetting. 
Erst gegen Ende der achtziger Jahre wurden grössere Objekte mit dem Horizontal-Jetting im innerstädti-
schen Stollen- und Tunnelbau mit Erfolg angewendet. Mittlerweile hat sich das Verfahren vor allem bei 
schwierigen Lockergesteinsstrecken mit einem hohen Anteil an feinkörnigem Material und möglichen 
Grundwassereinflüssen durchgesetzt. 
 
Das Vertikal-Jetting wird bei Gründungen, Stützkonstruktionen und Abdichtungsmassnahmen eingesetzt. 
 
 
2. Allgemeine Grundlagen 
 
 
2.1 Was ist Jetting? 
 
Gemäss EN 12716 Düsenstrahlverfahren 
«Vorgang, der darin besteht, dass Boden oder mässig festes Gestein in seine Bestandteile zerlegt und mit 
zementhaltiger Mischung versetzt bzw. teilweise durch diese Mischung ersetzt wird. Das Auflösen des Bo-
dengefüges wird durch einen energiereichen Flüssigkeitsstrahl bewirkt, wobei die Flüssigkeit die Zement-
suspension sein kann.» 
 
2.2 Unterschied zwischen Injektion und Jetting 
 
2.2.1 Injektion 
 
Die Poren im Boden werden mit einem Injektionsmittel gefüllt ohne die Struktur im Boden zu zerlegen. 
 
2.2.2 Jetting 
 
Beim Jetting wird die Struktur im Boden zerstört. Der Boden wird mit einer Suspension gemischt, welche 
normalerweise aus Zement und Wasser besteht. Somit wird der Boden teilweise durch diese Suspension er-
setzt. Das gibt einen entsprechenden Rückfluss, d.h. aus dem Bohrloch tritt die Suspension gemischt mit 
dem Boden wieder aus.  
 
2.3 Herstellungsverfahren 
 
Zuerst wird ein Loch gebohrt. Dabei können verschiedene Methoden angewendet werden: Spülungen, Im-
lochhammer, Rollenmeissel, Dreiflügel u.a. 
Normalerweise hat das Bohrloch einen Durchmesser von ca. 90 bis 140 mm. Dabei ist es wichtig, dass das 
Bohrloch gross genug ist, damit der Rückfluss die Möglichkeit hat, wieder zu steigen und auszulaufen. Bei 
Erreichen der Solltiefe wird die Spülleitung beim Bohrkopf verschlossen und der Jet-Vorgang eingeleitet. 



 

Durch die seitlich angeordneten Düsen tritt die Zementsuspension unter hohem Druck (300-600 bar) aus. 
Gleichzeitig wird das Gestänge kontinuierlich gedreht und gleichmässig zurückgezogen. Der anstehende 
Boden wird durch den Düsenstrahl aufgeschnitten und mit dem Injektionsgut durchmischt. Es entsteht ein 
säulenförmiger Körper. Durch das aneinander fügen mehrerer Säulen können Formen wie Wände oder 
Platten erstellt werden. 
 
 
Herstellung eines Jetting-Pfahles 
 

 
 
 
2.3.1 Einphasensystem (Single-System) 
 
Die Suspension wird mit einem W/Z von 0.8-1.0 und mit einem Druck von 300-600 bar in den Boden injiziert. 
Mit diesem System kann man einen Durchmesser zwischen 0.35 – 1.0 m erzeugen. Das ist jedoch sehr vom 
Boden abhängig. Dabei kann man eine oder zwei Düsen verwenden.  
 
 

  
 
Bei diesem Verfahren wird der Boden direkt mit ein oder mehreren Zement-Suspensionsstrahlen 
aufgeschnitten und durchmischt. 
 
 
2.3.2 Zweiphasensystem (Duplex-System) 
 
Um die Suspension kommt eine Ummantelung aus Luft, mit dem Ziel, die Suspension schneller fliessen zu 
lassen und den Durchmesser zu vergrössern. Der W/Z-Faktor und der Injektionsdruck der Suspension sind 
gleich wie beim Single-System. Die Luft hat einen Druck von 7-15 bar. Der Säulendurchmesser kann hier 
0.5  - 1.6 m erreichen.  



 

   
 
Der Suspensionsstahl wird mit Luft ummantelt. Damit wird eine grössere Reichweite erzielt. 
 
 
2.3.3 Dreiphasensystem (Triplex-System) 
 
Oben wird mit Wasser in einer Luftummantelung injiziert. Der W/Z-Faktor kann tiefer sein, ca. 0.7. Die Sus-
pension wird mit einem tieferen Druck injiziert (50-80 bar). Der Luftdruck bleibt gleich (7-15 bar). Der Was-
serdruck ist 300-600 bar. Der Säulendurchmesser ist bedeutend grösser 0.8-2.5 m.  
 

   
 
Beim Triplex-Verfahren wird der Boden mit einem luftummantelten Wasserstrahl aufgeschnitten. Die 
Zementsuspension wird über eine separate Düse zugegeben. 
 
2.4 Anwendungsbereich des Jettings 
 
Zementinjektionen sind geeignet bei Kies oder grobem Sand. Bei feinem Sand braucht es eine Injektion mit 
Chemikalien. Jetting jedoch kann in fast allen Bodenarten angewendet werden.  
 

 
Grenzen der Anwendung von Zementinjektion, Chemikalieninjektion und Hochdruckinjektion 



 

2.5 Anwendungsmöglichkeiten 
 
 Unterfangungen Tiefgründungen 
 
 
 
 
  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 Mit zwei Säulen wurde eine Jetting-Pfähle verstärkt mit einem Stahlprofil 
 Schwergewichtsmauer erzeugt, oder Stahlstab. Dabei werden ca. 100 Tonnen 
 die mit einem Anker gesichert wurde. abgegeben. 
 
 
 Dichtsohlen Fundamentverstärkungen 
 

 
 
 
 
  
 
 
 
 
 

Grosse und kleine Baugruben: Gezielte Baugrundverbesserung des Bodens 
Am Fuss der Baugrubenumschliessung 
wird Jetting gemacht, damit das Grund- 
wasser nicht steigen kann. 

 
 
 Gründungssanierung Dichtwände durch Überschneidung der Pfähle 
 
 
 
 
  
 
 
 
 
 
 
 Allgemeine Baugrund- 
 verbesserung des Bodens 



 

Vortriebssicherung im Tunnelbau 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Beim Horizontal-Jetting werden vorgängig über dem Tunnelprofil fächerförmig Jetting-Säulen erstellt. Die 
Herstellung der Säulen erfolgt wie beim Vertikal-Jetting. Um die gewünschte Gewölbewirkung zu erzielen, 
müssen sich die einzelnen Jetting-Säulen überschneiden. Durch ein Überlappen der Säulen wird eine konti-
nuierliche Sicherung erreicht. Während des etappenweisen Ausbruchs wird der Jetting-Schirm mit Einbau-
bögen und armiertem Spritzbeton gesichert. Die Brustsicherung erfolgt mit armiertem Spritzbeton und gege-
benenfalls mit Jetting-Säulen oder Brustankern. Um Kräfte an den Baugrund umzuleiten, werden noch 
Pfähle unter der Kalotte angebracht.  
 
 
2.6 Vorteile des Jetting-Verfahrens 
 
● Keine Chemikalien im Bodenmaterial 
● Grosse Druckfestigkeiten der Injektionskörper (5 bis 20 kN/m2) 
● Gezielte, kontrollierbare Wirkung im Boden 
● Setzungsarm und erschütterungsfrei 
● Hohe Beweglichkeit bei geringem Platzbedarf 
● Anwendbar in fast allen Bodenarten 
● Einsetzbar für eine Vielzahl von geotechnischen Aufgabenstellungen 
● Herstellung nahezu beliebiger Geometrien von Düsenstrahlkörpern 
 
2.7 Nachteile des Jetting-Verfahrens 
 
● Unzuverlässige Vorhersage von Geometrie und Eigenschaften der Düsenstrahlelemente 
● Grosse Rückflussmengen, die im Zuge des Prozesses anfallen und relativ kostenintensiv deponiert 

werden müssen 
● In Boden mit Steinen und Holzeinlagerungen ist die Herstellung wasserundurchlässiger 

Düsenstrahlelemente deutlich erschwert 
 
2.8 Planung und Ausführung 
 
Jetting ist Erfahrungssache. Die nachstehenden vier Jetting-Parameter sind bei der Planung sehr wichtig 
und bodenabhängig. 
 
● Düsendurchmesser (1.5 bis 4 mm) 
● Rückzugsgeschwindigkeit (5 bis 80 cm/min) 
● Umdrehungen pro Minute (5 bis 20 U/min) 
● Injektionsdruck (300 bis 600 bar) 
 
2.9 Wie wird die Grösse einer Jetting-Säule bestimmt?  
 
Die Grösse der Jetting-Säule ist eine Funktion der Jetting-Parameter und der Bodeneigenschaften. Die 
Grösse zu bestimmen, ist äussert schwierig. 



 

Gängige Methoden: 
 
● Erfahrungswerte 
● Freilegen von Pfählen (Sichtprüfung) 
● Kontrollbohrungen (werden nachträglich ausgeführt) 
● Pegelrohre (mit unterschiedlichem Abstand zum Jetting-Pfahl) 
● Tastwerkzeuge (ist im frisch gejetteten Pfahl auszuführen) 
● Geophysikalische Methoden 
  Elektrische Widerstandsmessung 
  Bohrlochradar-Verfahren 
  Dynamische Integritätsprüfung (Low Strain Test) 
  Schallpegelmessung (Ultraschall-Prüfung) 
 
2.10 Qualitätskontrolle 
 
Nachdem die Jetting-Parameter bestimmt sind, wird die Qualitätskontrolle der Jetting-Arbeiten mit einem 
Registriergerät ausgeführt. Alle Daten werden auf einer Karte gespeichert und können später am PC ange-
schaut werden. Jede Jetting-Säule wird separat protokolliert. Die Bohr- und Injektionsprotokolle erlauben 
eine optimale Überwachung der Jetting-Arbeiten. 
 

 
 
Das Registriergerät "PILOT" (hier dargestellt) steuert die Rückziehgeschwindigkeit 
und registriert gleichzeitig die effektiven Bohr- und Jetting-Parameter. 
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Zusammenfassung 
 
 
Ausgehend von dem ursprünglichen Anliegen, lockere rollige Böden zu verdichten, haben sich unterschiedli-
che Tiefenverdichtungsverfahren einen Anwendungsbereich erobert, der nahezu sämtliche Lockergesteine 
umfasst, also von rolligen über bindige bis zu organischen Böden reicht. Die drei wesentlichen Verfahrens-
gruppen derartiger Baugrundverbesserung umfassen Rütteldruckverdichtung, Rüttelstopfverdichtung und 
pfahlähnliche Gründungselemente. Die Tiefenrüttler und die Verfahrensweisen wurden im Lauf der Zeit die-
sen drei Anwendungsgebieten angepasst, wobei bedeutende Unterschiede beim Tragverhalten, Bemes-
sung, Ausführung und Qualitätsprüfung bestehen, was oft übersehen wird. Anhand  von Erfahrungen und an 
ausgewählten Baustellenbeispielen mit Einsatz der Rüttelstopfverdichtung (RSV), Fertigmörtelstopfsäulen 
(FSS) oder Betonrüttelsäulen (BRS) oder teilvermörtelten Stopfsäulen (TVSS) wird die Wirkungsweise der 
betrachteten Baugrundverbesserungsmethoden geschildert.  
  
 
 
 
 
 
Einleitung 
 
 
Das Thema umfasst den gesamten Anwendungsbereich der so genannten Tiefenrüttler, wie sie von der 
Firma Keller entwickelt wurden, die sowohl zur Baugrundverbesserung wie auch zur Herstellung pfahlähnli-
cher Gründungselemente angesetzt werden können. Bei den drei wesentlichen Verfahrensgruppen: (1) Rüt-
teldruckverdichtung, (2) Rüttelstopfverdichtung und (3) pfahlähnliche Gründungselemente ist das eingesetzte 
Gerät, der Tiefenrüttler, von einigen spezifischen Anpassungen abgesehen, im Prinzip gleich. Auch die Ver-
fahrensweisen bei der Herstellung ähneln sich. Die Ähnlichkeit der Geräte und Verfahrensweisen darf jedoch 
nicht darüber hinwegtäuschen, dass nicht nur zwischen der Bodenverbesserung und den pfahlähnlichen 
Gründungselementen, sondern auch zwischen den beiden Bodenverbesserungsverfahen gravierende Un-
terschiede bestehen. Die Unterschiede sind prinzipieller Natur. Sie betreffen das Tragverhalten und bestim-
men den Entwurf, die Bemessung und die Kontrolle. In der Fachliteratur werden diese Unterschiede oftmals 
zu wenig herausgestellt oder überlesen [1]. Anderseits und bei aller Gegensätzlichkeit in der Bewertung las-
sen sich die Verfahren der Tiefenverdichtung oftmals in fast idealer Weise kombinieren. Die Tiefenverdich-
tungsverfahren haben damit eine Flexibilität wie sonst kein anderes Gründungsverfahren. 



 

 

1. Rütteldruckverdichtung (RDV) 
 
 
Unter Rütteldruckverdichtung ist die Eigenverdichtung gemeint, die in nichtbindigen rolligen Böden mit Tie-
fenrüttlern erreicht werden kann. Es ist dies die eindeutigste Form der Bodenverbesserung, und die Entwick-
lung der Tiefenrüttler war zunächst nur darauf ausgerichtet. 
Die Anwendung der Rütteldruckverdichtung ist ausschließlich auf verdichtungsfähiges Material beschränkt, 
also auf natürliche rollige Lockergesteine oder auf künstliche Anschüttungen aus entsprechend geeignetem 
Material. Als kleine Modifikation kann die Zugabe von gröberem Fremdmaterial angesehen werden, solange 
dieses bei abnehmender Verdichtbarkeit des zu behandelnden Bodens nur dazu dient, den Kontakt zum 
Rüttler zu verbessern. 
 
Im Wesentlichen sind es drei untereinander verbundene Ziele, die mit Rütteldruckverdichtung angestrebt 
werden, wobei je nach Aufgabenstellung das eine oder andere Priorität hat: 

• Erhöhung der Tragfähigkeit  (Vergrößerung des Reibungswinkels) 
• Verminderung von Setzungen  (Vergrößerung der Steifezahl) 
• Verringerung der Durchlässigkeit (Verkleinerung des Porenvolumens) 

Die bei der Baugrundverbesserung eingesetzten Rüttler arbeiten nach folgendem Grundprinzip: Im unteren 
Ende eines schlanken Rüttlerkörpers ist eine Unwucht angebracht, die von dem darüber angeordneten Mo-
tor zur Rotation gebracht wird (Bild 1). Um die dabei entstehende Fliehkraft möglichst punktförmig zur Bau-
grundverbesserung nutzen zu können, müssen die Schwingungen in kürzest technischer Distanz auf Null 
abgebaut werden. Dies geschieht oberhalb des Motors an der Kupplung. Im Laufe der weiteren Entwicklun-
gen wurden für die verschiedenen Anwendungsfälle entsprechende Modifikationen dieses Grundgerätes 
vorgenommen. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Bild 1:  Aufbau eines Rüttlerkörpers mit Antrieb und Unwucht 
 
Bei der Ausführung einer Rütteldruckverdichtung wird der Rüttler zunächst auf die vorgesehene Tiefe ge-
bracht, wobei Interesse besteht, dies möglichst schnell zu tun, um Vorverdichtungen zu vermeiden. Dies 
geschieht in der Regel unter Verwendung von Wasser, welches bei geringen Tiefen meist nur an der Spitze 
austritt (Bild 2). Beim Einfahren dringt der vibrierende Rüttler, unterstützt durch die Spülkraft des Wassers, 
bis zur geplanten Tiefe in den Boden ein. Dabei werden Bodenfeinteile mit dem Rücklaufwasser ausgespült. 
Nach Erreichen der Endtiefe wird das Wasser reduziert. Die Bodenverdichtung erfolgt in Stufen von unten 
nach oben. Sie erfasst einen Bodenzylinder von bis zu 5 m Durchmesser. Die fortschreitende Verdichtung 
zeigt sich in einer steigenden Stromaufnahme des Rüttlermotors. Um den Rüttler herum bildet sich ein Ab-
senktrichter, der mit angefahrenem (A) oder vorhandenem Material (B) gefüllt wird.  
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Hierzu sind bis zu 10% des behandelten Volumens erforderlich. Durch entsprechende Anordnung der Ver-
dichtungszentren können Bodenkörper beliebigen Ausmaßes verdichtet werden. Nach durchgeführter Rüt-
teldruckverdichtung ist die Oberfläche abzuziehen und mit einem Oberflächenrüttler nachzuverdichten. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Bild 2:  Rütteldruckverdichtung mit Seilbagger 
 
Was den Entwurf, die Bemessung und die Kontrolle der Rütteldruckverdichtung betrifft, gelten die folgenden 
miteinander in Verbindung stehenden Kernsätze: 

• Die erreichbare Verdichtung ist abhängig vom Boden, vom Gerät und von der Verfahrensweise. 
• Die erreichte Verdichtung ist mit Sondierungen verhältnismäßig leicht nachzuweisen. 

 
Aus den vorstehenden Gründen empfiehlt es sich zumindest bei großen Bauvorhaben, vorher Verdichtungs-
versuche auszuführen. 
 
Die in den Baugrund eingetragenen dynamischen Kräfte können in ihrer Auswirkung auf die Umgebung und 
ggf. die im Bereich der Baumaßnahme befindliche Bebauung u.a. nach Behnke [2] beurteilt werden. 

2. Rüttelstopfverdichtung (RSV) 
 
 
Bei der Ausführung der Rüttelstopfverdichtung wird im Unterschied zur Rütteldruckverdichtung in den vom 
Rüttler geschaffenen Hohlraum abschnittsweise Grobmaterial (Schotter oder Kies) eingebaut und vom Rütt-
ler verdichtet und verdrängt. Diese Arbeitsweise wurde zunächst mit freihängendem Rüttler ausgeführt. 
 
Durch die Entwicklung des Schleusenrüttlers können heute in Verbindung mit speziellen Traggeräten auch 
Weichböden technisch einwandfrei verbessert werden, wobei beim Schleusenrüttler das dem Baugrund 
zuzugebende Material über ein seitlich am Rüttler angebrachtes Materialrohr zur Rüttlerspitze geführt wird 
und dort austritt (Bild 3). Mit der Rüttlertragraupe wird der zwangsgeführte Schleusenrüttler über dem abge-
steckten Punkt ausgerichtet und das Gerät hydraulisch abgestützt. Ein Frontlader belädt den Materialkübel. 
Der Materialkübel wird am Mast hochgefahren und entleert seinen Inhalt in die Schleuse. Nach Schließen 
der Schleusenklappe unterstützt Pressluft den Materialfluss zur Austrittsstelle an der Rüttlerspize. Der Rütt-
ler verdrängt und durchfährt den Boden bis zur geplanten Tiefe, unterstützt von Druckluft und der abwärts 
gerichteten Kraft der Mastwinden, d. h. das Eigengewicht der Trageraupe wird zum Teil als vertikale Last auf 
den Rüttler aufgesetzt. Nach Erreichen der Endtiefe wird das Zugabematerial im Pilgerschritt verfüllt, seitlich 
in den Boden gedrückt und verdichtet. So baut sich die in nicht verdichtungsfähigen Böden sogenannte 
Stopfsäule aus verdichtetem, grobkörnigem Zugabematerial bis zur geplanten Höhe auf. Beim Herrichten 
des Feinplanums wird eine Nachverdichtung der Sohle erforderlich. 
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Bild 3:  Rüttelstopfverdichtung mit Trageraupe und Aktivierungshilfe 
 
Obwohl sich die Wirkungsweisen von Rüttelstopfverdichtung und Rütteldruckverdichtung grundlegend unter-
scheiden, sind die Ziele nur in einem Punkt unterschiedlich: 

• Erhöhung der Tragfähigkeit  (Vergrößerung des Reibungswinkels) 

• Verminderung von Setzungen  (Vergrößerung der Steifezahl) 

• Beschleunigung der Konsolidation (Dränwirkung der Stopfsäulen) 

Die Rüttelstopfverdichtung ist in ihrer Wirkungsweise sehr viel komplexer als die Rütteldruckverdichtung. 
Ausgehend von der Vorstellung, dass der behandelte Boden nicht in sich verbessert wird, hat es sich als 
praktisch erwiesen, hier den Begriff der „relativen“ Verbesserung einzuführen [3]. Gemeint ist damit der Grad 
um den das Tragverhalten des Bodens allein durch die Existenz der eingebrachten Stopfsäulen verbessert 
wird. 
 
Der Unterschied zwischen Rüttelstopfverdichtung und Rütteldruckverdichtung wird an den folgenden Kerns-
ätzen deutlich, die den vorherigen fast diametral gegenüberstehen: 
 

• Die relative Verbesserung ist weitgehend unabhängig vom Boden, vom Gerät und von der Verfah-
rensweise. Sie hängt in erster Linie vom Einbaumaterial und von der Geometrie ab, also vom Raster 
und von der Einbaumenge. Da diese Parameter festliegen oder einigermaßen gut bestimmbar sind, 
lässt sie sich vorherberechnen. 

• Die relative Verbesserung lässt sich mit einfachen Mitteln, wie Sondierungen, nicht nachweisen. Er-
forderlich sind aufwendige Großbelastungsversuche oder besser noch Messungen am fertigen Bau-
werk. 

Ausgeführt wurde das Verfahren für praktisch alle vorkommenden Bauwerke, wie z. B. Dämme, Brücken, 
Bürogebäude, Fabrikationsgebäude, Lager etc. Einer Stopfsäule werden in der Regel Flächen von ca. 0,8 
m2 bis ca. 4,0 m2 in Abhängigkeit von Überbau und Boden zugeordnet. Bei Verwendung resistenten Zuga-
bematerials kann auch in kontaminierten Böden oder aggressivem Grundwasser gearbeitet werden. Die 
Bemessung wird durch die Setzungsuntersuchung und eine eventuelle Grundbruchuntersuchung überprüft.  

Während der Ausführung sind die Einfahrtiefe, die Energieaufnahme des Rüttlers, der Andruck durch Aktivie-
rung und der Schotterverbrauch zu prüfen und zu protokollieren. Die Überprüfung nach der Herstellung der 
Rüttelstopfsäulen wird am sinnvollsten über einen Belastungsversuch vorgenommen. Die Prüfung über 
Schlag- oder Drucksondierungen in der Säule oder daneben führt im Allgemeinen nicht zu befriedigenden 



 

 

Ergebnissen. Zur Kontrolle ist es heute möglich, die Herstellung durch Registrierung von Einfahrtiefen und 
Energieaufnahme kontinuierlich zu gewährleisten (Bild 4). Ergebnisse von Probebelastungen und Baugrund-
verbesserungswerte des durch Stopfverdichtung verbesserten Baugrundes sind bei Jebe und Bartels [4 
]ausführlich dokumentiert. 
 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
Bild 4:  Rüttelstopfverdichtung mit Trageraupe und Aktivierungshilfe 
 
Die eingebrachten Stopfsäulen aus grobkörnigem Zugabematerial stellen zwar steifere Elemente bei der 
Lastabtragung dar,  sind aber auf die Stützung durch den umgebenden Boden angewiesen. Dieses Zusam-
menwirken ist der Grund dafür, dass z. B. bei einer Stopfverdichtung zur Verbesserung des Untergrundes 
eines Dammes eigentlich nie die Gefahr eines Durchstanzens der Säulen gegeben ist. Bei einer Gründung 
auf Pfählen mit hohen Lastkonzentrationen in größeren Abständen kann das ganz anders aussehen. Ähnlich 
ist die Situation bei einer Stopfverdichtung, die über einer verhältnismäßig weichen Schicht endet, welche in 
keiner Weise zur Aufnahme konzentrierter Lasten, z. B. von Pfählen, geeignet wäre. Es kommt hier, über die 
Fläche der Einheitszelle gesehen, zu einem Spannungs- und damit zu einem Setzungsausgleich. Dieser 
Ausgleich erfolgt sowohl im unteren Bereich der behandelten Schicht als auch im oberen Bereich der nicht 
behandelten unterlagernden Schicht.  
 
Das Tragverhalten des Verbundsystems aus Stopfsäulen und Boden lässt sich mit einfachen Untersu-
chungsmethoden, wie z. B. Sondierungen, nicht  zuverlässig erfassen. Auf theoretischer Basis sind jedoch 
Voraussagen möglich. Das ist deshalb möglich, weil sich die wesentlichen Parameter, die der Geometrie und 
dem Zugabematerial zuzuordnen sind, einigermaßen genau bestimmen lassen. Bei einer solchen Prognose 
spielen die schwer bestimmbaren Parameter des Bodens, das Gerät und die gewählte Verfahrensweise nur 
eine indirekte Rolle und zwar im Wesentlichen nur für die Festlegung des Säulendurchmessers. 
 
Das wohl am häufigsten angewendete Bemessungsverfahren wurde von Priebe entwickelt  [3, 5, 6]. Die Be-
messungsmethode bezieht sich nur auf die verbessernde Wirkung von Stopfsäulen in einem Baugrund, der 
ansonsten gegenüber dem Ausgangszustand unverändert ist. Zunächst wird dabei ein Wert n0, oder besser 
gesagt ein Faktor ermittelt, um den die Stopfsäulen den Boden gegenüber dem Ausgangszustand verbes-
sern. Um diesen Verbesserungswert erhöht sich z.B. rein rechnerisch die Steifezahl des unbehandelten 
Bodens oder vermindert sich eine für den unbehandelten Boden ermittelte Setzung. Alle weiteren Bemes-
sungsschritte greifen letzten Endes auf diesen Ausgangswert zurück. Die Ansätze von Priebe ergeben in der 
Regel geringere Verbesserungswerte, also größere Setzungen als z. B. die  Großbelastungsversuche, und 
stellen damit eine konservative Berechnungsmethode dar [7].       



 

 

 
Das Verfahren der Rüttelstopfverdichtung bildet den Übergang von dem in der Einleitung geschilderten Rüt-
teldruckverfahren zu den pfahlähnlichen Gründungselementen und dient zur Verbesserung feinkörniger Bo-
denschichten. Verdichtet sich bei der Herstellung der Stopfsäulen auch der umgebende Boden, handelt es 
sich um ein Mischsystem, auf das später eingegangen wird, um wichtige Merkmale nicht zu verwischen. 
 
3. Pfahlähnliche Gründungselemente 
 
 
Bei diesen Gründungselementen handelt es sich im Prinzip um pfählartige Säulen, die eine „innere“ Festig-
keit aufweisen, die allein ausreicht die jeweilige Beanspruchung aufzunehmen. Der behandelte Boden spielt 
bei der Lastabtragung nur noch eine eher untergeordnete Rolle. Der entscheidende Schritt für die Einfüh-
rung der pfahlähnlichen Gründungselemente war die Entwicklung des Schleusenrüttlers (Bild 3). Da im Übri-
gen die Verfahrensweisen einfach sind, konnten sich sehr schnell zwei Hauptsysteme im Grundbau etablie-
ren, nämlich [8]: 

- Vermörtelte Stopfsäulen (VSS) bzw. Fertigmörtelstopfsäulen (FSS), und 

- Betonrüttelsäulen (BRS). 
 

4. Vermörtelte- bzw. Fertigmörtelstopfsäulen (VSS / FSS) 
 
 
Bei organischen Zwischenschichten im zu verbessernden Bodenbereich oder in sehr weichen, breiigen Bö-
den, die auf Dauer keine seitliche Stützung vermuten lassen, kann die äußere Stützung des Säulenmaterials 
durch eine innere Bindung des Stopfmaterials ersetzt werden. Dies wird durch Zugabe einer Zementsuspen-
sion während der Herstellung ermöglicht (VSS), die dann mit dem Zuschlagstoff einen Verbundkörper bildet. 
Die Suspensionszugabe erfolgt im Förderrohr des Schleusenrüttlers, ca. 4,0 m vor dem Austritt der Steine 
am Rüttlerfuß. Es findet also bereits in dem Zugaberohr und dann nach dem Austritt während des Stopfvor-
ganges eine Vermischung statt, so dass ein homogenes Zugabematerial entsteht. Es wird dabei mit Sus-
pensionsüberschuss gearbeitet (Bild 5). Je nach der zu erzielenden Festigkeit bzw. der Sicherung gegen 
aggressive Böden oder Wässer wird die Suspension entsprechend zusammengesetzt. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Bild 5: Herstellung von Vermörtelten- bzw. Fertigmörtelstopfsäulen 
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Alternativ zu diesem Verfahren kann auch ein vorgemischter, verhältnismäßig trockener und magerer Beton 
über den Schleusenrüttler im Baugrund verstopft werden, der mit weiterer Wasseraufnahme im Boden ab-
bindet (Fertigmörtelstopfsäule).  
 
Die Bemessung der äußeren Tragfähigkeit erfolgt entweder nach dem reinen Stopfverdichtungsverfahren - 
die Zugabe des Bindemittels ist als zusätzliche Sicherheit zu betrachten - oder wie bei einem pfahlartigen 
Tragelement. Die vertikale zulässige Einzellast liegt im Allgemeinen zwischen 500 und 1000 kN. Für die 
Bestimmung der inneren Tragfähigkeit werden Würfelproben aus Suspension und Zuschlagstoff (Schotter 
oder Kies) erstellt und nach den für Beton geltenden Richtlinien geprüft. Die Ermittlung des inneren Tragwi-
derstands erfolgt analog SIA 267 und 262 bis 265. Zur Herstellkontrolle können Tiefe, Energieaufnahme, 
Suspensionsmenge und -druck gemessen und kontinuierlich automatisch registriert werden. Die Anwen-
dung, Herstellung und Bemessung von Vermörtelten Stopfsäulen und Fertigmörtelstopfsäulen ist über eine 
allgemeine bauaufsichtliche Zulassung des Institutes für Bautechnik, Berlin, geregelt. 
 
Fast gleichzeitig mit den Vermörtelten Stopfsäulen wurde in konsequenter Weiterführung Beton anstelle des 
Zugabematerials mit Suspension verwendet und so ein pfahlartiger Gründungskörper spezieller Herstellung 
entwickelt. Die Grundgeräte sind wieder Schleusenrüttler, hier mit Anschluss an eine Betonpumpe, und 
Traggerät mit Aktiviermöglichkeit. Der Schleusenrüttler wird bis zur vorgesehenen Tiefe eingefahren. Nach 
Erreichen der Endtiefe wird begonnen, Beton über das Zugaberohr zu verpumpen. Gleichzeitig mit dem Be-
tonaustritt werden durch Anheben und Wiederversenken des Rüttlers Stopfvorgänge im Fußbereich vorge-
nommen, die dazu dienen, einen Fuß auszustopfen und bei Kiessanden auch die Lagerungsdichte zu erhö-
hen. Danach wird der Rüttler verhältnismäßig schnell unter weiterem Verpumpen von Beton gezogen (Bild 
6). Die Betonrüttelsäulen werden unarmiert hergestellt und unmittelbar unter den Fundamenten angeordnet, 
wobei der Achsabstand von der äußeren Last bei einem kleinsten Pfahlabstand von 1,5 m abhängig ist. Bei 
diesen Elementen kann noch in einem zweiten Schritt in den frischen Beton Bewehrung eingebracht werden, 
wobei die Betonüberdeckung und die planmäßige Lage der Bewehrung sichergestellt sein muss. 
 
Die Betonrüttelsäulen sind in der Regel Aufstandspfähle, die infolge des Fußes und der Verdichtung der 
tragfähigen Schichten bei geringer Einbindung hohe Gebrauchslasten gestatten. Die vertikale zulässige Ein-
zellast liegt im Allgemeinen zwischen 600 und 1000 kN. Die innere Tragfähigkeit ergibt sich wie bei anderen 
Ortbetonpfählen aus der Betonqualität nach den allgemein bekannten Regeln. Die Übereinstimmung zwi-
schen den Ergebnissen von Probewürfeln und dem Pfahl entnommenen abgebundenen Proben ist im 
Grundsatzversuch nachgewiesen worden. Das Pfahlsystem kann in allen Lockerböden und für alle denkba-
ren Bauwerksarten angewendet werden. Die äußere Tragfähigkeit wird in der Regel nach SIA 267 und wenn 
notwendig durch Probebelastungen festgelegt, wobei unter vergleichbaren Verhältnissen Ergebnisse vor-
handener Probebelastungen zugrunde gelegt werden können. Bei der Herstellung wird zusätzlich zu den bei 
den Vermörtelten Stopfsäulen beschriebenen Kontrollen noch der Betondruck gemessen und protokolliert.  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Bild 6: Herstellungsvorgang Betonrüttelsäulen 



 

 

1.1 Mischsysteme 

Da bei allen Tiefenverdichtungsverfahren im Prinzip das gleiche Gerät verwendet wird und sich auch die 
Verfahrensweisen wenig unterscheiden, ist eine Kombination möglich, was die Anwendung so flexibel macht 
wie bei keinen anderen Gründungsverfahren. 
 
1.2 Rüttelstopfverdichtung – Rütteldruckverdichtung 

Bei der Rüttelstopfverdichtung ergibt sich eine Vermischung mit der Rütteldruckverdichtung häufig ganz von 
selbst dadurch, dass bei der Herstellung der Stopfsäulen der umgebende Boden mitverdichtet wird. 
Generell lässt sich sagen, dass bei der Rüttelstopfverdichtung fast immer auch eine Rütteldruckverdichtung 
angestrebt wird, und sei es nur als stille Reserve. 
 
1.3 Pfahlähnliche Gründungselemente - Rütteldruckverdichtung 

Genau wie bei der Rüttelstopfverdichtung kommt es auch bei allen pfahlähnlichen Gründungselementen 
häufig zu einer Vermischung mit der Rütteldruckverdichtung. Diese wird besonders intensiv in der Auf-
standsschicht angestrebt, wenn es sich dort um verdichtungsfähiges Material handelt. Auf eine so tiefe Ein-
bindung, wie sie für Pfähle zwingend vorgeschrieben ist, kann dann oft verzichtet werden. 
Ein wesentlicher Grund, nicht die Bezeichnung „Pfähle“ zu verwenden, liegt eben darin, dass die pfahlähnli-
chen Gründungselemente nicht den Pfahlnormen unterliegen, sondern ihre Anwendung in Zulassungen ge-
regelt ist. 
 
1.4 Pfahlähnliche Gründungselemente - Rüttelstopfverdichtung 

Für diese Kombination kommen von den Gründungselementen am ehesten die vermörtelten Stopfsäulen 
(VSS) und die Fertigmörtelstopfsäulen (FSS) in Frage, sind diese doch unmittelbar aus der Rüttelstopfver-
dichtung hervorgegangen. Bei den Kombinationen wird dann auch von teilvermörtelten Stopfsäulen (TVSS) 
gesprochen. 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Bild 7: Dammertüchtigung mit Anordnung der teilvermörtelten Stopfsäulen (TVSS)  



 

 

 
Von der Rüttelstopfverdichtung her wird diese Kombination immer dann gewählt, wenn bei wechselnder 
Schichtung Bodenschichten - wie z. B. Torf - zwischengelagert sind, in denen die Verbesserung durch Stopf-
verdichtung nicht ausreicht und die deshalb überbrückt werden müssen. Von den pfahlähnlichen Grün-
dungselementen her wird die Kombination dann gewählt, wenn die Gründung eine gewisse Flexibilität behal-
ten soll. 
 
Der letztgenannte Anwendungsfall tritt zum Beispiel bei der Ertüchtigung von Bahndämmen auf (Bild 7). Der 
Systemschnitt zeigt den Aufbau der Gründung mit der Anordnung der teilvermörtelten Stopfsäulen in 4 Rei-
hen unterhalb der Gleise mit einer Einflussfläche von ca. 2 m2 je Stopfsäule und einer zugeordneten Belas-
tung der Säulen aus dem Fahrwegverkehr von Q = 200 kN. Die Lasteinleitung der Flächenlasten aus dem 
Fahrwegverkehr erfolgt über die geogitterbewehrte Frostschutzschicht auf die im verdichteten Sand des 
unteren Dammes eingespannten Kiesköpfe der Fertigmörtelstopfsäulen. Durch die sich ausbildende Gewöl-
bewirkung und unterstützt durch das eingelagerte Geogitter werden gleichmäßige Setzungen des Grün-
dungssystems erzwungen. 
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1 Einleitung 
 
Schon in den 60er Jahren sind verschiedene Methoden zur zerstörungsfreien Prüfung der Integrität von 
Bohr- und Rammbetonpfählen entwickelt worden. Es wurden verschiedene zerstörungsfreie Messverfahren 
geprüft, mit dem Ziel, anhand von verschiedenen physikalischen Messgrössen Informationen über Aufbau 
und Qualität von Betonpfählen zu gewinnen. 
 
Zu erwähnen sind Methoden wie [1, 2]: 

- Vibrationsmethode (Impedanzmessung) 
- Dichtemessungen (γ-γ Sonde) 
- Elektrik 
- Low-Strain-Prüfung  (Reflexionsmethode) 
- Durchschallung mit Ultraschall 

 
Heute werden in der Schweiz für die Integritätsprüfungen praktisch nur noch zwei Methoden angewandt: Die 
Low-Strain-Methode und die Durchschallung mit Ultraschall. Die anderen Methoden konnten sich infolge zu 
hohen Messaufwands oder zu geringer Aussagekraft auf dem Markt nicht behaupten. 
 
 
2 Ziel der Integritätsprüfung 
 
Die Integritätsprüfung ist ein Nachweis der strukturellen Vollwertigkeit des Pfahles, seines „inneren Tragver-
haltens“ [2]. 
Mit der Prüfung sollen Beeinträchtigungen der Pfahlintegrität aufgezeigt werden. Häufige Ursachen für Be-
einträchtigungen sind: 
 
Bei Bohrpfählen: 

- Eindringen von Fremdmaterial in den Pfahlraum oder unvollkommene Reinigung des Fussraumes 
- Probleme beim Rohr-Rückzug, evtl. Verschieben  des Armierungskorbes 
- Entmischen des Betons im Grundwasserbereich (vor allem bei Strömung) 
- Einschnürungen (meist zu schneller Rohr-Rückzug) 
- Ausbuchtungen, oft verbunden mit Einschnürungen im darüber liegenden Bereich (in sehr kompres-

siblen, weichen Böden) 
- Mechanische Störungen an bereits erstellten Pfählen (Anprallen von schweren Maschinen, 

unsachgemässes Abspitzen) 
 
Bei Fertigpfählen: 

- Abscheren infolge von Hindernissen oder unsachgemässen Rammens 
- Mechanische Störungen an bereits erstellten Pfählen 

 
 
3 Low-Strain Methode (Reflexionsmethode) 
 
3.1 Messprinzip 
 
Die Low-Strain Integritätsprüfung nutzt die Phänomene, die beim Durch-
gang einer Welle durch einen festen Körper beobachtet werden können. 
Bei der Pfahlprüfung nach der Reflexionsmethode sind dies Spiegelung 
(Reflexion) an Diskontinuitätsflächen, wie Homogenitätsänderungen im 
Beton, Rissen und am Pfahlfuss, die Beugung (Diffraktion) an Quer-
schnittsveränderungen oder die Brechung (Refraktion) an Lithologiewech-
seln [3]. 
Durch einen Hammerschlag auf den Pfahlkopf wird eine Stosswelle 
erzeugt, die sich im Pfahl nach unten fortpflanzt. Die bei dieser Wel-
lenausbreitung auftretenden Reflexionen laufen zurück zum Pfahlkopf, wo 
sie mit einem Beschleunigungssaufnehmer aufgezeichnet werden (Fig. 1). 
Da das Verhältnis der Länge zum Durchmesser immer sehr gross ist, 
genügt es die Wellenausbreitung entlang der Pfahlachse zu beobachten. 
 

Fig. 1  Messanordnung 



  
 
In einem einwandfreien Pfahl wird diese Stosswelle lediglich am Fuss reflektiert, entweder als Zugwelle bei 
einem „schwimmenden“ Pfahl (Fig. 2), oder als Druckwelle bei einem im Fels eingebundenen Pfahl (Fig. 3). 
Da die Ausbreitungsgeschwindigkeit der Wellen im Beton ungefähr bekannt ist, kann aus der gemessenen 
Laufzeit der Welle vom Pfahlkopf zum Fuss und zurück die Pfahllänge bestimmt werden. 
 

   
Fig. 2  „schwimmender Pfahl“  Fig.  3 Pfahlfuss im Fels eingebunden 
 
Weist der Pfahl durchgehende Risse auf, so wird an der Rissstelle eine Zugwelle reflektiert. Die Welle wird 
vollständig reflektiert, d.h. über den Zustand des Pfahls unterhalb der Schadstelle können keine weiteren 
Aussagen gemacht werden (Fig. 4). 
Weitere registrierbare Reflektionen entlang des Pfahlschafts werden aber auch durch die umgebende Litho-
logie und durch Querschnittsveränderungen verursacht. Grössere Ausbuchtungen, resp. Einschnürungen 
können unter Berücksichtigung der lithologischen Schichtabfolge anhand einer Kombination von Zug- und 
Stosswellen lokalisiert und das ungefähre Ausmass quantifiziert werden (Fig. 5). 
 

   
Fig. 4  durchgehender Riss in 2.5 m Tiefe  Fig. 5  Pfahl mit Ausbuchtung und Einschnürung 
 
 
3.2 Voraussetzungen für die Messung 
 

- Die Pfähle sollten ein Verhältnis von Durchmesser zu Länge aufweisen, das zwischen 1:5 und 1:30 liegt. 
- Die Pfahlköpfe müssen abgespitzt sein. Lange, freie Armierungseisen können die Messungen beein-

flussen. 
- Die Bodenbeschaffenheit des Untergrundes sollte bekannt sein. Wechsellagerungen von weichem und 

hartem Material zeichnen sich in der Messkurve ab. 
- Die Pfähle müssen "freistehend" sein, d.h. sie sollten nicht mit Fundament-Riegeln oder Betonplatten 

verbunden sein. 
 
3.3 Aussagewert der Methode 
 
Die Integritätsprüfung mit der Low-Strain-Methode ist eine schnelle und kostengünstige Methode um einen 
Überblick über den Zustand eines Pfahlfeldes zu erhalten. So können, ohne grosse Vorbereitungsarbeiten, 
ohne weiteres 50, bei günstigen Messbedingungen auch mehr Pfähle an einem Tag geprüft werden. 
Intakte Pfähle lassen sich leicht am ruhigen Kurvenverlauf und einer deutlichen Fussreflexion erkennen.  
Die Länge des Pfahls ist im Rahmen der geschätzten Betonschallgeschwindigkeit, also im Genauigkeits-
bereich von 5 bis 10% bestimmbar. Ebenso deutlich können Pfähle mit Schwachzonen (Kiesnester, 
Ausspülungen, Risse, Einschnürungen), die praktisch den ganzen Querschnitt erfassen, anhand einer deutli-
chen Reflexion in der Tiefe der Anomalie und dem Fehlen der Pfahlfussreflektion beurteilt werden. 
Weitere Einflüsse, wie Lithologiewechsel, kleinere Inhomogenitäten im Beton, unbedeutende kleinere Risse 
(insbesondere im Bereich des Pfahlkopfs) und Wechsel des Pfahldurchmessers können zu Kurvenformen 
führen, deren Interpretation schwierig ist. 



  
 
Mit der heutigen, modernen Software wird der Verlauf solcher Messkurven unter Berücksichtigung der 
Lithologie und unter der Annahme einer homogenen Impedanz des Betons als Querschnittsveränderung 
interpretiert und in einem daraus resultierenden Längsschnittmodell dargestellt. 
Wichtig für diese Methode ist, dass auf einer Baustelle möglichst viele Pfähle geprüft werden. In den meisten 
Fällen ergeben sich „baustellentypische“ Kurvenformen. Pfähle mit untypischen Messergebnissen können so 
leicht eruiert werden und dann repariert, ersetzt oder mit Hilfe von Bohrungen oder anderen Prüfverfahren 
untersucht werden. 
 
 
4 Durchschallung mit Ultraschall 
 
4.1 Messprinzip 
 
Mindestens zwei unten verschlossene Stahlröhrchen mit einem Durch-
messer von ca. 4 cm werden bei der Pfahlvorbereitung am Armierungs-
korb befestigt. Nach dem Erstellen und Aushärten des Pfahls wird der 
Pfahl mit einem Ultraschallsender und einem Empfänger, die in die mit 
Wasser gefüllten Rohre eingebracht werden, systematisch durchschallt 
(Fig. 6). Gemessen wird die Laufzeit des Ultraschallimpulses zwischen 
Sender und Empfänger, also von einem Prüfrohr zum anderen. 
Zusammen mit der bekannten Distanz der Messrohre ergibt sich die 
Ausbreitungsgeschwindigkeit des Betons. 
Diese Ausbreitungsgeschwindigkeit ist eine Materialkennziffer des Be-
tons. Sie hängt vom Alter und der Betonrezeptur ab und liegt im Nor-
malfall etwas über 4000 m/s. Fig.  6 Messanordnung 
 
4.2 Standardmessungen 
 
Je nach Durchmesser des Pfahls werden 2, 3 oder 4 Messrohre versetzt eingebracht. Je grösser der 
Pfahlquerschnitt, desto mehr Prüfrohre sind nötig, um einen möglichst grossen Pfahlbereich zu erfassen 
(Fig. 7). Bei der Prüfung des Pfahls werden dann alle möglichen Messstrecken gemessen, indem der 
Sender und Empfänger auf gleicher Höhe von unten nach oben gezogen werden.  

 
 
Fig. 7  Verschiedene Anordnungen der  
  Messröhrchen in einem Pfahl.   Schraffur: erfasster Pfahlbereich 
 
 
 
 
 
Bei den heutigen, modernen Messgeräten wird die Tiefen-
lage der beiden Sonden einzeln aufgezeichnet und die dazu-
gehörenden Wellenzüge ca. alle 5 cm abgespeichert. Seis-
mogramme und Geschwindigkeitskurven werden während 
der Messung am Bildschirm angezeigt und können sofort 
interpretiert und gespeichert werden. 
 
 
 
 
 

Fig. 8  Visualisierung der Resultate direkt  
  auf der Baustelle 



  
 
 
4.3 Tomografie 
 
Bei der 3D-Tomografie wird der Pfahl auf möglichst vielen Ebenen durchstrahlt. 
Dadurch erhält man eine grosse Dichte an Messdaten, die es ermöglicht, Inho-
mogenitäten im Querschnittsbereich des Pfahls genau zu lokalisieren. Zum 
Erreichen einer solchen Messdatendichte genügt es nicht, die beiden Sonden 
lediglich auf gleichem Niveau zu bewegen. Vielmehr werden mehrere Messan-
ordnungen mit unterschiedlich versetzten Sonden benötigt (Fig.9).  
Ein Computerprogramm fügt die Ergebnisse sämtlicher Durchschallungen und 
Messebenen zusammen, indem es einzelnen Schnittelementen aus den 
Messdaten abgeleitete Geschwindigkeitswerte zuordnet und sie systematisch 
optimiert. Die ermittelten Elementgeschwindigkeiten können in Längs- und 
Querschnitten durch den Pfahl anhand einer Farbskala visualisiert werden. 
Zonen mit bedeutenden Geschwindigkeitsanomalien lassen sich an ihrem 
Farbwechsel leicht erkennen und genau lokalisieren (Fig. 10). 
Die genaue Kenntnis der Lage und Ausdehnung von Anomalien im Pfahl hel-
fen dem Ingenieur, deren Bedeutung für die Sicherheit des Bauwerkes besser 
zu beurteilen. 

Fig. 9 Durchstrahlungsebenen 
unterschiedlich 
versetzter Messsonden 

 

 
Fig.10  Darstellung von Tomographiedaten 
 
 
4.4 Aussagewert der Methode 
 
Mit der Ultraschallmethode lässt sich die Tiefenlage von Inhomogenitäten anhand der Veränderung der Be-
tonschallgeschwindigkeit zentimetergenau bestimmen. Schon bei der Standardmessung können Störeffekte 
sogar innerhalb des Pfahlquerschnittes grob lokalisiert werden, indem die Resultate der verschiedenen 
Messebenen korreliert werden. Mit der 3D-Tomographie lassen sich Lage, Ausdehnung und Form von Stör-
zonen detailliert bestimmen. 
 
 
5 Grenzen der Integritätsprüfungen 
 
Auf gewisse Fragen des Ingenieurs liefern die Integritätsprüfungen keine eindeutigen Antworten: 
 

- Ungenügend oder freiliegende Armierungseisen können nicht direkt angezeigt werden. Lediglich bei 
grösseren Einschnürungen oder Anomalien am Pfahlfuss kann abgeleitet werden, dass hier das Ei-
sen frei liegen müsste. 

Sender
Empfänger

1
2
3
4
5



  
 

- Die Art der Anomalie kann weder bei der Low-Strain-, noch bei der Ultraschall-Methode genau be-
schrieben werden. Entmischungen des Betons, Auswaschungen oder Eintrag von Fremdmaterial 
lassen sich nicht auseinanderhalten. Um dieser Frage nachzugehen, ist eine zerstörende 
Untersuchung nötig (Abspitzen, Ausheben oder Anbohren des Pfahls). 

- Druckfestigkeiten lassen sich nicht direkt aus der Wellenausbreitungsgeschwindigkeit ableiten. Man-
gels Kenntnis der Dichte und Poissonzahl lassen sich Druckfestigkeiten nur grob abschätzen. 

- Die beschriebenen Integritätsprüfungen liefern keine Angaben über das vom Boden bestimmte Trag-
verhalten des Pfahls. 

- Der Entscheid, inwieweit eine festgestellte Anomalie den Pfahl unbrauchbar macht, liegt im Ermes-
sen der Bauleitung. Bis heute existieren weder Normen noch verbindliche Richtlinien für die Beur-
teilung der Resultate von Integritätsmessungen. 
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Contrôle de la portance des pieux par essais 
dynamiques à haute énergie 

1. Introduction 

Depuis de nombreuses années les normes suisses (SIA V192 [1], SIA 267 [2]), tout comme les Eurocodes 
(EC7, [3] et [4]), basent le dimensionnement des fondations profondes sur des essais de chargement. La 
présentation du contrôle de la portance par des essais dynamiques à haute énergie et leurs bases 
théoriques est le but de cet exposé. 

Le contrôle de la portance par réflexion dynamique à haute énergie permet, avec des moyens en principe 
plus simples et plus économiques que ceux de l’essai statique, de mobiliser et de mesurer la capacité 
portante d’un pieu (micropieu, colonnes jetting, colonnes ballastées injectée, ...). L’application de la charge 
est obtenue avec le choc d’une masse en chute libre, exercé axialement en tête de pieu. Ce choc génère 
des forces de courte durée, mais atteignant des dizaines de fois celle du poids de la masse frappante, 
suffisantes, dans la règle, pour excéder la résistance opposée par les terrains encaissants et faire ainsi 
pénétrer le pieu dans le terrain. Les efforts et l’accélération générés par cette sollicitation dynamique sont 
mesurés en tête de pieu, puis interprétés pour déterminer la résistance opposée par le sol et ainsi 
déterminer sa capacité portante.  

La méthode a été développée dès les années septante déjà à la Case Western University – USA. Elle est 
appliquée avec succès en Suisse depuis plus de 15 ans par quelques bureaux privés qui ont consenti un 
important effort de formation et de développement pour la maîtrise de cette spécialité. 

2. Domaines d’applications 

En préambule il faut rappeler que les essais de chargement dynamiques, tout comme les essais de 
chargement statiques, ne donnent pas toujours les réponses aux questions posées. Les essais de 
chargement sont cependant toujours sources d’enseignements utiles au dimensionnement des fondations 
profondes.  

A priori, le cas idéal consiste un pieu fiché dans un milieu "porteur", plus ou moins homogène, sur toute sa 
hauteur. Pour mobiliser la "totalité" du frottement latéral il faudrait, en toute rigueur, suffisamment déplacer le 
pieu par rapport au sol de fondation; en règle générale un déplacement relatif résiduel permanent de 3-5 mm 
est suffisant. Pour ce type de pieux, les essais de chargement statique et dynamique permettent de définir la 
courbe charge-tassement et, pour les essais dynamiques, les frottements latéraux unitaires le long du fût et 
le taux de travail en pointe. 

Pour les pieux travaillant en pointe, ou pieux colonnes, et selon la nature et l’épaisseur des terrains de 
mauvaise qualité sus-jacents, l’analyse numérique des essais dynamiques donnera une résistance à 
l'enfoncement, donc du frottement latéral, dès la tête du pieu, et non pas uniquement dans la couche 
porteuse. Pour des sols susceptibles de développer à long terme du frottement négatif, une interprétation 
supplémentaire des essais sera donc nécessaire. A noter que ces considérations sont également valables 
pour les essais de chargement statique. 

3. Présentation des principes théoriques 

3.1 Généralités 

Le principe de cet essai est basé sur la propagation des ondes en milieu élastique. Sous l’effet d’un choc au 
sommet du pieu il se crée une onde de compression qui se propage dans le pieu. Des capteurs forces 
(contrainte) et déplacement (accéléromètres) mesurent en continu l’évolution de ces grandeurs en fonction 
du temps.  

 



3.2 Propagation des ondes en milieu continu 

Il est considéré un choc d’une masse en tête d’une barre prismatique et l’intervalle de temps dt qui le suit. 
Ce choc entraîne l’apparition d’une zone comprimée qui se propage le long de la barre avec une vitesse c, 
appelée célérité de l'onde. 

Pendant l’intervalle dt, cette vitesse détermine la longueur dL=c·dt du segment de barre soumis à l’onde de 
compression. Cette onde génère une contrainte égale à la force rapportée à la section A de la barre. Durant 
l’intervalle dt, la barre subit un raccourcissement dx qui est aussi égal au raccourcissement élastique (σ/E du 
matériau de la barre) du tronçon dL soumis à cette force. La vitesse particulaire v est donnée par le rapport 
dx/dt. En substituant, on trouve donc la relation entre la vitesse particulaire et la force : 

 

Le terme Z (Z = E·A/c), caractérisant la proportionnalité entre la force et la vitesse particulaire, est appelé 
l’impédance. Elle ne dépend que des caractéristiques du matériau et de la section A de la barre.  

En appliquant la loi de Newton au volume de barre "activé" durant l’intervalle dt, on démontre que la célérité 
de l’onde c s’exprime en fonction de la masse volumique ρ et du module d’élasticité E : 

 

Les paramètres de base caractérisant notre onde mécanique et son milieu de propagation sont donc : 

– le module d’élasticité du matériau constitutif : E [kN/m2],[N/m2] 

– la masse volumique du matériau constitutif : ρ [kN/m3] 

– la section de la barre :    A [m2] 

– la célérité ou vitesse de propagation d’onde : c [m/s],  

Les paramètres qui en découlent et qui caractérisent la sollicitation du milieu par notre onde mécanique 
sont :  

– l’impédance Z = E·A/c [kN.s/m], qui n’est rien d’autre que le facteur de proportionnalité entre : 

– la vitesse particulaire v et la force F par la relation F = v·Z 

– la contrainte normale dans le matériau σ = F/A 

– l’allongement ou le raccourcissement du matériau: ε = σ/E = v/c 
 

 

Figure 1 : Schéma de principe  et relations de base 

La fonction u (x,t) exprime le déplacement u du matériau au point x de la barre en fonction du temps t. En 
combinant les lois respectives de Newton et de Hooke, nous obtenons l’équation différentielle suivante : 
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Cette équation a pour solution générale une fonction de la forme :  

 u (x,t) = g (x + c·t) + f (x – c·t) 

Ceci signifie que le déplacement des particules u (x,t) est la résultante d'une onde "montante" et d’une onde 
"descendante", dont les formes respectives vont dépendre des conditions aux limites et des conditions 
initiales.  

Sur cette base il est possible de démontrer que les valeurs de l’onde montante et de l’onde descendante 
peuvent être calculées, en terme de force, à partir des paramètres superposés, de la manière suivante : 

1)    F↓ =  Z·v↓  (onde descendante)  avec F↓  force de l'onde descendante  
2)    F↑ = -Z·v↑  (onde ascendante)    F↑  force de l'onde montante  
3)    F  = F↓ + F↑      v↓  vitesse de l'onde descendante  
4)    v  = v↓ + v↑      v↑  vitesse de l'onde montante  
5)    Z·v = Z·v↓ + Z·v↑ = F↓ - F↑ 

3)+5)   F + Z·v = F↓ + F↑ + F↓ - F↑ = 2 F↓ 

3)-5)    F – Z·v = F↓ + F↑ - F↓ + F↑ = 2 F↑ 

D’où : 

– Onde descendante :  F↓ = ½ ·(F + ") 

– Onde montante :    F↑ = ½ ·(F - Z·v) 

En tête du pieu la vitesse et la déformation sont enregistrés en continu, ce qui permet d'obtenir la force ±F, 
et, par intégration, la vitesse ±v. Il faut cependant bien distinguer les ondes  montantes et descendantes en 
fonction du type de l'onde de choc, comme le montre le "tableau" suivant : 

Onde de compression descendante F+ Z·v+  
Onde de traction descendante  F- Z·v-  
Onde de compression montante F+ Z·v-  
Onde de traction montante  F- Z·v+  

Considérons une barre (ou un pieu) de longueur finie, avec l’extrémité inférieure libre, soumise en tête au 
choc d’une masse. Ce choc génère une onde incidente de compression. A l’autre extrémité (base du pieu), 
la condition de force nulle impose la superposition d’une onde dite réfléchie, définie comme devant avoir, à 
cet endroit et en tout temps, une force opposée à l’onde incidente. Il s’agit donc d’une onde réfléchie de 
traction, donc avec une vitesse particulaire positive. La superposition montre que la vitesse particulaire 
résultante est doublée par rapport à celle de l’onde incidente (ce qui explique aussi la réflexion en onde de 
traction). La courbe de la vitesse particulaire en fonction du temps montre d’abord le passage de l’onde de 
compression incidente, puis celui de l’onde de traction montante, intervenant avec un décalage temporel 
égal à 2·L/c, temps de retour de l’onde pour un pieu de longueur L. 

Considérons maintenant le cas d’une barre (pieu) de longueur finie, dont la base repose cette fois sur un 
massif indéformable, toujours soumise en tête au choc d’une masse générant une onde incidente de 
compression. A l’extrémité, la condition du déplacement ou de la vitesse constamment nuls impose la 
superposition d’une onde  réfléchie, définie comme devant avoir, à cet endroit et en tout temps, une vitesse 
opposée à l’onde incidente. Il s’agit donc d’une onde de compression. Avec la condition de la vitesse 
identiquement nulle en pointe, impliquant une onde réfléchie en compression, donc avec une force positive, 
la superposition montre que la force résultante est doublée par rapport à celle de l’onde incidente (ce qui 
explique aussi la réflexion en onde de compression) 

Si l’on se place en un point situé sur la barre à l’abscisse x et que l‘on exprime les paramètres en fonction du 
temps, on observe que la courbe de la force en fonction du temps montre d’abord le passage de l’onde de 
compression incidente, puis celui de l’onde de compression montante, intervenant avec un décalage 
temporel égal à 2·L/c, temps de retour de l’onde pour un pieu de longueur L tandis que la courbe de la 
vitesse particulaire en fonction du temps indique le passage successif des ondes incidente et réfléchie, avec 
inversion de la vitesse au passage de la dernière. 

La figure 2 résume les paragraphes précédents : 
 



 
Figure 2 : Propagation d’une onde dans un pieu dont l’extrémité est libre et dans un pieu reposant sur une 
base indéformable  

Les cas vus précédemment se rapportent à une barre avec conditions aux limites relativement simples, libre 
ou rigidement appuyée en pointe. Voyons maintenant l’influence de forces agissant le long de la barre.  

Soit un segment de barre parcouru par une onde de compression descendante caractérisée par sa force F 
et sa vitesse particulaire v = F/Z. Il est rappelé qu’en l’absence de force sur le fût, ce segment doit obéir à la 
condition d’équilibre, donc la force de compression agit de part et d’autre du segment. Si une force 
résistante agit sur le fût le long du segment, la condition d’équilibre seule conduit à imaginer une réflexion de 
l’onde avec une force de compression et une vitesse opposée à celle de l’onde descendante. Il y a toutefois 
incompatibilité avec les vitesses, et cette modélisation n’est pas correcte.  
En reprenant le même cas et en imposant la compatibilité non seulement de l’équilibre, mais aussi des 
vitesses particulaires, on montre que l’apparition d’une résistance R génère une onde de compression 
montante de force égale à R/2 et une onde de traction de force égale à –R/2, qui se superpose à l’onde 
descendante incidente. Par conséquent, si une résistance R apparaît le long du fût (elle est supposée agir 
avec une intensité constante en fonction du temps), l’intensité de l’onde descendante peut être considérée 
comme "amputée" de la valeur R/2 (superposition de l’onde de traction descendante générée), alors qu’il 
apparaît une onde montante de compression d’intensité égale à R/2. Si la résistance R se développe à 
l’abscisse xR le long du fût, l’onde réfléchie parvient au sommet du pieu au temps (2·xR/c). 
 

 
Figure 3 : Propagation d’une onde dans une barre avec des forces agissant le long de cette dernière. 

Si l’on reprend le diagramme de l’évolution temporelle des paramètres force et vitesse particulaire à un point 
donné comme illustré aux figures 2 et 3, une allure typique de ces paramètres est la suivante. 

– la force et la vitesse particulaire·impédance sont confondues au départ, c’est l’onde incidente 

– en cas de résistance en fût, la courbe de la vitesse diminue relativement par rapport celle de la force, 
c’est l’effet de l’onde montante de compression réfléchie par la résistance de fût 

– le point anguleux des courbes au temps 2·L/c correspond à l’arrivée de l’onde réfléchie par la pointe 



Les exemples présentés sont bien sûr des cas idéaux où la durée 2·L/c est supposée connue et l’effet de la 
pointe clairement visible. En résumé, l'approche théorique générale met en évidence les points suivants : 

– l’analyse du comportement dynamique d’un pieu est possible à partir de la théorie des ondes 
mécaniques axiales en milieu unidimensionnel 

– les ondes mécaniques sont déterminées par la force et la vitesse particulaire 

– pour une onde simple, la force et la vitesse particulaire sont liées proportionnellement par l’impédance 
du milieu transmetteur 

– la mesure simultanée de la force et la vitesse permet de séparer analytiquement l’onde montante de 
l’onde descendante 

– la résistance de sols le long du pieu et en pointe provoque des réflexions de l’onde incidente générée 
par le système de battage en tête, qui peuvent être analysées et permettent de déduire les résistances 
des sols  mobilisées, ainsi que leur localisation par rapport au point de mesure et au milieu transmetteur 

3.3 Modèle numérique 

3.3.1 Modèle du pieu et du sol 

Dans le modèle numérique, le pieu est subdivisé en Np éléments de pieu (caractérisés par leur section A, 
leur module d’élasticité E et masse volumique ρ) et Ns éléments de sols. Les segments "de sol" traduisent 
les conditions d’interface entre le pieu et son milieu environnant, ils sont caractérisés par un système 
d’amortisseur (dashpot), de ressort et de patin. La modélisation du pieu est schématisée à la figure 4.  
 

 
Figure 4 : Modélisation du pieu par une succession d’éléments de pieux Np et de sol Ns combinés par un 
système d’amortisseurs et de ressorts 

L’assemblage ressort-patin, avec un comportement élasto-plastique, permet de reproduire la courbe 
sollicitation-déformation tandis que l'amortisseur (dashpot), avec un comportement linéaire en fonction de la 
vitesse, permet de prendre en compte la vitesse du chargement. Le modèle est donc définit, pour chaque 
segment de sol, par les trois paramètres Ruk (résistance ultime), qs et le facteur d’amortissement visqueux 
Jk. que l’on retrouve illustrés à la figure 4. 

La résistante statique ultime du pieu Rut est la somme des résistances ultimes Rui des Np segments du pieu. 
La résistance Ri de chaque segment peut être considéré comme la somme d’un terme statique Rsi et d’un 
terme dynamique Rdi : 

Ri = Rsi + Rdi 

La résistance du sol peut agir à chaque segment de pieu; cependant comme il est préférable d’avoir des 
éléments (segments) de pieu suffisamment petits, et accessoirement pour limiter le nombre d’inconnues à 
résoudre par le calcul, le nombre de segments de pieu Np sera supérieur ou égal au nombre de segments 
de sol Ns. Il est recommandé d’avoir un nombre de segments de sol Ns compris entre ½·Np et Np. 



Pour un élément de sol k lié à l’élément de pieu i, connaissant la vitesse vi et le déplacement ui du segment 
de pieu ainsi que le facteur d’amortissement visqueux Jk, il est possible d’écrire : 

Ri = Rsi + Rdi  = ksk·ui + Jk·vi  

La résistance totale au droit du segment i. 

3.3.2 Algorithmes de propagation des ondes 

Pieux à section uniforme 

Les pieux forés ou préfabriqués battus sont en général des pieux à section uniforme. Pour chaque segment 
de pieu (cf. paragraphe 3.3.1 Modèle du pieu et du sol) la vitesse particulaire peut être définie en fonction 
des valeurs moyennes, sur la longueur du segment i, des propriétés Ei et ρ i  par ci = 2 ρiEi   

Grâce à l’impédance Zi (Zi = cAE iii⋅ ) il est possible de calculer les ondes descendantes et montantes par 
les relations 

F↓ ≡ ½· (F + Z·v)   et F↑ ≡ ½· (F - Z·v) 

qui sont directement tirées de la théorie présentée au paragraphe 3.2. 

Pieux à section non uniforme  

Les micropieux, de même que les pieux forés avec une rallonge de section différente en tête du pieu, sont 
des exemples classiques de pieu à section non uniforme. Dans ces cas, si les paramètres E, A ou ρ varient 
entre les segments i et i+1 l’impédance de ces segments sera également différente, ce qui implique qu’une 
partie de l’impédance sera réfléchie. Dans ce cas on aura : 

F↑ i,j+1 = Zr,i·[2·F↑ i+1,j  - F↓ i,j  + Rk] + Zs,i+1·F↓ i,j 

F↓ i,j+1 = Zs,i·[2·F↓ i-1,j  - F↑ i,j  - Rk] + Zs,i-1·F↑ i,j 

3.4 Principe de résolution de la méthode CAPWAP 

La méthode CAPWAP® (Case Pile Wave Analysis Program) consiste à modéliser le comportement sol-pieu 
de manière à obtenir un comportement dynamique similaire au pieu testé. Pour ce faire, le programme, sur 
la base du modèle de  ressorts et d’amortisseurs exposé au paragraphe 3.3.1, cherche à reconstruire une 
des deux courbes enregistrées (force ou vitesse). Ainsi, sur la base par exemple de la courbe de vitesse 
mesurée vm, le programme  tente de recalculer le deuxième paramètre enregistré, la force, et l’on compare 
la force ainsi calculée Fc avec la force mesurée Fm. Une fois le calcul effectué, par itérations automatiques 
jusqu’à convergence, la solution peut être affinée par le choix de paramètres spécifiques afin de câler au 
mieux la simulation avec la mesure. Le résultat de la simulation donne la répartition des frottements latéraux 
le long du fût et la contrainte en pointe ainsi que la courbe charge-tassement sous chargement statique. 

Il est possible de quantifier la qualité de la simulation par une formule du type "moindres carrés", appelée 
match, qui compare la courbe simulée par le programme CAPWAP avec la courbe mesurée lors de l’essai.  
Plus la valeur du match est petite plus la simulation reproduit exactement cette dernière.  Un deuxième 
indicateur permettant également de quantifier la simulation est le tassement total résiduel calculé (computed 
final set) qui devrait approcher le tassement observé lors de l’essai. Cette deuxième condition est difficile à 
atteindre pour les faibles valeurs de tassement, ce qui est souvent le cas pour les essais sur micropieux. 
L’optimum consiste a trouver une simulation donnant des résultats satisfaisants pour ces deux indicateurs 
de qualité et des valeurs de frottement latéral et contrainte en pointe compatibles avec les conditions 
géotechniques (nature et épaisseur des couches), pour autant que l’on dispose de ces informations. 

4. Réalisation des essais 

4.1 Conditions requises en vue de l’exécution des essais dynamiques 

Les conditions de réalisation de l’essai sont déterminantes pour la qualité du traitement et l'analyse des 
signaux récoltés. Ces conditions sont traitées plus en détail dans les paragraphes suivants. La SIA 267/1 [7] 
donne également quelques indications sur les conditions d’exécution de l’essai.  



4.1.1 Préparation des têtes des pieux, micropieux 

Pour les pieux forés il est souvent nécessaire de prolonger la tête du pieu par une rallonge en béton armé 
qui permettra d'introduire la charge dynamique et d'y fixer les capteurs. La qualité de la rallonge est 
importante car les efforts dynamiques générés par la chute du mouton y transitent. La rallonge doit offrir une 
surface plane et horizontale. 

Pour les pieux en béton les capteurs doivent être montés sur une surface lisse et propre, exempte de vides 
et autres nids de graviers. Le béton doit ainsi être sain et "dense"; si besoin, le béton sera meulé en surface 
pour atteindre un béton de bonne qualité. Cette exigence est importante pour la transmission des ondes aux 
capteurs qui seront généralement placés deux diamètres sous la zone d’introduction des efforts. 
 

  

Figure 5 : Tête de pieu avec rallonge (dans des conditions idéales !) et essai sur micropieu (également dans des 
conditions idéales !!) 

Pour des pieux battus ou des micropieux, le simple fait de laisser une longueur hors-sol suffisante permet 
dans la très grande majorité des cas de réaliser les essais sans autre préparation. Pour les micropieux, le 
diamètre minimum des profilés circulaires permettant de réaliser les essais est de 88.9 mm. Pour des 
diamètres inférieurs ou pour des barres GEWI, une rallonge particulière devra être réalisée pour permettre 
une introduction correcte des efforts dans l’élément à tester. 

4.1.2 Accès, accès camion-pont, grue, autogrue 

En règle générale les essais sont réalisés à l’aide d’un mouton spécial, de 2 à 8 t ou plus, manipulé par un 
un camion avec bras télescopique, une grue de chantier, une auto-grue, voire dans certains cas, par une 
pelle mécanique. Le mode de levage et de manipulation le plus courant est le camion-pont à bras 
télescopique, ce qui nécessite une piste d’accès au pieu suffisamment large et de bonne qualité pour 
permettre le déroulement de l’essai dans de bonnes conditions. L’emploi d’une autre masse (par ex. 
sonnette de battage) est bien entendu possible mais doit garantir les conditions d’une chute libre.  
 

 
Figure 6 : Piste d'accès pour camion 4 essieux manipulant un mouton de 8 t.  



4.1.3 Choix du poids du mouton 

La masse du mouton est un paramètre important de la bonne exécution de ce type d'essai. En effet, 
l'énergie transmise au pieu doit être suffisante pour provoquer un déplacement résiduel du pieu par coup 
d'essai. L’expérience a montré que la masse nécessaire doit avoir un poids correspondant à 2 – 4 % de la 
charge de service. Il est généralement admis qu'un déplacement résiduel permanent de 3 à 5 mm par coup 
permet de mobiliser la résistance ultime du sol au frottement latéral. En cas de valeur inférieure, la portance 
calculée n'intégrera pas la totalité de la résistance mobilisable, et sera sous-estimée, donc plutôt "prudente". 

4.1.4 Centrage et verticalité lors de l’essai 

Il est possible de tester des pieux ou des micropieux inclinés. Jusqu’à une inclinaison de 10° par rapport à la 
verticale avec les moutons à chute libre. Au-delà de cette inclinaison il est possible de faire les tests en 
utilisant une glissière-guide pour des micropieux, ou la sonnette de battage pour des pieux battus, mais cette 
manière de procéder induit beaucoup de perte d'énergie par frottement le long du plan incliné. 

Lors des essais, deux jeux de capteurs force-vitesse sont posés symétriquement de part et d’autre de la 
section afin de pouvoir s’affranchir d’éventuel problème d’excentricité de la charge ou de non-verticalité de 
cette dernière. Le contrôle des enregistrements permet également, en cours d’essai, de détecter la présence 
d’excentricité et le cas échéant de corriger éventuellement cette dernière en déplacement le mouton et son 
gabarit. 

4.2 Déroulement des essais 

Les essais peuvent être menés au plus tôt 7 jours après exécution des pieux ou après la dernière réinjection 
des micropieux. Dans les sols fins il est cependant recommandé de laisser un plus grand intervalle de temps 
entre l’exécution des pieux et les contrôles de portance. 

Indépendamment de la préparation par l’entreprise des têtes des pieux (cf. paragraphe 4.1.1) et des travaux 
préliminaires consistant principalement à préparer la zone de fixation des capteurs avant réalisation des 
essais, il est possible de tester 6 à 10 pieux par intervention. C’est donc une intervention relativement rapide 
qui n’affecte en général que peu le planning des travaux spéciaux. Il faut compter ½ h à 1 h par pieu pour 
l’exécution proprement dite de l’essai. 

L’essai à proprement parler consiste à augmenter l’énergie sollicitant le pieu en augmentant la hauteur de 
chute de la masse en chute libre (mouton). Lors de la réalisation in situ des essais dynamiques, un calcul 
simplifié de la capacité portante est effectué par le logiciel d’acquisition en utilisant la méthode de Case 
Goble, où la viscosité du sol est prise en compte globalement par un seul coefficient d’amortissement J (0.5 
dans notre cas) et où le modèle de pieu considéré est également simplifié par rapport à la réalité (section 
uniforme des capteurs jusqu’à la pointe. L’évolution de la capacité portante selon Case Goble et du 
tassement résiduel permanent après chaque coup permet, en cours d’essai, de déterminer la marge de 
progression pour l’obtention de la charge de rupture. Si l’estimation de la portance selon Case Goble 
augmente sensiblement avec l’accroissement de l’énergie tout en ayant des tassements résiduels faibles il 
est possible de continuer l’essai en augmentant l’énergie. Si la portance selon Case Goble n’augmente que 
peu avec l’énergie et/ou que le tassement résiduel permanent est important, la charge mobilisée obtenue 
par l’essai de chargement dynamique est (très) proche de la charge de rupture et il n’est pas nécessaire de 
continuer l’essai. Le tableau suivant illustre le déroulement d’un essai et donne une partie des paramètres 
notés par l’opérateur, avec RMX la portance estimée par Case Goble, FMX la force dynamique reçue par le 
pieu et CSX la contrainte dans le matériau. 

avant essai 412
après essai différence

1 0.1 413 1 999 1'541 3.1
2 0.2 414 1 1'418 2'227 4.4
3 0.3 416 2 2'546 4'599 9.2
4 0.4 417.5 1.5 2'794 5'399 10.7
5 0.5 419 1.5 2'569 4'245 8.4

FMX         
[kN]

CSX         
[kN]BN

Hchute                     

[m]

Enfoncement [mm] RMX         
[kN]

 
Figure 7 : Déroulement d'un essai PDA: la hauteur de chute augmente à chaque coup successif 
(BN 1 à 5). L'estimation de la portance selon Case Goble, intégrée au module de saisie et basée 
sur un modèle de pieu simplifié, augmente jusqu'au BN 4 (maximum de 2'794 kN) puis diminue 
tandis que les enfoncements résiduels permanents sont de l'ordre de 1.5 mm. Les résultats du 5ème 
coup (BN 5) montrent qu'il n'est pas nécessaire ni judicieux de poursuivre l'essai. 



Dans certains cas l’essai doit être arrêté avant obtention de la charge d'essai désirée, cette dernière ne 
pouvant être atteinte suite à des enfoncements trop importants ou un plafonnement de la portance selon 
Case Goble malgré une augmentation de l’énergie.  

Une fois l’essai mené à terme sur chantier, les signaux enregistrés sont analysés et interprétés au moyen du 
programme CAPWAP. 

5. Comparaison avec les essais de chargement statiques  

L’expérience accumulée sur plus de 15 ans d’essais dynamiques nous a montré que, dans la grande 
majorité des, cas les résultats des essais de charge dynamiques (portance, courbe charge-tassement) sont 
très proches des résultats des essais de chargement statique au niveau de la détermination de la charge de 
rupture. Dans certains cas, la courbe charge-tassement peut parfois différer. Les essais dynamiques 
donnent souvent des comportements un peu plus raides que les essais statiques.   
 

 

Figure 8 : Courbes charge-tassement de deux essais de chargement dynamiques et d’un essai de chargement statique. 
Le type de profilé et les longueurs des pieux testés diffèrent d’un essai à l’autre. Des calculs à rebours ont également été 
effectués pour déterminer, sur la base de la courbe charge-tassement, les paramètres de résistance nécessaire à la 
méthode de dimensionnement semi-empirique de Rollberg et pour une méthode analytique. 

La figure 8 montre les résultats de différents essais de chargement réalisés sur l’arteplage d’Yverdon dans le 
cadre d’expo02. Cette figure est surtout intéressante pour montrer, malgré la diversité des pieux et des 
essais, que l'allure des courbes charge-tassement reste dans l'ensemble très proche.  

La figure 9 montre quant à elle la comparaison entre un essai de charge dynamique et un essai de 
chargement statique, réalisés sur un même micropieu d’essai, entièrement fiché dans des sols fins saturés. 
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Figure 9 : Comparaison entre un chargement statique et un essai dynamique sur un micropieu d’essai. Le micropieu a 
été soumis d’abord à l’essai dynamique puis à l’essai statique au cours duquel il a poinçonné. 

Les résultats de ces deux types d’essais de chargement étant finalement relativement proches, le choix de 
l’une ou l’autre de ces deux méthodes devient plus une question liée au type de pieu, à l’expérience de 
l’ingénieur projeteur, ou de coût et de délai. 

6. Remarques finales et conclusion 

En conclusion, il est important de rappeler que les contrôles de portance, et d’intégrité, doivent être préparés 
avec tout le soin nécessaire et mis en œuvre suffisamment tôt, étant les seuls moyens de contrôler si les 
éléments de fondations profondes réalisés sont aptes à reprendre les charges pour lesquels ils ont été 
conçus.  

Les essais dynamiques sont des essais rapides, économiques et faciles à mettre en œuvre, ne nécessitant 
que peu d’infrastructure, hormis l’accès aux pieux à tester. Ils permettent le contrôle de plusieurs pieux sur 
un même chantier pour un coût réduit. De plus, une estimation de la portance par la méthode simplifiée de 
Case Goble est disponible sur site, directement lors des essais. 

Ces essais peuvent être mis en œuvre 7 à 10 jours après exécution des pieux. Ainsi, si les essais sont mis 
en œuvre au début du chantier une optimisation éventuelle de la  longueur du solde des pieux est possible.   

Le contrôle de la portance par essais dynamiques à haute énergie est une méthode éprouvée, utilisée 
depuis plus de 15 ans en Suisse. Les résultats sont, dans la très grande majorité des cas, comparables à 
ceux des essais statiques, tout en apportant une précieuse information sur la résistance en pointe et la 
répartition du frottement latéral le long du fût. 
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Statische Pfahlbelastungsversuche Hardturmstadion Zürich 

1 Versuchshintergrund 

1.1 Projekt Hardturmstadion Zürich 

Es darf davon ausgegangen werden, dass das Projekt Hardturmstadion Zürich von den Medien her bekannt 
ist. Markant ist sicher der bis 40 m hohe Kranz, dessen 5-Eck zum darunterliegenden ebenfalls 5-eckigen 
Sockelgeschoss leicht verdreht ist. Neben dem Stadion ist auch ein rund 80 m hohes Bürogebäude geplant. 
 

 
Bild 1: Aussenansicht Kranz auf Spielfeldniveau 

 

 
Bild 2: Modellansicht vom Spielfeld 

 



1.2 Geologie 

Zur Abklärung der hydrogeologischen und geologischen Verhältnisse wurden vorgängig 5 tiefere Bohrungen 
erstellt. Der Schichtaufbau wurde wie folgt aufgeschlossen: 
 
Nach der 2 – 3 m mächtigen Deckschicht folgt der Limmattalschotter, der im oberen Bereich sehr kiesig ist 
und in tieferen Lagen zunehmend auch aus Sand besteht. Im Übergang zu den Seeablagerungen wurde 
zum Teil eine verschwemmte Moräne angetroffen. 
 

 
 
Bild 3: Geologisches Profil 

 
Der Limmattal-Grundwasserstrom liegt rund 3 m unter Terrain. 
 

1.3 Problemstellung 

Die Projektgestaltung wird stark eingeschränkt durch den Schattenwurf und die Lage des Grundwasser-
spiegels. So besteht die Auflage vom AWEL, dass beim Stadion nur 10 % der bebaubaren Grundfläche als 
lokale Vertiefung unter den Mittelwasserspiegel reichen darf. 
Bis auf die sehr hohen Einzellasten (z. B. Kranzpfeiler mit mehr als 150 MN Gebrauchslast) wäre eine Flach-
fundation noch denkbar, aber die 10 % Regel war mit ein Grund, dass anstelle von Fundamentvertiefungen 
sehr viele Pfähle und Schlitzwandelemente erstellt werden müssen. 
 

1.4 Statische Pfahlbelastungsversuche 

Für die Bemessung der Pfähle hatte man zwar Erfahrungswerte aus der Umgebung. Doch kam man nach 
diversen Abklärungen bezüglich Setzungsverhalten und Optimierungsmöglichkeiten zum Schluss, dass für 
dieses Projekt die Resultate von statischen Pfahlbelastungsversuchen von grossem Nutzen sind. 
So wurde im Sommer auf der Arena mit dem grossen Seilziehen zwischen Ankern und Pfahl begonnen. 
Getestet wurden 3 Bohrpfähle mit Durchmesser D = 0.90 m und einer Länge zwischen 11 und 17 m. Die 
Lage, Länge und Instrumentierung der Pfähle wurde so gewählt, dass möglichst gute Aussagen über die 
verschiedenen Bodenschichten gemacht werden können. 
 

  
 Bild 4: Einbau Pfahlarmierung Bild 5: Versuchsaufbau 



2 Versuchsaufbau und messtechnische Instrumentierung 

2.1 Konzept des statischen Pfahlbelastungsversuchs 

Grundlage für die Ausführung der Pfahlbelastungsversuche 
bildet die SIA Norm 267/1 Geotechnik – Ergänzende 
Festlegungen. Sie definiert die Anforderungen an die 
Belastungs- und Messeinrichtung, das Vorgehen bei der 
Versuchsdurchführung und beschreibt die Darstellungen und 
Diagramme. 
Vor dem eigentlichen Belastungsversuch wurden die Anker 
paarweise geprüft. Die Prüfkraft der Anker lag im Bereich der 
ersten Laststufe, so dass die Nullmessung vor der Spannprobe 
durchgeführt werden musste Pro Pfahl wurden 3 
Belastungszyklen bis zu einer maximalen Last von 12.2 MN 
durchgeführt. Zu jeder Laststufe wurden die Setzungen am 
Pfahlkopf über mindesten 90 Minuten gemessen bis zum 
Abklingen der Setzung. Nach dem Abklingen wurden die 
Gleitmikrometermessungen durchgeführt. 
An die Messungen besteht im Versuchskonzept eine hohe 
Anforderung bezüglich Präzision und Zuverlässigkeit. Daher 
wurden die Messverfahren redundant ausgeführt. 
Die Abbildung zeigt den Aufbau des Versuchs. Die geologische 
Schichtung variierte wie in Abschnitt 1. beschrieben und ist hier 
nicht eingezeichnet. 
 

2.2 Pfahlbelastungseinrichtung 

Die hohen Lasten von 12 MN wurden mit einer Belastungskrone 
(Abspanntisch) verankert über 12 Erdanker in den Pfahl 
eingeleitet. Die Verankerungslänge betrug 8 m, die frei 
Ankerlänge ca. 30m. Die Anker wurden mit 11° aus der 
Lotrichtung in symmetrischer Aufteilung versetzt und waren je 
auf 1.2 MN dimensioniert. Der Abspanntisch wurde von der 
Firma Zschokke Bau AG dafür dimensioniert und konstruiert. 
Auf dem Pfahlkopf wurde eine Stahlplatte zur Kraftübertragung 
aufgelegt. Zwischen Pfahlabschluss und Stahlplatte war eine 
dünne Pressspanplatte (~2-3mm) zur Ausgleichung von 
Unebenheiten eingebracht. Auf der Stahlplatte setzten 4 
Flachpressen (so genannte Stellringpressen) auf, die in einer 

Kugelkalotte gelagert sind. Die Stellringpressen wurden in einem 
hydraulischen Kreislauf verbunden. Mit einem 
Präzisionsdrucksensor wurde die aufgebrachte Last über diese 
4 Stellringpressen gemessen und zur Anzeige gebracht. Die 
Datenspeicherung erfolgte über die gesamte Messzeit in einem 
Datenlogger. Auf den Pressen wurde der Abspanntisch gelagert 
und horizontiert. Die Ankerlitzen der Erdanker wurden ca. 1m 
über Terrain verlängert und durch die vorgesehenen 
Aussparungen und die Litzenheber eingefädelt. Zu jedem Anker 
wurde ein hydraulischer Litzenheber in der Neigung der 
Ankerbohrungen von 11° aus der Lotrichtung installiert. Die 
Litzenheber benötigten eine ausreichende Hubhöhe von 26cm, 
um bei den hohen Kräften die Straffung und Dehnung der Litzen 
aufnehmen zu können. Die Litzenheber wurden über ein 
Aggregat manuell gesteuert und bis zur Solllast, die über den 
Drucksensor an den Stellringpressen gemessen wurde, 
ausgefahren und gegebenenfalls nachgeregelt, um die Last über 
die Beobachtungszeit zu halten. 

 
Bild 6: Schema des Versuchsaufbaus 

Verankerung 

Gleitmikrometer- 
Messrohre

Versuchspfahl 

Belastungskrone 

 
Bild 7: Versuchsaufbau und  
Gleitmikrometermessung 



 
2.3 Messungen im Pfahl und im Baugrund 

In den Versuchpfählen wurde je ein Gleitmikrometermessrohr bis 8 m 
unter den Pfahl und je ein Messrohr im Abstand von 55cm respektive 
1m Abstand zum Pfahlmantel bis ca. 38m Tiefe eingebaut. Im 
Abspanntisch war eine entsprechende Aussparung für das Messrohr 
vorgesehen. Somit konnte die Messung vom Abspanntisch aus 
durchgeführt werden. Die Messrohre wurden im Lockergestein mit 
einer weichen Zement-Bentonit-Wasser Injektionsmischung 
eingebaut. Im Pfahl selber wurde der Bentonitanteil verringert.  
Die Nullmessung wurde vor Beginn der Ankerspannprobe 
durchgeführt; nach der Spannprobe und nach jeder Laststufe wurde 
eine Folgemessung von beiden Messrohren gemacht. Die axialen 
Verschiebungen werden für jeden Meter zwischen den Messmarken 
gemessen. Die Auswertung enthält sowohl die differentiellen 
Stauchungen bzw. Dehnungen als auch die integrierten Werte vom 
Fixpunkt aus. Daraus ergibt sich ein detailliertes Bild über das 
Verhalten des Pfahls. Die Summe der Stauchungen ergibt die 
Setzung des Pfahls, die auch am Pfahlkopf gemessen wurde. 
 

2.4 Messungen am Pfahlkopf 

Die Verschiebungsmessungen am Pfahlkopf wurden mit einem 
motorisierten Digitalnivellier Zeiss DINI 11 automatisch gemessen. Die Messpunkte bestehen aus 50cm 
langen Barcodelatten, von denen zwei Referenzpunkte ausserhalb (>10m) des Versuchsfeldes und vier 
gleichmässig angeordneten Messpunkte am Pfahlkopfmantel montiert wurden. Die Auflösung der Messung 
auf die Barcodelatte beträgt 0.01mm. Die Genauigkeit der Ablesung beträgt 0.1mm. Die Messungen 
erfolgten alle fünf Minuten in gleicher Abfolge. Zusätzlich 
wurden alle Messpunkte mit einem Massstab mit 
metrischer Teilung ausgerüstet und mit einem optischen 
Nivelliergerät Leica Na 2 mit Planplatte als redundantes 
Messsystem abgelesen. An zwei zueinander 
rechtwinkligen Messpunkten wurde je ein 
hochauflösender Neigungssensor installiert, um allfällige 
Verkippungen des Pfahls zu messen. Zwei weitere 
Neigungssensoren waren auf dem Abspanntisch 
aufgebracht, die zur Kontrolle der Krafteinleitung auf den 
Abspanntisch dienten. Die Kugelkalotten der 
Stellringpressen können nur einen bestimmten Winkel 
ausgleichen; ansonsten kann die gesamte Kraft nicht 
mehr als Druck der Stellringpresse gemessen werden. 
Die Temperatur wurde im Gleitmikrometermessrohr 
unterhalb des Grundwasserspiegels und als 
Umgebungstemperatur an der Luft gemessen.  
 

2.5 Darstellung der Messergebnisse 

Während der Versuchsdurchführung wurden Zeit-
Last-Setzungsdiagramme, Kriechdiagramme zur 
jeder Laststufe, der Last-Setzungsverlauf und die 
Gleitmikrometerauswertungen laufend nachgeführt. 
Während die Kriechdiagramme zur Steuerung des 
Versuchs wichtig sind, zeigen die übrigen 
Diagramme das Verhalten des Versuchspfahls an. 
In die Auswertung fliessen vor allem die 
numerischen Daten ein. Für die Einschätzung 
während des Versuchs und für die 
Plausibilitätskontrolle sind die Grafiken jedoch sehr 
hilfreich. 
 

 
Bild 10: Beispiel für die Darstellung der 
Gleitmikrometermessungen 

 
Bild 9: Messungen am Pfahlkopf mit 
Präzisionsnivellement 

 
Bild 8: Messausrüstung für 
Gleitmikrometer 



 
3 Auswertung der Resultate 

3.1 Last- Setzungsverlauf 

Der Last- Setzungsverlauf der Pfähle bildet eine wesentliche Grundlage für die Auswertung der Versuche. 
Die Last und die entsprechende Setzung werden für alle Laststufen aufgetragen und die Verbindungslinie 
bildet die für Pfahlbelastungsversuche typischen Erst- und Widerbelastungskurven. 
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3.2 Hyperbelverfahren 

Beim Hyperbelverfahren wird anstelle der Last vom Last-Setzungsverlauf der Quotient Setzung/Last für die 
Erstbelastungspunkte aufgetragen. Wie beim dargestellten Versuch ausgeprägt deutlich sichtbar, liegen die 
aufgezeichneten Punkte ungefähr auf zwei Geraden. Wie aufgrund der Formeln in der folgenden Abbildung 
ersichtlich ist, kann mit der linearen Regression durch die oberen Punkte (rote Gerade) die Bruchlast der 
Mantelreibung interpoliert werden. Ebenso kann durch die Formelgleichung der zweiten, grünen Geraden die 
Pfahlbruchlast berechnet werden. 

 
Bild 12: Darstellung Hyperbelerfahren 
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Bild 11: Darstellung der Last-Setzungskurve 



 
 
Somit kann für jede gemessene Kraft die Aufteilung in Mantel- und Spitzenwiderstand dargestellt werden. 
Die Darstellung zeigt, dass bei diesem Versuch bis zu einer Kraft von 4 MN und einer Setzung von weniger 
als 1 cm praktisch nur die Mantelreibung mobilisiert wird. Bei einer weiteren Krafterhöhung nimmt dann vor 
allem die Spitzenbeanspruchung zu. 
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Bild 13: Last-Setzungsverlauf mit Aufteilung Mantel-Spitzenwiderstand 

 
3.3 Nachrechnung mit Plaxis 

Die Probepfähle wurden ebenfalls mit dem finite Elementenprogramm Plaxis als axialsymmetrisches System 
nachgerechnet. Dabei wurde versucht, durch Anpassung der Parameter der Bodenkennwerte die 
gemessene Last-Setzungskurve sowie die gemessenen Setzungen im und neben dem Pfahl möglichst 
genau nachzubilden. Für den dargestellten Versuch ist dies recht gut gelungen, sodass das Trag- und 
Setzungsverhalten in diesem Baugrund auch für andere Pfahldurchmesser abgeschätzt werden konnte. 
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Bild 14: Last-Setzungsverlauf gemessen/berechnet 



 
3.4 Zusammenfassung und Schlussfolgerungen 

Statische Pfahlbelastungsversuche bilden das beste Instrument zur Beurteilung des Tragverhaltens. 
Trotzdem ist aufgrund der sehr hohen Versuchskosten deren Notwendigkeit gründlich abzuklären. 
 
Die Versuchsanordnung und Auswertung müssen genau auf die gewünschten Ergebnisse abgestimmt und 
entsprechend geplant werden. Dabei gilt der Grundsatz: „Ein Versuch ist kein Versuch!“ 
 
Die Resultate können nur verwendet werden, wenn die Ausführungs- und Messqualität stimmen. Dazu muss 
die Versuchsanordnung mit dem Unternehmer genau abgesprochen werden und es braucht eine 
professionelle Messung. Zur Verifizierung der Messresultate sind Kontrollmechanismen und eine lückenlose 
Aufzeichnung der Ausführungs- und Messereignisse notwendig.  
 
Statische Pfahlbelastungsversuche sind zwar sehr teuer, geben aber den besten Rückschluss auf das 
Tragverhalten im entsprechenden Boden. 
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Solexperts AG 
Mettlenbachstrasse 25 
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