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CONSIDERATIONS GEOTECHNIQUES
RELATIVES AUX FONDATIONS SUR RADIERS

par CH. SCHAERER, ing. dipl. EPF, chef de la Section de mécanique des terres

aux Laboratoires de recherches hydrauliques et de mécanique des terres, annexés a I'EPF, Zurich

Un examen de conscience aussi sincére et objectif que
possible nous place devant cette évidence : que pour de
nombreux problémes dans le domaine des fondations,
Papplication pratique de la géotechnique conduit a des
solutions qui ne différent que fort peu de celles utilisées
il y a trente ou cinquante ans. Ceci est particuliérement
flagrant pour les fondations sur radiers.

Nous allons tenter dans notre exposé de relever les
points ou I'empirisme doit étre remplacé par des consi-
dérations fondées sur les bases scientifiques établies.
Nous signalerons aussi les problémes pour lesquels
— aujourd’hui comme par le passé — le jugement
avisé, guidé par ’expérience et le savoir, en un mot
«l’art de I'ingénieur », garde toute sa valeur.

La fondation sur radier est caractérisée par le fait
que les surcharges de l'ouvrage sont transmises au
sous-sol par l'intermédiaire d’une dalle, le radier. L’aire
de contact correspond a peu de chose prés aux dimen-
sions de I’édifice en plan.

1 Conférence prononcée en l'Aula de I'Université de Lausanne

lors de la réunion d'automne de la Société suisse de mécanique des
gols et des travaux de fondations, le 14 novembre 1958.

Les raisons qui conduisent a choisir ce type de
fondation sont diverses. Nous citons les cas suivants :

1. Le sous-sol est de portance fatble. Une fondation sur
semelles recouvrirait plus de la moitié de la surface
construite.

2. La fondation, en particulier les caves, se trouvent
dans la nappe aquifére. Des considérations d’étanchéité
exigent alors la construction d’une dalle.

3. La superstructure est sensible aux tassemenis diffé-
rentiels. Une fondation aussi rigide que possible est
recherchée.

4. La nature particuliére de l'ouvrage exclut a priori un
autre mode de fondation. Ceci est le cas, par exemple,
pour des réservoirs, des bassins d’épuration d’eaux
usées, des écluses, des passages sous-voies, sans
oublier les routes, les pistes d’envol, ainsi que les
remblais et les digues en terre.

Selon la nature de l’ouvrage, I'ingénieur et l’entre-
preneur se trouvent placés devant les principaux pro-
blémes géotechniques suivants :

a) Quel est I'ordre de grandeur des tassements totaux et
différentiels probables ? quel est leur déroulement
dans le temps ?

b) Quelle est la répartition des contraintes sous le radier
et comment se dissipent-elles dans le sous-sol ?



¢} Quel est le procédé le plus judicieux pour établir
Uenceinte de la foutlle (palplanches, paroi en fouille
ou de pieux jointifs, fouille talutée) ?

d) Quel systéme faut-il appliquer pour rabattre la nappe
phréatique ?

e) Quelle est la grandeur et la répartition des pressions
sur les étais et quelle est la stabilité du fond de la
fouille pendant la construction (formation du renard
et stabilité statique) ?

f) Quelles poussées et butées des terres doit encaisser
I'ouvrage définitif ?

g) Problémes particuliers en liaison avec les ouvrages en
terre.

Nous allons considérer successivement ces divers

problémes, en nous attardant un peu plus largement

sur la répartition des contraintes.

a) Les tassements

La connaissance des tassements probables intéresse
I'ingénieur sous trois aspects. D’une part la valeur
absolue du tassement total conditionne les raccordements
au terrain avoisinant, aux conduites existantes, aux
batiments annexes. D’autre part la valeur du tassement
différentiel — c’est-a-dire les différences de tassement
entre deux points du radier — est déterminante pour sa
sollicitation, ainsi que pour établir la déformée de la
superstructure. Le troisiéme aspect concerne le dérou-
lement du tassement dans le temps.

Les tassements totauxd’une centrale hydroélectrique
a haute chute, fondée sur des alluvions par exemple,
devront rester faibles, sinon les sollicitations de la
conduite forcée au droit de la centrale risquent de
devenir excessives. Le probléme se complique encore
si les conditions du sous-sol varient d’un angle du
batiment a 'autre.

La grandeur tolérable des tassements totaux dépend
essentiellement du type de construction. Ils varient de
quelques millimétres & quelques décimeétres. Certains
remblais routiers se tassent par suite de la consolidation
du sous-sol de plusieurs meétres !

Signalons en passant une solution astucieuse per-
mettant de compenser les tassements du restaurant
de la plage de Tiefenbrunnen a Zurich. Le terrain
— des remblais et des limons — ne sont pas consolidés.
Le restaurant est fondé sur un radier plongeant dans
la nappe phréatique et reposant en trois points sur de
larges semelles. A 1'aide de vérins hydrauliques, il est
possible de relever le batiment, d’un poids total de
670 tonnes. Cette opération nécessite une journée et
doit se faire tous les trois a cinq ans. Le tassement total
de décembre 1953 & avril 1957 est de 5,2 respectivement
11,6 et 10,2 cm, ce qui donne 3 mm par mois pour les
points se tassant le plus.

Une étude systématique récente (Proceedings, 4¢ con-
férence internationale, Londres, 1957) met en évidence
les valeurs admissibles des tassements différentiels. Pour
des structures en béton, se déformant lentement
— c’est-a-dire celles pour lesquelles les propriétés plas-
tiques (fluage) du matériau entrent en jeu — des tas-
sements de 'ordre de 2 4 4 Y gdes portées sont admis-
sibles. En valeur absolue — et pour des portées usuelles
de 5 a 10 m entre appuis — cela revient a des tassements
différentiels de 2 cm, valeur citée par Terzaghi.

Du fait de leur rigidité, les constructions sous-cavées,
fondées sur radier, sont peu sensibles aux tassements
différentiels. La dalle neutralise les hétérogénéités locales
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du sous-sol, les zones de plus faible portance se défor-
mant davantage que celles plus résistantes.

Rappelons et soulignons ici que seule la surcharge
nette au fond de la fouille conditionne la valeur du
tassement. Une excavation plus profonde, pour donner
place a une seconde ou a une troisiéme cave, diminue
en général la valeur des contraintes nettes sur le sol
et par la le tassement.

Il est évident que cette mesure — suggérée au stade
du projet par le géotechnicien — touche a la fois
larchitecte, I'ingénieur, I'entrepreneur et le maitre de
I'ceuvre. Ce n’est donc que par une entente et une
collaboration étroite entre les divers intéressés que la
solution la plus économique, et qui présente technique-
ment le moins d’aléas, pourra étre réalisée.

Une excavation profonde décomprime localement le
sous-sol. Ce dernier gonfle, absorbant une certaine
quantité d’eau. Ce phénomeéne s’observe également au
laboratoire, lorsque ’on décharge un échantillon dans
I'cedomeétre. Une recharge ultérieure provoque un tas-
sement secondaire qui n’est pas négligeable, on peut
I'estimer avec une assez bonne approximation sur la
base d’essais sur des échantillons non remaniés.

La théorie montre qu’une construction modifie I’état
de contrainte dans le sous-sol de fagon sensible jusqu’a
une profondeur atteignant le double de la largeur de
I’édifice. Les prospections doivent donc atteindre ce
niveau ; en particulier pour les remblais routiers, les
réservoirs a grand diamétre et autres ouvrages fondés
au niveau du sol. La profondeur des prospections peut
étre fortement réduite dans les cas ot la surcharge nette
est trés faible (0,5 4 1 t/m?). Il est méme des cas ou
tout sondage profond est superflu, par exemple lorsque
le bAtiment se comporte comme un bateau et flotte
dans la nappe aquifére.

Rappelons que pour donner des résultats permettant
des pronostics dignes de foi, 'examen d’échantillons
au laboratoire doit se faire sur des éprouvettes repré-
sentatives des terrains de fondation. Elles ne doivent
pas étre altérées par I’extraction ou des manipulations
ultérieures. Ces techniques de prélévement et 'appa-
reillage pour obtenir de telles éprouvettes dans des
sols & grains fins et légérement cohérents — c’est-a-dire
ceux qu’il s’agit dans la plupart des cas d’examiner —
existent.

Dans le cas de fondations sur radier, il est un non-sens
de vouloir déterminer la portance admissible au moyens
d’essais de charge avec des plaques de faibles dimen-
sions. L’épaisseur de la couche intéressée par l'essai est
dérisoire par rapport aux masses sollicitées par la fon-
dation. De méme le compactage superficiel du fond de
Iexcavation — s’il ne s’agit pas seulement de com-
penser un remaniement dii aux travaux — est une
mesure de peu d’effet. Il en va autrement des amaélio-
rations en profondeur, telles qu’elles sont aujourd’hui
possibles dans les terrains non cohérents, a I'aide des
engins a vibration puissants. Une amélioration du
terrain de fondation jusqu’a 10 m de profondeur va
étre entreprise trés prochainement en Suisse centrale
pour la fondation d’un silo de 40 m de hauteur.

Pour le calcul des tassements, on utilise encore la
théorie développée par Terzaghi en 1925, considérant
la consolidation du sous-sol sous ’effet de la surcharge.
Les résultats obtenus a I’aide du calcul et les mesures



faites sur des fondations montrent parfois des discor-
dances appréciables. Les causes peuvent &tre diverses.
En général elles ont leur siége dans une divergence
notable entre les hypothéses simplificatrices a la base
de I’étude théorique ainsi que dans les hétérogénéités
des couches du sous-sol. En particulier, ce dernier facteur
joue un grand réle dans ’estimation du déroulement des
tassements dans le temps. En effet, le facteur perméa-
bilité, déterminant pour cette évolution, est trés rare-
ment homogéne sur une grande profondeur.

Pour accélérer le déroulement des tassements dans
le temps, plusieurs constructeurs ont fait usage de
drains de sable verticaux pour les fondations en surface.
En Allemagne du Nord, par exemple, des réservoirs
de 56 m de diamétre et de 18 m de hauteur ont été
fondés derniérement sur des couches de limon drainé
par un systéme de drains verticaux. La durée des
tassements a été réduite au dixiéme environ du temps
qu’il aurait fallu pour leur évolution sans cette cons-
truction.

b) Contraintes sur le sol

Un radier étant un élément colteux, il parait judi-
cieux de s’attarder sur les grandeurs qui conditionnent
ses dimensions, en particulier son épaisseur. Il importe
donc de connaitre, avec 'approximation la plus grande
possible, la répartition des contraintes sous la fondation,
puisque cette contrainte constitue la charge du radier.
Lorsque deux dalles sont prévues, avec une étanchéité
entre deux, on admet communément pour le calcul que
les sollicitations se répartissent proportionnellement
au moment d’inertie de chaque dalle, la pression hydro-
statique étant entiérement reprise par la dalle supérieure.

Examinons, & la lumiére de recherches récentes,
comment se répartissent les contraintes au sol 1. (Nous
nous référons a la publication de E. Schultze, professeur
a I'Université d’Aachen, Allemagne, 1957.) Considérons
une dalle rigide chargée par une force centrée P (avec
une semelle le probléme est ramené a deux dimensions
tout en conduisant aux mémes conclusions).

Les formules de Boussinesq permettent de déterminer
les contraintes sous ce massif, considérant le sol comme
un semi-espace élastique, infini, homogéne et isotrope.
Les formules classiques sont développées pour une
fondation au niveau du sol. Dans ces conditions, les
contraintes aux arétes sont infinies, ce qui n’est pas
compatible avec les propriétés mécaniques réelles d’un
sol (fig. 2). L’état élastique ne correspond donc certai-
nement pas a la réalité. Si I’on augmente la surcharge P
du massif jusqu’a la limite de portance du sous-sol, on
constate une concentration des contraintes au centre
de la fondation. La répartition a lieu alors selon une
parabole. La théorie des états plastiques conduit a la
notion de la charge critique de rupture statique, P,

(fig. 1.)

dimensions de la
fondation

cohésion profondeur

de fondation

1 Mitteilungen aus dem Institut fiir Verkehrswasserbau, Grund-
bau, und Bodenmechanik der Technischen Hochschule Aachen, 1958,
Heft n° 18.

P (x)=c-Apc +Z;‘/]P,‘-f+4a <%+ Apb (1-x/a)

Fig. 1. — Répartition des contraintes de contact lors de
la rupture du sol (formation de zones plastiques).

Les facteurs A ne dépendent que de I’angle de frot-
tement du sol, du frottement entre la fondation et le
sol ainsi que de la forme des surfaces de ruptures consi-
dérées (Prandtl, 1920). La répartition des contraintes
présente des valeurs finies aux arétes, valeurs compa-
tibles avec les propriétés mécaniques du sol. Notons
que la forme de la courbe de répartition des contraintes,
au moment de la rupture plastique, est juste I'inverse
de celles données par les formules de Boussinesq pour
un milieu élastique.

L’orientation actuelle cherche a combiner les deux
états : plastique et élastique pour déterminer la répar-
tition des contraintes sous le radier.

L’état élastique (Boussinesq) correspond aux con-
traintes dans la partie centrale de la fondation.

L’état plastique (Prandtl) donne les valeurs aux
arétes, compte tenu des limites compatibles avec la
portance. A la distance z de I'axe de symétrie, les
valeurs des contraintes selon Boussinesq et Prandtl
doivent &tre égales (fig. 2 et 3).

c-dpe =g -t A
(Cote-part due & cetat)
Surface de ghssement

Boussinesq pour P
L B
1~ (x/a)*

T~ Boussinesq pour F = —
Aire P< Py 7-a

\ - Fente plus accentuée pour des sols
compacts que pour un sol meuble

(fonction de l'angle ¢ )

Fig. 2. — Modification des contraintes de contact sous une
semelle rigide selon Boussinesq, par suite de la formation
de zones plastiques sur les arétes.



Argile
¢ =30° ¢ = 15
= 0tm? ¢ =7iHat
I = 7)61‘/17)3 J=16 /'/m'7

Coeff de sécurité
rupture statique

F=230
Répartition €
(parabole concave)
0,804 0,903
<o R e
F=20
F=15
F=10
(Charge limite)
Fig. 3. — Répartition des contraintes sous une semelle

rigide lors de I’accroissement de la charge.

Il ressort de la figure 3 que la pression au sol dépend :

10 de la grandeur de la surcharge (petite surcharge,
concentration sur les arétes: I = 3,0 a 1,5; grandes
surcharges I =1, concentration au centre de la
fondation). Le cas normal correspond a des coeflicients
de sécurité F de I'ordre de 2 4 3, donc a des concen-
trations sur les arétes ;

22 beaucoup moins de la nature duw terrain qu’on ne le
supposait jusqu’ici; ceci dés que la fondation se
trouve a une certaine profondeur. L’influence de la
profondeur de fondations correspond a peu de chose
pres a celle d’une cohésion ¢ pour une fondation en
surface. Pour les fondations usuelles, les zones plas-
tiques sous les arétes sont trés étroites ;

30 de la profondeur de fondation (sans cohésion o =0
en surface). Une fondation en surface présentera plus
rapidement, a charge égale, une répartition para-
bolique (Type A) qu’un ouvrage fondé en profondeur ;

40 de l'angle de frottement ¢ du matériau.

Notons que la répartition des contraintes ne dépend
pas du module de déformation Mg.

Schultze a développé dans sa publication déja citée
les répartitions de contrainte sous des dalles souples.
Terzaghi a montré (1955) qu’une dalle infinie reposant
sur un milieu élastique, n’était sollicitée que dans un
rayon fini R par une charge isolée. Selon les portées
entre appuis, les effets se superposent ou non. Des
tables ont été dressées pour les caractéristiques usuelles
des sols, permettant d’établir rapidement les tensions
sous le radier et en profondeur.

Pour tenir compte de I'influence de la rigidité de la
dalle, Schultze introduit le facteur

EJ

Eeb- I3

Dans cette formule :

E = module d’élasticité du béton
Es = module de déformation du sol

l, b d, = longueur, largeur, épaisseur du radier
bd®
=19 moment d’inertie
K = 0: dalle compléetement souple ou sous-sol rigide
(rocher)

K = oco: dalle rigide ou sous-sol déformable dans le do-
maine élastique.

La figure 4, donnant un apercu des répartitions selon
la nature du sous-sol et de la rigidité de la dalle, a été
dessinée pour %l: 1/10 et pour des valeurs usuelles de
@ et c. (Par exemple, sable ¢ = 35°, ¢ = 0; argile sans
pression neutre ¢ = 15°, ¢=1 t/m?; [/b=0.5 et
F=2)

La dissipation des tensions en profondeur pour les
charges statiques a lieu avec une approximation suffi-
sante, selon la théorie de Boussinesq. L’effet de la
charge dynamique fait l'objet d’études dans divers
instituts. Les propriétés mécaniques du sol sous Deffet
de vibration sont cependant trop mal connues encore
pour qu’il soit possible de préciser actuellement la fagon
dont les contraintes d’origine dynamique se dissipent
dans le sol.

c) Enceinte de la fouille

L’enceinte de la fouille est un ouvrage de durée limitée
mais dont les sollicitations et le comportement ont une
influence décisive sur la marche des travaux. Nombre
de déboires, de retards dans les délais d’achévement,
de majoration du coit de 'ouvrage et de difficultés
techniques accrues, sont causés par des « économies »
que l'on a voulu faire a la mauvaise place.

Je m’en voudrais de passer en revue les avantages et
les inconvénients des divers types d’enceintc. Qu’il me
soit permis toutefois de citer deux nouvelles formes qui
me paraissent présenter certains avantages, en parti-
culier celui d’éviter le bruit et — pour l'un d’entre
eux — les vibrations.

Il s’agit de la paroi de pieux contigus, appelée
communément « jointifs» et de la paroi en fouille.
Dans le premier cas, une série de pieux moulés dans
le sol — les forages se recoupant de environ !/;-1/, du
diamétre — forment une paroi susceptible d’encaisser
des sollicitations importantes surtout lorsque les pieux
sont armés. Les figures et G illustrent une application
de ce type d’enceinte pour les fondations de 1’Union
de Banque suisse a4 Zurich. (Longueur des pieux env.
18 m, profondeur de la fouille env. 12 m dont env.
8,5 m sous le niveau phréatique.) Diverses [irmes spé-
cialisées peuvent se prévaloir de leur expérience en
Suisse ct a I’étranger. Selon le procédé, le forage est
tubé ou non. Dans ce dernier cas, une boue de forage
thixotropique — c’est-a-dire fluide lorsqu’on lagite et
formant un gel au repos — remplit le forage. Cette
boue est refoulée lors du bétonnage (Benoto, Rodio,

Icos-Weder).



Sous— so!
Fondation sous - sol 5 sol coherent sol non
/déalisé roche avec Lresia  consolidé meuble compact
module de sem/ espace isotrope et
rigidité | charge | portance | pratiguement avec zones
Ps = Cp - S |sans zone plastigue|Es grand, seul. ¢ Es pelit, 3] pelit &
2 3a. 3b 4a
rigide | quel-
conque
k=oco | centrée
uniformé-
B|I  flexible| ment
répartie
charge
I3 Flexible | unique
centrée
b flexible |concentrées . g
sur laréte ) .
déformable uniformé-
(farsceau ment
de charges) répartie
k=0
Selon Prof. E. Schultze, Aachen.
Fig. 4. — Répartition des contraintes sous une [ondation circulaire rigide pour t/b = 0,5 et un coefficient de sécurité

4 la rupture statique de 2.

N. B. — Figures1 A 4 tirées de la publication de E. Schultze: ¢ Mitteilungen » aus dem Institut fiir Verkehrswasserbau, Grundbau,
und Bodenmechanik der Technischen Hochschule, Aachen (Heft Nr. 18).

La parot en fouille résulte d’un perfectionnement du
systéme de pieux jointifs. Une application de ce pro-
cédé est actuellement en cours d’exécution & Lucerne
pour la construction d’un passage souterrain devant. la

Fig. 5. — Fouille de I’'Union de Banques Suisses (U.B.S.),
& Zurich. Enceinte constituée par une paroi de pieux jointifs,

gare. La [igure 7 montre une phase de ces travaux.
L’enceinte descend & 12- m de profondeur. Elle est
réalisée par trongons de 4 m environ, correspondant
4 un volume de béton tel qu’il puisse étre mis en ceuvre

Fig. 6. — Détail de ’enceinte de 1'U.B.S.



Fig. 7. — Paroi en fouille constituant I’enceinte d’une
excavation pour passage sous chaussée a l.ucerne.

I'ig. 8. — Rabattement de la nappe a I'aide
du procédé Well-Point (EMPA, Diibendorf.
Surface 183 X 25 m; 290 puits de 6 m, rabat-
tement de la nappe de 3,3 44,2 m ; profondeur
max. de la fouille 3,3 m. Installation de deux
pompes de 8“; débits observés : max. 2000
I/min au début; resp. 600 l/min en régime
permanent).

avant qu’ait débuté sa prise. Le procédé est trés souple
dans le tracé du contour de I’enceinte et — selon les
expéricnces failes & 1’étranger — particuliérement
indiqué pour des travaux a proximité immdédiatc de
constructions cxistantes. Du fait que le terrain en place
n'est en aucunc fagon décomprimé, le risque de fissures
ou de tasscmenls est pratiquement exclu.

Il est clair que le choix du typc d’enceintc découle
en premier lieu des considérations économiques dans
lesquelles le facteur délai de construction peut jouer
un grand roéle.

d) Rabattement de la nappe

Nous ne voulons citer que pour mémoire les procédés
courants pour rabattre la nappe aquifére : puits filtrants,
puits ouverts, et relever le procédé Well-Point.

Le procédé Well-Point consiste en une série de petits
puits (tubes de 2” avec un manchon filtrant a leurs
extrémités) permettant de rabattre la nappe en pompant
leau a I’aide d’une pompe a vide. Ce systéme — dont
la figure 8 illustre une application — s’est avéré d’une
trés grande souplesse et présente des avantages certains
pour des excavations dans le limon. Sous Ieffet du vide,
ces matériaux pulvérulents obtiennent une cohésion
apparente. Il est donc possible d’excaver sans étayage
et avec une pente de talus trés raide. Une condition
vitale est que le chantier soit installé avec une pompe
de réserve indépendante quant a la source d’énergie.
Ce procédé a permis aussi soit d’approfondir localement
une fouille & P'intérieur des palplanches, soit de « résor-
ber » un renard déja formé !

Le rabattement de la nappe se propage sur une
distance qui dépend de I'importance du rabattement,
de sa durée, de la grandeur et de la distribution des
apports de la nappe phréatique. La théorie des écoule-
ments potentiels au milieu poreux montre que la
perméabilité n’entre en jeu que pour la grandeur
des débits, mais pas pour la forme des lignes de courant
et des équipotentielles. Ce fait semble &tre en contra-
diction avec les observations. N'oublions pas cependant
que la rétention capillaire joue un grand role dans les
milieux de faible perméabilité et que la durée d’un
rabattement ne permet pas toujours qu'un régime
permanent s’établisse.

Pour pallier aux dangers bien connus de tassements
provoqués au voisinage d’une fouille, par suite du
rabattement de la nappe, l'on a — a plusieurs reprises
déja — enrichi la nappe au voisinage du rabattement
avec I'’eau méme, pompée dans la fouille.

Une solution élégante, évitant des pompages dans
une nappe aquifére importante, a été réalisée derniére-
ment & Zurich. L’enceinte consistait en un rideau de
palplanches. Le fond de la fouille, constitué par des
graviers grossiers, a été étanché par des injections.

e) Pression sur les étais, stabilité de la fouille

Le calcul de l'enccinte implique la connaissance de
la nature et des caractéristiques physiques des maté-
riaux mis en cause, a savoir le poids spécifique appa-
rent, ’angle de frottement, la cohésion, la perméabilité.
IDe méme sont indispensables des renseignements sur les
niveaux phréatiques et I'importance de leur variation.

Ce calcul peut se faire a 'aide de I'une ou l’autre
théorie développée par Terzaghi, Blum, Brinch-Hansen
ou Tschébotarioff. Comme le montre une étude com-
parative, la détermination des contraintes dans l'en-
ceinte ne doit pas étre poussée outre mesure, les forces
agissant sur l'ouvrage étant elles-mémes entachées
d’incertitude. De plus, comme les sollicitations dimi-
nuent considérablement dés que les déformations im-
portantes peuvent se produire, il est trés rare qu’une
ruine soit provoquée par des contraintes excessives
dans I'enceinte.

Des études et mesures entreprises dans de grandes
fouilles & I’étranger ont montré que la répartition des
poussées sur une enceinte n’avait pas lieu selon un
diagramme hydrostatique, mais que des concentrations
se produisaient dans la partie supérieure, alors que
dans le fond de la fouille se manifestait une diminution
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Fig. 9. — Exemple d’une hypothése sur la répartition de

la poussée des terres sur ’enceinte d’une fouille. (Publication
de E. Menzenbach, Heft Nr. 18 de Mitteilungen aus dem
Institut fiir Verkehrswasserbau, Grundbau und Boden-
mechanik der Technischen Hochschule, Aachen.)

de la pression spécifique. La figure 9 représente un
diagramme de poussée a la base de calculs pour des
palplanches.

Il est indispensable d’introduire les frottements réels
entre paroi et sol, en particulier pour les butées, sinon
le calcul donne des résultats trop favorables. (Voir
tables Caquot/Kérisel, 1955.)

Rappelons que la fiche d’une enceinte est déter-
minée dans la plupart des cas, dans nos terrains, par
les conditions de stabilité hydrauliques, c’est-a-dire
une sécurité suffisante contre le danger de renard
(hydraulischer Grundbruch). Les coellicients de sécurité
communément introduits dans les calculs — allant
de 2 pour des graviers a 4 pour des limons — découlent
de T'expérience. Ils tiennent compte de ’hétérogénéité
du sous-sol et des perturbations inévitables lors de
I’exécution de Penceinte. Le sol est généralement
anisotrope au point de vue hydraulique. Les pertes
de charge s’additionnent & la poussée des terres et
diminuent la valeur de la butée a l'intérieur de la
fouille. Le danger du renard est particuliérement grand
lorsque I’excavation passe une couche imperméable
(d’argile par exemple) pour entrer dans un limon
sous-jacent.

Le controle par calcul de la stabilité statique du
fond de la fouille n’entre en considération que pour des
dimensions importantes ou de grandes profondeurs.
L’Institut géotechnique a Oslo a développé derniére-
ment une théorie 4 ce sujet établie sur les conditions
d’équilibre le long de surfaces de glissement.

La variation saisonniére de la cohésion a été mesurée
dans les sols cohésifs. Cet effet peut étre important
pour des fouilles de longue durée.

f) Poussées et butées sur l'ouvrage définitif

On recommande d’introduire les coeflicients de
poussée et butée au repos. Terzaghi donne des valeurs
K, = 04 -0,5 pour sols non cohésifs, respective-
ment 0,8-1,0 pour sols cohésifs. La poussée est alors
p=K,-y-t

g) Applications particuliéres

Comme nous ’avons relevé au début de notre exposé,
la fondation de remblais et de routes procéde des mémes
lois que les fondations sur radier souple. L’influence
des talus sur la stabilité et sur les tassements a été
étudiée depuis fort longtemps (Carothers, Jurgenson,
1936).

En général, des déformations beaucoup plus impor-
tantes que pour les édifices sont tolérables. Il y a
avantage cependant pour les routes a procéder a la
mise en charge d’un sous-sol compressible sous un
remblai le plus tot possible. Des repéres de tassement
renseigneront sur le déroulement effectif des déforma-
tions dans le temps.

Les revétements rigides de pistes d’envol et de routes
sont soumis a des sollicitations essentiellement dyna-
miques. Un nouveau chapitre s’ouvre pour la méca-
nique des sols dans ce domaine, puisqu’il s’agit d’abord
de mettre au point les méthodes et ’appareillage per-
mettant de déterminer les propriétés mécaniques des
sols sous des efforts répétés. -

En guise de conclusion, je voudrais rappeler que
I'ingénieur s’attache 4 dominer les forces de la nature
et a les asservir pour augmenter son bien-étre. Une
solution 4 un probléme de fondation est techniquement
bonne et économique si tous les facteurs a considérer
ont été examinés objectivement et en connaissance de
cause. La géotechnique, comme toute science, s’efforce
de remplacer P'cinpivisme par des loi  dicoulant des
propriétés de la matiére et d son omj rltem nl. La
complexité meme de celte ma iére, &t laquelle s’ajoute
la variabilité de sa nature, d‘conc vl nt le n vi ¢ et
rendent prudent ’homme averti. Si les solutions de
principe en matiére de fondation sont restées sensible-
ment les mémes au cours des 4ges, le technicien d’au-
jourd’hui posséde a I’égard de son prédécesseur le grand
avantage de connaitre — par la géotechnique — les
raisons du comportement du sol. Il est ainsi & méme
d’apprécier 'exactitude des hypothéses simplificatrices
a la base de ses calculs.
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Geologische Voraussetzungen

bei der Erstellung von Flachfundationen*)

Von Dr. A. von Moos, Beratender Geologe, P.D. ETH, Ziirich

I. Allgemeines

Als Flachfundation versteht der Bauingenieur die
Griindung von Bauten in geringer Tiefe unter der
Erdoberflache resp. unter dem Kellerboden, und
zwar mittels Einzelfundamenten, Streifenfundamen-
ten oder Platten. Im Gegensatz dazu steht die
Uebertragung der Krifte der Bauwerke mit Hilfe
von Pfihlen oder Pfeilern auf tragfihige Schichten,
die in grosserer Tiefe unter der Erdoberfliche resp.
dem Kellerboden sich befinden.

Unter den mannigfaltigen Gesichtspunkten, die bei
der Diskussion der Wahl der Griindungsart zu be-
riicksichtigen sind, kommt den geotechnischen Ver-
héltnissen des Untergrundes eine primire Bedeu-
tung zu. Diese bestimmen zu allererst, ob ein vom
Ingenieur gewiihltes statisches System iiberhaupt
mit Erfolg anwendbar ist. Leider wird diesem
Punkte auch heute noch oft zu wenig Beach-
tung geschenkt. Dies hat zur Folge, dass die Funda-
tionsschwierigkeiien erst spiit, d.h. beim Aushub
der Baugrube festgestellt werden, was hiufig zu
Verzogerungen, Umdispositionen und erheblichen
Mehrkosten bei der Fundation fiihrt.

Das Ziel einer Fundation ist, die Lasten moglichst
wirtschaftlich und sicher auf einen Untergrund
abzugeben, der sich beziiglich Festigkeitsverhilt-
nisse homogen und giinstig verhilt. Giinstig heisst
in diesem Fall, dass weder eine Ausquetschgefahr
(statischer Grundbruch) vorliegt, noch dass unzu-
ldssige ungleichmissige Setzungen auftreten. Auch
die gleichmiassigen Setzungen sollten hei frei-
stehenden Bauten wegen den anschliessenden Kana-
lisationen usw. nicht zu gross sein, ganz besonders
gilt dies aber bei Anbauten. Es ist die Aufgabe der
Baugrunduntersuchung und Baugrundbeurteilung,
iiber diese Fragen Klarheit zu verschaffen.

Die verschiedenen Methoden dieser Untersuchung
und ihr Anwendungsbereich, die hier im einzelnen
nicht eingehend besprochen werden sollen, sind in
Tabelle 1 zusammengestellt. Der Umfang der Bau-
grunduntersuchungen hingt von den geologischen

*) Kurzreferat gehalten an der Tagung der Schweiz. Gesell-
schaft fir Bodenmechanik und Fundationstechnik in
Lausanne vom 14. November 1958.

Verhiltnissen, von der bisherigen Erfahrung im Ge-
biete, von der Empfindlichkeit der Konstruktion,
der Grosse und der Bedeutung des zu erstellenden
Gebiudes ab.

Das Ziel der ersterwihnten Untersuchungen, d.h.
der Rammsondierungen, Bohrungen und Schichte
ist, einen Begriff iiber den Aufbau und vor allem
auch die Homogenitit des Baugrundes zu erhal-
ten. Im allgemeinen eignen sich Flachfundationen
vorab auf homogenen Béden, wihrend bei inhomo-
genen Boden, aber auch beim Vorwiegen von sehr
weichen homogenen Schichten in Oberflichennihe
die Pfahl- und Pfeilerfundation gegeben ist.

Die Tiefe bhis zu welcher die Sondierungen reichen
sollen, hingt von der Kenntnis der geologischen
Verhilinisse, von der Grosse der zu iibertragenden
Lasten und von den Dimensionen der Fundamente
ab. Liegt eine Grundmorine, die vorbelastet ist,

0 10m

Grundwosserspiegel — |.I bis — | 8m ab OK Terroin

Rommsondierungen 30 kg Bdr, Spitze 10 cm?2,Falthdhe 20c¢m, unverrohrt
2.0m
3.0 Mdchtigkeit der weichen Deckschicht
4.0 [= Rommwiderstond kleiner 16 Schidge/20cm Eindringung

5.0
[ Fiochtungotion [T[][I]] Potitundotion

Fig. 1. Beispiel einer einfachen Baugrunduntersuchung fiir eine
Industrieanlage



nahe an der Terrainoberfliche resp. dem Keller-
boden, und weiss man aus anderen Beobachtungen,
dass diese auf Fels ruht, so wird man bei norma-
len Bauten bis gerade auf diese Grundmorine resp.
nur wenig in diese Moridne hinein sondieren. Fin-
den sich dagegen unter Kies Torf und weiche See-
bodenlehme, so wird man mindestens in Tiefen
die dem 1—3fachen Wert des kleineren Fundament-
durchmessers entsprechen, sondieren miissen. Wie
man auf Grund der Erfahrungen bei einem beste-

henden Bau einen Baugrund fiir eine weitere
Ueberbauung mit einfachen, unverrohrten Ramm-
sondierungen, Handbohrungen und Schichten un-
tersucht und beurteilt hat, soll Fig. 1 zeigen.

Nachfolgend werden einige Beispiele von Funda-
tionen von Wohn- und Geschiftshauten aus der
Schweiz und die damit gemachten Erfahrungen im
Zusammenhang mit den auftretenden geologisch-
technischen Verhiltnissen erldutert. Nach Moglich-
keit wurden Beispiele mit Messungen verwendet.

Tabelle 1: Baugrunduntersuchungen

Absenk- und Steigversuche
im Bohrloch oder Schacht

Durchlissigkeit in situ

Art Zweck Anwendungshereich
Rammsondierungen Homogenitit
Schichtgrenzen
Bohrungen Materialkenntnis
Sondierschichte mit Ent- fiir Aushub und Fundation fiir einfachere
nahme gestorter Proben Schic.ht.folg.e Griindungen
Klassifikation
Grundwasserbeobachtung im Lage und Schwankungen
Ramm- oder Bohrloch oder des Grundwasserspiegels
Schacht
und

Fliigeldrehversuche
undrainiert
in situ

Scherfestigkeit

1im

Strukturempfindlichkeit

Belastungsversuche

Zusammendriickbarkeit des
Baugrundes und von Koffern

fiir komplizierte

Geophysikalische

Untersuchungen

Homogenitit

Griindungen

Schichtgrenzen
Dynamische Beanspruchung
und Verhalten

Klassifikation
Raumgewicht

Entnahme ungestorter Pro-
ben mit anschliessender La-
boratoriumsuntersuchung

usw.

Zusammendriickbarkeit
Scherfestigkeit
Durchlissigkeit

im

II. Torf und Seekreiden

Normalerweise werden bei Torf- und Seekreide-
boden, bei denen meist auch ein hoher Grund-
wasserspiegel vorliegt, die Krifte wegen den gros-
sen, zu erwartenden Setzungen auf tieferliegende
tragfihige Schichten iibertragen. Daneben existier-
ten aber auch Flachfundationen auf diesen Boden-
arten, von denen ich einige Beispiele darlegen
mochte.

Das Verhalten, das mit einer Flachfundation mit
chlaffer Platt aul in m sol h n

vereleichen it ghn die I ungn

V rsu h damm fiir dic Umfahrungsstra

t. Gallen wied r. Er wurd auf einem ntererund
er t llt, der zuni hst au. 450 m mehr oder
weniger reinem Torf besteht, der von einer Wech-
sellagerung von Torf- und Siltschichten derselben
Stirke unterlagert wird, unter welcher Kies-Sand

folgt. Um eine Sollhohe des Dammes von 6 m



itber Terrain zu erreichen, musste in Dammitte
(Pkt. P in Fig. 2) total 8,76 m Material geschiittet
werden. Unter Beriicksichtigung des hohen Grund-
wasserstandes ergibt dies eine Belastung auf der
Sohle der Schiittung von ca. 1,500 kg/cm? Die
Setzungen betrugen wihrend der Schiittung, die
rund 40 Tage dauerte, 267 cm. Dieser Setzungs-
betrag verstirkte sich wihrend den nachfolgenden
140 Tagen noch um 47 cm oder 18%, wobei aber
durch die Erstellung von Sanddrains eine Beschleu-
nigung der Setzung erzwungen wurde. Die. effektiv
eingetretenen Setzungen stimmten gut mit den
berechneten iiberein.

Im Kt. Aargau wurde ein kleines Verwaltungs-
gebiude auf eine auskragende Platte (30 cm Eisen-
beton, 5 ¢cm Isolation, 5 em Magerbeton) von 12,50
X 16,80 m Grundfliche 1,5 m ab OK Terrain ab-
gestellt, wodurch der Untergrund mit ca. 0,5 kg/cm?
belastet wurde. Unter dem Steinbett von 15 cm
Michtigkeit bestand dieser zunichst aus lehmiger
Erde, dann ca. 4 m Torf, der von 0,60 m sandigem
Lehm und 1,50 m Kies unterlagert ist. Nach
Fertigstellung des Gebidudes wurde nivelliert und
es zeigte sich innert kurzer Zeit ein Absinken des
Gebidudes in die Torfschicht. Dieses Absinken er-
folgte nicht gleichmissig an allen 4 Ecken der
Platte, sondern es ergaben sich Niveaudifferenzen
von 12 ¢cm von der SE- zur NW-Ecke. Diese Diffe-
renz konnte durch einseitige Belastung des Keller-
bodens mit Sand auf 7 cm reduziert werden. Nach
einigen Jahren wurde festgestellt, dass das Gebidude
eine mittlere Senkung von 58 cm erfahren hatte.
Rissbildungen sind aber nicht eingetreten. In die-
sem Falle wurden keine Voruntersuchungen aus-
gefiihrt.

Am Zugersee ist mir ein Weekendhaus bekannt,
das auf einer 12 — 14 m michtigen reinen See-
kreideschicht ruht, die ihrerseits von Fels unter-
lagert wird. Nach Abtragung des Humus wurde
erst ca. 15 em Kies geschiittet und kurze, 1,50—2 m
lange Holzpfihle zur voriibergehenden Stabilisie-
rung der Seekreide wihrend dem Betonieren ge-
schlagen. Die auskragende Platte (5 X 5 m), die
durch Lings- und Quertriger versteift ist, belastet
den Untergrund gleichmissig mit nur 0,200 kg/cm?

+ 600m

Sanddraln # 30em

Tletbou u. Strassenverwaltund Kt St.Golen
Dr.A von Moos , Geologe, Zurich

Versuchsonslalt fir Wosserbou u Erébcy ETH

Fig. 2. Setzungen eines Versuchsdammes auf Torf bei Sargans

Zusitzlich wurde in der Umgebung eine gleich-
missige Aufschiittung von 0,50 m angelegt. Die
unterschiedlichen Setzungen betrugen 3 mm, die
absoluten Setzungen waren zu vernachlissigen.

INI. Silte und Sande

Grosse Unsicherheit herrscht hiufig bei der Fun-
dation auf Silten und Sanden, besonders wenn diese
Fundationen unter dem Grundwasserspiegel liegen.
Im allgemeinen sind aber die Setzungen bei Flach-
fundationen in diesen Bodenarten kleiner als man
annimmt.

Zeil in Monoten

Punkl 2

Punki 3

Bl B2 Handbohrungen

Al A2 vrarmtek
Rommsondierungen

Punki 6 dngenieurbiro  E Schubiger Zirich

Slump Bohr AG
Zurieh

Fig. 3. Plattengriindung auf Sand und Silt

Als Beispiel sei ein fiinfstockiger, unterkellerter
Neubau erwithnt, der an Stelle eines ilteren, auf
Banquetten ruhenden Gebidudes erstellt wurde
(Fig. 3). Die Sondierungen, wie z.T. auch der
Aushub hatten die Anwesenheit einer 5—8 m mich-
tigen, eher weich gelagerten Schicht aus Seekreide,
Silt und Sand, die z T. organische Gemengteile
enthielt, festgestellt, unter welcher Kies-Sand und
vermuitlich Morine folgt. Die Aushubsohle war
derart weich, dass Bedenken gegen die Erstellung
einer Platte auftauchten. Um allen Eventualitdten
zu begegnen, wurden Aussparungen in der Platte
angeordnet, um dort spiter Unterfangungspfihle
einzufiithren und abschnittsweise bis zu einem trag-
fiahigen Grund abzupressen. Fiir die Plattenfunda-
tion hatte auch die Erfahrung in der Nachbar-
schaft gesprochen, wo ein mittels Platte fundierter
Bau unter praktisch denselben geologischen Ver-
hiltnissen sich bewiihrt hatte. Ein Prizisionsnivel-
lement, das nach Erstellung der 1. Decke einsetzte,
zeigte dann wihrend dem Bau relativ kleine Set-
zungen. Deshalb wurde auf die Erstellung von
Presspfihlen verzichtet und die Aussparungen ge-
schlossen. Die Messungen nach der Erstellung des
Rohbaues zeigen, dass die Setzungen wohl weiter-
gehen, aber allmihlich abklingen. Auf alle Fille

ist das Haus bis heute rissfrei.
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Fig. 4. Baugrunduntersuchung und Setzung Biirogebdude
Landis & Gyr AG., Zug

Eher noch giinstigere Setzungswerte ergab die
Plattenfundation des achtstockigen Biirogebidudes
von Landis & Gyr AG in Zug, das von Locher &
Cie., Ziirich, erstellt wurde, und die ich mit der
Erlaubnis beider Instanzen hier verdffentlichen

darf (Fig. 4). Der Bau liegt im Deltagebiet der
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Fig. 5. Verhiltnis der Setzungen von Bauwerken in Funktion
der Fundamentbreiten fiir nichtbindige Materialien nach J. Janbu,
L. Bjerrum und B. Kaernsli, Oslo 1956

Lorze und ruht auf Sand und Silt; der Baugrund
wird mit zunehmender Tiefe feinkérniger. Von an-
deren Stellen aus der Umgebung ist bekannt, dass
die basale Morinenschicht hier sehr tief liegt. Die
Belastungsversuche von Ing. Zebntner gaben die
Unterlagen zur Ausfithrung einer durch 2 Fugen
unterteilten Platte mit einer mittleren Bodenpres-
sung von 1 kg/em® Wie die Setzungsdiagramme in
Fig. 4 zeigen, waren die Setzungen 540 Tage nach
Beginn mit 5—9 mm sehr gering; die kleinen Un-
terschiede von bis 4 mm sind offensichtlich durch
die Unterschiede in den Bodenverhiltnissen be-
dingt. Tragen wir das Verhilinis der Setzungs-
messungen der Lastplatten zu denen des Gebidudes

Fig. 6. Setzungen in der Nihe des ehemaligen Rutschgebietes
von Zug

in das Diagramm Fig. 5 ein, so passt der Punkt fiir
die grosse Versuchsplatte gut fiir mittlere Lagerung.
Bei der kleinen Lastplatte stimmen die Resultate
indessen schlechter mit dem Diagramm iiberein.
Die Ursache ist nicht klar.

Dieser Bau befindet sich in der weiteren Umge-
bung des ehemaligen Rutschgebietes von Zug. Das
in der Randzone dieser Rutschung seit 1887 durch
die Eidg. Landestopographie kontinuierlich durch-
gefiithrte Prizisionsnivellement zeigt, dass das Ge-
biet jahrlich zwischen 0,1 und 7 mm sich setzt,
wobei die grosseren Setzungsbetrige gegen den See
zu liegen. Zusiitzliche Setzungen traten bei gewis-
sen Flachfundationen auf, wie bei der Villa H.
(Fig. 6). Die Ursache der ungleichmissigen Set-
zung ist mir nicht genauer bekannt. Auch hier be-
steht der Untergrund zunichst aus wenig mich-
tigen Kies-Sand- und Seekreideschichten, dann aus
Silt mit organischen Gemengteilen, vor allem aber
aus Silt ohne organische Gemengteile. In vielen
geologisch jungen, feinkdrnigen Ablagerungen,



namentlich am Rande unserer Seen, findet, wie
das Beispiel von Zug zeigt, oft noch eine regionale
Dauersetzung als Folge zunehmender Konsolida-
tion des Untergrundes, vielleicht auch verbunden
mit einer Kriechbewegung gegen die Seewanne zu,
statt.

IV. Tone und siltige Tone

Schwierigere Baugrundverhiltnisse finden wir in
vielen Gehingelehmgebieten unseres Landes. Diese
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Fig. 7. Ungleichmdssige Setzungen auf Torf, Lehm und Moriine
Wiedinghof Ziirich
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Fig. 8. Fundation auf Molassefels

geologisch jungen Ablagerungen sind nicht vorbe-
lastet, gelegentlich noch mit organischem Material
durchsetzt und in den Randpartien oft auch auf
sehr kurze Strecken von wechselnder Michtigkeit,
so dass in solchen Gebieten schon bei normalen Be-
lastungen mit grosseren und vor allem ungleich-
missigen Setzungen zu rechnen ist. Dass ausser-
dem noch klimatische Einfliisse bei den Setzungs-
vorgingen eine Rolle spielen koénnen, mag ein
Beispiel von Ziirich zeigen, das ich mit Zustim-
mung des Vorstandes der Genossenschaft Wieding-
hof hier publiziere. Bei einer Wohnsiedlung am
Fusse des Uetliberges hatten sich kurz nach der
Erstellung Risse in einzelnen Hiusern gezeigt.
Die daraufhin eingeleiteten Setzungsmessungen
dauern nun schon fast 35 Jahre und spiegeln deut-
lich die Inhomogenitit des Baugrundes, auf dem
die Hiuser erstellt sind (Fig. 7) wieder. Wihrend
die eine Ecke eines Blockes auf Morine aufruht,
und deshalb keine Setzungen zeigt, ruhen die iib-
rigen Teile dieses Blockes und der nichste Block
zunichst auf Lehm und Torf und dann auf Lehm
und zeigen eine mit den Jahren fortschreitende
Setzung. Auffallend ist die Zunahme der Setzung
wihrend und nach der Trockenperiode von 1947—
1949. Diese niederschlagsarme Zeit muss zu einem
Absinken des Grundwasserspiegels und damit zu
einer Mehrbelastung des Untergrundes infolge
Wegfalls des Auftriebes, verbunden mit einer Aus-
trocknung der Torf- und Lehmschichten gefiihrt
haben. In den nachfolgenden feuchten Jahren hat
sich die Setzung vermutlich als Folge der erhghten
Durchfeuchtung wieder etwas «normalisierty. Die
Abbremsung der Setzung durch die im Jahre 1950
durchgefiihrte versuchsweise Unterfangung der
Punkte 11 und 4 mit Hilfe von Presspfihlen geht
sehr deutlich aus dem Diagramm in Fig. 6 hervor;
sie wird nun auf weitere Punkte ausgedehnt.

V. Molassefels

Einen der sichersten Baugriinde des Mittellandes
stellt der Molassefels desselben dar, sofern
man nicht gerade am Hang im Gebiete einer dro-
henden Rutschung oder auf einer Sackung oder
in einem Kriechprofil fundiert.

Indessen vermisst man hiufig genaue Messresultate
iiber die Setzungen von Griindungen auf der flach-
liegenden Felsoberfliche. Als Beispiel moge die
Fundation eines sehr schweren Industriebaues er-
wibnt werden, der auf den Schichtkopfen von 30
bis 35° einfallenden Mergel- und Sandsteinbinken
ruht (Fig. 8). Die spezifische Belastung durch die
Sdulen und verbindenden Banquette betrigt 8 kg/
cm? Die Setzungen erreichten vom Betonieren des
Kellerbodens bis zur Vollendung des Rohbaues nur
0—0,5 mm, nach Vollbelastung 1—2 mm, wobei
der Messfehler bei =+ 1 mm liegt, mit anderen
Worten, der Bau hat sich praktisch kaum gesetzt
und ist vollkommen rissfrei. Man hitte somit den



vorliegenden Baugrund noch wesentlich hoher be-
lasten konnen.

VI. Kiesgruben und kiinstliche Auffiillungen

An und fiir sich bietet die Fundation in Kies-
gebieten kein grosses Problem, nachdem man sich
mit Hilfe von Rammsondierungen, Bohrungen und
Belastung uchen ein Bild iiber die Lagerungs-
verhiltnisse vermitielt hat. Heikler sind die Ver-

Fabrikhalle

Fundoment
alles auf je 3
Einzelfundamente  Bohrpfaohlen
—

Kies- - -Sond
geschichtet

Fig. 9. Fundation am Rande einer Kiesgrube

hiltnisse dann, wenn man in der Nihe von Kies-
gruben baut.

Beim Beispiel in Fig. 9 wurde kurz vor der Bau-
ausfithrung, vermutlich durch zu intensive Unter-
wasserbaggerung, ein Rutsch an der Kiesgruben-
wand erzeugt, der ungliicklicherweise bis auf das
Nachbargebiet iibergriff. Aus diesem Grunde muss-
ten die Triger am Ende der Fabrikhalle nicht auf
Einzelfundamente wie der ganze iibrige Bau, son-
dern auf armierte Bohrpfihle erstellt werden. Da-

Sefrvag o Forkhin dor 2ot
4 5 ”

Filg. 10. Setzungen am Rande resp. iiber einer aufgefiiliten
Kiesgrube

mit musste das an und fiir sich richtige Prinzip der
Vermeidung von gemischten Fundationen durch-
brochen werden.

Ungliicklicher war bei einem lingeren Wohnblock
die Konstruktion einer durchgehenden Eisenbeton-
platte, die teils auf dem gewachsenen Kies-Sand,
zur Hauptsache aber auf der Auffiillung, die an
Stelle einer fritheren Kiesgrube war lag (Fig. 10).

Im Laufe von 18 Jahren traten ungleichmissige
Setzungen von bis zu 8 c¢m Unterschied auf, die
besonders in der Uebergangszone Auffiillung/ge-
wachsener Kies-Sand zu Rissbildungen fiihrten. Eine
Pfahlfundation im Bereich der Auffiillung wiire
ohne Zweifel in diesem Falle die technisch richti-
gere Fundation gewesen.

Eine elegante, wenn auch nicht sehr billige Lo-
sung hat man beim Bau eines Pavillon-Restau-
rantes am Ziirichsee getroffen (Fig. 11). Dieses
musste im Bereich verschieden alter Auffiillungen
aus z. T. grobem Bauschutt fundiert werden. Diese
ruhten ihrerseits auf Seekreide und Seeschlamm,
die an Michtigkeit gegen den See zunehmen und
noch nicht konsolidiert sind. Die schon vor Erstel-
lung des Restaurantes durchgefiihrten Messungen
hatten eindeutig eine gegen den See hin zunehmen-
de Setzung nachgewiesen. Da der feste Baugrund in
sehr grosser Tiefe lag, hat man sich entschlossen,
an Stelle einer Pfahlfundation den als Wanne aus-
gefithrten Keller auf 3 Punkten zu lagern. Auf
Grund der Resultate des in regelmissigen Abstin-
den durchgefithrten Nivellements kann das un-
gleichmissig sich setzende Gebidude durch Hebung
der Konstruktion mittels hydraulischen Pressen
periodisch wieder in die horizontale Lage gebracht
werden.

VII. Schlussfolgerungen

Meine Ausfithrungen haben ihren Zweck erreicht,
wenn es mir gelungen ist, den Leser auf Folgendes
bei Flachfundation aufmerksam zu machen:

1) die Notwendigkeit der Durchfiithrung von Bau-
grunduntersuchungen bereits bei der Projektie-
rung, wobei der Umfang dieser Untersuchungen
sich der Grésse und der Bedeutung der zu er-
stellenden Bauten und den regionalen geologi-
schen Verhiltnissen und Erfahrungen aus der
Nachbarschaft anzupassen hat;

der Notwendigkeit der Kontrolle des Verhaltens
des Bauwerkes mittels Nivellements. Diese Mes-
sungen sollten bereits mit dem Betonieren der
Fundamente, spiitestens der 1. Decke beginnen.
Auch hier hingt der Umfang der Messungen
von der Bedeutung des Gebidudes und den geolo-
gischen Verhiltnissen des Baugrundes ab.

Diese Untersuchungen sollten uns allen Unterlagen
liefern zur Beantwortung folgender Fragen, die erst
teilweise geldst sind:

a) Wie stimmen die gerechneten mit den gemesse-
nen resp. iiberschligig geschitzten Setzungsbe-



trigen iiberein, d.h. welche Genauigkeit er-
reicht die Voraussage?

b) Welcher Setzungsbetrag, inshesondere auch wel-
che unterschiedlichen Setzungen kann einer be-
stimmten Konstruktion zugemutet werden?

Kichengebaoude

Neben den theoretischen Untersuchungen kann
nach meiner Ansicht heute vor allem die syste-
matische Priifung gemessener Setzungen uns dem
Ziel, wirtschaftliche und sichere Fundationen zu
finden, niher fithren.

Pkt.9

4 64cm

Messung

6.3.57

T 12.53 Pkl 9

B8cm

= 1I1B5 Tage 1,8cm

Fig. 11. Setzungen auf Auffiillung iiber Seeschlamm und Seekreide am Ufer des Ziirichsees

Separatdruck aus «Hoch- und Tiefbau», Schweiz. Baumeisterzeitung, Ziirich, Nrn. 11 und 12 vom 14. und 21. Mérz 1959
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Geophysikalische Methoden

als Hilfsmittel bei der Untersuchung von Fundationsproblemen

Von A. E.S#ftrunk, Geophysiker, Ziirich

Geophysikalische Methoden sind bekannt als Boden-
sondierverfahren, welche rasch und relativ billig aber
nicht sehr genau Angaben liefern tiber den Verlauf von
Schichtgrenzen im Untergrund. Seit etwa 20 Jahren
werden in der Schweiz (refraktions-) seismische Messun-
gen besonders zum Abtasten der verdeckten Felsober-
fliche fiir Fundationsfragen bei Talsperren und geo-
elektrische Verfahren hauptsichlich fiir Durchlissigkeits-
untersuchungen in Talbéden fiir hydrologische Probleme
eingesetzt. Die seismischen Messungen reagieren mehr
auf die Lagerungsdichte respektive die mechanischen
Eigenschaften des Materials, die geoelektrischen mehr
auf Wasserhaltung, Tongehalt und Korngrofle. Schicht-
grenzen zwischen Materialien mit deutlichen Unter-
schieden in den erwihnten Eigenschaften koénnen auf

mnif

5-159, der zu erfassenden Tiefe genau lokalisiert werden,
solange diese Grenzen nicht zu unregelmiBig verlaufen.
Uber die 5-20 m hinaus, welche normalerweise durch
die Rammsondierungen erfallt werden, ermoglichen
solche geophysikalischen Messungen, z B. bei Hoch-
hiusern mit relativ geringem Aufwand die Bestimmung
der fiir Setzungsberechnungen interessierenden Michtig-
keit weicher Alluvionen. Die fiir die Messungen erfor-
derlichen Profillingen miissen 2-5mal so grof} sein wie
die zu messende Tiefe. Die Figur 1 erliutert den Mef3-
vorgang bei geoelektrischen Tiefensondierungen und
gibt ein MeBbeispiel, in Figur 2 sind Laufzeitdiagramme
und Profilschnitt einer kleinen seismischen Untet-
suchung wiedergegeben. Es ist weniger bekannt, daf3
mittels seismischer Messungen auch Schichtgrenzen

Abb. 1. Geoelektrische Tiefensondierung. Die Elektroden A und B werden schrittweise symmetrisch zum Zentrum nach
aullen versetzt; durch Auftragen der aus U und J berechneten Werte des scheinbaren Widerstandes ¢, in Funktion von
ABJ2 entsteht das Widerstandsdiagramm, welches mit Standardkurven verglichen wird.



innerhalb des Lockermaterials erfalt werden konnen;
im dargestellten Beispiel wurde (in der Linthebene) die
Michtigkeit torfiger Bodenschichten tiber Kiessand ge-
messen.

Zur angewandten Geophysik gehdren im weiteren
verschiedene Verfahren, welche eher Materialpriifungs-
methoden darstellen; es sollen hier die dynamischen
Bodenuntersuchungen (mit Schwingungsmessungen) und
die Anwendung radioaktiver Verfahren kurz beschrieben
werden.

Die dynamischen Bodenuntersuchungen wurden an-
fangs der dreiliger Jahre durch die deutsche Gesellschaft

sek
km+8.050 km+8.000

420 _:-' 250-280m/s * Torf u Lehm ! o
800-850m/s
1400 m/sek

400 1773

Abb. 2. Seismisches Refraktionsprofil bei Bidsche. Lings einer
Geraden werden auf der Erdoberfliche zahlreiche
Seismometer angeordnet (Kreise), und es werden die
Laufzeiten der durch schwache Sprengungen ausge-
l6sten elastischen Wellen iiber den entsprechenden
MeBpunkten zu einem «Laufzeitdiagrammy auf-
getragen (Sprengpunkte = Kreuze). Hier wurden
3 Schichten erfallt mit Ausbreitungsgeschwindigkeiten
von etwa [Vp = 250-280/800-900/1300-1400 m/sek,
diese Geschwindigkeitswerte sinddirekt den Laufzeit-
kurvenisten entnehmbar (jeder Schicht entspricht ein
Laufzeitkurvenast), daraus und aus den Zeitachsen-
abschnitten T2, T3 erfolgt die Berechnung der Schicht-
héhen.

fir Bodenmechanik (DEGEBO) propagiert: Durch einen
mehrere Tonnen schweren Schwinger wurde der Boden
an der Untersuchungsstelle in vertikale oder horizontale
Schwingungen versetzt. Gemessen wurden die dabei
entstehenden Erschiitterungen der Erdoberfliche unter
dem Schwinger und in der Umgebung, ferner die Wellen-
lingen bzw. die Ausbreitungsgeschwindigkeit der ab-
gestrahlten Wellen sowie die Resonanzfrequenz des
Schwingungssystems  Schwingermasse-Baugrundfede-
rung. Die DEGEBO fand empirisch gewisse Zusammen-
hinge zwischen diesen MeBdaten und der Tragfahigkeit
der untersuchten Boden. Mittels solcher Schwing-
maschinen kann auch der Einflul von Erschiitterungen
auf die Setzung von Bdéden beobachtet werden. Neuet-
dings ist diese Untersuchungsmethode, vorerst weiterhin
mit Verwendung schwerer und ziemlich umstidndlich zu
handhabender Schwinger, wiederaufgegriffen und weiter-

2

entwickelt worden, hauptsichlich zur Beobachtung der
bei dynamischer Beanspruchung im Stralen-Korper und
-Belag auftretenden Spannungen (Deutsche Bundes-
anstalt fiir Straenbau in Koln, Shell-Laboratorium in
Amsterdam). Kiirzlich hat Jones (Road Research Labora-
tory, Harmondsworth, England) gezeigt (Géotechnique
VIII/1, Midrz 1958), daf diese dynamischen Messungen
z.'T'. ebensogut mit kleinen tragbaren Schwingern aus-
gefiihrt werden kénnen und dafl der Frequenzbereich
der schweren Riittler zu begrenzt ist. Das Hauptgewicht
wird dabei allerdings nicht mehr wie bei der DEGEBO
auf die Resonanzmessungen gelegt, sondern auf die
Bestimmung der dynamischen Konstanten des Boden-
materials (hauptsichlich des Schermoduls) aus der
Messung der Ausbreitungsgeschwindigkeit der von
solchen Schwingern abgestrahlten Rayleighwellen sowie
auf die Schichtdickenberechnung. Die Kenntnis der rein
elastischen Konstanten des Lockergesteins (die also
nichts aussagen iiber das plastische Verhalten oder {iber
die Verformung durch sehr langsam variierende Krifte)
ist von Interesse fiir StraBen-, Flugpisten und Maschinen-
fundationen. Diese Messungen sind auch bei Verwendung
kleiner Rittler immer noch ziemlich umstindlich und
z.T. schwierig zu interpretieren. Die Geschwindigkeits-
werte elastischer Wellen kénnen indessen einfacher mit
einer normalen seismischen Apparatur (mit zahlreichen
Seismometern) aus der Laufzeit der Wellen ermittelt
werden, welche durch schwache Sprengungen, fallende
Gewichte, Hammerschlige usw. angeregtwerdenkonnen.
Der Zusammenhang zwischen Ausbreitungsgeschwin-
digkeiten und elastischen Konstanten des durchlaufenden
Mediums ist durch folgende Formeln aus der Elastizitits-
theorie gegeben:

E=d-p? (1=0) ; G=d- Vg, d = Dichte,
Poi b= 2 i Ve,
o = lYo1ssonza = 2 (az——l)’ worina = VS s
|
No

Abb. 3. Seismogramm von Geschwindigkeitsmessungen am
Damm der Walenseestralle (km 9,5). Die Wellen
wurden durch einen Hammerschlag auf den Boden
ausgelost.



E = (dynamischer) Elastizititsmodul,

G = (dynamischer) Schermodul.

V'p = Ausbreitungsgeschwindigkeit
der Longitudinalwellen,

Vg = Ausbreitungsgeschwindigkeit
der Transversalwellen.

An weichen Sedimenten in der Schweiz ausgefiihrte
Messungen ergeben idhnliche Werte fiir Geschwindig-
keiten und Poissonzahl (0,35 —0,45) wie sie in Publi-
kationen tiber dynamische Untersuchungen angegeben
sind. Interessant koénnen solche Messungen sein zur
Materialpriifung an Schiittungen aus grobblockigem
Material (Bahn- und StraBlendimme), an welchen alle
iiblichen Tests versagen; die aus seismischen Messungen
ermittelten Elastizititsmoduli diirften ein brauchbares

Abb. 4. Seismometerreihe auf Damm (12 Geophone mit je
5 m Abstand); die Erschiitterungen beim Durchgang
der Wellen erzeugen elektrische Impulse, die iiber ein
vieladriges Kabel zur Registrierstation geleitet werden.

Kriterium darstellen fiir die Konsolidation des Schiitt-
materials. In Abb.3 ist ein bei den ersten derartigen Ver-
suchen gewonnenes Seismogramm wiedergegeben. Aus
6 solchen Aufnahmen bei km 9,5 des Dammes fiir die
Walenseestralle ergab sich als Mittelwert fiir

Ip 600 m/sek, fiir I7g 300 m/sek, und daraus: Poisson-
zahl = 0,33, E,4,,. = 5,2to[cm?, G4, = 2,0 tojcm?
(Dichte = 2,2 g/cm?).

Mit diesen Werten wurde die z.B. durch ein Hinterrad
eines schweren Lastwagens bewirkte elastische Verfor-
mung der StraBlenoberfliche (noch ohne Belag) zu etwa
0,05 mm berechnet (nach den Formeln von Odemark),
welcher Wert gut mit dem Ergebnis von an derselben

Abb. 5. Registrierausriistung: rechts 12 Verstirker; links Regi-
striergerit mit 12 Schleifengalvanometern, der Film
liuft direkt in die unter dem Oscillograph stehende
Dunkelkammer, wo sofortige Entwicklung moglich
ist. In der Mitte Akkumulator als Stromquellefiir Ver-
stirker und Registriergerit, im Vordergrund die Seis-
mometet.

Stelle ausgetithrten Erschiitterungsmessungen tiberein-
stimmt. In den Bildern 4 und 5 sind die Meflanordnung
und der Umfang der verwendeten Apparatur erkennbar.

Schwingungsmessungen (welche ebenfalls zur an-
gewandten Seismik gezihlt werden) interessieren im
Zusammenhang mit Fundationsfragen nicht nur bei
Versuchen mit Riittlern, sondern an Straflen auch zur
Abklirung der Gefihrlichkeit der Verkehrserschiitte-

Abb. 6. Messung von Verkehrserschiitterungen. Abnahme
der Erschiitterungsintensitit in einem Profil quer zu
Bahn- und Straflen-Damm bei Weesen: 1A, 1B =
Amplituden- und Beschleunigungswerte der Erschiit-
terung eines mit 40 km/h in Dammachse fahrenden
12-t-Lastwagens, 2A, 2B fiir Erschiitterung durch
Eisenbahnziige.



rungen auf benachbarte Bauten. Intensitdt und Art dieser
Erschiitterungen hingen weitgehend vom dynamischen
Verhalten des Strallenkorpers und des Untergrundes ab;
die Zusammenhinge sind indessen heute noch wenig er-
forscht. In der Abb. 6 ist die Abnahme der Erschiitterun-
gen (A4 = Amplituden, B = Beschleunigungswerte)
quer zu einem Bahndamm (Zugverkehr) und zu einem
StraBendamm (schwerer Lastwagen) dargestellt. Abzu-
kliren war durch diese Untersuchung (Walenseestrafle),
ob in den Zonen ungiinstiget Untergrundverhiltnisse
die Verkehrserschiitterungen durch Bahn- und Strallen-
verkehr bei Nebeneinanderfithrung der Dimme fiir den
benachbarten Damm schidlich sein kénnten. (Siehe auch
«Strale und Verkehr», Heft 4/1959.)

SchlieBlich sei noch auf die erst seit wenigen Jahren
bekannte Dichtemessung bzw. Verdichtungskontrolle
und Wassergehaltsbestimmung in feinkdrnigem Material
mittels radioaktiver Messungen hingewiesen. Die Ab-

Abb. 7. Gamma-DichtemeBgerit mit Untersuchung der Streu-
strahlung (hier eingesetzt bei Suche nach gelockerten
Stellen unter Betonbeligen); links Strahlenquelle,
rechts Zihlrohr, hinten Anzeigegerit.

Abb. 8. Ausriistung fiir Absorptionsverfahren zur Dichte-
messung; in Mitte der Bodenplatte Rammgestinge, in
dessen Spitze die Gamma-Strahlungsquelle liegt, seit-
lich zwei Zihlrohre, rechts Anzeigegerit. (Photos 7
und 8: Amt fiir Bodenforschung, Hannover).

sorption und Streuung von Gammastrahlen ist propor-
tional zur Dichte des Umgebungsmaterials. Eine Gamma-
strahlquelle kann z B. in den Boden gerammt werden,
und durch Zihlrohre an der Erdoberfliche kann die
Absorption der Strahlung durch das Bodenmaterial
ermittelt werden, oder bei Streustrahlungsmessungen
konnen Quelle und Zihlrohr lings der Oberfliche bewegt
werden. Im Amt fiir Bodenforschung in Hannover
wurden in den letzten Jahren handliche Ausfihrungen
solcher Gammasonden entwickelt (Bilder 6 und 7). Die
Mefdistanzen bzw. Eindringtiefen liegen bei der Ver-
wendung noch relativ ungefihrlicher Gammastrahl-
quellen bei 30-60 cm, d.h. es wird ein Materialvolumen
von 0,2-0,5 m® erfal3t. Die Genauigkeit der Dichte-
bestimmung betrigt in Lockermaterial 4+ 1 —2 9. Glei-
che Sonden mit Neutronenquelle gestatten ferner genaue
Wassergehaltsbestimmungen des Materials. In Deutsch-
land werden solche Messungen an Sandschiittungen fiir
Autobahnen und Flugplatzpisten bereits laufend zur
Uberwachung der Verdichtung eingesetzt. IThre Anwen-
dung in der Schweiz diirfte der Verwendung vorwiegend
grobkornigen Materials wegen weniger einfach sein.

Sonderabdruck aus «Stralle und Verkehe» Nr. 6/1959 - Buchdruckerei Vogt-Schild AG, Solothurn



Neuere Entwicklung der Untersuchung und Berechnung von Flachfundationen

Vortrag auf der Tagung der Schweizerischen Gesellschaft fiir Bodenmechanik und Fundationstechnik am 14. November 1958 in Lausanne
Von Dr.-Ing. Heinz Muhs, Deutsche Forschungsgesellschaft fiir Bodenmechanik (Degebo), Berlin

Drei Fragen sind es, die bei der Untersuchung von
Flachfundationen gestellt werden miissen;

1. Zu erwartende Forménderungen des Baugrundes;

2. vorhandene Sicherheit der Griindungsschicht gegen
Bruch;

3. erforderliche Abmessungen der Fundamente.

Die Priifung der beiden ersten Probleme, die sich auf
den Baugrund erstrecken, ist in dhnlicher Weise auch bei
der Dimensionierung fast aller anderen Baukonstruktionen
notwendig und iiblich; nur die Formulierung der Fragestel-
lung ist eine andere. Was bei der Untersuchung von Stahl-
und Betonkonstruktionen meist die Frage nach der zulis-
sigen Durchbiegung und nach dem Abstand der auftretenden
Spannung von der Fliessgrenze des Stahls oder von der Wiir-
felfestigkeit des Betons bedeutet, wird bei der Untersuchung
von Flachfundationen durch die Frage nach der voraussicht-
lichen Setzung und der Sicherheit des Griindungskorpers
gegen Grundbruch umfasst. Als drittes Problem kommt die
Priifung der Beanspruchung und der ausreichenden Stérke
des Griindungskorpers selbst hinzu, gewdhnlich gestellt durch
die Frage nach den Biegungsbeanspruchungen in dem Griin-
dungskorper, die sich aus den auftretenden Belastungen und
den Annahmen iiber die Sohldruckverteilung ergeben.

Allen drei Fragen miissen wir uns im folgenden zuwen-
den, wenn wir uns mit der Untersuchung von Flachfunda-
tionen beschéftigen, wobei wir uns auf das Wesentliche be-
schrinken und auf Forschungsarbeiten der Degebo beson-
ders eingehen wollen.

1. Setzungen

Auf Grund der von Terzaghi vor etwa dreissig Jahren
aufgestellten Konsolidationstheovie 1) ist es bisher iiblich ge-
wesen, die Endsetzungen bindiger Bdden, die bekanntlich bei
grosserer Schichtméchtigkeit erst nach lingerer Zeit nach
Abschluss der Bauarbeiten zum Abklingen kommen, unter
der Annahme zu berechnen, dass die relativen Zusammen-
driickungen des Baugirundes in vertikaler Richtung die
gleiche Grosse haben wie die, die bei den gleichen Last-
steigerungen im Laboratorium beim Kompressionsversuch
mit ungestorten Proben gemessen werden (Bild 1):

V4
S= | Asm Ao, d2
[

Hierin ist A s,, die auf die Probenh6he bezogene Setzung
einer ungestorten Probe beim Kompressionsversuch, bezo-
gen auf den in Frage kommenden Lastbereich Aon = on2 —
oy in der Tiefe 2 (Dimension: cm2?/kg). Der reziproke Wert
ist mit dem im deutschen Schrifttum iiblichen Begriff der
Steifezahl S identisch.

Das zeitliche Anwachsen der Setzungen auf diese End-
werte wird mit Gleichungen abgeschitzt, die von Terzaghi
unter sehr speziellen Voraussetzungen abgeleitet wurden.
Diese Voraussetzungen sind, dass die betrachtete bindige
Bodenschicht so diinn gegeniiber den Bauwerksabmessungen
ist und so tief liegt, dass sie in der Horizontalebene als bis
ins Unendliche ausgedehnt und gleichméssig belastet ange-
sehen werden kann (eindimensionales Problem). Ferner
wird angenommen, dass der bindige Boden wassergesittigt
ist, so dass eine aufgebrachte Belastung zunidchst vom Po-

1) Terzaghi und Fréhlich: Theorie der Setzung von Tonschichten,
Ieipzig und Wien, Fr. Deuticke, 1936.

renwasser libertragen wird und die Schicht sich nur in dem
Masse zusammendriickt, in dem Porenwasser infolge des
darin durch die zuséitzliche Belastung hervorgerufenen
Ueberdrucks in vertikaler Richtung abstromt.

Diese Voraussetzungen sind aber oft nicht erfiillt. Bei
der — ich mochte fast sagen — iiblich gewordenen Verall-
gemeinerung der Terzaghischen Voraussetzungen auf andere,
ganz verschieden geartete Fille ist es deshalb gar nicht ver-
wunderlich, wenn die Ergebnisse von Setzungsmessungen oft
mit der Theorie nicht iibereinstimmen. Nur bei verhiltnis-
missig geringer Schichtdicke in geniigendem Abstand von
der Griindungssohle kann der Forminderungsvorgang des
Bodens als eindimensionales Problem aufgefasst werden;
sonst spielt er sich in zwei oder drei Dimensionen ab. Daraus
ergibt sich aber grundsétzlich, dass auch in volumenbestidn-
digem Boden, d.h. bei schneller Belastung eines wasserge-
sittigten bindigen Bodens, sofort bei Aufbringen einer Last
eine Setzung eintritt, was wegen der geschilderten ein-
dimensionalen Vorstellungen oft verneint wird. Auch die
Annahme, dass die zusidtzlichen vertikalen Spannungen im
Baugrund zunichst voll vom Porenwasser aufgenommen
werden, ist nach neueren Erkenntnissen unzutreffend. Denn
auf den Porenwasserdruck (ausser verschiedenen anderen
Faktoren, auf die weiter unten noch eingegangen wird)
iliben nicht nur die vertikalen, sondern auch die horizontalen
Spannungen einen Einfluss aus. Diese sind aber bei den im
Laboratorium bei behinderter Seitendehnung untersuchten
Proben andere als die unter dem Bauwerk.

Von Skempton 2) 3) ist deshalb in den letzten Jahren ein
neues Verfahren zur Berechnung der Setzung bindiger Bo-
denschichten entwickelt worden. Bei diesem Verfahren wird
zwischen der sofortigen Setzung s;, die widhrend der Last-
aufbringung und ohne Aenderung des Wassergehalts in

2) Skempton, Peck und MacDonald: Settlement analysis of six
structures in Chicago and London. «Proc. Inst. Civ. Engrs.» 1955,
S. 525.

3) MacDonald und Skempton: A survey of comparisons between
calculated and observed settlements of structures on clay, «Proc.
Inst. Civ. Engrs.» 1955, S. 318.
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Bild 2. Berghiittenménnisches Institut der TU Berlin

einem wassergeséittigten Tonboden, also ohne Volumenédnde-
rung eintritt, und der Konsolidierungssetzung sy, die auf
dem Verdrdngen des Porenwassers beruht, unterschieden.
Wéiahrend die Konsolidierungssetzung geméiss der Theorie
Terzaghis unter Zugrundelegung der Spannungsausbrei-
tungsgesetze von Boussinesq und unter Verwendung der
beim Kompressionsversuch ermittelten Steifezahl berechnet
werden kann, wird fiir die Berechnung der sofortigen
Setzung von der bekannten, schon 1926 von Schleicher 4)
fiir den elastisch-isotropen Halbraum aufgestellten Glei-
chung ausgegangen. Diese wird am iibersichtlichsten in der
Form geschrieben:

— u2
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Hierin bedeuten: p die Belastung, F die Grundfldche, p die
Querdehnungszahl und E die Elastizitdtsziffer. ¢ kann, da
es sich bei wassergesidttigtem Ton um einen volumenbestin-
digen Stoff handelt, gleich 0,5 gesetzt werden, wihrend E
durch einen (schnellen) Zylinderdruckversuch mit einer un-
gestorten Probe bestimmt werden muss. « ist ein Faktor,
der die Form (Seitenverhidltnis) des Fundaments, « ein Fak-
tor, der die Steifigkeit des Bauwerks und ¢ eine erstmals von
Steinbrenner 5) eingefiihrte Funktion, die die Tiefenlage und
die Schichtstirke der weichen Schicht im Verhiltnis zur
Fundamentbreite beriicksichtigt.

Zur Berechnung der Gesamtsetzung miissen die Teil-
setzungen s, und s, addiert werden. Die Setzung s, tritt
theoretisch gegeniiber der Setzung s, um so mehr in den
Vordergrund, je diinner die Tonschicht ist und je tiefer sie
unter der Griindungssohle liegt. Ist jedoch die weiche
Schicht sehr stark und liegt die Griindung etwa unmittel-
bar in einer méichtigen, bindigen Ablagerung, so treten ne-
ben der Konsolidierungssetzung auch bedeutende seitliche
Verformungen auf, die die sofortigen Setzungen verursachen
und theoretisch ihre Beriicksichtigung bei der Setzungsbe-
rechnung erfordern.

Die Auswertung von Setzungsbeobachtungen an zwan-
zig Bauwerken 3) hat nun zwar gezeigt, dass der =zeitliche
Verlauf der Setzungen nach dem neuen Verfahren theore-

4) Schleicher:
(1926), S.931.

5) Steinbrenner: Tafeln zur Setzungsberechnung, «Die Strasse» 1
(1934), S. 121.
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tisch einwandfreier und in besserer Uebereinstimmung als
mit der konventionellen Methode bestimmt werden kann, hat
jedoch auch erkennen lassen, dass die theoretisch weniger
begriindete Beriicksichtigung der Konsolidierungssetzung
allein zu einer besseren Uebereinstimmung mit den wirk-
lichen Gesamtsetzungen fiihrt als die theoretisch richtigere
Berechnung der Gesamtsetzung aus der Summe von sofor-
tiger Setzung und Konsolidierungssetzung. Dies wird z. T.
damit erklart, dass der einaxiale Druckversuch, der zur Be-
stimmung der in der Gleichung von Schleicher vorkommen-
den Elastizitdtsziffer durchgefiihrt werden muss, bei set-
zungsfihigen Boden meist ein zu ungiinstiges Ergebnis und
damit eine zu grosse rechnerische Setzung s, liefert. Ueber-
legungen und Erkenntnisse iiber den Porenwasserdruck
heim Dreiaxialversuch 6) haben zu einer weiteren Verbesse-
rung, allerdings auch zu einer weiteren Komplizierung
des Verfahrens von Skempton zur Berechnung der Konsoli-
dierungssetzung gefiihrt 7).

Bekanntlich haben viele Setzungsbeobachtungen ein
dhnliches Ergebnis hinsichtlich der Konsolidierungssetzung
geliefert, d.h. die berechnete Setzung ist in vielen Fillen
grosser als die gemessene Setzung. Auch dies wird gewohn-
lich durch das oft zu ungiinstige Ergebnis des Kompres-
sionsversuchs und die dadurch in die Setzungsberechnung zu
klein eingesetzte Steifezahl erkldrt. Wenn auch viele Sto-
rungen des Bodens bei der Probenentnahme und bei der Un-
tersuchung und vielleicht auch manche zu groben Verein-
fachungen bei der Spannungsermittlung und Setzungsberech
nung hieran schuld sein konnen und gehofft werden darf,
dass diese Midngel im Laufe der Zeit ausgemerzt werden, so
ist eine wirkliche Verbesserung der Methoden zur Setzungs-
berechnung doch in erster Linie von der systematischen
Sammlung und Auswertung von Setzungsbeobachtungen von
Bauwerken zu erwarten.

Auf Anregung und mit Mitteln des Bundesministers fiir
Wohnungsbau und der Deutschen Forschungsgemeinschaft
wird aus diesem Grunde seit 1955 bei der Degebo von Dr.
Neuber ein Forschungsauftrag bearbeitet, der zum Ziel hat,
aus einer grossen Fiille von Beobachtungsmaterial in der
Bundesrepublik und West-Berlin wirklich zutreffende Unter-
lagen fiir die Setzungsberechnungen in nichtbindigen und
bindigen Béden zu gewinnen. Diese Arbeit wird im Jahre
1959 abgeschlossen sein. Es kann schon jetzt gesagt wer-
den, dass die in der Literatur meist empfohlene Methode zur
Berechnung der Konsolidierungssetzung bei verschiedenen, in
Deutschland weit verbreiteten Bodenarten zu ungiinstige Er-
gebnisse liefert. Im einzelnen zeigte sich in Uebereinstim-
mung mit ausldndischen Forschungsergebnissen 2), dass die
in iliblicher Weise berechneten Setzungen bei geologisch vor-
belasteten bindigen Bdden, besonders bei hohen Vorbelastun-
gen — wahrscheinlich wegen der unvermeidbaren Storungen
der harten, fast sproden Proben bei der Entnahme und im
Laboratorium — viel zu gross, bei bindigen und organischen
Bdden ohne geologische Vorbelastung dagegen einigermassen
zutreffend sind. Hierzu zwei Beispiele:

Fiir ein neues Institut der Technischen Universitit Ber-
lin (Bild 2) musste ein in sich stark gegliedertes, z. T. zehn-
geschossiges, z. T. nur eingeschossiges Gebdude auf einem
recht ungleichmissig aufgebauten Untergrund errichtet
werden. Der Baugrund bestand unter Teilen des Geb&ude-
grundrisses fast durchgehend aus Sand, widhrend unter an-
deren Teilen von Tiefen von etwa 1,5 bis 3,5 m unter Griin-
dungssohle ab Geschiebemergel in sehr wechselnder Stirke lag.
Die Michtigkeit dieser eiszeitlichen, kalkhaltigen Lehm-
schicht betrug stellenweise 10 m und mehr; unter dem zehn-
geschossigen Schwerbauteil schwankte die Stdrke des Ge-
schiebemergels zwischen 2,6 und 11 m.

Wegen des unterschiedlichen Abstands der Geschiebe-
mergelschicht, ihrer sehr verschiedenen Michtigkeit und der
unterschiedlichen Belastung der verschiedenen Fundamente
musste mit unterschiedlichen Setzungen der vorgesehenen
Streifen- und Einzelfundamente (mit rechnerischen Boden-
pressungen von rd. 2,25 kg/cm2) gerechnet werden. Die nach

6) Skempton: The pore-pressure coefficients A and B, «Géo-
technique» 4 (1954), S. 143.

7) Skempton und Bjerrum: A contribution to the settlement
analysis of foundations on clay, «Géotechnique» 7 (1957), S. 168.



der konventionellen Methode mit der aus Kompressionsver-
suchen an ungetdrten Proben gewonnenen Steifezahl be-
rechneten Setzungsunterschiede der verschiedenen Punkte
des Schwerbauteils betrugen bis zu rd. 5 cm. Da der Ge-
schiebemergel zu den geologisch stark vorbelasteten bindigen
Bdden gehort, von denen — wie schon ausgefiihrt — be-
kannt ist, dass in ihnen die libliche Setzungsberechnung zu
grosse Setzungen liefert, wurden diese grossen errechneten
Setzungsunterschiede von vornherein als nicht zutreffend
angesehen. Statt dessen wurde die Setzungsberechnung mit
einer Steifezahl wiederholt, die auf Grund des an einer An-
zahl ungestorter Proben festgestellten Poren- und Wasser-
gehaltes aus dem fiir den Geschiebemergel vorliegenden Be-
obachtungsmaterial geschéitzt wurde. Hierauf wurde die zu
erwartende Setzung mit maximal 2 cm und der zu erwar-
tende grosste Setzungsunterschied mit 1,5 cm angegeben.

Die sehr sorgfiltig durchgefiihrten Setzungsmessungen
haben etwa zwei Jahre nach Beendigung der Rohbauarbei-
ten, aber noch vor Inbetriebnahme des Gebaudes und damit
vor dem Aufbringen der Nutzlasten eine Setzung des
Schwerbauteils von rd. 0,8 bis 1,2 cm nachgewiesen, d. h. eine
grosste unterschiedliche Setzung von rd. 04 cm. Die gross-
ten Setzungen traten dabei immer bei der hoher belasteten
Mittelwand auf; der grosste Setzungsunterschied zwischen
der Mittelwand und Aussenwinden in einem Querschnitt des
Gebdudes betrug rd. 0,2 cm.

Dieses Beispiel zeigt liberzeugend, wie wenig zutreffend

ie libliche Art der Setzungsberechnung bei vorbelasteten
bindigen Bdden ist und wieviel besser man in diesem Fall
mit Erfahrungswerten fiir die Steifezahl rechnet.

Das zweite Beispiel behandelt eine Griindung auf or-
ganischem Boden, wo sich die libliche Setzungsberechnung
bewdhrt hat. Von der Raffinerie Hamburg der Esso AG.
wurden uns fiir den schon erwidhnten Forschungsauftrag die
Ergebnisse von Setzungsbeobachtungen an 21 Tanks mit
Durchmessern von 8% bis 48 m und Hohen von 8,8 bis 12,8
Meter zur Auswertung zur Verfiigung gestellt. Diese Tanks
wurden auf aufgespiiltem Sand aufgestellt, der aus dem
Hamburger Hafen gebaggert und auf ein Wiesengeldnde ge-
pumpt worden war. Die Stidrke der aufgespiilten Sandschicht
betrug rd. 6 bis 8 m. Darunter lagen Torf und andere or-
ganische Bodenschichten von gewdhnlich 1 bis 2 m Stérke,
unter denen wieder Sandablagerungen folgten. Die Tanks
wurden aus Stahlblechen zusammengesetzt und auf die
Oberfliche des aufgesplilten Sandbodens aufgesetzt, nach-
dem dort eine rd. 8 cm dicke Bitumensandschicht verlegt
worden war. Die Setzungen der Tanks wurden an 6, 8 oder
12 Stellen ihres Umfangs gemessen. Bei der Probefiillung
traten am Umfang sofortige Setzungen von rd. 5 bis 20 cm
ein. Nach etwa 21, Jahren waren die Setzungen auf rd.
12 bis 40 cm angestiegen, aber praktisch zur Ruhe gekom-
men.

Aus den Setzungsbeobachtungen an den 21 Tanks und
aus Setzungsmessungen des aufgespiilten Geldindes vor Er-
richtung der Tanks konnte die Nachgiebigkeit des Torfs
einigermassen genau berechnet werden; und zwar betrug bei
den auftretenden Belastungen von 1,2 bis 1,5 kg/cm?2 die
Steifezahl des Torfs rd. 5 bis 9 kg/cm2 Dieses Ergebnis
stimmte gut mit der im Laboratorium durch Kompressions-
versuche an 26 ungestdorten Proben ermittelten Steifezahl
von im Mittel 7 kg/cm?2 iiberein.

Eine recht gute Uebereinstimmung zwischen den be-
rechneten und beobachteten Setzungen ergab eine &hnliche
Untersuchung *) an einer grdsseren Zahl von Tanks in Wil-
helmshaven, die flach auf unregelméissigen Schichten von
schluffigem Mehlsand und Schluff gegriindet worden sind.
Hier traten bei der ersten Probefiillung am Tankrand Set-
zungen von rd. 25 cm und in Tankmitte von rd. 50 cm ein,
was einer Steifezahl des Untergrundes von 150 kg/cm2 ent-
spricht.

Auf die Verhiltnisse bei der Setzungsberechnung nicht-
bindiger Bdden, die bisher von mir nicht behandelt wurden,
mochte ich erst spéter eingehen,

*) Ich verdanke diese Mitteilung Dipl.-Ing. Hinteregger vom
Ingenieurbiiro Dorsch-Gehrmann, Kaiserslautern.

Das seit Beginn des Jahres 1955 fiir den schon erwidhn-
ten Forschungsauftrag gesammelte, sehr umfangreiche Be-
obachtungsmaterial ist bei uns systematisch daraufhin aus-
gewertet worden, die nach den gemessenen Setzungen im
Untergrund tatsdchlich vorhandene Steifezahl zu bestimmen
und den bodenmechanischen Kennzahlen (Porenziffer, Was-
sergehalt, Konsistenzgrenzen) der aus den setzungsfihigen
Schichten entnommenen ungestorten Proben zuzuordnen. Da-
bei besteht das Ziel, durch eine grosse Zahl von Beobach-
tungswerten auf statistischem Wege die Moglichkeit zu
schaffen, Setzungsberechnungen mit Steifezahlen durchzu-
fiihren, die anhand der Kennziffern von ungestdrten Proben
aus den aufgestellten Abhingigkeiten der Steifezahl von
diesen Kennziffern geschitzt werden konnen. Dieser Weg
besitzt gegeniiber dem heute liblichen Verfahren verschie-
dene grundlegende Vorteile:

1. Die Ableitung von Steifezahlen aus Setzungsmessun-
gen stellt einen direkten Weg dar, der lediglich theoretische
Annahmen iiber die Spannungsausbreitung im Baugrund er-
fordert, dagegen Annahmen iiber die Uebertragbarkeit von
im Laboratorium gemessenen Zusammendriickungen auf den
Baugrund iiberfliissig macht.

2. Leitet man die Steifezahlen aus einfach zu ermitteln-
den Kennzahlen, wie Porenziffer, Wassergehalt und Fliess-
grenze, ab, spielen die Stérungen des Gefiiges, die die Proben
bei der Entnahme aus dem Baugrund und dem Transport
zum Laboratorium sowie der Behandlung im Laboratorium
erleiden, nur eine untergeordnete Rolle, widhrend sie bei der
Ausfiihrung von Kompressionsversuchen das Ergebnis er-
fahrungsgeméiss stark verfdlschen konnen.

3. Die Ausfiihrung von Kompressionsversuchen erfor-
dert verhdltnisméssig viel Zeit, die eingespart werden kann,
wenn man auf statistische Unterlagen zuriickgreift.

4. Aus dem unter 2. genannten Grund erscheinen sta-
tistische Unterlagen von einer grosseren Zahl von Unter-
suchungen zuverlissiger als ein einzelner Kompressions-
versuch.

Bei der Auswertung des Beobachtungsmaterials ist der
Bearbeiter des Forschungsauftrags, Dr.-Ing. H. Neuber, auf
das Verfahren von Skempton zuriickgekommen und hat zwi-
schen der sofortigen, d. h. wihrend der Lastaufbringung ein-
tretenden Setzung, und der spéteren, erst nach der Lastauf-
bringung eintretenden Setzung unterschieden. Fiir beide
Setzungen konnen aber auf Grund des umfangreichen Be-
obachtungsmaterials einigermassen gesicherte Steifezahlen
bzw. Elastizitéitsziffern angegeben werden, so dass nicht nur
der Kompressionsversuch zur Berechnung der Konsolidie-
rungssetzung, sondern auch der einaxiale Druckversuch und
sein bei weichen Bdden recht unsicheres Ergebnis zur Be-
rechnung der sofortigen Setzung entbehrlich ist. Weiteres
hierliber muss der Veroffentlichung der Arbeit von Dr. Neu-
ber vorbehalten bleiben, die auch einen Weg zur Berechnung
des zeitlichen Setzungsverlaufs mit Hilfe von auf sta-
tistischem Weg ermittelten Werten enthilt. Fiir die Span-
nungsermittlung konnen dabei alle in der DIN 4019 «Set-
zungsberechnungen bei lotrechter, mittiger Belastungy» aus
dem Jahre 1955 angegebenen Verfahren benutzt werden. Je-
doch ist von Dr. Neuber ein verhiltnisméssig einfaches Ver-
fahren entwickelt worden, das die Anwendung der Schlei-
cher-Steinbrennerschen Gleichung durch Benutzen von
Nomogrammen auch filir verschiedene Fundamentformen
und geschichteten Untergrund in bequemer Weise gestattet.

2. Grundbruch

Wenn wir uns jetzt dem zweiten Problem, dem Grund-
bruch, zuwenden, so wollen wir uns zunichst klar machen,
dass im Rahmen der zuldssigen Belastungen eintretende
Setzungen fiir den Baugrund selbst stets eine Verbesserung
bedeuten. Denn nichtbindiger Boden wird dabei verdichtet
und bindiger Boden vermindert durch Verlust von Poren-
wasser unter der Belastung seinen urspriinglichen Wasser-
gehalt, d. h, er erfiahrt eine Verfestigung. Den Setzungen
sind im Rahmen der zuldssigen Belastungen also nur durch
die Bauwerke selbst, ¢. h. durch die Empfindsamkeit ihrer
Konstruktionen gegen Setzungen und Setzungsunterschiede,
Crenzen gesetzt.
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Bild 3. Ganglinien der Erdpegel auf der Geldndeoberfliche neben dem belasteten quadratischen

Fundament

Hier begegnen wir gedanklich bereits dem Begriff bzw. der Erscheinung Grundbruch,
und zwar dadurch, dass wir die obigen Ausfiihrungen hinsichtlich der durch die Setzungen
hervorgerufenen Verbesserung der Bodeneigenschaften auf den Bereich «innerhalb der zu-
lissigen Belastungen» beschridnkt haben. Bei den zuldssigen Belastungen ist hierbei nicht
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Bild 4. Gleitscholle bei einem durch Grundbruch eingesunkenen Bild 5. Kippendes Hochhaus

Einzelfundament im Sand

in Rio de Janeiro

an irgendwelche Tafelwerte
gedacht. Es sind vielmehr
die fiir die verschiedenen
Bdden und Fundamentgros-
sen und Griindungstiefen
vorhandenen, in Tafeln aber
nicht angebbaren Grenzbe-
lastungen gemeint, von de-
nen ab bei Steigerung der
Belastung keine Verdichtung
oder Verfestigung des Bau-
grundes mehr stattfindet
und sich seitlich des Funda-
ments kein Setzungstrichter
mehr bildet, sondern von de-
nen ab der Boden beginnt,
seitwidrts nach oben auszu-
weichen, so dass es seitlich
des Fundaments zu Boden-
aufwdlbungen kommt (Bild
3).

Von diesen Grenzbela-
stungen ab ndhern wir uns
bei weiterer Steigerung der
Belastung allmdhlich dem
Grundbruch, bei dem der
Boden infolge Ueberschrei-
tung seiner Schubfestigkeit
durch die aufgebrachten
Schubspannungen schliess-
lich bei konstanter oder na-
hezu konstanter Belastung
unter seitlichem Heraus-
schieben einer Gleitscholle
nachgibt und das Funda-
ment entsprechend einsinkt
oder kippt (Bild 4).

Da der Grundbruch durch
Ueberwinden der Schubfe-
stigkeit ausgeldst wird, tritt
er vor allem in den Bdden
mit geringer Schubfestig-
keit, d.h. in den bindigen
Boden auf. Hinzu kommt,
dass wegen der geringen
Wasserdurchldssigkeit die-
ser Boden das Porenwasser
bei einer Belastung nicht
sofort entweichen kann und
ein Teil der Belastung des-
halb zunichst nicht von dem
eigentlichen Korngeriist ge-
tragen, sondern vom Poren-
wasser ilibernommen wird.
Die sonst — wie bei allen
Schervorgdngen — bei Er-
hohung der Normalspan-
nung o gemdiss dem Cou-
lombschen Reibungsgesetz
T = p-o eintretende sofor-
tige Zunahme des Schubwi-
derstandes » findet also in
den undurchldssigen bindi-
gen Bodden nicht statt. Der
vorhandene Schubwiderstand
bleibt vielmehr wihrend der
Bauzeit fast unverdndert,
wihrend die Schubbeanspru-
chung laufend zunimmt und
die in den bindigen BO6den
ohnehin kleine Schubfestig-
keit unter Umstédnden errei-
chen und iliberwinden kann.

Dadurch kommt es in
den bindigen BoOden nicht
selten zu Grundbriichen,



Bild 6. Durch Grundbruch umgekipptes Hochhaus in Rio de Janciro

meist allerdings bei Dammschiittungen. Aber auch Hoch-
bauten konnen durch Grundbruch zum Einstiirzen ge-
bracht werden. Erst vor kurzem ist zum Beispiel ein mo-
dernes Wohnhochhaus in Rio de Janeiro, das sich kurz vor
der Vollendung befand, wegen Nachgebens des Untergrundes
umgekippt (Bilder 5 und 6). Besonders unangenehm an
Jrundbriichen in bindigen Boden ist, dass sie ohne vorher-
gehende grossere und zur Vorsicht mahnende Setzungen
plotzlich auftreten konnen, da stark bindige Bdden wegen
ihrer sehr kleinen Wasserdurchlédssigkeit voriibergehend als
volumenkonstant angesehen werden miissen. Setzungen sind
deshalb in ihnen nur in langen Zeitperioden, jedoch noch
nicht oder nur zum kleinen Teil widhrend der heute ja immer
verhédltnisméssig kurzen Bauzeit moglich. Das Geb&dude in
Rio de Janeiro hat sich nur etwa zwei bis drei Tage nach
Feststellung der ersten alarmierenden Beobachtungen plotz-
lich mehr und mehr einseitig geneigt und ist dann inner-
halb von 30 Sekunden vollends umgekippt.

Hiernach miisste die Sicherheit gegen Grundbruch bei
den bindigen Boden ganz besonders beachtet werden. Man
konnte sogar annehmen, dass in ihnen die Grundbruchsicher-
heit filir die Hohe der zuldssigen Bodenpressung tliberhaupt
entscheidend wéire. Dies ist jedoch normalerweise nicht der
Fall, sondern gewdhnlich sind bei den bindigen Bodden die
Setzungen filir die Wahl der zuldssigen Bodenpressung ent-
scheidend, d.h. schon bei Belastungen, die erheblich unter
der Grundbruchlast liegen, treten Setzungen und Setzungs-
unterschiede auf, die fiir die geplanten Bauwerke nicht mehr
ertridglich sind oder nicht gewlinscht werden. Bei diesen Be-
lastungen ist dann auch wéihrend der Bauzeit meist eine
ausreichende Grundbruchsicherheit vorhanden.

Anders liegen die Verhdltnisse bei den nichtbindigen
Eoden. Da die Steifezahlen von Sand und Kies wesentlich
hoher als die der bindigen Boden sind, verliert die Beriick-
sichtigung der Setzungen hier erheblich an Bedeutung. Zeit-
weise ist sogar angenommen worden, dass Setzungen im
Sand in nur so geringer Grosse auftreten, dass sie vernach-
ldssigt und sandige oder kiesige Bodenschichten als prak-
tisch starr angesehen werden koénnen. Wenn dies der Fall
wire, konnte die zuldssige Bodenpressung dieser Boden
allein nach der erforderlichen Grundbruchsicherheit festge-
setzt werden, wie es z.B. in den Deutschen Vorschriften
(DIN 1054) der Fall ist, wo fiir breite Fundamente hohere
Belastungen als fiir schmale Fundamente zugelassen sind,
was der Grundbruchtheorie entspricht.

Einen weiteren Grund fiir die Auffassung, dass im Sand
und Kies der Grundbruch fiir die Tragfidhigkeit entscheidend
ist und dieser bei der starken Unnachgiebigkeit der nicht-
bindigen Boden ohne grosse vorhergehende Setzungen des
Fundaments plotzlich und deshalb liberraschend eintritt, lie-
ferten Modellversuche zur Untersuchung des Grundbruchver-
haltens von Sand. Versuche dieser Art wurden bei der Wich-
tigkeit des Problems wiederholt ausgefiihrt, und zwar aus
Iirsparnisgriinden stets mit recht kleinen Lastflichen (etwa
1000 cm?) in Versuchskdsten mit begrenzten Abmessungen

Bild 7. Gleitschollenbildung bei einer kleinen Rechteckplatte im Sand

Bild 8. Gleitlinienfeld unter einem Fundamentstreifen
(Nach Nadai: Plastizitit und Erddruck)

und auf der Oberfliche von meist trockenem Sandboden
(Bild 7). Da die Grundbruchbelastung nach der Theorie von
drei Faktoren, der Fundamentbreite, der Einbindetiefe und
der Kohision des Bodens, abhdngt und zwei der Faktoren,
Einbindetiefe und Kohé&sion, bei den Modellversuchen Null
waren und der dritte Faktor, die Fundamentbreite, auch nur
klein (etwa 30 cm) war, konnte sich als Bruchbelastung stets
nur ein recht geringer Wert ergeben. Bei dieser kleinen Be-
lustung und den begrenzten Abmessungen der Lastplatte
musste aber auch die vorhergehende Setzung &dusserst klein
sein, woraus dann irrtiimlicherweise geschlossen wurde, dass
auch bei den praktisch vorkommenden Fundamenten mit
viel grosseren Abmessungen ein pldtzlicher, sich nicht durch
vorausgehende Setzungen ankiindigender Grundbruch be-
flirchtet werden miisste, dem aus diesem Grunde ganz be-
sondere Beachtung entgegen zu bringen sei.

Bei der Griindungsberatung der Degebo fiir den Wieder-
aufbau Berlins nach dem Kriege trat bei der Untersuchung
der Wiederverwendung alter und fiir die neuen Geb&dude zu
schmaler Fundamente deshalb immer wieder das Problem
der ausreichenden Grundbruchsicherheit auf. Dieses Problem
liess sich zundchst nur unter Verwendung der verschiedenen
bestehenden Grundbruchgleichungen behandeln, die fast alle
davon ausgehen (Bild 8), dass sich unter dem Fundament
eine Schar von Gleitflichen bildet, die anfangs geradlinig
(Teil I), dann nach einer logarithmischen Spirale gekrimmt
(Teil IT) und dann wieder geradlinig (Teil III) verlaufen.
Bei Einfiihrung der liblichen Werte fiir den Reibungswinkel
von 30 bis 35° erhédlt man bei Annahme eines mindestens zu
fordernden Sicherheitsfaktors von 2 meist recht niedrige zu-
liissige Belastungen. Ein Heranziehen dieser Werte fiir die
Reurteilung der Zuldssigkeit der gewiinschten neuen Boden-
belastungen von 3 bis 4 kg/cm2 oder mehr hitte eine teuere
Unterfahrung und Verbreiterung der Fundamente bedeutet,
die bei allen Praktikern schon deshalb auf Unverstindnis ge-



Bild 10. Versuchsaufbau fiir die Probebelastung eines gquadratischen Fundaments
mit 0,5 m Einbindetiefe und 1 m2 Grundfliche

Bild 9. Versuchsgrube am Pilz-Bauwerk

stossen wire, weil auch die alten Fundamente nicht selten
Belastungen in dieser Hohe besessen hatten.

Bei der Fiille von Bauvorhaben, bei denen sich dieses
Problem ergab, wurde vom Verfasser vorgeschlagen, eine
systematische Reihe von Probebelastungen auf nicht zu
Itleinen Lastfldchen durchzufiihren und an Hand ihrer Er-
gebnisse die Richtigkeit der Grundbruchformeln und das
Verhalten des Sandes beim Bruch zu untersuchen.

Der Vorschlag, eine Anzahl Probebelastungen auszufiih-
ren, konnte nur gemacht werden, weil auf dem Versuchsge-
linde der Degebo in Berlin die Mdglichkeit, Probebelastun-
gen mit extrem hohen Belastungen und dennoch relativ billig
vorzunehmen, vorhanden war bzw. ist. Wahrend des Krieges
ist dort ein Betonkorper in Form eines Pilzes mit einem Ge-
wicht von rd. 12 630 t errichtet worden 8) 9), um das Ver-
halten einer bindigen Bodenschicht (Geschiebemergel) in
18,2 m Tiefe bei einer Bodenpressung von rd. 12,6 kg/cm? zu
untersuchen (Bild 9). Dieses noch bestehende Versuchsbau-
werk drédngte sich bei der Suche nach einem geeigneten Ver-
fahren zur Durchfiihrung von Probebelastungen mit grossen
Lasten formlich auf, da es erlaubt, unter seinem weit aus-
kragenden Rand sein riesiges Gewicht als Gegengewicht aus-
zunutzen und Driicke von fast beliebiger Hohe billig zu er-
zeugen, indem zwischen der Lastplatte und dem tliberkragen-
den Rand eine Pressvorrichtung angeordnet wird (Bild 10).
In der lagenweise aufgefiillten und sorgféltig verdichteten,
rd. 45 m tiefen Versuchsgrube konnten auf diese Weise
dann Sandschiittungen verschiedener Dichte untersucht
werden.

Dem Vorschlag, auf diese Weise das Verhalten des
Sandes beim Bruch zu untersuchen, wurde stattgegeben und
in den Jahren 1951 bis 1957 mit Mitteln des Bundesministers
fiir Wohnungsbau jeweils eine Reihe Probebelastungen mit
mittiger und ausmittiger Belastung ausgefiihrt. Betreffs der
Durchfiihrung und Auswertung und der Ergebnisse sei auf

8) Muhs: Durchfilhrung und Ergebnis einer grosseren Probe-
belastung, «Abhandlungen {iber Bodenmechanik und Grundbaus,
Bielefeld, Erich Schmidt, 1948.

9) Muhs und Davidenkoff: Untersuchungen liber das Setzungs-
verhalten des Baugrundes — Auswertung der Ergebnisse einer
grossen Probebelastung, «Bautechnik» 29 (1952), S. 25.

die bisher verdffentlichten einzelnen Versuchsberichte 10)
und die vorldufige Zusammenfassung 11) verwiesen. Hier
kann nur auf die wesentlichsten Ergebnisse und Folgerun
gen eingegangen werden.

Die Versuche haben sowoh!l im gewachsenen Boden als
auch in der untersuchten dichten und lockeren bis mittel-
dichten Schiittung mit und ohne Grundwasser gezeigt, dass
trotz z. T. sehr hoher Belastungen ein Grundbruch — cha-
rakterisiert durch ein Nachgeben des Bodens unter nahezu
konstanter Last — entweder iberhaupt nicht auftrat oder
aber nur nach grosseren vorausgehenden Setzungen. Die
Last-Setzungslinie eines Versuchs im dichten geschiitteten
Fein- und Mittelsand mit quadratischer Lastplatte von 1 m?2
Grundfldiche und einer Griindungstiefe von nur 05 m
(Bild 11) =zeigt z. B. trotz einer Belastung von mehr als
20 kg/cm? und einer Setzung von fast 20 cm, dass die Trag-
kraft des Bodens noch nicht erschopft war; eine weitere —
wenn auch vielleicht nur noch kleine — Steigerung der Be-
lastung wire moglich gewesen. In noch stidrkerem Masse
war dies bei einem gleichen Fundament, das jedoch eine
Griindungstiefe von 4,18 m besass und in den etwas lockerer
geclagerten gewachsenen Feinsand hineinreichte, der Fall
(Bild 12).

Aber auch in den Fillen, wo ein offenbarer Grundbruch
eintrat, gingen dem Grundbruch stets eindeutig Setzungen
des Fundaments voraus. Ein Grundbruch trat aber nur bei
schmalen Rechteckfundamenten ein. In den Last-Setzungs-
linien prédgte sich der Grundbruch im lockeren bis mittel-
dichten Sand in einer fast senkrechten Last-Setzungslinie
aus (Bild 13), widhrend im dichten Sand nach Ueberschrei-
tung der Bruchlast und Ueberwindung des hohen Reibungs-
widerstands des dicht gelagerten Sandes sogar ein deut-
licher Lastabfall beim Hinausschieben der Gleitscholle auf
der erzwungenen Gleitfliche und dem dort dann geringeren
Eeibungswiderstand beobachtet wurde (Bild 14). An der
Oberfldche der lockeren bis mitteldichten Schiittung machte
sich der Grundbruch stets durch eine sehr deutliche Schol-
lenbildung bemerkbar (Bild 15), wihrend in der dichten
Schiittung wohl eine starke Rissbildung, aber eine einheit-
liche Gleitscholle nur schwer zu erkennen war (Bild 16).

Da sich auch bei den Versuchen im Grundwasser grund-
sdtzlich nichts anderes ergab, so kann aus den Versuchen als
erste, fiir die Praxis sehr wichtige Erkenntnis die Folgerung

10) Muhs und Kahl: Ergebnisse von Probebelastungen auf gros-
sen Lastflichen zur Ermittlung der Bruchlast im Sand. 1., 2. und
3. Bericht, «Fortschritte und Forschungen im Bauwesen» H. 17 und
28, Reihe D, Grundbau., Stuttgart, Franckh'sche Verlagshandlg.,
1954 und 1957.

11) Muhs: Ueber das Verhalten beim Bruch, die Grenztragfihig-
keit und die zuldssige Belastung von Sand, «Baumaschine und Bau-
technik» 4 (1957), S.1 und 51.
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Sancl-

gezogen werden, dass der Grundbruch im Sand nicht vollig
iiberraschend, wie u. U. im bindigen Boden, eintritt, sondern
sich vorher durch Setzungen ankiindigt. Aus der Tatsache,
dass die vor dem Bruch auftretenden Setzungen meist recht
gross sind, folgt weiterhin, dass nicht die Grundbruchlast,
sondern die fiir das Bauwerk zuldssige Setzung die Be-
lastungsfihigkeit der nichtbindigen Bdden begrenzt. Auf
jeden Fall ist es nicht gerechtfertigt, im Sand einseitig nach
der Grundbruchtheorie aus der Auffassung heraus zu di-
mensionieren, dass es im Sand praktisch keine Setzungen
und Setzungsdifferenzen gibt und deshalb die Grundbruch-
sicherheit allein ausschlaggebend sei.

Die Versuche haben weiterhin bei allen Versuchsreihen
ein besseres Tragvermodgen der gedrungenen quadratischen
Fundamente gegeniliber den fldchengleichen, aber gestreck-
ten rechteckigen Fundamenten mit einem Seitenverhéltnis
von 1:4 bewiesen. Die Tragfidhigkeit der quadratischen Fun-
damente ergab sich im lockeren bis mitteldichten Sand um
rd. 30 9, im dichten Sand um rd. 50 % hoher als die des
rechteckigen Fundaments. Die Erkldrung hierfiir liegt
darin, dass sich bhei den gedrungenen quadratischen Funda-
menten keine einseitige Gleitscholle wie bei den rechtecki-
gen Fundamenten bildete, sondern dass eine allseitige, rdum-
liche Tragwirkung vorhanden war. Dies geht aus den Bewe-
gungen der Bodenoberfldche (siehe Bild 3) und den dort
sichtbaren Rissen — einem ann&dhernd kreisformigen Haupt-
riss und davon ausgehenden Radialrissen — klar hervor
(Bild 17).

Durch die Versuche wurde ferner der auch nach der
Theorie starke Einfluss der Griindungstiefe auf die Trag-
fiihigkeit bestétigt. Einc Zusammenfassung der Ergebnisse



Bild 16. Rissbildung und Fuge seitlich des Fundaments bei Ueber-
belastung des Rechteckfundaments mit 05 m Einbindetiefe in der
dichten Sandschiittung

der Versuche im gewachsenen Sand mit verschiedener Ein-
bindetiefe der Lastfliche (Bild 18 links) zeigt den die Set-
zungen stark herabsetzenden Einfluss der seitlichen Erdauf-
last sehr deutlich. Eine Belastung von 10 kg/cm?2 verur-
sachte z. B. bei einer Griindung in 4,2 m Tiefe eine Setzung
von rd. 2 c¢m, bei einer Griindung an der Oberfliche dage-
gen von knapp 8 cm. Fiir eine Setzung von 5 cm war im
letzten Fall eine Belastung von rd. 7 kg/cm?2, im ersten Fall
dagegen von rd. 18 kg/cm? notwendig.

Auf das unterschiedliche Verhalten des lockeren bis
mitteldichten und des dichten Sandes ist bei den Gleitschol-
lenbildungen bzw. den Rissebildungen an der Bodenober-
flache schon hingewiesen worden. Besonders klar geht der
sehr starke Einfluss der Lagerungsdichte auf die Tragfédhig-
keit aus der Gegeniiberstellung der Last-Setzungslinien der
Versuche im lockeren bis mitteldichten und dichten Sand
(Bild 18 rechts) hervor. Die Tragfdhigkeit ist geméss der
Darstellung im dichten Sand etwa um das Doppelte grosser
als im lockeren bis mitteldichten Sand. Noch stérker ist der
Unterschied bei wasserfiihrendem Sand (Bild 19).

Die Gegeniiberstellung der vereinfachten Last-Setzungs-
linien der Versuche im Grundwasser und der entsprechenden
Parallelversuche im erdfeuchten lockeren bis mitteldichten

Bild 20. Abhéngigkeit der Tragfidhigkeit vom Grundwasserstand im
lockeren bis mitteldichten Sand
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Bild 17. Rissbildung bei Ueberbelastung des quadratischen Funda-
ments mit 0,6 m Einbindetiefe in der lockeren bis mitteldichten
Sandschiittung
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Bild 19. Abhingigkeit der Tragfihigkeit
von der Lagerungsdichte im Grundwasser

Last-Setzungslinien von Versuchen mit quadratischen Fundamenten mit verschiedener Einbindetiefe (links) und verschiedener



Sand (Bild 20) zeigt, wie stark die
Tragfiahigkeit mit kleiner werdendem
Abstand des Grundwasserspiegels von
der Fundamentsohle abnimmt. Deut-
lich tritt auch wieder das ungiinstige
Verhalten der gestreckten recht-
eckigen Lastplatte gegeniiber der ge-
drungenen quadratischen Lastplatte
hervor und ganz besonders deutlich
die geringe Tragkraft eines ohne
Einbindetiefe gegriindeten Funda-
ments. Im dichten Sand (Bild 21)
war die durch die Versuche festge-
stellte Abnahme der Bruchbelastung
durch Anstieg des Grundwassers bis
zur Griindungssohle geringer als im
lockeren bis mitteldichten Sand; sie
betrug beim rechteckigen Fundament
nur knapp 10 % gegeniiber rd. 45 bis
55 9% im lockeren bis mitteldichten
Sand.

Seteung in cm
3

Bild 21.

Fiir die Tragfiahigkeit ungilinstig sind auf Grund der
Versuchsergebnisse also: Eine kleine Fundamentbreite bzw.
eine zu gestreckte Fundamentform, eine kleine Einbindetiefe,
ein kleiner Abstand vom Grundwasserspiegel und eine
lockere Lagerung der Griindungsschicht.

Dies stimmt grundsétzlich mit der Theorie iliberein. Der
zahlenmdssige Vergleich der Versuchsergebnisse mit den
nach Terzaghi 12) oder Schultze 13) berechneten Bruchlasten
zeigt allerdings, dass die Grundbruchformeln fiir den Fall
der untersuchten Einzelfundamente im dichten und lockeren
bis mitteldichten Sand erheblich zu niedrige Bruchbelastun-
gen liefern, wenn man die heute fiir diese Bdden iiblicher-
weise benutzten Reibungswinkel von 35° bzw. 30° und die
in dem erdfeuchten Sand festgestellte scheinbare Kohé-
sion 14) von max. 0,08 kg/cm?2 zugrunde legt. Aber selbst
wenn man die den untersuchten Lagerungsdichten wirklich
entsprechenden, d.h. durch Scherversuche bei verschiedenen
Lagerungsdichten ermittelten Reibungswinkel (Bild 22) in
die Grundbruchgleichungen einsetzt, d. h. Winkel bis zu 354 °
flir den lockeren bis mitteldichten Sand und bis zu 39%°
fiir den dichten Sand, ergeben sich im dichten Sand rechne-
risch noch zu kleine Bruchbelastungen, ganz besonders bei
den quadratischen Fundamenten.

Die Versuche haben ausserdem erkennen lassen, dass
das gedrungene Einzelfundament spezifisch mehr triagt als
der gleich breite, unendlich lange Fundamentstreifen, und
zwar deshalb, weil beim
Einzelfundament die 50
oben schon besprochene
durchgehende raum-
liche Gleitfliche zur
Ausbildung kommt, die
beim Fundamentstrei-
fen fehlt. Die bisherige
Theorie nimmt dagegen
— ausgehend von einer
nach den Versuchen
nicht zutreffenden dach-
formigen Ueberschnei-
dung von vier Gleit-
fldchen vor den vier
Seiten des Fundaments
— bei den Einzelfunda-
menten ein vermindertes
Tragvermdgen an. Die 30
fir Einzelfundamente
bisher entwickelten
Gleichungen liefern des-
halb nicht nur =zahlen- 25
maissig zu kleine Grund- 30 35 “
bruchlasten, sondern ge- Parenvolumen (%)
gehen dariiber hinaus
von falschen Voraus-

Bereich der Versuche
im dichlen Sand
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Bild 22. Abhidngigkeit des Reibungs-
winkels vom Porenvolumen
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Abhédngigkeit der Tragfdhigkeit vom Grundwasserstand im dichten Sand

setzungen aus. Wir hoffen, im Jahre 1959 eine abschliessende
Arbeit liber die Auswertung der Versuchsergebnisse in theo-
retischer Richtung veroffentlichene zu konnen, die diese fiir
die Baupraxis wichtigen Méingel beseitigt und ein zutref-
fendes Verfahren zur Berechnung der Bruchbelastungen von
mittig belasteten Einzel- und Streifenfundamenten angibt.

Ueber die sehr interessanten Ergebnisse der Versuche
von Dipl-Ing. Kahl mit ausmittiger Belastung kann ich mich
hier nur ganz kurz dussern. Fiir die Praxis sehr wichtig ist,
dass sich bei allen Versuchen mit Stellung der Last im Drit-
telspunkt aus den gemessenen Setzungen, Sohldriicken und
Aufbruchfiguren bzw. Geldndebewegungen neben den Fun-
damenten eindeutig ergab, dass die gemdiss der Lastanord-
nung zu erwartende dreieckformige Sohldruckverteilung sich
nur dann einstellte, wenn die Last in das Fundament punkt-
formig eingeleitet wurde (Bilder 23 und 24). Bei fldchen-
formiger Lasteinleitung, wie sie in der Praxis gewdhnlich
vorkommt, ergab sich dagegen sowohl aus den Setzungs-
und Sohldruckmessungen (Bild 25) als auch aus den Grund-
bruchfiguren (Bild 26) eine stark trapezformige, teilweise
fast rechteckférmige Sohldruckverteilung. Die Lastresultie-
rende ist hiernach bei der flichenférmigen Lastiibertragung
innerhalb der Belastungsvorrichtung vom Kernrand in Rich-
tung zur Fundamentmitte gewandert (Bild 27). Aehnliches
muss auch bei ausmittig belasteten Pfeilern oder Wéinden
erwartet werden, was bedeutet, das die grossen Spannungs-
spitzen unter der lastzugewandten Fundamentkante im Bau-
grund micht in der rechnerischen Groésse auftreten. Dafiir
tritt in den Pfeilern und Wéinden aber eine entsprechend
hohere Belastung in den in Frage kommenden Teilen des
Querschnitts auf.

Der Vergleich der gemessenen Setzungen mit den gemes-
senen Sohldriicken zeigt im lbrigen, dass sich die Setzungen
an den Fundamentkanten wie die dortigen Sohldriicke ver-
hielten. Ein Vergleich der mittleren Fundamentsetzung der
ausmittigen Versuche ergab demzufolge eine gute Ueber-
einstimmung mit den Setzungen der Versuche mit mittiger
Belastung, und zwar sowohl im lockeren und dichten Sand
(Bild 28) als auch fiir die quadratischen und rechteckigen
Fundamente (Bild 29).

Die vorstehend geschilderten Versuchsergebnisse, die
vielleicht in mancher Hinsicht liberraschend erscheinen, und
die aus ihnen gezogenen Schliisse werden durch die an alten
Flachgriindungen in Berlin gewonnenen Erfahrungen ein-

12) Terzaghi und Jelinek: Theoretische Bodenmechanik. Berlin —
Gottingen — Heidelberg, Springer-Verlag, 1954.

13) Schultze: Standsicherheit der Grundbauwerke. Grundbau-
Taschenbuch, Band. I, S. 118. Berlin, Wilh. Ernst & Sohn, 1955.

14) Hahl und Neuber: Beschreibung und Auswertung von Ver-
suchen zur Feststellung der scheinbaren Kohédsion von erdfeuchtem
Sandboden. Schriftenreihe «Fortschritte und Forschungen im Bau-
wesen», H. 28, Reihe D, Grundbau. Stuttgart, Franckh’sche Verlags-
handlung, 1957.
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Bild 23. Last-Setzungslinien der beiden Kanten und der Fundament-
mitte bei ausmittiger Belastung eines Rechteckfundaments mit
gelenkiger Lastiibertragung

deutig bestétigt, wonach bei vielen dlteren Bauwerken mitt-
lere Bodenpressungen und Kantenpressungen unter die Fun-
damente ausmittig belastenden Giebelwidnden vorhanden sind
oder vorhanden waren, die nach den bestehenden Vorschrif-
ten bei weitem nicht zuldssig wéiren.

Biid 24. Verkippung und Bodenaufbriiche bei ausmittiger
Belastung eines quadratischen Fundaments mit gelenkiger
Lastiibertragung
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Bild 25. Last-Setzungslinien der beiden Kanten und der Funda-
mentmitte bei ausmittiger Belastung eines Rechteckfundaments
mit flachenformiger Lastiibertragung

Wegen der untereinander widerspruchsfreien Ergebnisse
der vielen Grossmodellversuche und ihrer Bestidtigung durch
die Praxis wenden wir bei unserer Griindungsberatung die
Versuchsergebnisse nunmehr schon seit Jahren an. Welche
Moglichkeiten sich dabei bei voller Ausnutzung der Trag-
fahigkeit einer wirklich dicht gelagerten Sandschicht er-
geben, soll das folgende Beispiel zeigen.

Beim Umbau des Gdrkellergebdudes einer alten Brauerei
ergaben sich dadurch, dass in zwei Geschossen anstelle der
fritheren Holzfdsser rechteckige, metallene Behilter aufge-
stellt wurden, die die Nutzfliche viel stdrker ausfiiliten
(Bild 30), sehr hohe Beanspruchungen der alten Streifenfun-
damente. Die Nachmessung ihrer Abmessungen zeigte, dass
die Fundamente im Mittel 0,75 m in den Untergrund ein-
banden (von Oberkante Kellersohle aus) und gewdhnlich
1,0 m breit waren. Damit ergab sich die kiinftige Boden-
pressung zu 83 kg/cm2. Es war zu entscheiden, ob diese
Belastung dem Untergrund zugemutet werden konnte oder
oh eine Unterfahrung und Verbreiterung der sehr langen
Streifenfundamente erforderlich sei.

Die Untersuchung der Lagerungsverhéltnisse der in den
Schiirfgruben angetroffencn, von dinnen Geschiebelehm-
schichten unregelméssig durchsetzten Fein- und Mittelsande
durch Schlagsondierungen erbrachte den Nachweis, dass die
Griindungsschicht bis zur Untersuchungstiefe von rd. 3 m
unter Fundamentunterkante sehr dicht gelagert war. Da-
mit war die erste und wichtigste Voraussetzung fiir die Zu-
lassung ciner extrem hohen Bodenpressung erfiilit. Da bei

Bild 26. Risshildung bei ausmiltiger Belastung eines quadratischen
'undaments mit flichenférmiger Lastiibertragung



ihr vor allem tiber die erforderliche
Grundbruchsicherheit Zweifel be-
stehen mussten, wurde sodann eine
Reihe von Scherversuchen durchge-
fihrt, um zu priifen, ob in dem an
mehreren Untersuchungsstellen ge-
wonnenen Probematerial tiberall mit
einem hohen Reibungswinkel gerech-
net werden konnte. Dies war der Fall.
Schliesslich wurde auch noch die
Frage der zu erwartenden Setzungen n
untersucht. Da die rechnerische
Hochstbelastung der alten Funda-
mente schon recht hoch (6,8 kg/cm?2)
gewesen war, die dariiber hinausge-
hende Neubelastung also nur 1,5
kg/cm2? betrug, brauchten hier von
vornherein keine grossen Bedenken
zu bestehen. Die Setzungsberechnung m
ergab demnach auch nur eine voraus-
giehtliche Setzung der Fundamente
durch die gesamte Wieder- und Neu-
belastung, d.h. durch eine Belastungs-
steigerungum 5,5 kg/cm?2,vonrd. 1 cm.

Auf Grund der Ergebnisse dieser Untersuchungen wurde
der Wiederverwendung der alten Fundamente zugestimmt,
jedoch die Bedingung gestellt, die kritische Lasterhdhung
durch die Nutzlast von 6,0 auf 83 kg/cm2 unter kontrollier-
ten Bedingungen vor sich gehen zu lassen. Durch gleich-
méssiges Fiillen aller Girbehilter konnte einerseits erzwun-
gen werden, dass alle Fundamente zeitlich gleichméssig be-
lastet, d. h. zu einer gleichmissigen Setzung veranlast wur-
den. Anderseits konnte durch genaues Beobachten dieser
Setzungen an verschiedenen Mauern dabei gleichzeitig ge-
priift werden, ob die Setzungen in der vorausgesagten Grosse
auftreten oder ob der Setzungsverlauf den Beginn eines
Grundbruchs andeutet.

Die Umbauarbeiten wurden daraufhin ohne Verstdrkung
der Fundamente ausgefiihrt. Nach Aufstellung der neuen
Géarbehélter, die bis zu einer Hohe von 1,8 m gefiillt werden
konnten und durch die genaue Kenntnis ihres Inhalts und
damit ihrer Last der Probefiillung den Charakter einer
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Bild 27. Verkippung und Bodenaufbruch bel ausmit-

tiger Belastung eines Rechteckfundaments a) bei
gelenkiger und b) bei flachenforiniger Lastiibertragung
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Bild 28, Vergleich der Last-Setzungslinien von mittig und ausmittig belasteten Quadrat-

Probebelastung der gesamten betroffenen Fundamente ver-
liehen, wurde in den Kellerwdnden eine grossere Anzahl von
Stahlbolzen zur Beobachtung der Setzungen eingesetzt
(Bild 31) und eingemessen. Dann wurden zunidchst die 37
Behilter des unteren Géirkellers, am n#chsten Tag die 34
Behilter des oberen Gérkellers gleichméissig mit Wasser
gefiillt und dabei die Setzungen gemessen, was eine Zeit
von 7} Stunden und 8% Stunden in Anspruch nahm. Wih-
rend des Fiillens der Behélter im unteren und oberen Géir-
keller wurden je drei Einmessungen der Hohenpunkte vor-
genommen. Ausserdem wurde je eine Messung unmittelbar
vor Beginn und nach Beendigung der Fiillung der Behilter
eines Geschosses ausgefiihrt. Nachdem die volle Last meh-
rere Stunden gewirkt hatte, wurde nochmals gemessen und
unmittelbar danach mit der Entleerung der Behilter be-
gonnen.

Die Auftragung der gemessenen Setzungen (s. Bild 31)
zeigte, dass sich die Punkte innerhalb der belasteten Grund-
rissfldche im Mittel um rd. 0,16 cm gesetzt hatten. Ausser-
dem war zu erkennen, dass die Setzungen nach der Ent-
lastung annédhernd vollstdndig zurilickgegangen waren. Dar-
aus und aus dem geringen Ausmass der Setzungen ergab
sich die Vermutung, dass die Fundamente bereits friiher
cinmal, wahrscheinlich wdhrend des Ersten und Zweiten
Weltkrieges, anndhernd bis zu den bei der Probebelastung
erreichten Werten oder sogar dariiber hinaus belastet wor-
den waren, dass es sich also bei der Probebelastung nicht
um eine echte Erstbelastung gehandelt hat. Hierin liegt
ein Grund fiir die gegeniiber der rechnerischen Setzung von
04 cm gemessene Setzung von nur 0,16 cm.
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Bild 29. Vergleich der Last-Setzungslinien von mittig und ausmittig
belasteten Rechteckfundamenten



Ein weiterer Grund hierflir liegt darin, dass —
wie die Messungen ergeben haben — sich auch nicht
direkt durch die Garbehilter belastete Wande um rd. 0,10 cm
gesetzt haben. Danach haben diese Winde infolge der Stei-
figkeit des Geb&dudes bei der Probebelastung ebenfalls einen
erheblichen Teil der aufgebrachten Last ilibernommen. Die
Belastungen der direkt belasteten Wéande sind demnach ent-
sprechend geringer gewesen als auf Grund der statischen
Berechnung angenommen worden ist, was dazu beigetragen
hat, dass die zu erwartenden Setzungen zu gross (04 cm)
geschédtzt worden sind.

Ich glaube, dass diese Griindungsuntersuchung ein be-
sonders liberzeugendes Beispiel flir die Moglichkeiten der
Ausnutzung der Tragfidhigkeit von wirklich dicht gelager-
tem Sand einerseits und fiir die Anwendung der Ergebnisse
der beschriebenen Forschungsarbeiten lber die Grundbruch-
sicherheit von Sand andrerseits darstellt.

Als weitere Anwendung nenne ich die Griindung der
8- bis 17geschossigen Wohnhochhduser im Hansaviertel in
Berlin, die durch die Berichte liber die Internationale Bau-
ausstellung 1957 (Interbau) bekannt geworden sind 15). Die
meisten dieser Wohnhochh&duser sind auf aufgeschiittetem
und dabei lagenweise verdichtetem, gleichférmigem Sand mit
Stdrken bis zu 4,5 m auf Einzel- und Streifenfundamenten
mit Bodenpressungen aus Eigengewicht bis zu 3,15 kg/cm?2
gegriindet worden. In vier Fédllen wurde eine Plattengriin-
dung ausgefiihrt.

2. Setzungen im Sand

Da die Setzungen der Wohnhochhduser (Bild 32) im
Rahmen eines vom Bundesminister fiir Wohnungsbau er-
teilten Forschungsauftrags sehr genau gemessen worden
sind, mochte ich hier kurz auf diese Messungen und ihre
Ergebnisse sowie auf die Setzungsberechnungen im nicht-
bindigen Boden eingehen.

Zur Messung der Setzungen an diesen Gebduden wurden
im wesentlichen zwei Verfahren angewendet. Die absoluten
Setzungen gegeniiber dem amtlichen Festpunktnetz wurden
durch Feinnivellements gemessen. Ausserdem wurden zur
Feststellung der unterschiedlichen Setzungen im Innern der
meisten Bauwerke Messungen mit einer Prizisionsschlauch-
waage ausgefiihrt (Bild 33). Die Messung mit der Schlauch-
waage hat den Vorteil, dass in den Kellern der Geb&dude sehr
friihzeitig und ohne zu grosse Behinderung durch den Bau-
betrieb und das Wetter gemessen werden kann, und zwar
auch an den im Innern der Gebdude gelegenen Stiitzen und
Waiénden, die durch die tiblichen Nivellements nicht beob-
achtet werden konnen. Ausserdem erhidlt man mit der
Schlauchwaage sofort den Setzungsunterschied der beiden
untersuchten Punkte, wobei — wie die mehrjdhrigen Mes-
sungen im Hansaviertel bewiesen haben — mit einer Pria-

15) Neumeuer: Baugrunduntersuchungen und Grindungen beim
Wiederaufbau des stdlichen Hansaviertels in Berlin-Tiergarten,
«Baumaschine und Bautechnik» § (1958), S. 43.

Bild 30. Géarbchilter in einem Brauereigebdude
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Bild 32. Bauobjekt 1 im Hansaviertel

zisionsschlauchwaage eine Genauigkeit von 1/,y mm, die in
allen Fédllen ausreichend sein diirfte, erreicht werden kann.

Ueber die Durchfiihrung und Auswertung dieser Mes-
sungen im einzelnen wird demnichst ein ausfiihrlicher Be-
richt verdffentlicht werden. Hier sei nur mitgeteilt, dass
die an zehn Bauwerken gemessenen mittleren Setzungen
von jeweils 10 bis 18 Messpunkten an den Aussenwénden
zwischen rd. 0,6 und 1,8 cm lagen. Die vor Beginn der Mes-
sungen schon eingetretenen Setzungen konnen nach den
aufgetragenen Last-Setzungslinien bei den Plattengriindun-
gen hochstens 0,5 cm betragen haben, widhrend sie bei den
Einzel- und Streifenfundamenten erheblich kleiner waren.
Die grossten Setzungen traten eindeutig unter den auf

Schnitt a-a
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Bild 31. Setzungen bhei der Probeflillung der Giarbehidlter in einem
Brauereigebdude



Bild 34. Objekt 14 im Hansaviertel

Dlatten gegriindeten Bauwerken auf, was der Theorie ent-
spricht, da von den grossen Platten ein tieferer Bereich des
Untergrundes zusétzlich beansprucht wird. Die grossten, an
den Aussenwidnden oder Aussenstiitzen gemessenen Set-
zungsunterschiede der z.T. sehr langen Gebdude (Bilder 34
und 35) betrugen rd. 0,20 bis 0,80 cm. Die durch die Mes-
sungen mit der Prizisionsschlauchwaage gemessenen Set-
zungsunterschiede zwischen den Aussenwidnden und der Mit-
telwand bzw. den Innenstiitzen betrugen 0 bis 0,2 cm. Wie
nicht anders zu erwarten, traten die kleinsten Setzungsun-
terschiede im allgemeinen bei den auf Platten gegriindeten
Bauwerken auf.

Diese an zehn Bauwerken gemessenen Setzungen und Set-
zungsunterschiede sind sehr kiein und fiir die Baukonstruk-
tionen harmlos. Diese Ergebnisse beweisen, dass es moglich
ist, auch derart hohe Gebdude auf verdichteten Sandschiit-
tungen oder im nicht dicht gelagerten, gewachsenen Sand-
boden zu errichten.

Die Auswertung der Messungen nach der Elastizitits-
theorie fiir den elastisch-isotropen Halbraum im Hinblick
auf die Steifezahl des sandigen Untergrundes, der nach den
durchgefiihrten Drucksondierungen in den fiir die Aufnahme
der Bauwerkslasten noch wichtigen Tiefen meist nur locker
bis mitteldicht gelagert war, zeigt, dass auch bei gleichen
Bodenverhiltnissen die Steifezahl nicht konstant ist, son-
dern mit wachsender Grosse der Fundamente stark ansteigt
(Bild 36). Das bedeutet, dass die Elastizitdtstheorie die tat-
sichlichen Vorgénge nicht richtig wiedergibt, weil bei ihr
die Elastizitéitsziffer eine Materialkonstante ist, die nicht
von der Grosse der Lastplatte abhdngt. Jedoch gibt die
Elastizitdtstheorie den Einfluss der Fundamentform der
Terdenz nach richtig wieder, so dass sie recht brauchbar
ist, wenn man bei der Festlegung der Steifezahl noch einen
Korrekturfaktor zur Beriicksichtigung der Fundamentab-
messungen, d.h. der Tiefenwirkung des Bauwerks und da-
mit der Dicke der beanspruchten Bodenschicht, einfiihrt.
Ausserdem sind die Einbindetiefe und die mittlere Boden-
pressung von Bedeutung, sowie die Lagerungsdichte, beson-
ders bei kleinen Fundamentabmessungen, bei denen die seit-
lichen Ausweichbewegungen des Bodens das Setzungsverhal-
ten des Fundaments beherrschen. Die bisher vorliegenden
Ergebnisse der Probebelastungen der Degebo und der Set-
zungsbeobachtungen an Bauwerken lassen erwarten, dass
iiber die Grosse der Steifezahl bald ausreichend gesicherte
Angaben gemacht werden konnen, so dass die Setzungen
von sandigen Ablagerungen mit Hilfe der Elastizitdtstheorie
mit geniligender Genauigkeit berechnet werden konnen.
Auch hier sei wieder auf die bevorstehende Verdffentlichung
der Forschungsarbeit von Dr. Neuber verwiesen.

Bild 35. Objekt 20 im Hansaviertel

4. Fundamentbeanspruchung

Fiir die Sicherheit einer Fundierung ist nicht nur die
richtige Einschitzung der Setzungen und der Grundbruch-
sicherheit des Untergrundes notwendig, sondern es muss
auch der Griindungskorper selbst — und zwar ganz gleich,
ob es sich um ein Einzelfundament, einen Bankettstreifen
oder ym eine Griindungsplatte handelt — untersucht wer-
den, ob er die auftretenden Beanspruchungen aufzunehmen
vermag. Diese Berechnung stosst auf uniiberwindbare
Schwierigkeiten, wenn man nicht grosse Vereinfachungen
sowohl in statischer als auch in bodenmechanischer Hinsicht
vornimmt. Es kann nicht meine Aufgabe sein, auf dieses
sehr schwierige Thema, das einer recht langen Behandlung
bediirfen wiirde, hier auch nur einigermassen griindlich ein-
zugehen. Ich mochte aber doch wenigstens iiber einige
Punkte dieses Problems, dem in den letzten Jahren in
Deutschland besonderes
Interesse entgegengebracht
wurde, einige Mitteilungen
machen.

Fiir die Behandlung die-
ses Problems sind die An-
nahmen iiber die Vertei-
lung des Sohldrucks unter
dem Griindungskorper aus-
schlaggebend. Die bei prak-
tischen Aufgaben oft an-
genommene gleichmis-
sige Spannungsverteilung
ist in Wirklichkeit nicht
vorhanden. Bei der Unter-
suchung der Frage der tat-
sdchlichen Sohldruckver-
teilung ist zwischen star-
ren und elastischen Funda-
menten zu unterscheiden.

Bei starren Fundamen-
ten ist von einer Sohl-
druckverteilung auszuge-
hen, wie sie sich nach den
Spannungsausbreitungsge-
setzen von Bowussinesq fir
den elastisch - isotropen
Halbraum ergibt. Es
herrscht hiernach grund-
sédtzlich eine hohlparabo-
lische Sohldruckverteilung,
d.h. an den Réndern sind
die Spannungen grosser als

Bild 33. Prazisionsschlauch-
waage von Prof, Dr, Meisser
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Bild 36. Abhéngigkeit der Steifezahl des sandigen Untergrundes
im Hansaviertel von der Fldchengrosse der Fundamente

unter der Mitte des Fundaments. Dies gilt aber nur so lange,
wie die Belastung so klein ist, dass nur elastische, jedoch
noch keine plastischen Formédnderungen im Untergrund auf-
treten. Entstehen infolge einer zu grossen Belastung pla-
stische Formédnderungen — und diese entstehen dort, wo
die grossten Spannungen herrschen, d.h. am Rande des
F'undaments —, so dndert sich infolge der sich dort ausbil-
denden Fliessbereiche die Sohldruckverteilung. Da der Rand-
bereich infolge der seitlichen Ausweichbewegungen weniger
zu tragen vermag als der Boden unter der Mitte des Funda-
ments, wird von der Mitte ein grosserer Teil der Last auf-
genommen, als es vorher der Fall war. Je weiter die Last
gesteigert wird, um so stdrker wandert die vom Boden iiber-
nommene Last zur Fundamentmitte hin, und aus der vorher
klar hohlparabolischen wird eine eindeutig vollparabolische
Sohldruckverteilung. Dazwischen gibt es — abhédngig von
den Fliessmoglichkeiten des Bodens, d.h. von seiner Lage-
rungsdichte und der Einbindetiefe und Grosse und Form
des Fundaments sowie der Grosse der Belastung — fast be-
liebig viele Uebergangsmoglichkeiten 16),

Bild 37 zeigt links die bei einer der Probebelastungen
der Degebo an einem quadratischen, mit einer Einzellast be-
lasteten Fundament im wasserfiihrenden und nur mitteldicht
gelagerten Sand bei Belastungen zwischen 4,22 und 10,35
kg/cm?2 mit eingebauten Bodendruckdosen gemessenen Sohl-
driicke. Sie sind stets vollparabolisch verteilt. Wegen der
geringen Griindungstiefe, der relativ lockeren Lagerung und
des im Grundwasser nur geringen Raumgewichts des San-
des war hier ein seitliches Ausweichen des Bodens leicht
moglich, d.h. auch schon bei der kleinsten aufgebrachten
Belastung von 4,22 kg/cm2. Je hoher die Belastung wurde,
je stdrker also die seitlichen Fliessbewegungen des Bodens
waren, um so ausgeprigter kam die vollparabolische Span-
nungsfigur zur Ausbildung. Auf der rechten Seite von
Bild 37 ist demgegeniiber das Ergebnis einer Messung an
einem rechteckigen und mit einer Wandlast belasteten Fun-
dament im erdfeuchten Sand dargestellt, der auch dichter
als bei dem Versuch im wasserfilhrenden Sand gelagert war.
Bei den niedrigen Laststufen war hier noch eine geradlinige
oder schwach hohlparabolische Spannungsverteilung vor-
handen, weil hier wegen der dichteren Lagerung, der
scheinbaren Kohésion und dem hoheren Raumgewicht des
erdfeuchten Sandes die seitlichen Fliessbewegungen stirker
behindert wurden. Bei hoheren Belastungen bildeten sich
aber auch hier immer stirker gekriimmte, vollparabolische
Sohldruckverteilungen aus.

Das Messergebnis von Bild 37 rechts ist einer gerade
abgeéschlossenen Forschungsarbeit der Degebo iiber die Ver-
teilung der Spannungen in der Sohlfuge und im Beton von
starren, in Sand gegriindeten Streifenfundamenten entnom-
men, die Ende des Jahres verdffentlicht werden soll 17), Zur

16) Schultze: Die Verteilung der Sohlpressungen unter Funda-
menten. Theorie und Wirklichkeit, «Mitteilungen aus dem Institut
fiir Verkehrswasserbau, Grundbau und Bodenmechanik der Tech-
nischen Hochschule Aachen», H. 18, 1958.

17) Bub: Beitrag zur Ermittlung der Verteilung der Normal- und
Schubspannungen an der Sohle von Streifenfundamenten und zur
Bemessung von Streiferifunamenten aus unbewehrtem Beton, Un-
verdffentlichtes Manuskript, 1958.
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Bild 837. Gemessene Sohldruckverteilungen bei den Belastungs-
versuchen der Degebo im Sand

Bestimmung des Kriftespiels in den untersuchten Funda-
menten wurden neben den Sohldriicken auch die Reibungs-
krifte in der Sohlfuge mit neu entwickelten Schubkraft-
messdosen 18) und die Betondruck- und Zugspannungen mit
neu entwickelten Betondehnungsmessern gemessen. Auf
Grund der umfangreichen Messergebnisse und ihrer rechne-
rischen Auswertung kommt der Bearbeiter des Forschungs-
auftrags, Reg.-Baurat Bub, zu dem Ergebnis, dass bei den
liblichen, verhiltnisméssig niedrigen Bodenpressungen im
Sand auch bei flach gegriindeten Streifenfundamenten eine
leicht hohlparabolische Sohldruckverteilung vorhanden sein
kann bzw. sein wird, die zusammen mit der in der Sohlfuge
wirkenden Schubkraft zu einer Erhéhung der fiir die Be-
messung massgebenden Biegezugspannungen im Fundament
fiihrt, dass aber die bisher iiblichen Bemessungsverfahren
trotz Vernachlidssigung aller spannungserhohenden Ein-
fliisse auf der sicheren Seite liegen, da mit sehr niedrigen
zuldssigen Biegezugspannungen gerechnet wird. Dieses fiir
schmale und flach in Sand gegriindete Fundamente gewon-
nene Ergebnis schliesst aber nicht aus, dass bei breiten oder
tief gegriindeten oder auf festen Boden aufliegenden Fun-
damenten mit u. U. sehr stark hohlparabolischer Spannungs-
verteilung gerechnet werden muss.

Nicht weniger verwickelt liegen die Verhéiltnisse, wenn
es sich nicht um starre, sondern um elastische Griindungs-
korper handelt. Von elastischen Griindungskorpern ist be-
kannt, dass die Biegungsmomente schon empfindlich von
nur kleinen Aenderungen der Sohldruckverteilung beein-
flusst werden, die ihrerseits aber entscheidend von der Stei-
figkeit bzw. der Schlaffheit des Fundaments und des Ueber-
baus abhidngt. Hier hat sich der unter Leitung von Prof.
Dr.-Ing. habil. Schultze, Aachen, stehende Arbeitskreis
«Berechnungsverfahrens der Deutschen Gesellschaft fiir
Erd- und Grundbau bemiiht, durch Vorbereitung der DIN
4018 «Richtlinien fiir die Berechnung von Flédchengriindun-
gen» allgemeingiiltige Gesichtspunkte herauszuarbeiten,
wann mit einer gleichmissigen Sohldruckverteilung, wann
mit einer Sohldruckverteilung gemiss dem «Bettungsziffer-
verfahren» und wann mit einer Sohldruckverteilung geméss
dem «Steifezifferverfahren» gerechnet werden darf bzw.
soll. Besonders die demnéchst bei dem Verlag Wilhelm
Ernst & Sohn in Berlin in Buchform erscheinenden Erliu-
terungen mit ausfiihrlichen Rechenbeispielen fiir die ver-
schiedenen Verfahren werden der Praxis gute Dienste
leisten.

18) Emschermann: Messdose zum Ermitteln der Sohlreibung bei
Fundamenten, «VDI-Z.» 99 (1957), S. 423.
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Bild 38. Mogliche Steifigkeitsverhiltnisse zwischen Fundament und
Ueberbau (nach Grasshoff)

Das in theoretischer Hinsicht einwandfreieste Verfahren
ist das Steifezifferverfahren19). Bei ihm wird die Vertei-
lung des Sohldrucks durch die Bedingung gefunden, dass die
Durchbiegungen des elastischen Griindungskorpers und die
Setzungen des Baugrundes in allen Punkten miteinander
libereinstimmen. Diese Bedingung erfordert aber ziemlich
langwierige Rechenarbeiten, die verhindert haben, dass das
in sich widerspruchsfreie Verfahren allgemein zur Anwen-
dung gekommen ist. Hier diirfte mit dem bevorstehenden Er-
scheinen einer umfangreichen Arbeit von Dr. Kany 29),
Niirnberg, eine Aenderung zu erwarten sein, da diese Arbeit
Jdle Formeln, Nomogramme usw. in einer fiir die Praxis
geeigneten Form enthélt, um Zustands- und Einflusslinien
fiir die Sohldriicke und Biegungsmomente berechnen zu
Ik6nnen.

Um den Einfluss der Steifigkeit des Ueberbaus und der
mehr oder weniger biegungssteifen Verbindung der Stiitzen
oder Winde mit dem Fundament auf die Sohldruckvertei-
lung elastisch gebetteter Griindungskorper abschéitzen zu
koénnen und um iiber den Einfluss der Michtigkeit der wei-
chen Schicht auf die Sohldruckverteilung ein Bild zu er-
halten, hat Dr. Grasshoff 21), Wuppertal, im Rahmen eines
mehrjihrigen Forschungsauftrags 259 Beispiele nach einem

19) Ohde: Die Berechnung der Sohldruckverteilung unter Griin-
dungskorpern, «Bauingenieur» 23 (1942), S. 99 und 122.

20) Kany: Berechnung von Flidchengriindungen, Berlin,
& Sohn, 1959.

21) Grasshoff: Der Einfluss der Bauwerkssteifigkeit und der
Schichtdicke auf die Sohldruckverteilung und die Biegemomente ela-
stischer Griindungsbalken und -platten, 1. und 2. Bericht, Unver-
offentlichtes Manuskript 1957 und 1958.

Ernst

neuen Berechnungsverfahren gemiss dem Steifezifferprinzip
durchgerechnet. Fiir die Untersuchungen wurde vor allem
eine verschiedene Steifigkeit des Gesamtbauwerks einge-
fiihrt, und zwar dadurch, dass einerseits ein vollig schlaffer
und andrerseits ein vollig starrer Ueberbau betrachtet
wurde (Bild 38); beide konnen entweder gelenkig oder bie-
gungssteif mit dem elastischen Griindungskérper verbun-
den sein (vier Fille). Die tatséichlichen Bauwerksteifigkei-
ten sind zwischen diesen Grenzfillen zu erwarten. Ferner
wurde das Verhidltnis der Lénge des rechteckigen Griin-
dungskoérpers zu seiner Breite (fiinf Félle) und zur Dicke
der nachgiebigen Schicht (drei Félle) variiert und das Er-
gebnis der Untersuchungen dadurch sowohl auf schmale
Streifenfundamente als auch auf Platten anwendbar ge-
macht. Ausserdem wurde das Verhiltnis der Elastizitéits-
ziffer des Betons zu der Steifezahl des Untergrundes (vier
Fille) so verdndert, dass die Ergebnisse der Rechnungen fiir
weichen Ton, steifen Lehm, festen Kies und Fels gelten kon-
nen, d.h. fast alle praktisch vorkommenden Béden um-
fassen.

Auf die Ergebnisse dieser umfangreichen Arbeit kann
ich hier nicht ndher eingehen. Doch hielt ich es fiir richtig,
auf diese fiir den Einfluss der untersuchten Grossen auf die
Sohldruck- und Momentenverteilung aufschlussreiche Arbeit
wenigstens aufmerksam zu machen. Ein besonders hervor-
zuhebendes Ergebnis ist die Tatsache, dass fiir eine mog-
lichst giinstige Momentenverteilung nicht eine mehr oder
weniger grosse Steifheit des Griindungskorpers, sondern in
erster Linie seine biegungssteife Verbindung mit den Stiitzen
entscheidend ist.

Damit bin ich am Schluss meiner Ausfiihrungen. Man
wird daraus erkennen, dass zwar eine Fiille neuer For-
schungsergebnisse und Erkenntnisse vorliegt, dass aber
trotzdem — und zwar bei allen drei hier ndher behandelten
Problemen — eigentlich noch alles im Fluss ist. Wie auf
vielen Gebieten der Forschung erscheinen die Probleme bei
griindlichem Eindringen in die Zusammenhinge sogar nur
noch komplizierter. Dies soll bei den auf diesen Ergebnissen
aufbauenden, fiir die Praxis geeigneten Berechnungsmetho-
den aber keineswegs der Fall sein. Jedoch kénnen nur durch
eine wissenschaftliche Durchdringung der Probleme wirk-
lich gesicherte und den tatsichlichen Verhéltnissen ent-
sprechende N#éherungslésungen entwickelt und zur Anwen-
dung vorgeschlagen werden.

Adresse des Verfassers: Dr.-Ing. Heinz Muhs, Leiter der De-
gebo, Jebenstrasse 1, Berlin-Charlottenburg.
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Tassements d’un grand radier au hord d’un lac*

Par Henri B. de Cérenuville, ing. civil, Lausanne

Zusammenfassung

Die Griindung von Bauten auf schlechtem Unter-
grund in der Ndhe eines Sees stellt besonders
schwierige Probleme dem Bodenmechaniker, ins-
besonders wenn der See grossen Spiegelschwankun-
gen unterworfen ist und das Bauwerk in verschie-
denen Etappen erstellt werden muss. Ein solcher
Fall ist hier geschildert. Das Bodenprofil ist aus
Fig. 2 und 3 ersichtlich. Es wurde eine wesentliche
Diskrepanz zwischen berechneten und beobachteten
Setzungen festgestellt. Es trat eine Gesamtsetzung,
die bis 3mal grosser als vorgesehen war, ein und
zusdtzliche Setzungsdifferenzen konnten beobach-
tet werden. Am vorliegenden Beispiel zeigt es sich,
wie die folgenden Schwierigkeiten zu diesem unbe-
friedigenden Ergebnis der Analyse fiihrten. Dabei
spielen eine Rolle: die Heterogeneitit des Bodens,
die Schwierigkeit, ungestorte Proben in weichen
und nur wenig bindigen Boden zu entnehmen, die
Unmdaglichkeit die wirklichen Drainageverhiltnisse
und Quellungen — je nach Zustand der Baugru-
be — zu erfassen; ferner diirfen die klassischen
Methoden bei seitlichem Ausweichen des Materials
unter der Auflast nicht angewendet werden. Auch
spielen die Ausfithrungsbedingungen einen nicht zu
unterschitzenden Faktor, der mit der Rechnung
nicht erfasst werden kann.

Dans P’étude qui suit sont exposés certains des pro-
blémes qui peuvent se poser lors de la construc-
tion de fondations sur des sols mal consolidés,
situés au bord d’un lac dont le niveau est sujet a
d’importantes variations.

Le cas concret considéré, un radier portant une
série de batiments industriels contigus exécutés en
plusieurs étapes, pour lequel les calculs des tasse-

£TAPE 8B

ments probables se sont révélés peu satisfaisants,
semble permettre de tirer certains enseignements
utiles pour ceux qui seront confrontés avec un pro-
bléme semblable.

I. Exposé du probléme

I1 s’agissait de fonder un bétiment industriel de
15 m de largeur, de 3 étages sur rez lourdement
chargés, ‘devant étre construit en plusieurs étapes
successives sur des sols notoirement mal consolidés,
au bord d’un lac.

La fig. 1 montre les diverses étapes des travaux: A
et B construites en 1941 et 1943, et 1, 2 et 3 fon-
dées sur radier dés 1955.

Il importait, a chaque nouvelle étape, 'de con-
nafitre non seulement les tassements totaux que su-
biraient les immeubles anciens et nouveaux, mais
encore leur évolution dans le temps, pour per-
mettre de raccorder correctement les niveaux des
divers étages a ceux des étapes précédentes. En
effet, toute construction nouvelle provoque, outre
son tassement propre, un tassement supplémentaire
du bitiment existant, et ces tassements doivent étre
connus pendant la période de construction sous
peine d’obtenir des hauteurs erronées.

I1. Sols de fondation et sondages

Les sols étaient constitués surtout par des limons
sableux, des sables fins propres ou limoneux, et des
limons argileux. La répartition de ces fines allu-
vions, irréguliére et probablement lenticulaire, ne
permettait pas de les classer en horizons dis-
tincts et bien localisés. La consistance était ten-

*) Conférence tenue a I’occasion de la Session d’automne de
la Société suisse de mécanique des sols et des travaux
de fondations le 14.11.1958 & Lausanne.

Fig. 1
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Fig. 3. Courbes cedométriques

dre ou lache jusqu’a 15 m de profondeur et un
peu plus ferme entre 15 et 20 métres.

La faible cohésion et la consistance tendre ont
rendu extrémement difficiles les prélévements
d’échantillons intacts dans les sondages malgré
Iutilisation de tubes carottiers a piston station-
naire. Aussi certains des échantillons ne pouvaient-
ils étre considérés comme vraiment intacts.

La fig. 2 montre 3 profils de sondages caracté-
ristiques, et la fig. 3 des exemples types des carac-
téristiques de ces sols, dont I'indice de vide variait
entre 0,6 et 0,9, et dont la compressibilité, d’autant
plus forte que les sols étaient argileux, pouvait
varier de 1 3 5 ou méme 10 d’une couche a 'au-
tre. Les teneurs en eau étaient comprises entre 23%
et 38%, les chiffres les plus élevés s’appliquant aux
sols argileux. Pour ceux-ci, les limites de liquidité

étaient de 30—38% avec des indices de plasticité
de 9—15%.

Les résistances au cisaillement sur échantillons
immergés lors d’essais rapides et non consolidés
se tenaient entre @ — 35° avec une cohésion nulle
pour les sables fins peu ou pas limoneux, et @
= 22° avec une cohésion de 0,08 kg/em? pour les
limons argileux. Les indices de vide se trouvaient
presque toujours plus grands qu’une valeur cri-
tique, au-dessus de laquelle toute contrainte de
cisaillement produit une surpression interstitielle
et non une dépression.

Ces quelques chiffres permettent de constater que,
si la nature des fines alluvions constituant les sols
de fondation n’était pas défavorable par elle-méme,
leur degré de consolidation insuffisant les rendait
compressibles et peu résistants.

III. Tassements des étapes précédentes
Variations du niveau du lac

Une étude préalable des tassements des bitiments
existants a permis de vérifier que ces tassements
étaient, comme prévu, fortement influencés par
les variations du niveau du lac. On sait, en effet,
que toute hausse du niveau du lac produit une di-
minution de la contrainte dans le sol et vice versa.

On peut voir sur les courbes ccdométriques de la
fig. 4 Pinfluence de variations successives du ni-
veau de la nappe de + 1,00 m pour 2 sols se
trouvant respectivement a 6 et 9 m de profondeur.

L’étude comparative des tassements des étapes A
et B et des tassements théoriques dus aux varia-
tions du niveau de la nappe, a permis de déter-
miner pour ces derniers, une valeur probable de
3 mm par an pendant les 5 premiéres années sui-
vant la construction, et de 2,5 mm ensuite.

IV. Tassements probables

Le calcul des tassements probables des étapes 1,
2 et 3 comportait 2 étapes:

a) la ‘détermination des tassements totaux ou fi-
naux sur la base des charges contraintes in-
duites et de leur répartition, de la compressi-
bilité et du niveau de la nappe aquifére.

b) Tévolution des tassements dans le temps, qui
était déterminée par la durée de la période de
construction et de chargement, la perméabilité
du sol (coefficient de consolidation) et par les
conditions de drainage du sous-sol. Ces der-
niéres ont été particuliérement difficiles a dé-
terminer 4 cause de la répartition irréguliére
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Fig. 5. Tassements probables du point H en fonction du temps
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ou lenticulaire des couches les plus perméables.
Il a été nécessaire de faire une étude spéciale
de Tévolution des tassements des batiments
existants pour arriver a la conclusion que le
drainage ne se ferait vraisemblablement qu’en
surface.

Aux problémes évoqués ci-dessus se greffait celui
du gonflement consécutif aux terrassements en
pleine masse. Ces excavations produisent en effet
une diminution de contrainte en profondeur qui
se traduit par un gonflement plus ou moins pro-
noncé du sol qui viendra s’ajouter, tout ou partie,
aux tassements futurs.

Tous ces divers éléments pris en considération —
charges, compressibilité, niveau de la nappe, du-
rée de la construction, coefficient de consolidation,
conditions de drainage, gonflements — ont permis
de déterminer, pour divers points des immeubles
anciens et nouveaux, des courbes des tassements
probables en fonction du temps, en supposant les
batiments infiniment souples et flexibles. Un
exemple de ces courbes est donné a la fig. 5 ou
on aajouté en trait mixte les tassements obser-
vés.

Ces valeurs ont été reportées en pointillé sur une
coupe longitudinale, comme celle de la fig. 6; elles
représentent les tassements probables des immeu-
bles supposés infiniment souples a diverses épo-
ques pendant et aprés construction. On note qu’a
la limite entre les anciens et les nouveaux bati-
ments, les tassements sont naturellement identiques.
En réalité, du fait de la rigidité des immeubles, il
doit quand méme se produire une différence de
niveau qu’il importait de déterminer. Pour la
fixer, on a étudié, sur la base des déformations
des étapes précédentes, le rayon de la courbure
que prendraient vraisemblablement les batiments
sous l’effet des tassements. Ce rayon, de 6000 me-
tres environ, a été reporté a la fig. 6 en trait plein
qui 'donne les tassements probables définitifs. Il a
alors été possible de déterminer les différences de
niveau a donner a chaque plancher des nouveaux
batiments par rapport aux anciens.

Pour obtenir ces différences, il faut de préférence
se référer aux planchers existants. Les valeurs des
tassements des immeubles existants et nouveaux
sont reportées sur 2 échelles adjacentes aboutis-
sant au méme point qui est le tassement final. Il
suffit alors de mesurer sur le dessin la différence
de niveau a donner a chaque nouvelle dalle par

rapport a P’ancienne (voir fig. 6 en bas a gauche).
Les calculs pour T'un des immeubles ont donné
des différences de niveau de 21 mm pour le radier
a 16 mm pour la toiture, les tassements totaux
calculés étant de 60—90 mm.

V. Tassements observés

Les tassements ont été mesurés réguliérement aprés
la construction des radiers a chaque angle déli-
mité par un joint de dilatation. Pendant la pre-
miére année, les tassements, bien que passablement
irréguliers, se sont tenus dans 'ordre de grandeur
calculé, a D’exception de lextrémité est qui a ra-
pidement accusé des tassements bien supérieurs
aux prévisions.

On trouvera dans le tableau ci-aprés la compa-
raison des tassements calculés et observés de la
lére étape 6 mois et 1 an aprés le début de la
construction.

Aprés 6 mois Aprés 1 an
Calculé  Observé Calculé Observé
Zone ouest 22 mm 20 mm 31 mm 34 mm
Centre ouest 41 mm 17 mm 51 mm 40 mm
Centre est 4 mm 30 mm 51 mm 49 mm
Zone est 33 mm 67 mm 42 mm 106 mm

La fig. 7 montre graphiquement 1’évolution dans le
temps des tassements moyens observés ‘dans les 4
zones ci-dessus, comparée a celle anticipée par le
calcul.

La fig. 8 montre cette méme évolution a la limite
entre les étapes 1 et 2.

Enfin la fig. 9 donne I’état des tassements de
I’étape 1 deux ans et demi aprés le début de la
construction, 3 un moment ou les 'différences avec
les prévisions sont devenues trés marquées.

L’étude de ces 3 figures permet de faire les ob-
servations suivantes:

1) Pendant la premiére année, les tassements ob-
servés sont plutét inférieurs aux prévisions.

2) Aprés une année, les tassements effectifs sont
supérieurs aux prévisions.

3) L’extrémité ouest (2 gauche) a subi un tasse-
ment normal et comparable a celui de 1’étape
B adjacente et exécutée précédemment.

Fig. 7. Tassements observés
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Fig. 8. Tassements en fonction du temps des points A et H

4) L’extrémité est (a droite) a subi une forte in-
clinaison vers l’est et son tassement a été envi-
ron 3 fois plus grand que les prévisions.

5) La zone centrale a tassé environ 2 fois plus que
prévu et s’est fortement inclinée vers le nord.

6) L’immeuble a un étage du c6té sud a subi un
tassement considérable qui n’est absolument pas
en rapport avec sa charge; il s’est aussi incliné
vers le nord.

L’examen de la fig. 10 ot on peut voir la relation
entre les variations du niveau du lac et les tasse-
ments, montre que les crues sont suivies d’un sou-
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lévement trés appréciable auquel succéde un tasse-
ment accéléré.

Il ressort de ces observations que les tassements
mesurés aprés une période de 2 ans ne correspon-
dent qu’exceptionnellement aux valeurs calculées,
que des inclinaisons inattendues se sont produites,
et que le comportement de l'immeuble a été
pour le moins irrégulier.

VI. Causes d’erreurs possibles

Les résultats peu satisfaisants de 1’étude doivent
inciter a rechercher les causes d’erreurs possibles.
Celles-ci semblent étre de 4 catégories:

COURE £/7 LOMYG.

Fig. 9. Tassem ' ts étape 1 en mm oct. 1957. 2% ans aprés début construction



Fig. 10. Tassements mesurés

A) Erreurs résultant de ’hétérogénéité des sols;

B) Insuffisance des sondages et essais;

C) Erreurs inhérentes a I’étude théorique;

D) Exécution non conforme aux hypothéses de cal-
cul.

A) Hétérogénéité des sols

L’irrégularité de la répartition des sols a déja été
notée de méme que les énormes variations de la
compressibilité d’une couche a Tautre. Il est clair
que la double nécessité économique qui oblige a
limiter le nombre et la profondeur des sondages, et
a schématiser les résultats de ceux-ci sous peine de
conduire a des calculs interminables, fournit une
justification partielle des résultats décevants de
I’étude. Retenons donc I'importance de cette hété-
rogénéité des sols. D’autre part, ’effet des varia-
tions du niveau du lac semble avoir été plus sen-
sible sous les bitiments des étapes 1, 2 et 3 que
sous ceux des étapes A et B plus a I'ouest. Cette
différence parait devoir étre attribuée a des diffé-
rences dans la qualité des sols.

B) Insuffisance des sondages et essais

1) Si le remaniement des sols argileux tend a don-
ner des tassements calculés trop grands, Ieffet
contraire se produit dans les sols sableux pour
lesquels les échantillons ont tendance a se com-
primer pendant le prélévement et les transports.

2) Les sondages avaient atteint une profondeur de
20 métres, mais il est possible que les couches
compressibles aient été plus profondes. Le cal-
cul montre cependant que la présence de telles
couches ne pourrait expliquer qu’un tasse-
ment supplémentaire de 10—20% au maximum.

3) Le coefficient de consolidation moyen admis
dans le calcul 0,05 cm?sec. correspondait aux
valeurs les plus basses obtenues lors des essais.
Un calcul postérieur montre qu’un coefficient
plus bas encore, 0,015 cm?/sec., donnerait un
meilleur accord entre les prévisions et les essais.
On peut penser qu’un remaniement partiel des
échantillons a donné un coefficient trop élevé,
d’ou une sous-estimation du temps de conso-
lidation.

C) Erreurs inhérentes @ Uétude théorique

1) Les tassements ont été calculés par la théorie

de la consolidation, la seule qui permet d’ob-
tenir leur évolution dans le temps, mais qui, en
revanche, ne tient pas compte des déformations
latérales.
Or il semble bien, en étudiant les tassements
observés, que les déformations latérales ont
di jouer un réle important dans les inclinai-
sons qui se sont produites — presque toujours
du c6té des zones non chargées susceptibles de se
déplacer latéralement. Cette source d’erreurs
semble devoir étre retenue trés sérieusement,
ceci d’autant plus que si T'on calcule les tasse-
ments — grosso modo — par la théorie des so-
lides élastiques semi-indéfinis qui tient compte
des déformations latérales, on obtient des va-
leurs qui sont a peu prés le double de celles
trouvées par ’autre méthode.

2) Le gonflement sous Teffet de la décharge de
Pexcavation peut avoir été plus important que
les valeurs calculées qui étaient de 1’ordre de
5—15 mm. Cette hypothése parait peu probable
vu que le terrassement était peu profond (1,80
métre seulement). En revanche, si I’époque des
terrassements correspond a une période de crue,
on peut avoir des gonflements sensiblement
plus importants que si la nappe est stable.

3) La possibilité d’une instabilité locale ou géné-
rale par insuffisance de résistance au cisaille-
ment devait étre envisagée, spécialement si I’'on
considére les déplacements latéraux qui ont pu
se produire. Les courbes de la fig. 11 montrent
que les sécurités au cisaillement, méme avec un
chargement instantané, étaient amplement suf-
fisantes. Cependant, il faut se souvenir que les
sols pulvérulents dont 1'indice de vide est supé-
rieur a une valeur critique, peuvent se trouver
dans une situation plus défavorable que celle
du chargement instantané. C’est 1a un point
qu’il parait important de retenir.

D) Exécution non conforme aux hypothéses
de calcul

1) En étudiant les tassements de la fig. 9, on cons-
tate que les inclinaisons se sont produites juste-
ment du coté des fouilles qui ont été faites, un
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Flg. 11. Sécurité au cisaillement



peu en dessous du niveau du radier, pour les ca-
nalisations d’évacuation des eaux, le long des
facades est et nord. Ce fait, qui peut étre une
coincidence, permet cependant de rappeler les
deux dangers trés réels qui menacent une fon-
dation a) lorsqu’on exécute une fouille a pro-
ximité immédiate et b) lorsque des canalisa-
tions non bétonnées se trouvent dans des sables
fins ou des limons immergés. Dans le premier
cas, on risque un tassement par déplacement
latéral surtout si le remblayage est insuffisam-
ment compacté, et dans le deuxiéme cas, une
fuite 'des sols dans les canalisations, si celles-ci
ne sont pas parfaitement étanches.

2) Aucune différence de niveau ne s’est produite
aux joints de dilatation entre les étapes 1 et 2,
et 1 et 3 par suite du mode d’exécution du joint
qui était constitué par une plaque de liege agglo-
méré. Cette plaque ayant été bétonnée des deux
cotés, le joint a été rendu inopérant dans le
sens vertical.

3) L’hypothése qui a été faite du drainage vers le
haut, c’est-a-dire en direction du radier, peut
ne s'étre pas réalisée, car une couche drainante
n’a pas été spécifiquement ordonnée. 11 est donc
possible que l’eau expulsée par les charges de
Pimmeuble ait da se diriger, non verticalement
vers le haut, mais latéralement en dehors des
limites du radier. Cette possibilité, qui peut
avoir contribué a aggraver les déplacements la-
téraux, parait devoir étre d’'une importance suf-
fisante pour servir d’exemple & ne pas suivre.

VII. Conclusions

Il ressort des considérations énumérées plus haut
sur la base d’une expérience avec un cas concret,
que Tétude des tassements d’un radier sur des sols
mal consolidés au bord d’un lac présente des diffi-
cultés considérables qui proviennent notamment
de I’hétérogénéité des sols, de la difficulté des pré-
lévements d’échantillons intacts dans les sols trés

tendres ou peu cohérents, de I'impossibilité d’ap-
précier exactement les conditions du drainage et
les gonflements suivant les terrassements, ainsi que
les valeurs réelles de coefficients de consolidation
moyens, de I'insuffisance des méthodes de déter-
mination des déplacements latéraux sous 1effet des
charges dans de tels sols. Enfin, on constate que
les conditions d’exécution des travaux peuvent mo-
difier profondément les résultats de calculs né-
cessairement basés sur des hypothéses qui peuvent,
pour diverses raisons, ne pas se vérifier lors des
travaux.

11 apparait donc que, pour une étude relativement
complexe, telle que celle qui a fait Pobjet de I’ex-
posé qui précéde, il importe avant tout d’étre cons-
cient des limites des moyens a disposition — tant
théoriques que techniques et économiques. 11 con-
viendra de faire partager ce point de vue au maitre
de 'ouvrage, qui, sans cela, pourrait aller, comme
nous, au devant d’une déception.

En pratique, on ne pourra faire mieux que de re-
quérir des sondages suffisamment nombreux et pro-
fonds, de préter une attention particuliére aux
prélévements d’échantillons et aux essais, et de cal-
culer avec le plus de précision possible charges,
contraintes, gonflements, tassements et effets de la
variation de la nappe aquifére. Dans les sols mal
consolidés, ou ceux dont P'indice de vide est supé-
rieur a une valeur critique, les possibilités de dé-
placements latéraux seront envisagées comme des
réalités probables.

On cherchera aussi a obtenir autorisation de
suivre les travaux d’aussi prés que possible pour
réduire les chances de voir des détails d’exécution,
apparemment sans importance, compromettre les
résultats de ’étude.

Enfin, et surtout, on se souviendra que, dans beau-
coup de problémes de fondations, nos méthodes
sont encore bien inadéquates en face d’une nature
complexe qui, elle, ne se trompe jamais.

Tirage a part de «L’Entreprise», Revue suisse du Bitiment et des Travaux Publics, Zurich, no 47/1959



Erfahrungen des projektierenden Ingenieurs bei Flachgriindungen
anhand einiger Beispiele?)

von Robert Henauer, Dipl-Ing. ETH

Folgende Ausfithrungen sollen die Fundations-
probleme, die sich bei einigen Geschiftshiusern
im Zentrum von Ziirich stellten, beleuchten. Es
handelt sich hierbei um Bauten, die bis gegen
10 m im Grundwasser stehen, bei denen konstruk-
tive und ausfithrungstechnische Probleme im Vor-
dergrund stehen. Anhand dieser Beispiele soll auch
gezeigt werden, wie die Fortschritte der Tecbnik
der Wasserhaltung und der Baugrubenumschlies-
sung nutzbringend angewendet werden konnen.

Als geologische Grundlage mag Abb. 1 — aus einer
Publikation von R. Huber ?) — den Verlauf der
im Zentrum von Ziirich vorkommenden Boden-
arten zeigen. Die bekannten Hiigel der End- und
Seitenmorinen des Linthgletschers beriithren die
zur Fundierung der Bauten in Betracht kommen-
den Schichten nur lokal. Im Gebiet zwischen
dem Lindenhof und den Engehiigeln ist die Grund-
morine erst in Tiefen von iiber 17 m anzutref-
fen, so dass eine Flachgriindung auf diese diluvial
vorbelasteten und deshalb harten, tonigen und sil-
tigen Kiessande an wirtschaftlichen Griinden nicht
in kommt. eber diesen Kiessanden liegen
Sihlablagerungen von [einem Sand und Silt, die
mit abnehmender Tiefe (von ca. 10—12 m an)
immer mehr Kiesbinke und grosse Steine aufwei-
sen. Die Grenze der Seeablagerungen mit den bau-
technisch ungiinstigen Seekreideschichten verlauft
siidostlich der Nationalbank, des Baur au Lac
und der Rentenanstalt. Die grossen Bauten Clari-
denhof, Kongresshaus, Rentenanstalt und alle Ver-
sicherungsgebiude bis zur Riickversicherung liegen
innerhalb dieser Linie. Sie sind deswegen auf Pfihle
fundiert worden.

Die als Silt (Schlammsand) bezeichneten Boéden
mit einem k-Wert von 1:10—3 bis 5.10—7 cm/sec
und einem Feuchtraumgewicht von ;. = 2,10 t/m®
zeigen relativ giinstige Setzungseigenschaften, wie
man bei den folgenden Ausfithrungen sehen wird.
Sie sind aber ausserordentlich grundbruchgefihr-
lich, und zwar wegen Variationen der Durchlis-
sigkeit je nach Tiele und w gen der schwer vor-
aussebbaren gespannien Wasserspiegeln. Die Durch-
lissigkeit der Bodenschichten nimmt vom See ge-
gen die —_.._ hin zu. Da die wassergesittigten Silt-

1) Referat gehalten an der Tagung der Schweiz. Gesellschaft
fiir Bodenmechanik und Fundationstechnik in Lausanne
vom 14. November 1958.

2) R. Huber: «Der Schuttkegel der Sihl im Gebiete der
Stadt Ziirich und das prihistorische Delta im See». Aus

Vierteljahresschrift der Naturforschenden Gesellschaft in
Ziirich, Band 83; Ziirich 1938.

b6den zum Teil stark zum Fliessen neigen, durch
richtige Entwiisserung aber viel standfester werden,
kommt der Wasserhaltung grosste Wichtigkeit zu.

Anhand des ersten Beispiels, des Neubaues des
Schweiz. Bankvereins am Paradeplatz, seien die
vorher angedeuteten auftretenden Probleme vom
Ingenieurstandpunkt aus erlidutert.

Abb. 2 gibt einen Querschnitt der Baugrube wie-
der. Die Anforderungen der modernen Technik:
Klimaanlagen, Reservekraftstationen, Garagierung,
Luftschutzriume und Tresoranlagen bei Bankbau-
ten bedingen immer tiefere Fundationskoten. Aus
technischen und wirtschaftlichen Griinden ist man
vorldufig nicht iiber 3 Untergeschosse hinausgegan-
gen; das ergibt Aushubtiefen von ca. 13 m bei ca.
9,50 m Hohe des Grundwasserspiegels iiber Sohle.

HMoranen CGemasser wnd
Sihldelta aef dem
Rebiele der

Stadt Zorich

//—'—é‘

Abb.1. Morinen, Gewidsser und Sihldelta auf dem Gebiet der

Stadt Ziirich
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Abb. 2. Querschnitt durch die Fundation des Gebiudes des Schweiz. Bankvereins, Paradeplatz, Ziirich.
Baugrubenumschliessung mittels Spundwiinden.

Aus betrieblichen Griinden musste dieser Bau des
Bankvereins in 3 Etappen ausgefiihrt werden. Zwi-
schen der Erstellung der einzelnen Etappen verstri-
chen ca. 3 Jahre. Da die Gebiulichkeiten zwischen
den Etappen nicht getrennt werden konnten, also
starr miteinander verbunden sind, spielten die
moglichen Setzungsdifferenzen eine grosse Rolle.
Massgebend fiir die Setzungen ist aber die Diffe-
renz aus Gebiudelast und Aushub und Auftrieb.
Diese Differenz betrigt beim Bankverein ziemlich
genau Null, so dass es nicht erstaunlich ist, dass die
Setzungen ganz unbedeutend waren. Sie riihren
nur aus der erfahrungsgemaiss geringen Zusammen-
driickung des Bodens infolge Wiederbelastung her.
Bei solchen Bauaufgaben interessiert den Ingenieur
also praktisch nur die Wiederbelastungskurve im
Oedometerversuch. Voraussetzung dieser Betrach-
tungsweise ist allerdings, dass der Boden direkt
unter der Sohle nicht durch Grundbrucherschei-
nungen oder unsorgfiltigen Aushub stark gelockert
wird. Es braucht wohl kaum besonders hervorge-
hoben zu werden, dass fiir die statische Berech-
nung der Platte die Bodenpressungen aus totaler
Gebiudelast einzusetzen sind.

Beim Bankverein, der 1949 begonnen wurde, kam
die altbewihrte Baugrubenumschliessung mit
Spundwinden und offener Wasserhaltung zur An-
wendung. Es wurden Rammversuche mit einzel-
nen Larssenprofilen gemacht, da man Bedenken
wegen ‘der abnormalen Lingen von 19—20 m beim
Einrammen hatte. Diese Versuche, die die Schwie-
rigkeiten ahnen liessen, zeigten auch weitere in-
teressante Ergebnisse. Es traten lokale Setzungen
wegen des Mitreissens von Material durch die
Spundbohle und der Verdichtung durch die Ramm-
schlige von bis zu 40 ¢m lings der Wand auf. In
1—1,50 m Distanz lief die Setzung auf Null aus.
Diese Erscheinung ist zu beriicksichtigen beim
Rammen von Spundwinden in der Nihe von be-
stehenden Fundamenten.

Durchlissigkeitsmessungen ergaben im Mittel Werte
von k — 1.10—" cm/sec; die Bodenschichten haben
ein Feuchtraumgewicht von 2,05 bis 2,15 tjm®; die
Winkel der inneren Reibung betragen von oben
nach unten, je nach Materialart, 37, 35, 30 und 27°.
Letzterer Wert ist fiir die Bemessung der Spries-
sung der Baugruben fiir alle unter Wasser lie-
genden Schichten zugrundegelegt worden. Da die
Grundmorine nach den Sondierbohrungen ca. 19
bis 20 m tief liegt, wurden die Spundbohlen so
lang gewihlt, dass sie mindestens 2 m in diese
Formation eindrangen. Speziell diese Forderung
war aus rammtechnischen Griinden schwer zu er-
fiillen. Beim Rammen traten differentielle Setzun-
gen im alten Gebidude bis zu 2 cm auf. Da das
Bauwerk spiter abgebrochen wurde, konnten die
entsprechenden Risse in Kauf genommen werden.
Wesentliche Schiden wegen dieser grossen Bau-
grundtiefen konnten bei anderen, also nicht un-
mittelbar bei den Spundwiinden liegenden Ge-
biuden nicht festgestellt werden. Der Grund-
wasserspiegel wurde nur im nichsten Bereich —
ausserhalb der Spundwinde — abgesenkt.

Zur Illustration zur Gefahr des hydraulischen
Grundbruches sei noch eine Episode erwihnt. Ob-
schon die 1. Etappe mit einer Aushubtiefe von
395,42 m u. M. ca. 90 cm tiefer als die 3. Etappe
liegt, wurde die unter die Aushubkote reichende
Spundwandlinge von ca. 8,40 m unveriindert gelas-
sen. Nun zeigte sich beim Ausheben eines ca. 80 cm
tiefen Liftschachtes unter die normale Bautiefe, in
ca. 5 m Abstand von der Baugrubenwand, schon
nach ca. 50 em Aushub Luftblasenbildung. Die letz-
ten 30 cm der relativ kleinen Grube wurden unter
lebhaftem Gebrodel, in kleinen Etappen ausgeho-
ben und zugleich zubetoniert. Es musste sich also
ortlich eine gespannte Grundwasserlage befunden
haben, die entlastet wurde. Wie noch erwihnt
wird, musste man beim Neubau Steinmiihleplatz
in idhnlicher Situation, aber bei grosseren Aus-
massen, ganz anders vorgehen.



Auf die Grundbruchgefdhrlichkeit des Siltes
(Schlammsandes) wurde bereits hingewiesen.
Selbstverstindlich wurde die Linge der Spund-
wand ausser der oben erwihnten Bedingung auch
durch diejenige nach geniigender Sicherheit ge-
gen statischen Grundbruch bestimmli. Die erreich-
ten Sicherheitsfaktoren beliefen sich auf ca. 3,7.
Bei einem effektiven Winkel der inneren Reibung
von 18° hiitte der Faktor 1 betragen. Wie schon
erwihnt, muss auch die Ungewissheit iiber einen
allfalligen gespannten Grundwasserspiegel beriick-
sichtigt werden.

Abb. 3 zeigt zur Illustration die Grossenordnung
der Spriessungen. Diese Spriessungen miissen ent-
sprechend den Bauvorgingen berechnet werden- e
treten dabei mindestens 8 verschiedene Belastung -
fille bei Ein- und Ausbau auf, die alle zu beriick-
sichtigen sind. Die Gesamtkraft des mit den Spries-
sen aufzunehmenden Horizontaldruckes betrigt
pro Laufmeter Wand 120 t. Das durchsickernde
Grundwasser wurde durch Drainagerdhren ge-
sammelt und zum Pumpenschacht geleitet, der ca.
4 m tiefer als die Baugrube ist. Der Wasserandrang
war sehr klein.

Abb. 4 zeigt einen Querschnitt durch die Baugrube
der Schweiz. Bankgesellschaft an der Pelikan- und
Bahnhofstrasse. Dieser Bau wurde in zwei Etappen
gebaut. Da die Verhiltnisse von Boden, Baugrube
und Wasserhaltung denjenigen am Paradeplatz
dhnlich sind, eriibrigt sich, darauf niher einzu-
gehen. Erwihnenswert ist hier nur, dass einige
Kieslinsen viel Wasser lieferten, das z T. durch
die Spundschlésser hindurchdrang. Es musste lokal
mit Injektionen nachgeholfen werden.

Da das Einrammen von eisermen Spundwiinden viel
Larm entwickelt, wurden fiir diese Baugruben-
umschliessung erstmals in der Schweiz Betonspund-
winde erstellt. Es handelt sich um gebohrte Pféhle,
nach System Benoto, die ineinandergreifen (Abb.
5). Auf ihre Erstellung sowie auf die sich stellen-
den Fragen des Grundbruches und der Setzungen
gei auf einen demnichst erscheinenden Aufsatz
verwiesen. Es kann gesagt werden, dass sich diese
Winde, trotz einiger Kinderkrankheiten mehr
technischer Art, bewiihrten. Da die Probleme der
Larmbekdmpfung heute besonders aktuell sind,
finden solche Systeme — speziell das eben erwihnte
Benotosystem und dasjenige nach dem Betonit-
verfahren — sicher vermehrte Beachtung und wer-
den in bewohnten Gebieten die Stahlspundwinde
verdriingen. Zeitlich wnd wirt sind sie
eg niiber diesen vorliufig noch unterlegen, doch
i t di Larmvermeidung sehr gro , wa bei Bauten
wie den erwihnten ausschlaggebend sein kann.

Interessant waren hier auch die Verhiltnisse im
Pumpschacht der 1. Etappe. Da dieser, wegen
piter projektierter Gruben, tiefer als urspriing-
lich vorgesehen ausgegraben werden sollte, ver-
suchte man durch Wasserentzug die Auftriebs-
gefahr zu verringern. Wegen der geringen Durch-
li sigkeit war es aber ortlich nicht moglich, auch
nur die gering te Wassermenge zwischen 10 bis
20 m unter dem Grundwasserspiegel zu entziehen.

a) Obersicht

b) Detail eines Knotenpunktes

Abb.3aund 3b. Spriessungen der Baugrube des Schweiz. Bank-
vereins, Paradeplatz, Ziirich, 3. Bauetappe, 1957

Da der Auftrieb selbstverstindlich vorhanden war,
also ein entsprechender Porenwasserdruck herrsch-
te, der explosionsartig den Erdpfropfen im Schacht
hitte 16sen konnen, musste auf die Tieferabteufung
des Schachtes verzichtet werden, trotzdem noch
gar keine Anzeichen von Auftriebserscheinungen
zu erkennen waren. Durch einen zweiten Pump-
schacht in der Baugrube, der ohne Schwierigkeiten
erstellt werden konnte, wurde die tiefer liegende
Baugrube sekundir entwéssert.

Da die Setzungen aus der Spundwanderstellung
und die ortlichen Verhiltnisse tecbnische Schwie-



k= 1-107° cm/sec

feiner Sand

Abb. 4. Schnitt durch die Fundationen der Schweiz. Bankgesellschaft, 2. Bauetappe, 1958
Baugrubenumschliessung mittels Betonpfahlwand

rigkeiten hervorriefen, musste ein ca. 80 m? gros-
ses Stiick der Baugrube ausserhalb der Umspun-
dung bleiben. Hier war es auch noétig, umfang-
reiche Unterfangungsarbeiten bis 8 m unter Wasser
auszufithren. Nach zahlreichen Studien entschloss
man sich, mittels Grundwasserabsenkung durch das
Well-Point-Verfahren vorzugehen. Diese Arbeit
it mom ntan mit ollem Erfolge im Gang, da
die dortigen Biden im Gegensatz zum Pump-
chacht sich entwiissern liessen. Abh. 9 gibt ein n
B oriff Zustandes der Baugrube der
Bankg ell chaft.
Bild 6 zeigt nun einen Bau, bei dem z.T. andere
Wege begangen wurden. Wie schon erwihnt, muss
wegen der Lirmbekdmpfung versucht werden, die
Baugrubenabschliisse moglichst gerduscharm zu er-
stellen. Trotz einiger anfinglicher Bedenken ent-
schloss man sich hier, mittels Grundwasserabsen-
kung die Spundwanderstellung zu umgehen. Es
handelt sich umn einen Bau des . chanzen-
grabens mit unumginclichen  pundwiinden auf
dieser Seite, wiihrend ‘trassenseits in Anbetracht
der giinstigen Bodeneigen.chaft n eine Absenkung
mit dem Well-Point- ‘ystem ohne Gefihrdung
der umliegenden ebiiude al miiglich erwies. Die
Baugrubenwiinde wurden mit tufenweise erstellten
Riithlwinden gehalten. Es zeigte sich ganz deut-
lich der giinstige Einfluss des Wasserentzuges auf
den Boden, indem der Korn-zu-Korn-Druck erhoht
wurde und sich eine scheinbare Kohision entwik-
kelte. Es konnte ortlich ohne Spriessung im feinen
Sandboden, ohne Schwierigkeit, abgegraben wer-
den, wihrend in den durchnissten Stellen bei den
Spundwinden der gleiche Boden zusammenfloss!
Der Abstand der ca. 7 m langen Sondierrohre mit
Spezialsandfiltern, die eingespiilt wurden, betrigt
ca. 1,20 m. Je nach den Verhiltnissen wurden in
der Baugrnbe selbst noch Rohre angeordnet, die
zeitlich beschrinkt wihrend der Aushub- und Be-
tonierperiode die Baugrube wnd p ziell kl inere
Liftgruben trocken 1 gt n (Abb. 7). ytm
zeigte hier besonders eindriicklich seine Anpas-
fiihi keit. B i Anzeichen von Druckpartien

konnte innerhalb einiger Stunden die Entlastung
bewerkstelligt werden. Es braucht nicht betont zu
werden, dass dadurch sehr wirtschaftlich gearbei-
tet werden konnte. Es ist aber klar, dass hierzu,
um ata trephen zu vermeiden, eine tiindige Be-
obachtung e notig i t und allfiillig
Gegenma nahmen moglichst frithzeitig ergriffen
w rden oll n. Auch miissen die nétive Einsatz-
b reit chaft und R rveanlagen vorhanden sein.
Ferner ist ausdriicklich zu betonen, dass sich nicht
alle Bod narten fiir dieses System eignen. Beson-
ders giinsti sind ande und Silte mit Durchlissig-
keitsziff rn von k = 1.10—* bis 10— cm/sec. An-
n in ungceigneten Boéden konnen zu
schweren Riickschligen fithren. Es sei hier noch-
mals auf das Beispiel des Pumpschachtes bei
der Bankgesellschaft hingewiesen: dort hitte ein
Beharren auf diesem System zu einer Katastrophe
fithren kénnen.
Als gutes Beispiel fiir die Anwendung dieses Sy-
stems ist ein prekirer Bauzustand beim Neubau
Steinmiihleplatz der Jelmoli S. A. anzufiithren. Als
Baugrubenumschliessung dienten Spundwinde. Der
Baugrund bestand aus feinen, wenig durchlissigen

Abb. 5. Spriessung der Baugrube der Schweiz. Bankgesellschaft
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Abb. 6. Geschiftshduser an der Lowenstrasse (Kombination von Spundwand und Well-Point), 1958

Sanden, oben aus sehr durchlissigen Kiesen, be-
sonders in der Nihe von grossen Findlingen. We-
gen ‘der Errichtung einer Transformatorenstation,
deren Tieferlegung erst nach Baubeginn beschlos-
sen wurde, musste die Baugrube tiefer ausgehoben
werden. Dafiir waren aber die Spundwinde zu
kurz gerammt, denn der Sicherheitsgrad gegen hy-
draulischen Grundbruch im hydraulisch homoge-
nen Boden war nur noch ca. 2,0. Es musste also
vorldufig vorsichtig gegraben werden. Tatsichlich
zeigten sich nach dem Erreichen der urspriingli-
chen Aushubkote bald Auftriebserscheinungen, die
sich in Probelochern von nur 20 cm Tiefe schon
stark vermehrten. Der Bau wurde vorerst einge-
stellt. Das aufgetriebene Wasser weichte den Boden
auf. Nach Beizug eines Beraters entschlossen wir
uns, die Bodenschichten in der tiefen Baugrube
durch Entwiisserung, also Reduktion des Auftriebes,
schwerer zu machen. 4 Tage nach Einbau des Well-
Point-Systems konnte in vollstindig drainiertem
Boden 1 m tiefer senkrecht abgegraben werden,
ohne dass sich irgendwelche Auftriebserscheinun-
gen mehr zeigten. Ein Tieferrammen der Spund-
wiinde hiitte sehr grosse Kosten verursacht und zu
Verzogerungen gefithrt und wire, angesichts der
bereits eingezogenen Spriessung schwer auszufiih-
ren gewesen.

Als Folgerung der Erfahrungen mit dem Baugrund
im Gebiet zwischen Pelikanstrasse und Schanzen-
graben wurde nun, wie Abb. 8 zeigt, vorgesehen,
die dreikellerige, abgestufte Baugrube des Neu-
baues Jelmoli, IV. Etappe, ausschliesslich mit dem
Well-Point-System zu entwissern. Abb. 9 zeigt die
verschiedenen Bauvorginge mit den Absenkungs-
stadien. Wegen der Ausfithrung der Grundwasser-
isolierung, die spannungslos sein muss, werden die
Rohre und Ringleitungen z. T. im Boden gelas-
sen. Sie werden spiter injiziert.

Das PTT-Magazin unterhalb des Escher-Wyss-
Platzes erforderte eine Baugrube in sehr durchlis-
sigem Kiesboden. Dort bieten tiefere Bauten in sehr
lockerem Kies grosse Schwierigkeiten wegen des
Wasserandranges. Zudem sind selir viele industrielle
Grundwasserentnahmestellen vorhanden, die durch
einen intensiven Pumpenbetrieb in der Baugrube
beeintrichtigt wiirden. Die Baugrube wurde des-

halb mit Spundwinden umgeben und unter der
Sohle mit Injektionen abgedichtet (Abb. 10). Beide
mussten nach Auftriebskriften dimensioniert wer-
den. Fiir die Festlegung der Injektionskoten wur-
den zwei Auftriebsfille in Rechnung gesetzt:

1. Der Auftrieb wirkt auf U.K. Injektionssohle;

2. Der Auftrieb wirkt als ungiinstiger Fall erst
1 m dariiber, d. h. es wird angenommen, das
Injektionsgut vermége im unteren Teil noch
nicht vollstindig dicht zu schliessen.

Der fiir den 2. Fall berechnete Sicherheitsfaktor
betrigt 1,36; bei kleinen Liftgruben, die nur kurze
Zeit offen bleiben, sinkt er bis auf 1,14. Diese eher
geringen Werte wurden zugelassen, da der der Rech-
nung zugrunde gelegte Grundwasserspiegel nur bei

Abb. 7. Geschiftshduser an der Lowenstrasse. Grundwasser
haltung mittels Well-Point-Brunnen, 1957/58. Oben rechts ist die
Spundwand gegen den Schanzengraben sichtbar
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Abb. 8. Schnitt durch die Fundation des Gebiiudes fiirdas Warenhaus Jelmoli, Ziirich, Seidengasse/Uraniastrasse, 4. Etappe, 1958/59.
Wasserhaltung mittels Well-Point

ungiinstigen Verhiltnissen so hoch auftritt, die
injizierte Sohle eine gewisse Biegezugfestigkeit hat
und die vorgeschriebenen injizierten Tiefen der In-
jektionen von — 3 bis — 5 m unter Baugruben-
sohle Minimalerfordernisse waren, die bei der
Ausfithrung iiberschritten wurden, so dass der Si-
cherheitsgrad effektiv grosser war. Das eingepresste
Injektionsgut — toniges Material — bewirkte ein
Heben der Baugrubensohle von ca. 10 ecm. Der
Wasserandrang war nur noch. gering, die Anord-
nung hat sich auch wirtschaftlich bewéhrt. Im
Grundriss wurden die Injektionsstellen nach einem
Raster von 8 auf 8 m Grosse angeordnet. Abb. 10
zeigt die Ausfithrung durch die Swissboring AG.

Die Abb. 11 zeigt den Querschnitt der 200 m langen
Baugrube der EMPA in Diibendorf. Der dortige
sandige Boden mit wenig Kies erlaubt die Anord-
nung der Well-Point-Filterrohre.

Beim projektierten Neubau der Kantonalbank,
Ziirich, kommen wegen des stark undurchlissigen
Schlammsandes nur Spundwiinde mit offener Was-
serhaltung in Anwendung. Nach Maéglichkeit wird
man hier nach gerduscharmen Ausfithrungen aus
Beton suchen.

Zum Abschluss seien noch die Erfahrungen mit
Lehmbéden geschildert, die bei den gezeigten Bei-
spielen in reiner Form nicht vorkommen. Der pro-
jektierende Ingenieur muss sich bei diesen klar
sein, dass fiir Setzungen zum grossten Teil Wasser-
gehaltsinderungen verantwortlich sind, die nicht
nur durch Belastung, sondern auch durch Aus-
trocknung oder Befeuchtung entstehen konnen. Es
ist wichtig, ein Gebdude in Lehmschichten, wie sie
z. B. im Friesenbergquartier der Stadt Ziirich bis
40 m stark vorkommen, so zu fundieren, dass ein
moglichst konstanter Porenwassergehalt umter den
Fundamenten erwartet werden kann. Wegen Nicht-
beachtung dieser Bedingung sind schon schwere
Schiden an Gebiuden entstanden. Durch geeignete
Entwisserung der Hinge des Baugebietes, was be-
reits fiir die Aushubarbeiten von Vorteil ist, oder
durch Tieferfundation in Schichten konstanter

Feuchtigkeit, konnen solche Setzungen infolge
Wassergehaltsinderung vermieden werden. Im leh-
migen Boden ist auch die gestaffelte Fundierung
aus baulichen Griinden oft sehr gefihrlich, sobald
die wenig tief unterkellerten Gebidudeteile in
Schichten abgestellt werden, die mehr den atmo-
sphirischen Feuchtigkeitseinfliissen unterworfen
sind als tiefere.

Henaver & Lee
Zirich

Abb. 9. Geschiftshaus Jelmoll, 4. Etappe. Baustadien des Bau-
grubenaushubes



Abb. 10.

PTT-Magazin, Forrlibuckstrasse. Baugrubenabschluss

mittels Spundwand; Abdichten der Baugrubensohle mit Kies
mittels Injektionen, 1957.

Es ist selbstverstindlich, dass die nun im Stidte-
bau immer héufiger werdenden Hochhiuser erwei-
terte Fundierungsprobleme in bezug auf Flach-
grimdungen aufwerfen, da die hoheren Boden-
pressungen und speziell Randspannungen oft bis an
die Grenze des Zulissigen gehen, so dass die Sicher-
heit gegen Ausquetschen und gegen iibermissige
Setzungen eine noch grossere Rolle spielt. Es
musste deshalb beim Neubau Palme, in der
inneren Enge, trotz des fiir normale Stockwerk-
héhen noch geniigenden Baugrundes, auch vor-

Abb. 11.

gesehen werden, Pfihlungen in Rechnung zu stel-
len, wobei man auf Lingen von iiber 30 m kam, um
die nétige Tragfihigkeit aus Spitzenwiderstand
und Mantelreibung zu erhalten.

Erwihnt sei noch die Wechselwirkung von Funda-
mentpressung und Tragfihigkeit der mit dem Bau
verbundenen Spundwiinde. Dass hier oft sehr schwer
zu bestimmende Krifte auftreten, ist verstindlich.
Man kann normalerweise approximativ nur aus den
Rammbeobachtungen und den iiblichen Setzungs-
prognosen einen Verteilschliissel ermitteln.

Querschnitt durch die Baugruben des EMPA-Neubaues, Labortrakt, Diibendorf, 1958/59

Wasserhaltung mittels Well-Point

Separatdruck aus «Hoch- und Tiefbau», Schweiz. Baumeisterzeitung, Ziirich, 1959






Einige Beispiele von Flachfundationen aus der Praxis®)
Von Hans Eichenberger, Dipl.-Ing. ETH, Ziirich

Beim Entwurf von Flachfundationen ist es von
besonderer Wichtigkeit, sowohl die geologischen
wie auch die notwendigen erdbauteclmischen
Grundlagen zu besitzen resp. rechtzeitig abzukli-
ren. Viele unangenehme Ueberraschungen der letz-
ten Zeit haben gezeigt, dass eine griindliche Vor-
abklirung von grésstem Nutzen ist. Es darf wohl
allgemein festgestellt werden, dass in dieser Hin-
sicht besonders im Hochbau viel zu wenig geschieht,
was dann in unliebsamen Erscheinungen, besonders
in starken oder ungleichmissigen Setzungen zum
Ausdruck kommt. Damit sind sehr oft starke Riss-
bildungen der Konstruktionen verbunden. Bisher
war es im Hochbau kaum iiblich, prizise Setzungs-
messungen an ausgefithrten Neubauten systematisch
durchzufiihren, so dass diesbeziiglich ganz allge-
mein wenig oder gar nichts bekannt ist. Wo Mes-
sungen durchgefithrt werden, gewinnt man nicht
nur weitgehende Kenntnisse iiber die Zweckmaissig-
keit der gewihlten Konstruktionen und iiber das
Verhalten des Baugrundes, man liefert damit auch
einen wesentlichen Beitrag an die Erdbaumechanik,
besonders dort, wo die erhaltenen Resultate zweck-
missig ausgewertet werden.

1. Reussbriicke Ottenbach (Fig. 1, 2, 3)
Die Strassenbriicke iiber die Reuss bei Ottenbach

besteht aus einer vorgespannten Platte von 54 cm

*) Referat gehalten an der Tagung der Schweiz. Gesellschaft
fir Bodenmechanik und Fundationstechnik in Lausanne
vom 14. November 1958.

(1) LEHMIGER
(2) SANDIGER KIES, RELATIV

FEINSAND
DICHRT GELAGERT
@SANDIGER KIES BIS FEINKIES, LOCKER GELAGERT

MAX BODENPRESSUNG:

Fig. 1.

Stirke mit einer Mittel6ffnung von 31 m und zwei
Endfeldern von je 24 m Spannweite. Sowohl die
beiden Flusspfeiler wie auch die Widerlager sind
mittelst Flachfundationen gegriindet.

In geologischer Hinsicht wurde durch Sondierun-
gen festgestellt, dass der dusserst gefihrliche Reuss-
fluss mit einer max. Abflussmenge von 950 m?®/sec.
in einer 3—4 m michtigen, relativ dicht gelagerten
Kiessandschicht eingebettet ist. Unter dieser Schicht
folgen eine sandige, locker gelagerte Feinkies-
schicht, eine Schicht von sehr grundbruchgefihr-
lichem Sand bis Feinsand und schliesslich Schlamm-
sand und Lehmschichten.

Der projektierende Ingenieur hat von allem An-
fang an die Verwendung von Pfahlfundationen aus-
geschlossen; denn es musste angenommen werden,
dass schwimmende Pfihle, im vorliegenden Bau-
grunde bestimmt nicht zum Ziele fithren wiirden.
Es wurden fiir die Pfeiler und Widerlager hoch-
liegende Plattenfundamente gewdhlt. Dabei wurde
Sorge getragen, dass die gute Kiessandschicht durch
die Griindung nicht durchstossen wurde. Diese gute
Schicht iibernimmt somit als tragfihige Matratze
die Uebertragung und moglichst grosse Verteilung
der

schlechten Baugrund. Die Bodenpressungen der Fun-

Briickenlasten auf den darunterliegenden
damentplatte betragen im Maximum 2,5 kg/em?.
Die Fundamente wurden innerhalb von Spundwin-
den unter Wasser ausgehoben, um Grundbriiche zu
vermeiden. Die Spundwinde wurden durch ange-
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Fig. 2. Reussbriicke Ottenbach, Belastungsprobe

schweisste Stahllamellen mit der Fundamentplatte
verbunden, um die Spundbohlen bei der Ueber-
tragung der Vertikallasten ebenfalls mit einzube-
ziehen. Unter der Fundamentplatte aus Eisenbeton
wurde zuerst eine 80 cm starke Schicht Unterwasser-
beton eingebracht, worauf die Baugrube ausge-
pumpt und die Fundamentplatte erstellt wurde.
Dabei musste besonders darauf geachtet werden,
dass Spundwiinde mit dem Unterwasserbeton zu-
sammen gegen Auftrieb geniigend gesichert waren.
Nach erfolgter Betonierung der eigentlichen Eisen-
betonfundamentplatte wurde die Kontaktzone zwi-
schen Unterwasserbeton und Kiesunterlage mit
Zement injiziert, um die verursachten Auflockerun-
gen des Untergrundes wieder zu konsolidieren.
Beim Bau des linksufrigen Widerlagers wurde ein
Belastungsversuch des Baugrundes durchgefiihrt
(Fig. 2). Die Sohle wurde durch Einbringen des
Unterwasserbetons zuerst gegen Ausquetschen ge-
sichert. Ein Stempel von 70 cm @ konnte sich frei
in einem Futterrohr bewegen. Der Versuch zeigte

bei einer Belastung von 2 kg/cm? eine Setzung von
2 mm und bei 3,8 kg/em*® eine bleibende Setzung
von 6,4 mm.

In Figur 3 sind die Setzungsmessungen dargestellt,
welche wihrend des Baues bis heute durchgefiihrt
wurden. Aus diesem Bild geht hervor, dass sich
die Fundamente der Pfeiler und Widerlager ziem-
lich gleichmissig gesetzt haben, und zwar innert
3 Jahren um 12 bis 15 mm. Die Setzungen scheinen
langsam auszuklingen.

Die Disposition der Fundamente sowohl wie die
angenommenen Bodenpressungen fiir die Dimen-
sionierung der Fundamente wurden durch diese
Priizisionsmessungen als richtig bestitigt.

2. Rheinbriicke in Untervaz (erstellt 1957)

Die Abmessungen der Briicke sind folgende: Sei-
ten6ffnungen 27,60 m, Mittel6ffnung 35,80 m. Die
geologischen Verhiltnisse wurden durch drei Son-
dierungen im Bereiche eines Flusspfeilers und
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Fig. 3. Reussbriicke Ottenbach, Setzungsmessungen
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der Widerlager abgeklirt. Die Bohrungen wurden
bis auf eine Tiefe von 20 m vorgetrieben. Es wurde
festgestellt, dass der gesamte Untergrund aus Sand
mit Kies von verschiedenen Mischungsverhiltnissen
und von verschiedener Korngriosse bestand. Es
wurden auch einzelne Fein- und Schlammsand-
schichten festgestellt. Die Ablagerungen sind re-
lativ jung; teilweise, besonders in den oberen
Schichten eher locker gelagert. Unter den gegebenen
Umstinden wurde die Bodenpressung mit 2,5 kg/
cm?® zentrisch fiir die Dimensionierung der Funda-
mente angenommen, wobei Randspannungen bis
4,0 kg/em? zugelassen wurden. Die Ausfithrung der
Fundamente erfolgte innerhalb von Larsen-Spund-
winden. Die grosste Aufmerksamkeit musste der
Fundationstiefe geschenkt werden. Bekanntlich ist
der Rhein in seinem Oberlauf ein sehr heftiger
Fluss mit maximalen Hochwiissern bis zu 2500 m?/
sec.; letztmals erreicht im Jahre 1954. Dadurch
besteht starke Kolkgefahr. Andererseits hat der
Rhein seit der Korrektion seines Bettes, die im
letzten Jahrhundert erfolgte, die Tendenz, seine
Sohle zu vertiefen. Laut Angaben des Kant. Bau-
amtes Chur soll sich das Rheinbett in den letzten
50 Jahren zwischen 1 bis 1,50 m vertieft haben.
Die im Terrain verbleibenden Spundwénde wurden
daher bis 7,0 m unter die jetzige Flussohle vor-
getrieben, wihrend die Fundamentsohle der Fluss-
pfeiler 5,50 m unter das jetzige Flussbett angeord-
net wurde. Die Setzungen, welche wihrend des
Baues der Briicke und nach der Inbetriebnahme
derselben bis heute beobachtet wurden, sind relativ
klein und wurden in der Gréssenordnung von 4 bis
5 mm festgestellt.

SAUBERER SAND UND
KIES MIT EINZELNEN
STEINEN
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-NEN STEINEN & 0BER 40cm

®
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Rheinbriicke Untervaz

3. Lagerhaus LVZ Ziirich an der Lichtstrasse

Der Baukorper des Lagerhauses des LVZ hat ein
Ausmass von 32,40 m X 65,80 m. Das Gebiude
hat eine Hohe von 28,60 m und weist im Lager-
haustrakt 8 Stockwerke auf. Die geologischen Ver-
hiltnisse sind dadurch gekennzeichnet, dass bis
auf eine Tiefe von 6—8 m abwechselnd Lebm-
schichten, Torfschichten und zum Teil Schlamm-
sandschichten abwechseln. Darunter folgen bis auf
grossere Tiefen zum Teil gut gelagerte Kiessand-
Schichten. Der Grundwasserspiegel (Limmat) liegt
ca. 4 m unter der Terrainoberfliche. Vorgesehen
war urspriinglich ein einziges Kellergeschoss. Das
Gewicht des Gebiudes betrigt 38 000 t, die Nutz-
last des Lagerhauses ca. 14 000 t.

Zweifelsohne wire es bei den gegebenen geologi-
schen Verhiltnissen unmoéglich gewesen, das Ge-
baude auf die hochliegenden schlechten Schichten
abzustellen; es wire in diesem Falle nichts anderes
als eine Pfahlfundation iibrig geblieben, wobei al-
lerdings die Pfihle sehr kurz ausgefallen wiren.

Vergleichsrechnungen wirtschaftlicher Natur ha-
ben gezeigt, dass es sich unter den gegebenen Ver-
hiltnissen lobnen wiirde, ein 2. Kellergeschoss ein-
zubauen, womit erreicht wurde, dass das gesamte
Gebidude auf die gute Kies-Sand-Unterlage gestellt
werden konnte. Allerdings musste man bei dieser
Disposition eine Grundwasserabsenkung um rund

2—4 m in Kauf nehmen.

Diese Grundwasserabsenkung im Grundwasserstrom
der Limmat bedeutet an und fiir sich bereits einen
Eingriff, der fiir den projektierenden Ingenieur
grosste Umsicht erfordert. Tatsichlich wurde die
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Fig.5. Magazingebdude LVZ in Ziirich 5, Langsschnitt

Baugrube mit einer Larsen-Wand umspundet und
dann ausgehoben. Die gleichzeitig erfolgte Grund-
wasser-Absenkung wurde mittels 7 Filterbrunnen
bewerkstelligt, die zusammen eine Wassermenge von
400—500 1/sec. forderten. Da die stidtische Kana-
lisation diese Wassermenge wihrend einer Dauer
von 9 Monaten nicht iibernehmen konnte, musste
dasselbe in einem Umkreis von 150—300 m ausser-
halb der Baustelle durch horizontal-liegende Sik-
kerleitungen wieder dem Grundwasserstrom zu-
riickgegeben werden. Die Fundation des Lager-
gebiudes besteht aus einer durchgehenden Boden-
platte von 50 cm Stirke. In den Ebenen der Trag-
winde sind starke Rippen von 1,20%5,00 m Stirke
angeordnet, worauf sich die Platte abstiitzt. Die
Bodenpressung betrigt 2,20 kg/cm? bis 1,20 kg/cm?;
diese ist also nicht gleichmissig verteilt, sondern
errechnet sich einerseits aus der Elastizitit der
Fundationskonstruktion und anderseits unter Be-
riicksichtigung der Bettungsziffer des Untergrun-
des, welche mit 8 kg/em? angenommen wurde.
Selbstverstindlich wurde der ganze Fundamenttrog
durch eine elastische Isolation gegen das Grund-
wasser abgedichtet, wobei die Grundwasserhaltung
nicht unterbrochen werden durfte. Leider wurden
in diesem Falle Setzungsmessungen nur wihrend
der Bauperiode durchgefiihrt. Die Setzungen der
Fundamentsohle betragen 6--8 mm. Spitere Mes-
sungen fehlen.

4. Erfahrungen bei Flachfundationen bei lakiistren
Sedimenten (Lehme) im Gebiete der Stadt Genf

Es handelt sich um eine Anzahl von Gebiuden
am rechten Ufer der Rhone, welche auf den ge-
nannten lakiisteren Formationen fundiert wurden.

a) der westliche Fliigel des Sekretariates des Vol-
kerbundsgebidudes

b) die Fabrikanlage der Hispano-Suiza Suisse S. A.
c¢) die Fabrikanlage der Tavaro S. A.
d) die Fabrikanlage der Givaudan S. A.

)

e) Hochbauten im Gebiete von Séchéron-Charmilles

Die oben genannten Gebiude wurden wie erwihnt
auf die lakiisteren, vornehmlich lehmigen Forma-
tionen von zum Teil sehr starker Michtigkeit ab-
gestellt. Der Bau dieser Gebiude liegt zum Teil
schon 20—25 Jahre zuriick. In jener Zeit wurden
noch keine erdbautechnischen Untersuchungen ge-
pflegt, und man musste sich auf empirischem Wege
behelfen. So wurde zum Beispiel das Sekretariat
des Volkerbundsgebiudes sehr vorsichtig beurteilt
und es wurde damals eine Bodenpressung von
1—1,2 kgfem? angenommen. Ausfithrung 1931. Bei
den verschiedenen oben erwihnten Fabrikgebiuden,
deren Bau in die Jahre 1938—1947 fallen, wurden
dann Bodenpressungen von 1,5—22 kg/cm?® in
Rechnung gesetzt. Massgebend bei der Beurteilung
der zulidssigen Bodenpressung war jeweils in erster
Linie der feststellbare Wassergehalt des Baugrun-
des. Obwohl in diesen Fillen keine eigentlichen
durchgefiihrt wurden,
sind bei simtlichen aufgefithrten Bauten nirgends

Baugrunduntersuchungen

iibermissige oder ungleichmissige Setzungen fest-
gestellt worden. Einzelne Messungen zeigen, dass
die Setzungen der Fundamente zwischen 15—20 mm
liegen bei Bodenpressungen von rund 2 kg/em?

Bei einem 10stockigen Wohnhaus «Les Artichauts»
wurden im Jahre 1952 erdbautechnische Unter-
suchungen durchgefiihrt.



Der zur Beurteilung zugezogene Geologe empfahl
unter den gegebenen Verhiltnissen die Ausfithrung
von Pfahlfundationen, was sicher zum Ziele hitte
fithren konnen. Dabei ist zu sagen, dass eine Pfahl-
fundation (zum Beispiel Franki- oder Express-
Pfihle) nicht teurer zu stehen gekommen wiren,
als Flachfundationen in Form von Streifenfunda-
menten (bei einer Bodenpressung von 2,0 bis
2,25 kg/em?). Auf Grund der Erfahrungen, die bei
den ersterwihnten Bauten gemacht wurden, ent-
schied man sich schliesslich zur Ausfithrung von
Flachfundationen, und zwar mit vollem Erfolg.

5. Reservoir Baden

Der Neubau des 8000 m?® fassenden Reservoirs Ba-
den wurde im Jahre 1951/52 ausgefiihrt. Der Stand-
ort liegt zwischen der Burg Stein und dem Belvé-
dére. Sowohl die Burg Stein wie das Belvédeére
liegen auf den bekannten Effinger- und Badener-
Schichten. Interessanterweise wurde im Gebiete
des Reservoir-Neubaues zwischen Stein und Belvé-
dére eine sehr tiefe glaziale Rinne entdeckt, die mit
Moriine aufgefiillt war. Der Standort des Reservoirs
war infolge der Eigentumsverhiltnisse einerseits
beschriinkt und anderseits unverschiebbar begrenzt.
Infolgedessen konnte man irgendwelchen geologi-
schen Zufilligkeiten nicht ausweichen. Durch den
Aushub des Reservoirs wurden tatsichlich die ver-
muteten Verhiltnisse bestitigt. Der Reservoirboden
kam ungefihr zu 90 Prozent auf die den Fels iiber-
lagernde Grundmorine zu liegen, wihrend der
iibrige Teil auf anstehende Felsen zu liegen kam.
Infolge der sehr starken Vorbelastung der gesunden
Grundmorine war selbstverstindlich nicht mit be-
merkenswerten Setzungen dieses Materials zu rech-
nen. Es bestand somit nur noch die Moglichkeit,
Vorkehrungen von konstruktiver Natur zu treffen,
um eventuell auftretende kleinere Setzungsdifferen-
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Fig. 6. 10-stockiges Wohnhaus «Les Artichauts», Genéve

zen ohne Schaden auszugleichen. Diese Bedingung
wurde dadurch erfiillt, dass die Konstruktion der
Bodenplatte moglichst elastisch ausgebildet wurde,
d.h. die Konstruktion der Bodenplatte wurde im
Bereich des Schichtwechsels entsprechend armiert.
Messungen und Beobachtungen wihrend dem Bau
und im Betriebe haben ergeben, dass praktisch
keine Setzungen festgestellt werden konnen, ande-
rerseits ist der Behiilter bis heute absolut rissefrei

und dicht.
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Tiré a part du « BULLETIN TECHNIQUE DE LA SUISSE ROMANDE », N° 1 du 3 janvier 1959

FONDATIONS DE L’HOTEL DU RHONE, A GENEVE

Tassements calculés et tassements mesurés

par J. C. OTT, ingénieur principal attaché a la Direction de la « Société générale pour l'industrie », Genéve 1

Introduction

L’abondance et l'intérét des communications qui
viennent d’étre présentées m’interdisent de m’étendre
sur un sujet pour ainsi dire classique de la mécanique
des sols.

Il me parait toutefois utile d’établir la comparaison
entre les tassements calculés et les tassements mesurés
dans un cas particulier de fondations sur semelles, celui
de 'Hétel du Rhéne, a Genéve, ou de trés nombreuses
observations ont été enregistrées-(70 points).

Je m’attacherai 4 mettre en évidence certaines dis-
cordances entre la réalité et le calcul et a en rechercher
I’explication. Ensuite, je tenterai de déterminer les
facteurs dont il faut plus particuliérement tenir compte
si ’on veut obtenir des résultats valables dans des cas
analogues.

Enfin, débordant le cadre de la mécanique des sols,
Jessaierai de dégager quelques conclusions pratiques a
l'usage des ingénieurs appelés souvent a construire

! Communication présentée le 14 novembre 1958, lors de la
journée d'étude organisée, & Lausanne, par la Société suisse de méca-
nique des sols et de travaux de fondation.

sur le sol de glaise glaciaire plastique si fréquent dans
le canton de Genéve et dans notre pays.

Pour commencer, je définirai tout d’abord les condi-
tions topographiques et géologiques du lieu, les carac-
téristiques du sol et le type de construction projeté.

Fig. 1. Vue d’ensemble des fondations en cours d’exécution.



LEGENDE
X CENTRE AHDHE
A WANGNE M AWl

20

10 20 30 50 LL

Fig. 2. — Caractéristiques des glaises.
Compressibilité et indice de plasticité en fonction
de la limite de liquidité LL.

Caractéristiques du sol

L’Hotel du Rhéne a été élevé en 1949-1950 en bor-
dure du quai Turrettini, en entaillant profondément le
coteau incliné de Saint-Gervais qui descend vers le
sud (fig. 1).

Le plan des fondations est horizontal et arasé a la
cote 370, soit environ 4 m en contrebas du quai Turret-
tini existant déja a I’époque. Les fouilles ont été déga-
gées a la pelle mécanique durant les derniers mois de
Phiver 1949, en laissant subsister des talus inclinés
visibles sur la figure 1. Le bétonnage des fondations se
poursuivit immédiatement aprés 'ouverture des fouilles
dés le printemps 1950.

Le sous-sol est constitué par une épaisse couche de
glaise postglaciaire avec les intercalations de quelques
lits de composition plus sableuse. Il est peu consolidé
par des surcharges antérieures (max. 3 4 5 t/m2).

Fig. & — Plan de situation de I'Hétel du Rhéne.

Immeubles A B C, ¢6té quai Turrettini, au sud, construits en 1949-1950.

Immeuble D, au nord, en cours de construction en 1958.

Fig. 3. — Glaise postglaciaire en cours d’excavation.

Ses caractéristiques (fig. 2) varient entre les limites
suivantes :

Indice de plasticité (IP)

6 a 23
Limite de liquidité (LL) 23

a
a 47

L’indice de plasticité en fonction de la limite de
liquidité peut approximativement s’exprimer par la for-
mule IP = 0,73 (LL — 18). C’est dire que cette argile
est analogue aux argiles glaciaires définies dans le dia-
gramme des caractéristiques IP.LL. (Voir Terzaghi:
« Mécanique des sols appliquée », page 37.)

L’indice de compression C de la glaise prélevée entre
4 et 12 m de profondeur oscille autour de 0,02 a 0,11
avec une moyenne de 0,09. C’est dans cette tranche que
se trouvent les couches les plus compressibles.

La plasticité de ces glaises, d’aspect trés homogéne
(fig. 3), est cependant assez variable.

Exceptionnellement on trouve sur de faibles épais-
seurs des lentilles dont la teneur en eau est supérieure
a LL. En général elle est comprise entre IP. et LL.

Le terrain a été reconnu par une série de sondages
désignés par a, b, ¢, d, e (fig. 7), et par une seconde
série de forages désignés par S1 S2 S3, ces derniers
exécutés ultérieurement, en 1958, avant les travaux
d’extension de I'aile nord, immeuble D, actuellement en
cours (fig. 4).

Systéme de fondation

Aprés avoir tout d’abord songé
a un radier général, vu la qua-
lité apparemment médiocre de
la glaise, les fondations sur semel-
les ont cependant été jugées ad-
missibles et adoptées, aprés avoir
vérifié par des essais 4 grande
échelle «in situ» que la sécurité
au poin¢onnement était assu-
rée en adoptant un taux de
travail compris entre 12 et
15 t/m2 Les facades sont sup-
portées (fig. 5) par des semelles
continues, tandis que les piliers
disposés sur deux files médianes
sont supportés par des semelles
quadrangulaires isolées.

La pression initiale, sous le



poids des terres enlevées, au
niveau des semelles, va en crois-
sant du sud au nord, vu l'incli-
naison du coteau. Le taux de
travail des fondations sous la
facade sud est ainsi supérieur a
la pression initiale, alors que
Pinverse se produit sous la fagade
nord.

Nous ne pouvons malheureu-
sement pas nous étendre ici sur
la détermination du coeflicient
de sécurité au poingonnement
des semelles, qui revét toujours
une grande importance et qui a
donné lieu a des calculs et a des
essais assez étendus.

NORD

Répartition des contraintes et
calcul des tassements

Les considérations
vent se rapportent a la coupe
a—a (fig. 7), qui est située au
milieu de I'immeuble B et qui
correspond avec un profil de son-
dages dans lequel les caracté-
ristiques de compressibilité sont

qui  sul-

connues.
25,3 &,
FACADE SUD
Fig. 6. — Répartition des contraintes en profondeur sous

les fagades nord et sud dans la coupe a -a.
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Fig. 5. — Coupe schématique a - a du bitiment et taux de travail des fondations.

Sous les fagades semelles continues, sous les piliers semelles rectangulaires discontinues.
A gauche, sondage et essai de pénétration.

L’exécution des travaux donne naissance successi-
vement aux états de contrainte suivante (fig. 6) :

état initial sous I’action du poids propre des
terres avant I'excavation des fouilles ;

état aprés l'excavation des fouilles ;

état aprés batiment terminé.

a) ca

b) ob

c) ogc

Dans le cas a), nous avons tenu compte de la présence
d’une nappe d’eau située au voisinage de la cote 370 ;
au-dessous de cette cote, le poids propre des terrains
est diminué de la sous-pression. Les contraintes o dues
aux semelles rectangulaires sont calculées au moyen des
formules ¢« Steinbrenner» avec facteur de concentra-
tion v = 3.

On a tenu compte également de I’effet des piliers, qui
se traduisent par la courbe des pressions op.

En ce qui concerne le cas b), la contrainte est calculée
par sommation, en ajoutant I’effet de la demi-tranche
partielle de terrain entre la cote 370 et la surface pri-
mitive et en faisant usage des formules de Hamilton
Gray publiées dans « Proceeding of the International
Conference on Soil Mechanics and Foundation Engi-
neering — 1936 ».

On voit que la hauteur de la couche excavée joue un
role important sur la valeur de l’accroissement des
contraintes entre le cas initial a) et le cas final ¢). Sous
la fagade sud, le taux de travail dans le sol est accru du
fait de la construction (gc— oa > 0), 'accroissement
étant de 5,5 t/m2,

Sous la fagade nord, au contraire, I’accroissement des
contraintes entre le stade initial et le stade final est non
seulement nul, mais négatif (occ — ga < 0).



Les tassements calculés dans la coupe a-a, sous la
facade sud, atteignent 34 mm si 'on se rapporte aux
essais eudométriques du sondage ¢) et 25 mm, si 'on se
rapporte a la compressibilité moyenne de I’ensemble des
essais dans la couche considérée.

Sous la.fagade nord, le tassement, & premiére vue, doit
étre nul.

Tassements observés (fig. 1)

Les tassements ont été mesurés par nivellement en
70 points (précision 4 1 mm) & partir de 'exécution du
plancher du rez, c’est-a-dire lorsque !/, des charges du
batiment s’exergait déja sur le sol. De ce fait, ils sont
légérement inférieurs aux tassements totaux que l’on
aurait mesurés dés le bétonnage des semelles seules.

De mai 1949 a avril 1950, laps de temps qui englobe
toute la période de construction, ’affaissement moyen
de ’ensemble a été de 2,6 mm, tandis que durant les
années suivantes, entre avril 1950 et mars 1953, les
affaissements ultérieurs sous charge constante ont été
en moyenne de 2,3 mm. L’allure des diagrammes (fig. 8)
fait ressortir que la stabilisation des tassements est
presque atteinte dés ’année 1953.

Les tassements se répartissent inégalement ; ils sont
plus importants du cété sud, comme l'on pouvait s’y
attendre (fig. 7). Le tassement général n’a pas la forme
classique d’une cuvette. On constate des irrégularités
de courbure en suivant le plan des facades.

Ces irrégularités peuvent, en partie, s’expliquer par
les variations du coefticient de compressibilité qui res-
sortent des chiffres ci-aprés.

Il semble toutefois que les faibles tassements de la
partie médiane du batiment doivent étre rattachés a
un phénoméne plus général.

La comparaison entre prévisions et valeurs observées
s’établit comme suit :

Prévision Observés

Sud. 34 4 25 mm 16-8 mm
Nord 0 mm 5-0 mm
Fig. 7. — Tassements mesurés entre mai 1949 et mars 1953.

Courbes d’égal tassement. Tassement maximum au point 20 = 16 mm.

20
ne 62 } De mar 1949 & msrs 71953
£

Precision 2. 7 mm.

Fig. 8. — Tassements en fonction du temps aux points 20
et 62 sous fagade sud, et 34 au nord.

Remarquer l'irrégularité de la courbe de tassement et le soulévement
du point 34 durant la construction.

Dispersion du coefficient de compressibilité volumétrique
AR[h pour Ap = 6,8 t/m? soit entre p = 6,2 et 13 t/m?

Premiére série essais Deuaxiéme série essais
(EPUL) (H.-B. de C.)
Ah Ah
h % Val. relative h % Val. relative
Min. 1,42 0,71 1,12 0,73
Moy. 2 1 1,58 1
Max. 2,8 1,4 2,35 1,48

La coincidence n’est pas trés satisfaisante. Un examen
plus attentif des courbes de tassements des divers
repéres montre que pour une vingtaine de repéres situés
dans le centre de I'immeuble, un léger soulévement de
Pordre de 2 4 3 mm a pu étre constaté durant l'année
1949 et a I’époque ou les charges n’avaient pas encore

atteint leur pleine valeur.

A cet égard, la courbe de
tassement des repéres (coté sud)
est caractéristique. Si l'on se
reporte aux diagrammes des
contraintes de la figure 6 sous
facade sud, on verra qu’au-
dessous de 7 m de profondeur,
il existe une zone de profondeur
indéterminée sous laquelle le
terrain a pu se détendre, puis-
que Ao est plus petit que zéro.
Ce soulévement calculé est de 3
4 4 mm, a4 déduire des valeurs
prévues ci-dessus.

Pour " interpréter ce qu se
passe sous la facade nord, nous
avons fait exécuter des essais
cedométriques complémentaires
comportant plusieurs cycles de
charge. La courbe caractéristique
de la figure 9 montre que lorsque
la contrainte finale est inférieure
mais voisine de la contrainte
initiale, on doit compter sur un



0,500

Fig. 9. — Essai eudométrique a plusieurs cycles

sur la glaise postglaciaire au sondage S 1 entre 10 et 11 m.

léger tassement, dont I'importance est difficile & déter-
miner.

Les observations faites semblent montrer que les
courbes de tassement en fonction du temps résultent
de la superposition de la compression des couches super-
ficielles et de la détente des couches profondes. Cette
détente doit théoriquement provoquer des soulévements
plus importants au milieu de la fouille que sur les bords,

Disons enfin que les tassements observés conduisent
a des déformations tout a fait admissibles de 1’ossature
souple en béton armé dont la structure est visible sur la
figure 10, les rayons de courbure étant d’environ 6000
4 10 000 m et les fleches de 2 4 4 mm. Si ’on considére
une paroi de refend de 5 m de long, I’allongement de la
fibre inférieure de la paroi est de 0,1 a 1,5 2/y, du fait
des inégalités de tassements. Ce chiffre est négligeable
vis-a-vis de l'influence du retrait des parois, dont la
valeur peut atteindre 0,2 & 0,35 0/,,.

Conclusions

1. Les fondations de ’Hotel du Rhone peuvent étre
considérées comme un cas limite. Sur un terrain
médiocre, on a pu se contenter d’un type de fon-
dation sur semelles relativement économique, au
lieu d’un radier général plus coliteux sans risque
de tassements excessifs et en restant en dessous
des charges de poingonnement, griace 4 une pros-
pection géotechnique compléte.

o

L’excavation d’'une importante masse de terrain,
dont le poids est supérieur a celui du batiment,
a contribué a réduire considérablement les tasse-
ments. Dans ce cas, il y a lieu, lors de I’établisse-
ment des prévisions de tassement, de tenir éven-
tuellement compte de la détente des couches
profondes.

Fig. 10. — Ossature en béton armé. Planchers nervurés sur
sommiers longitudinaux.

3. Les variations locales des caractéristiques des
glaises postglaciaires doivent étre examinées en
détail, a cause des intercalations plus sableuses qui
peuvent modifier les indices de compressibilité
d’un décimétre a I'autre. Il y a lieu de multiplier
les essais, si la dispersion s’avére importante, et
d’établir des moyennes.

4. Pour des fondations analogues du méme type et
sur la glaise dans le quartier de Saint-Gervais, on
peut appliquer aux prévisions de tassement
résultant des essais et du calcul un coeflicient de
réduction de 0,5 a 0,7.

C’est ce que nous avons fait avec succés pour
I'immeuble Centre-Rhéne dont S.G.I. a établi en
1953 le projet de fondation sur semelles également.

La confrontation a posteriori des prévisions et des
mesures dans un cas particulier s’est ainsi révélée trés
utile pour les études ultérieures de fondation dans le
méme quartier.

Avant de terminer, je ne veux pas manquer de rap-
peler que le projet d’exécution et la surveillance des
travaux de fondation de I’Hétel du Rhéne ont été
assumés par la Société générale pour I’ Industrie (S.G.L.)
avecla collaboration de MM. M. de Rham et Th. Jehber,
ingénieurs auprés de la dite société et de M. R. Cattin
qui a effectué les mesures de tassement.

La premiére série d’essais géotechniques a été confiée
au Laboratoire de géotechnique de U'Ecole polytechnique
de Lausanne (EPUL), sous la direction de M. le profes-
seur D. Bonnard.

L’étude géotechnique et les sondages de I'aile nord
ont été confiés & M. H.-B. de Cérenville, auquel nous
devons d’avoir mis en évidence, par des essais trés
minutieux, certaines particularités de terrain qui avaient
échappé tout d’abord.

Les travaux de fondation ont été exécutés par I’En-
treprise C. Zscholkke, Genéve.

Nous remercions ces messieurs d’avoir contribué a
mener 4 bien un travail de fondation délicat.

Imprimeric La Concorde, Lausanne (Suisse) 339/69
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Baugrund und Fundations-Erfahrungen beim Wohnturm Hirzenbach in Ziirich 11

Von W. Schaad, dipl. Ing. ETH, Zirich

I. Einleitung

e

Die stdndig zunehmende Ausdehnung der schweizerischen Stddte, wie auch

die Erhohung der Geschosszahl von Geb&duden stellen nicht nur dem Architek-
ten, sondern auch dem Ingenieur und den Baugrundspezialisten neue Probleme.
Die intensive Ueberbauung zwingt zur Nutzung von Gebieten, die von geo-
logischen und fundationstechnischen Gesichtspunkten aus keine giinstigen Vor-
aussetzungen bieten, da ihre Tragfihigkeitseigenschaften und Setzungsemp-
findlichkeit eher zu wiinschen librig lassen. Zudem fordert als Folge der Er-
richtung von Hochhédusern die Erhohung der Stockwerkzahl eine weiterge-

o]
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SCHNITT A-A

Bild 1. Wohnturm Hirzenwach mit Geriist, Ansicht von Osten, Backsteinmauerwerk ecr-
siclhitlich

Bild 2 (rechts): Stockwerkgrundriss und Schnitt 1:400



Bild 3. Plan 1:400 der Sondierungen und Belastungsver-
suche, Schema des Wellpoint-Systems

hende Ausniitzung der Tragfédhigkeit des Baugrundes als bis-
her und entsprechend ausgedehntere Bodenuntersuchungen.
Durch die gesteigerten Anforderungen ergibt sich die Not-
wendigkeit, die teilweise traditionell bedingten Bereiche
der bis anhin iiblichen zulissigen Bodenpressungen neu zu
uUberpriifen und zu erweitern.

Der am Stadtrand in Ziirich-Schwamendingen erbaute
Wohnturm Hirzenbach (Bilder 1 und 2) stellt ein Bauobjekt
dar, das in verschiedener Beziehung neue und aufschluss-
reiche Aspekte bietet. In architektonischer Hinsicht wurde
der Wohnturm in einer Zone erstellt, in der dank der Be-
mithungen der stddtischen Behorden die Ueberbauung
konsequent nach den Prinzipien der Stddteplanung durchge-

HKies
und
Sond

Bild 4. Boden- und Grundwasserverhiltnisse (Sondierungen Nr.

flihrt werden kann. Das vermutlich hdchste in Backstcin-
mauerwerk 1) erstellte Gebdude begegnet auch als bautech-
nische Pionierarbeit besonderem Interesse (Bild 1). Die In-
genieurarbeiten wurden von Ing. S.I. A. H. Lechner, Ziirich,
durchgefiihrt.

Der Aushub der Baugrube, die Fundation und der Roh-
bau des Wohnturmes wurden zwischen dem 15. April 1957
und dem 30. Mdrz 1958 ausgefiihrt. Der Innenausbau war am
1. August 1958 beendet.

Durch das Fundament des Hochhauses wird der im all-
gemeinen nicht sehr vorteilhafte Baugrund dieser Gegend
mit hohen, hier nicht liblichen Bodenpressungen belastet. In
den nachfolgenden Ausfiihrungen werden die fundations-
technischen Verhédltnisse und die bisherigen Erfahrungen
deshalb nédher beleuchtet.

II. Abmessungen des Turmhochhauses (Bild 2)

Das 18stockige Hochhaus besitzt eine Hohe von rund
50 m und ein Gewicht von rd. 10 000 t. Es wurde in einer
Tiefe von 2,6 m unter der Oberfliche des gewachsenen Bo-
dens mittels einer Flachgriindung fundiert. Die Aussenmasse
der hiefiir erstellten Wanne betragen 20,57 X 22,20 m, die
Abmessungen der eigentlichen Tragplatte aus armiertem
Beton 19,63 X 21,26 m, deren Dicke 1,00 m. Die Fundament-
platte wird durch die Wéinde des Kellergeschosses versteift
und wirkt mit diesem zusammen als monolithischer Kasten,
weshalb zur Dimensionierung der Platte eine geradlinige
Verteilung der Bodenpressungen angenommen werden
konnte. Die mittlere Bodenpressung betrdgt rund 2,5 kg/cma2.

III. Untergrund und fundationstechnische Verhéltnisse

1. Allgemeine Baugrundverhdlinisse

Das Gebidude liegt in der Glattebene, ein durch starke
Wechsel der Untergrundschichten gekennzeichnetes Gebiet.
Im allgemeinen findet sich hier bis in grosse Tiefen eine
Abfolge von jungen, nacheiszeitlichen Sedimenten, vor allem
Sande, lehmige Feinsande, Kiese, welche oft von lehmigen

1) Siehe auch den Aufsatz von P. Haller in SBZ 1958, Heft 28,
uber dieses Hochhaus. Red.

Kies und Sand

Rammwiderstand in kgfem?
500 1000

langa in m

1 und 2 vor, Nr. 3 bis 10 nach Baugrundaushub ausgefiihrt)



Schichten durchsetzt
sind und durch die
frilher stark méan-
dernde Glatt in Form
von unregelméssigen,
aneinandergereihten
Linsen deponiert wur-
den. Die Tiefe dieser
Schichten wurde durch
seismische Messungen
von A. Siisstrunk, dipl.
Phys. ETH, in der un-
mittelbaren Umge-
bung des Hochhauses
zu 65 bis 72 m be-
stimmt. Darunter
folgt nach diesen Un-
tersuchungen die Mo-
lasse.

Oberfldachlich  sind
diese Schichten meist
von Verwitterungs-
lehmen, jungen fein-
kornigen Verlandungssedimenten wie Feinsand und See-
bodenlehm mit organischen Resten, sowie stellenweise von
Torf bedeckt, deren Gesamtdicke normalerweise nur wenige
"eter betrdgt.

Die im allgemeinen innerhalb kurzer Strecken stark
wechselnden Baugrundverhiltnisse rechtfertigen die bisher
in diesem Geldnde angewendeten, verhidltnisméssig geringen
Bodenpressungen von hoéchstens 1 bis 1,5 kg/cm2 fiir Wohn-
bauten.

Bild 5.

2. Baugrundsondierungen

Die am Ort des Turmhochhauses ausgefiihrten Sondie-
rungen sind aus den Bildern 3 und 4 ersichtlich. Vor Bau-
beginn wurden die generellen Bodenverhiltnisse durch die
Rammsondierungen Nr.1 und 2 abgekldrt. Diese stellten
bis in 1 m Tiefe weiche, junge Lehme, von 1 bis 2,5 m Tiefe
lose gelagerten Kies fest, welche von kompakteren Schich-
ten unterlagert werden. Dieser tiefere Untergrund wird aus
kiesig-sandigen, feinsandigen und lehmigen Schichten ge-
hildet. i

An den Stellen der Sondierungen Nr.1 und 2 erfolgte
vorgingig der Baugrubenerstellung die Ausfiihrung der Be-
lastungsversuche Nr. I und II, auf welche spéter eingetreten
wird.

Zur Ergénzung wurden nach dem Baugrubenaushub die
Rammsondierungen Nr.3 bis 10 angeordnet. Die ausge-
flihrten Rammsondierungen zeigen entsprechend der geolo-
gischen Genese des Gebietes eine stark wechselnde Festig-
keit des Baugrundes, sowohl in vertikaler als auch in hori-
zontaler Richtung, charakterisiert durch den stark variablen
Verlauf der Rammdiagramme (Bild 4).

3. Belastungsversuche

Die zur Beurteilung der Setzungsempfindlichkeit des
Untergrundes ausgefiihrten Belastungsversuche Nr.I und II
waren in 2,5 m Tiefe auf der zukiinftigen Fundamentsohle
angeordnet worden. Auf quadratischen Betonsdulen von 1 m2
Querschnittsfliche brachte man horizontal liegende Heizol-
tanks von 15 000 und 20 000 1 Inhalt an. Die Belastung wurde
mittels Wasserfiillung bewerkstelligt. Die Ausarbeitung des
Belastungsprogrammes, Ueberwachungen und Interpretation
der Versuche fiihrte das Biiro Dr. H. Jédckli, Geologe, Ziirich,
aus, die Abwicklung und Beobachtung der Versuche das
Ingenieurbiiro H. Mathys, Ziirich.

Die Zeit-Setzungsdiagramme der Belastungsversuche
sind auf Bild 5 veranschaulicht, die Belastungs-Setzungs-
diagramme gleichwertiger Lastzustdnde auf Bild 6. Es geht
daraus hervor, dass die Setzungen beim Versuch I etwas
grosser waren als beim Versuch II, weiter, dass offenbar als
Folge der geringeren Anteile feinkodrniger Bodenfraktionen
beim Versuch II eine raschere Beruhigung der Setzungen
eintrat. Aus den Last-Setzungs-Diagrammen ist ferner zu

Belastungsversuch

Zeit-Belastungs- und Zeit-Setzungs-Diagramme der Versuche

erkennen, dass bei den 2,1 kg/cm?2 iibersteigenden Laststufen
bereits gewisse Instabilitdtserscheinungen auftraten, weshalb
fiir die Auswertung in der Setzungsprognose lediglich die
geradlinigen Anfangsiste dieser Diagramme beriicksichtigt
wurden.

4. Baugrube, Grundwasser und Wasserhaltung

Der Grundwasserspiegel lag mit 1,20 bis 1,25 m unter
Bodenoberfldche (2. Marz 1956) hoch und erforderte fiir den
Baugrubenaushub eine Grundwasserabsenkung sowie die
Isolation des Geb#dudes, welche mittels Wannengriindung er-
zielt wurde. Der Hauptteil der Baugrube wurde durch ma-
schinellen Aushub bewerkstelligt. Zur Vermeidung von star-
ken und unerwiinschten Bodenauflockerungen ordnete man
fiir die letzten 85 bis 95 cm Handaushub an.

Die von der Firma A. Brunners Erben, Ziirich, ausge-
fiihrte Grundwasserabsenkung wurde mit Hilfe des Vakuum-
verfahrens erzielt (Bilder 3 und 4). Die Wellpoints waren
dabei in Abstdnden von 1,5 m angeordnet und hatten eine
Lange von 5,2-+5,7 m. Sie reichten etwa 2,6+3,1 m unter die
Baugrubensohle. Die Lidnge des Filters betrug 1,2 m. Ein
Vorversuch mit vier Wellpoints ergab eine totale Forder-
menge von 3050 l/min. Das verwendete System, welches
pro Filter eine maximale Leistungsfdhigkeit von etwa 80—
120 Iymin aufweist, war demnach trotz des stark kiesig-san-
digen Untergrundes nicht voll ausgeniitzt.

Der Verlauf des abgesenkten Grundwasserspiegels, wel-
cher wihrend der Ausfiihrung der Erginzungssondierungen
gemessen werden konnte, geht aus Bild 4 hervor.

Belastung in hgfom®

!y

S.4mm

&

Bild 6. Belastungs-Setzungs-Diagramme der Versuche Wohn-

turm Hirzenbach
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Bild 7. Siedlungshiuser der S.B.W., Lage der Beobachtungs-
punkte flir die Setzungsmessungen; Masstab 1:3300

5. Tragfdhigkeit und Setzungsprognose

Bei den gegebenen stark heterogenen Untergrundver-
héltnissen handelte es sich nicht darum, durch auf genaue
theoretische Grundlagen gestiitzte Berechnungsweisen die
voraussichtlichen Setzungen zu bestimmen, sondern durch
geeignete Wahl der Voraussetzungen die Grossenordnung
der zu erwartenden Bodenbewegungen zu schitzen. Nament-
lich aber musste dem Einfluss der dem Untergrund eigenen
Heterogenititen Rechnung getragen werden. Es war hiebei
der giinstige Umstand zu beriicksichtigen, dass grossflichige
Fundamente lokale und verhidltnismissig wenig ausge-
dehnte Ungleichheiten des Bodens weitgehend 2zu iiber-
briicken vermdgen, und dass dieser Einfluss mit zunehmen-
der Grosse der Fundamentfliche herabgemindert wird.

a) Tragfihigkeit

Die Grenzbelastung des Bodens hinsichtlich Ausquet-
schens des Untergrundes durch Ueberschreiten der Scher-
festigkeit wurde nach der eher vorsichtigen, aber bewihr-
ten Theorie von Maag [1]2), sowie nach der Formel von
Terzaghi [2] abgeschidtzt. Beide Methoden ergaben bei den
liblichen Sicherheitsgraden eine hohere zuldssige Bodenpres-
sung als die von der Fundamentplatte ausgeiibten 2,5
kg/cm?2,

2) Siehe Literaturverzeichnis am Schluss des Aufsatzes.

b) Abschdtzung der voraussichtlichen Setzungen

Die Abschitzung der voraussichtlichen Setzungen bzw.
deren Bereich, sowie der Setzungsungleichheiten erfolgte an-
hand verschiedener Methoden.

Setzung nach Terzaghi-Peck:

Terzaghi-Peck haben eine auf Erfahrung abgestiitzte
Formel verdffentlicht [3], welche aus dem Resultat eines
Belastungsversuches die voraussichtliche Setzung eines Bau-
werkes ermittelt. Unter Beriicksichtigung der sich ergeben-
den Umrechnungsfaktoren fiir die verwendete Belastungs-
fliche von 1 m?2 gegeniiber der von Terzaghi-Peck zugrunde
gelegten Standard-Platte von einem Quadratfuss ergab sich
rechnerisch eine zu erwartende Setzung von 6,6--9,2 mm,
sowie eine Lotabweichung (Schiefstellung) beziiglich der
Bauhdhe von 6,4 mm. Da die so berechneten Setzungen fiir
das grossflichige Fundament als sehr gering erschienen,
wurden zur Kontrolle noch weitere Abschidtzungsmethoden
herangezogen.

Setzungsberechnung auf Grund des Zusammendriickungs-
moduls:

Die unter Zugrundelegung des Zusammendriickungsmo-
duls bei uns oft angewendete Berechnungsmethode trifft
nach den bisherigen Erfahrungen die Verhéltnisse recht gut.
Voraussetzung ist jedoch, dass die Grosse des massgebenden
Zusammendriickungsmoduls den vorliegenden Untergrund
bedingungen entsprechend abgeschitzt wird.

Aus den beim Turmhochhaus ausgefiihrten Belastungs-
versuchen ergaben sich aus den geradlinigen Anfangsisten
der Diagramme (Bild 6) die Zusammendriickungsmoduli
My = 530 und 720 kg/cm?2, somit eine Schwankung von 36 ¢,
hinsichtlich des geringeren Moduls und 15 ¢ beziiglich des
Mittelwertes. Auf Grund der iibrigen Bodenuntersuchungen
und unter Beriicksichtigung des tiefen Wirkungsbereiches
der vom Geb#dude ausgeiibten Bodenspannungen wurde der
Berechnung ein angemessen erhdhter mittlerer Mz-Wert von
1000 kg/cm? zugrundegelegt.

Die auf diesen Grundlagen ermittelte rechnerische Set-
zung ergab sich zu 4,8 cm, der zu erwartende Setzungsunter-
schied zu 1,7 cm und die hieraus bestimmte Lotabweichung
der grossten Bauhohe des Wohnturms zu rd. 3 cm.

Tabelle 1. Ergebnisse der Setzungsbeobachtungen an den Siedlungsbauten der S.B.W., Altwiesenstrasse, Zirich-Schwamendingen
Block heutige Kote U. K.- Koffer- Geschoss- Boden- Beobach- Setzung mittlere Maximale Setzungs-
Terrain-Kote Platte stiarke zahl pressung tungs- nach Setzung Setzungs- gradient
punkt 2 Jahren differenz
No. m. ii. M, m. i, M. m kg/cm?2 No. cm cm cm 0/p9
1 0,70
I 430,88 429,18 0,83 3 0,6 2 0,90 0,75 0,25 0,17
3 0,65
4 1,00
5 1,10
IT 430,85 429,15 1,05 5 1,0 6 0,60 0,90 0,50 0,33
7 0,80
8 1,00
9 0,95
III 430,80 429,10 0,27 3 0,6 10 0,70 0,90 0,35 0,22
11 1,05
12 2,15
v 430,80 429,10 0,27 5 1,0 13 2,00 1,85 0,85 0,45
14 1,30
15 1,35
16 1,15 1,46 0,70 0,39
v 430,95 429,25 0,35 3 0,6 17 1,50
18 1,85
19 2,15
VI 430,88 429,18 0,83 5 1,0 20 1,95 2,17 0,45 0,50
21 2,40



Bild 8. Ergebnisse der Set-
zungsbeobachtungen an
fiinfstockigen Hiusern der
Siedlung S.B.W., Ziirich-
Schwamendingen

Block ¥I

Setzung in ¢m

c) Ueberprifung der Setzungsberechnungen auf Grund von
abachtungen bei Nachbarobjekten

Die Bereitwilligkeit der Stiftung S.B.W. bot dem Biiro
Dr. H. Jackli anlédsslich der Erstellung der Siedlung an der
Altwiesenstrasse Gelegenheit, an den dortigen Bauten wih-
rend rund zweier Jahre Setzungsbeobachtungen an 3- und
5-stockigen Wohnh&dusern auszufiihren (Tab.1 und Bilder 7
und 8). Diese stehen in der Ndhe des Turmhochhauses auf
Gebiet gleichen geologischen Ursprungs. Die auf Platten ge-
griindeten dreistdckigen Bauten ergaben bei einer Boden-
pressung von 0,6 kg/cm2? Setzungen von 6,5-+-18,5 mm und
Setzungsdifferenzen von 2,5+7,0 mm; die 5-stockigen unter
einer Fundamentlast von 1,0 kg/cm?2 solche zwischen 6,0 und
24,0 mm, sowie Setzungsdifferenzen von 4,5-+85 mm. Die
Bewegungen hatten sich innerhalb der Beobachtungszeit an-
niahernd beruhigt.

Rohbau

Mdrz 1958

& 9 10 7 12 13
Zeit in Monalten

Die Setzungsbeobachtungen an diesen Bauobjekten
konnten gewissermassen als grossflachige Belastungsver-
suche betrachtet und deren Ergebnisse als willkommene
Kontrollmoglichkeiten der vorangehenden Abschitzungen
herangezogen werden. Unter Beriicksichtigung der Last-
flichenform und der Bodenpressung ergab die Uebertragung
dieser Erfahrungen auf die Verhidltnisse des Turmhoch-
hauses einen Bereich der zu erwartenden Setzungen von
1,5+4,3 cm, sowie zwischen 0,9 und 1,5 cm liegende Set-
zungsdifferenzen. Der Grosstwert dieser Prognose stimmte
praktisch mit der auf den Zusammendriickungsmodul ge-
stiitzten Abschéatzung liberein.

Die Folgerungen aus den verschiedenen getroffenen Ab-

schidtzungen lauteten dahin, dass eine Setzung des Turm-
hochhauses von maximal rd. 4 bis 5§ cm und eine auf die

Aug. 1958

Bereich der Setzungen
nach Terzaghi-Peck

Bereich der
Selzungsprognose

aus Beobachtungen
on Nochbarobjeklen

teungsprognose
mit Mg =1000kgfen®

Bild 9. Wohnturm Hirzenbach, zeitlicher Verlauf der Setzungen

8 9 10 n 12 13 12 15

5 6 7
Zeit in Monaten (nach Beginn der Setzungsmessungen)



Bild 10. Wohnturm Hirzenbach, Ver-
gleich der zwischen 13. August 1957 und
1. November 1958 erfolgten Setzungen

Bild 11 (rechts).
Siid-West-Seite

Wonhturm Hirzenbach,

Gebidudehdhe bezogene grosste Lot-
abweichung von rd. 3 ecm zu er-
warten seien.

IV. Bisherige Ergebnisse der
Setzungsbeobachtungen

Wihrend und nach der Errich-
tung des Baues wurden vom Inge-
nieurbiiro H. Mathys die Setzungen
an vier Punkten des Turmhoch-
hauses beobachtet. Deren Verlauf
ist auf Bild 9 dargestellt. Die rund
1Y% Jahre nach Messbeginn erreich-
ten Setzungen sind auf Bild 10 in
axonometrischer Darstellung er-
sichtlich.

Der zeitliche Verlauf der Bodendeformationen zeigt wéh-
rend des Baues eine anndhernd proportional mit der Be-
lastungssteigerung gehende Zunahme, die auch nach der
Fertigstellung des Rohbaues noch eine Zeit lang anhielt und
hier durch den Innenausbau und den Wohnungsbezug be-
dingt ist.

Die letzte Messung vom 1. November 1958 stellte bereits
ein merkliches Abklingen fest. Aus den Beobachtungen er-
gibt sich eine geringe Verkantung der Platte infolge der
Heterogenitidten des Baugrundes. Die extremen Bewegungs-
grossen betrugen in jenem Zeitpunkt 1,8 und 2,3 cm, die
grosste Setzungsdifferenz somit 0,56 cm, woraus sich in bezug
auf die Bauhohe eine Lotabweichung von rd. 1 cm errechnet.

V. Zusammenfassung

Die fiir den Wohnturm Hirzenbach ausgefiihrte, auf
Bodenuntersuchungen und Erfahrungen an benachbarten
Objekten gestiitzte Setzungsprognose wird durch die bisher
getitigten Setzungsbeobachtungen, sowohl hinsichtlich deren
Grossenordnung wie auch in bezug auf die aus der hetero-
genen Bodenkonstitution zu erwartenden Setzungsdifferen-
zen durchaus bestiitigt. Die festgestellten Bewegungsgrossen
liegen im normalen und erwarteten Rahmen und erreichten
bis zum November 1958 im Mittel rd. 2 cm, die grosste Set-
zungsdifferenz rd. 0,56 cm. Sie diirften sich im Laufe der Zeit
noch etwas vergrossern, liegen aber vorldufig noch nahe der
untern Bereichsgrenze der Setzungsprognose, welche eine
maximale Setzung von rd. 4+5 cm und eine grosste Lot-
abweichung von rd. 3 cm voraussah. Auf Grund der bis-
herigen Messungen und unter Voraussetzung eines normalen
Setzungsablaufes diirfte die Setzung von rd. 4 cm erst in
rund hundert Jahren erreicht werden.

Es ergibt sich aus diesen Erfahrungen, wie erwartet,
dass tatséichlich bei einer ausgedehnten Fundationsfliche,
wie sie hier durch die ausgefiihrte Plattengriindung darge-
stellt wird, und durch geeignete Konstruktion der Fundation
lokale Heterogenititen des Bodens weitgehend iiberbriickt
werden konnen. Wenig ausgedehnte Bodenungleichheiten
wirken sich bei geniligend grossen Fundamentabmessungel
so wenig aus, dass die Folgen der Heterogenititen im Sinne
einer Quasihomogenitit ausgeglichen werden.

Aus diesen Erfahrungen erhellt auch, dass die um das
Turmhochhaus kreisenden Geriichte, die hinsichtlich der
Setzungen bis rund hundertfach iibertrieben, unbegriindet
und haltlos sind. Sie beruhen vermutlich auf dem Ooffent-
lichen Sensationsbediirfnis, jedoch keineswegs auf Tatsachen.
Auf Grund der bisherigen Beobachtungen besteht kein An-
lass zu Befiirchtungen fiir den Wohnturm Hirzenbach
(Bild 11).

Zum Schluss sei allen Beteiligten fiir die Bereitwillig-
keit zur Veroffentlichung der Ergebnisse und die tatkriftige
Unterstiitzung bei der Zusammenstellung der Uebersicht
bestens gedankt.
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VERUFFENTLICHUNGEN DER SCHWEIZERISCHEN GESELLSCHAFT
FUR BODENMECHANIK UND FUNDATIONSTECHNIK

Nr.
12 1958  H. Jackli
vergriffen Die geologischen Verhdltnisse bei Andelfingen, Fundationsprobleme im glazial vor-

belasteten und eistektonisch stark gestérten Baugrund

13 1958 F.Kobold
vergriffen Geoditische Methoden zur Bestimmung von Geldndebewegungen und von

Deformationen an Bauwerken

14 1958 D.Bonnard et E. Recordon
vergriffen Les fondations des chaussées. Les problémes de la portance et de Ig résistance au gel

D. Bonnard, R. Desponds et E. Recordon
Influence du gel sur la stabilité des voies ferrées. Constatations faites sur le réseau
des Chemins de fer fédéraux — Mesures préconisées pour y porter remeéde

15 1958 G. Schnitter und J. Zeller
vergriffen Geotechnische Untersuchung des Untergrundes fiir den Staudamm Goschenenalp

16 1958 W. Schaad
vergriffen Praktische Anwendung der Elektro-Osmose im Gebiete des Grundbaues

17 1959 A.von Moos und H. Fuhr
vergriffen Geotechnische Probleme der neuen Walensee-Talstrafle im Gebiete der Linth-

ebene

A. E. SiiBtrunk
Schwingungsmessungen. Untersuchungen iiber das dynamische Verhalten des Stra-

Bendammes bei ungiinstigen Baugrundverhdltnissen

18 1959 G. Schnitter
Aufbau der Strafle

19 1959 ].Huder und M. Groebli
Die Entnahme von ungestérten Bodenproben

20 1959 H.Zeindler
vergriffen Das Feldlaboratorium auf der Damm-Baustelle Géschenenalp

21 1960 La Construction du tunnel de Donnerbiihl a Berne

R. Desponds: Construction d’un tunnel ferroviaire par la méthode du bouclier

D. Bonnard/E. Recordon: Etude expérimentale de la poussée des terres sur le tunnel de Donnerbiihl

F. Panchaud/O. ). Rescher: Etude sur modéle par photoélasticité de la résistance d’une section type du
tunnel de Donnerbiih!

P. Kipfer/ H. Wanzenried: Calcul statique et fabrication des voussoirs

H. Ruppanner: La construction du tunnel de Donnerbiihl par la méthode du bauclier

22 1960 Flachgriindungen
Vortrdge gehalten am 14. November 1958 anl&Blich der Herbsttagung in Lausanne

Ch.Schaerer: Considérations géotechniques relatives aux fondations sur radiers

Dr. A.von Moos: Geologische Voraussetzungen bei der Erstellung von Flachgriindungen, erldutert an
einigen Beispielen

A. E. SiiBtrunk: Geophysikalische Methoden als Hilfsmittel bei der Untersuchung von Fundations-
problemen

Dr. H. Muhs, DEGEBO, Berlin: Neuere Entwicklung der Untersuchung und Ber
dationen

H. B. de Cérenville: Tassements d’'un grand radier au bord d'un lac

R.Henauer: Erfahrungen des projektierenden Ingenieurs bei Flachgriindungen anhand einiger Beispiele

H. Eichenberger: Einige Beispiele von Flachfundationen aus der Praxis

J. C. Ott: Fondation de I’Hétel du Rhéne, Genéve, tassements calculés et tassements mesurés

W. Schaad: Baugrund und Fundationserfahrungen beim Wohnturm Hirzenbach in Ziirich 11
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