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Beitrag zur
Bestimmung der Zusammendrickbarkeit des Bodens in situ

von Professor R. Haefeli, Zirich

Summary

The importent influence of lateral dilatation on the results of plate bearing tests is formulated and controled by laboratory
tests. After a short review of the theoretical basis of the method of Mg-measurement in situ and the different test procedures
developped, the result of a serie of model test, scale 1:1, are shortly discussed. An example is given to show how Mg values
can be gotten from the load-settlement curve of a test pile and a comparison is made between the predicted and measured values
of settlement.

Résumé

L'influence prépondérente de la dilatation latérale sur les résultats des essais avec ces plaques circulaires est analysé et
controlé expérimentalement. Aprés la mise au point des bases théoriques de la méthode (publiées ailleurs) et la description des
différentes procédés d’essai, dévéloppés jusqu'a ce jour, I'auteur discute les résultats de quelques essais comparatifs, executés
au laboratoire a I'échelle 1:1. La détermination de la valeur Mg des couches sous-jacentes est ensuite démonstrée a |'aide d'un
essai sur pieu pour comparer finalement le tassement calculé du groupe de pieux avec le tassement mesuré de I'édifice.

Zusammenfassung

Der bedeutende EinfluB der Querdehnung auf das Resultat von Plattenversuchen wird ndher untersucht und experimentell
nachgewiesen. Nach einer kurzen Ubersicht iber die theoretischen Grundlagen der Mg-Messung in situ und die verschiedenen,
bisher angewandten Versuchsanordnungen folgt eine Beschreibung der im Laboratorium durchgefihrten vergleichenden
Modellversuche im MaBstab 1:1 (einschlieBlich Plattenversuch). Am Beispiel einer Pfahlfundation wird schlieBlich die Ermittlung
von Mg-Werten aus der Lastsetzungskurve von Probepfdhlen erldutert und das Resultat der Setzungsvoraussage mit den ge-
messenen Setzungen verglichen.

"

I. Problemstellung

Die Bestimmung der Zusammendriickbarkeit des Bodens in situ wird namentlich dann zum Problem,
wenn die zu prifende Bodenschicht in groBerer Tiefe und unter dem Grundwasserspiegel liegt. Da in
diesem Falle der Plattenversuch aus verschiedenen Grinden versagt, wdhrend die Anwendung eines
hydrostatischen Seitendruckes im Bohrloch nur die Zusammendrickbarkeit des Materials in horizontaler
Richtung liefern kann, so muBten neue Methoden entwickelt werden. Diese beruhen u. a. darauf, daB die
zu prifende Bodenschicht in méglichst ungestortem Zustand belassen wird, was sich dadurch erreichen
16Bt, daBB vor allem jegliche Entlastung vermieden wird. Das Prinzip der nachstehend dargestellten Ver-
fahren, deren Entwicklung sich Uber etwa 20 Jahre erstreckte [10], besteht im Ubrigen darin, daB man
durch stufenweise statische Belastung von Spezialsonden oder Probepfdhlen Setzungen erzeugt, deren
exakte Messung unter Beriicksichtigung der Eigendeformation der Apparatur erlaubt, auf die Zusammen-
drickbarkeit der unter der Spitze der Sonde oder des Pfahls liegenden Bodenschicht (ausgedriickt durch
den sogenannten Mg-Wert in kg/cm?) zu schlieBen.

Nachdem diese neuen Methoden zur feldmdBigen Bestimmung der Zusammendrickbarkeit des Bodens
bis in Tiefen von etwa 30 m in vermehrtem MaBe Anwendung finden, soll nachstehend versucht werden,
einen kurzen Uberblick Uber die grundsdtzlichen Fragen der Mg-Messung (11), die theoretischen Grund-
lagen (lll), die bisher entwickelten Versuchsanordnungen, Methoden und Instrumente (IV), ihre Uber-
prifung im Laboratorium (V) und ihre Anwendung auf Probepféhle (VI) zu geben.

Il. Grundbegriffe

Ausgehend von der Grundgleichung [6]:
Ah o . 4h 1
— =— (fir — = —=
he Mg ho 100
kann der Zusammendrickungsmodul Mg strenggenommen definiert werden als der hundertfache Wert
derjenigen spezifischen Belastung o, die notwendig ist, um die Bodenschicht bzw. ein Bodenprisma bei
verhinderter Querdehnung um A4h = 19 der urspriinglichen Hohe h, zusammenzudricken. Dabei ist
jedoch zu beachten, daB nur beim Odometerversuch die Querdehnung vollkommen unterbunden ist,

: Mg = 100 o) . ()



wdhrend bei allen bisher bekanntgewordenen Versuchen in situ genaugenommen nur eine teilweise
Verhinderung der Querdehnung stattfindet. Will man deshalb obige Definition, die in aller Strenge nur fur
den Odometer gilt, verallgemeinern, so wdre der Ausdruck ,,verhindert zu ersetzen durch die Wendung
,,ganz oder teilweise verhindert. Nachstehend soll gezeigt werden, daB der Grad, bis zu welchem die
Querdehnung verhindert wird, das Endresultat in ausschlaggebender Weise beeinfluflt, wobei es beim
Versuch in situ im Gegensatz zum Odometerversuch u. a. darum geht, hinsichtlich der teilweisen Ver-
hinderung der Querdehnung dhnliche Verhdltnisse zu schaffen wie beim fertigen Objekt.

Bezeichnet man den bei vollkommen verhinderter Querdehnung erhaltenen Wert des Zusammen-
drickungsmoduls mit Mg,, den entsprechenden Wert bei Querdehnung dagegen mit Mg, so laBt sich das
Verhdltnis dieser beiden GroBen auf Grund der Annahme berechnen, daB3 sich der Verformungsprozef3
in zwei Phasen vollzieht: Einer ersten Phase reiner Konsolidation bei verhinderter Seitenausdehnung,
deren AusmaB bei abnehmendem Volumen der Probe gegeben ist durch den Wert Mg,, und einer zweiten
Phase (Querdehnung), bei der die Zusammendrickung bei konstantem Volumen durch die angenommene
Querdehnung bedingt ist. Unter Vernachldssigung der GréBen zweiter Ordnung erhélt man dabeifolgenden
Ausdruck fir das gesuchte Verhdltnis qg = Mg : Mgo:

Me
MEo

= veee (2)

qe
M
1 4 2 By » a2

worin bedeuten:

dp spez. Querdehnung, ausgedrickt in 9% der urspringlichen Breite b der Probe
Ao Spannungszunahme, fir die der Mg-Wert gemessen wurde

Die fur spez. Querdehnungen von 1 bis 109 nach (Gl. 2) berechneten Verhdltniszahlen qg sind in Abb. 1
fur Mg,-Werte zwischen 10 und 1000 kg/cm? dargestellt. Diese Abbildung zeigt, daB schon relativ kleine
Querdehnungen geniigen, um den Mg-Wert auf einen Bruchteil des Mg,-Wertes herabzusetzen. Fir Mg,
= 500 kg/cm? und 46 = 1 kg/cm? bewirkt z. B. eine Querdehnung von etwa 1% eine Reduktion des
Mg-Wertes auf den zehnten Teil von Mg,.
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Abb. 1 Abhdngigkeit (schematisch) des
MEg-Wertes bzw. der Verhdltniszahl qg =
10 ME : Mg, von der spez. Querdehnung fiir
a, =1 kg/em?* (Mg, = Mg-Wert bei ver-
Spez. Querdehnung 2p in % —» hinderter Querdehnung in Odometer)

Neben zahlreichen anderen Faktoren hédngt die GroBe der Querdehnung hauptsdchlich vom Verhdltnis
der Hauptspannungen o, und o, bzw. der Schubspannung 74, ab, was durch Abb. 2 rein schematisch
angedeutet wird. Eine direkte Messung der Querdehnung, sei es im Triaxialapparat, sei es in situ, ist
aufschluBreich (vgl. Diskussionsbeitrag des Verfassers).



Abb.2 a) Abhdngigkeit des Mg-Wertes bzw. der Verhdltniszahl
qg = ME : Mg, von den Hauptspannungen o, und o,
im Zusammenhang mit dem Grad der Querdehnung
(Bereiche A, B und C, schematisch)

b) Mohrsche Spannungskreise entsprechend den nach-
einander durchlaufenen Spannungszustdnden:

1 hydrostatisch, 2 Ruhedruck, 3 Kriechbeginn,
4 FlieRbeginn, 5 Bruch

I1l. Theoretische Grundlagen

Die theoretischen Grundlagen sowie die getroffe-
nen Voraussetzungen fir die Setzungsberechnung
eines zylindrischen Stabes (mit oder ohne Spitze)
unter der kombinierten Wirkung von Mantel-
reibung und Basislast wurden vom Verfasser an
anderer Stelle ndher behandelt [3]. Wir konnen
uns deshalb auf eine kurze Zusammenfassung
dieser Theorie beschrdnken.

A B C
Querdehnung GQuerdehnung Querdehnung
verhindert Kriechen Kriechen +Fliessen a)
u"
w
o
S —
b)
b) c)
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Abb. 3 Schema verschiedener Versuchsanordnungen fiir Mg-Versuche in situ:

a) Zylindrischer Pfahl
b) Mg-Sonde 1960 (Konus mit Reibungszylinder)

¢) Mg-Bichse mit Reibungszylinder (fir strukturempfindliche, sensitive Béden)



GemdB Abb. 3 handelt es sich darum, die Zusammendriickung einer Bodenschicht von der Mdchtigkeit H
(Hg, Hp oder H,) infolge Belastung der Oberfldche dieser Schicht durch einen zylindrischen Pfahl oder
Sonde zu berechnen, wenn ein Teil 4 der totalen Last P durch die Basis (Spitzenlast P, = 2 :P) und der
restliche Teil durch die Mantelfliche (Mantellast P, = [1 — 4] : P) auf den Boden ibertragen wird. Die
Integration und Superposition der verschiedenen Setzungskomponenten ergibt fir eine unendliche Méchtig-
keit der Schicht H einen sehr einfachen Ausdruck als Ndherungslésung, der analog lautet wie die bekannte
Formel fur die Setzungsberechnung einer gleichmdBig belasteten Kreisfliche, mit dem Unterschied, daB
an Stelle des Plattendurchmessers D der sogenannte dquivalente Durchmesser B der Sonde figuriert. Fur
jede Teilsetzung der Sondenspitze gilt somit:

y Ao, B: A AP 3
— . ; 0 T e— CECECEY
) = M °= F (3)

E
worin bedeuten:
Mg Zusammendrickungsmodul des unter der Pfahlbasis bzw. Spitze befindlichen Bodens (Definition vgl.
Kapitel I1)
AP Lastinkrement des zylindrischen Stabes (Pfahl) bzw. der Sonde
F  Basisfldche des zylindrischen Stabes bzw. der Sonde (Spitzenquerschnitt)
Aquivalenter Durchmesser, das ist der Durchmesser derjenigen ideellen Kreisplatte, die auf der Hohe
der Pfahlspitze bzw. des unteren Endes der Sonde bei gleichmdBiger Belastung o, theoretisch die
gleiche Setzung ergeben wiirde wie der zylindrische Pfahl bzw. die Sonde
Der dquivalente Durchmesser B ist dem Pfahl- bzw. Sondendurchmesser direkt proportional und héngt
im Ubrigen von der Form der Spitze und dem Verhdltnis 4 zwischen Spitzenlast und Totallast ab. Bezeichnet
man das Verhdltnis B:D mit @, so gilt:

B=g. Digc.=Cu+ A(C,—Cpn) el (4)
wobei C, den EinfluB der Spitzenlast und Cy; den EinfluB der Mantellast wiedergibt. In Abb. 4 sind die
Werte von B und @ c fir zwei praktisch wichtige Félle in Funktion von i (Anteil der Spitzenlast an der
Gesamtlast) dargestellt.

Fl-—Mg—Sonde a) B in Funkfion von A

£ - B
I ‘E b) Zylindrischer Pfahl g, = )
&
o~
[0 1.0 B
z Bo.gzp
y= Me #:0
0,6 1
mlo
"
-
Abb. 4 Diagramme zur Bestimmung des dquiva-
lenten Durchmessers B bzw. der Funk-
tion g =B : D in Funktionvon =P+ : P
o . a) Fiir Mg-Sonde 1960

b) Fir zylindrischen Pfahl mitverschiede-
nen Schlankheitsgraden N = L : D
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1V. Versuchsanordnungen

Um sich den verschiedenen Problemstellungen und 6rtlichen Verhdltnissen anpassen zu kénnen, wurden
bisher die folgenden sechs Versuchsanordnungen entwickelt und angewandt:

1. Diese aus Abb. 4/1 ersichtliche Anordnung besteht aus einer leichten Rammsonde [7] mit Spezialspitze,
einem kurzen Fihrungsrohr (das gleichzeitig als Fixpunkt fir die Setzungsmessungen dient), zwei
MeBuhren und der Belastungsvorrichtung. Das Gerdt ist nur verwendbar bei geringer Tiefe, da der
Abstand zwischen Sondenspitze und dem unteren Ende des Fihrungsrohres so klein sein muB, daf3
keine storende Seitenreibung auftritt [4). Ferner beschrdnkt sich seine Anwendbarkeit auf feinkérnige
Boden.

2. Verrohrte Rammsonde mit Spezialspitze zur Mg-Messung (Abb. 5/2). Wie bei der Stumpschen Ramm-
sonde [5] werden Sonde und Mantelrohr abwechslungsweise vorgetrieben. Bei jedem Wechsel wird
die Mantelreibung der Sondenspitze durch Torsion gemessen. An gewinschter Stelle wird der Ramm-
vorgang unterbrochen, um mit Hilfe einer speziellen Belastungsvorrichtung die Messung des Mg-Wertes
und der Grenzbelastung durchzufihren.

3. Mg-Sonde mit Mantelschmierung (vgl. Abb. 5/3). Bei dieser in Zusammenarbeit mit der Firma Stump-
Bohr AG entwickelten Sonde wird die storende Mantelreibung auf das Gestdnge statt durch eine Ver-
rohrung durch eine schmierende Flissigkeit, die hinter der Sondenspitze austritt, verhindert [6].

4. Mg-Sonde in Bohrlochern (Abb. 5/4). Nach dem Einsetzen der gegen Ausknicken gesicherten Sonde
ins Bohrloch bzw. Bohrrohr wird dieselbe bis in den ungestorten Boden durch Rammen unter Aufnahme
des Rammprofils vorgetrieben und anschlieBend der statische Belastungsversuch durchgefihrt, wobei

0] ® ®
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Point [

P
A'?

0 200 400 €00 880 >
W (kg/cm)
Abb. 5 Verschiedene Versuchsanordnungen und Gerdte zur Mg-Messung in situ:
1 Leichte Rammsonde mit Spezialspitze und Fihrungsrohr
2 Verrohrte Rammsonde mit Spezialspitze (Stump-Bohr AG)
3 MEg-Sonde mit Dickspiilung (Stump-Bohr AG)
4 MEg-Sonde zum Einsalz in Benotopfihlen oder Bohrléchern (H. Hatt-Haller, Ziirich)
5 Zylindrischer Probepfahl (gerammter Ortspfahl, Bohrpfahl oder Fertigpfahl)
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die Gegenlast durch das Bohrrohr aufgenommen werden kann [3, 6]. Diese Methode wurde in Zu-

sammenarbeit mit der Firma H. Hatt-Haller in Zirich entwickelt [3].

Bei den bisher erwdhnten Versuchsanordnungen ist zu beachten, daB die Grundspannung ¢, = P:F
nicht identisch ist mit der maBgebenden Bodenpressung o,n,, auf die sich der Mg-Wert bezieht. Die letztere
betrdgt nur einen kleinen Bruchteil der ersteren und kann angendhert berechnet werden [3].

5. Jede sorgfdltig durchgefihrte Belastungsprobe eines Probepfahls kann zur angendherten Bestimmung
des Mg-Wertes des Bodens unterhalb der Pfahlspitze ausgewertet werden, sofern die elastische Pfahl-
verkiirzung einerseits und der Anteil 4 der Spitzenlast an der Gesamtlast geniigend genau bekannt sind
(vgl. Abschnitt V und Abb. 5/5) [6].

6. Mg-Spezialsonde zum Einsatz in Bohrléchern fir sensitive Bodenarten (Abb. 3c¢).

Verschiedene Formen solcher Spezialsonden, die entweder langsam in den Boden eingepreBt (dhnlich
einer Entnahmebiichse fir Bodenproben, vgl. Abb. 3c) oder eingeschraubt werden, befinden sich in

Entwicklung.

V. Modellversuche im MaBstab 1:1 (1963)

Um die wichtigsten Faktoren, die den ProzeB der Zusammendrickung eines gesdttigten Lockergesteins
beeinflussen, zu kontrollieren, haben wir in Zusammenarbeit mit der Sondierfirma Stump-Bohr AG syste-
matische Versuche an einem homogenisierten und kiinstlich verdichteten Ziegeleilehm durchgefihrt,
wobei die in der schweizerischen Praxis zur Mg-Messung in situ verwendeten Apparaturen (Kreisplatte
und Spezialsonden) vergleichsweise zur Anwendung kamen.

1. Einbauvuund Eigenschaften des kiinstlich verdichteten Materials

Der verwendete Ziegeleilehm, der im knetbaren gesdttigten Zustand in acht Schichten von je 10 cm
Endhohe in den Versuchskasten (1,00x 1,00 m Grundfldche und 80 cm Hohe) bei einer konstanten Stampf-
energie kiinstlich verdichtet wurde, ist durch folgende Kennziffern charakterisiert:

FlieBgrenze f = 39,6%:; Ausrollgrenze a = 15,1%; Plastizitdtszahl p = f — a = 24,5%; Einbauwasser-

gehalt w = 22,09 (Mittel); Grenzbelastung (Konus 90°) nach Einbau g, = 2,2 kg/cm?; spez. Ramm-

widerstand des verdichteten Materials wg = 20 bis 29 kg/cm?2.

Die Homogenitdt des 80 cm hohen Schichtpaketes wurde durch zahlreiche Wassergehaltsbestimmungen,
die gegeniiber dem Mittelwert eine Streuung von rund +0,49% ergaben, Gberprift. Ferner wurden der
Rammwiderstand und der statische Konustest zur Homogenitdtsprifung herangezogen. SchlieBlich wurden
ldngs einer Lotrechten ,,ungestdrte’ Bodenproben entnommen und diese u.a. im Odometer auf ihre
Zusammendrickbarkeit untersucht, wobei sich folgendes Bild ergab:

Tafel 1 Mg, - Werte (kg/cm?) auf Grund von Odometerversuchen')

Laststufe
i kojeme 0125—025| 025050 0,50—1,00 1,00—2,72 2,72—4,00 4,00—8,00
v b= s 21 27 30 de = 3,5%7) 58 107
48
2 30 15 18 2 de =3;"5% 75 86
3 55 21 19 29 de =473'7% 93 11

t = Entnahmetiefe in cm

Ah, — 4h, h, —h,
ho— 4he  h,
2) Cc =23 (1 + ¢,) * de, worin & = Porenziffer, fir 0 = 1 kg/cm?

Ao
1) Mg, = ok 40 = 0, — 0, 46 =

2. Plattenversuche

Diese Versuche wurden mit einer Kreisplatte von 200 cm? sowohl auf der horizontalen Oberflache der
Lehmpackung wie in zwei verschiedenen Tiefen (29 und 50 cm) in Ublicher Weise (Laststufen von je 30
Minuten Daver) ausgefiihrt. Um die Platte in 29 bzw. 50 cm Tiefe unter der Lehmoberfldche zu montieren,
wurden entsprechende Kreislocher ausgefrdst, deren Durchmesser nur um 1 cm groBer war als der
Plattendurchmesser. Die so erhaltenen Lastsetzungsdiagramme sind aus Abb. 6 ersichtlich, wahrend
Tafel 2 die aus den Tangenten an die Setzungskurven berechneten Mg-Werte enthdlt.
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Abb. 6 Mg-Messung mit einer Kreisplatte g 16 cm (F = 200 cm?) an einer kiinstlich verdichteten und homogenisierten Lehmpackung
von 80 cm Héhe und 1 m? Grundfldche (Versuchsstand der Firma Stump-Bohr AG)
1 Lastsetzungskurve fiir Plattenversuch auf der Lehmoberfléche
a) fir Laststulen & 10 min Dauer,
b) fir Laststufen @ 30 min Daver
2 Lastsetzungskurve fiir Plattenversuch in 29 cm Tiefe
3 Lastsetzungskurve fir Plattenversuch in 54 cm Tiefe

Tafel 2 Ergebnisse der Mg-Versuche mit der Kreisplatte (3 = 16 cm, F = 200 cm?)

Versuch Nr. 1 2 3

Versuchstiefe in cm 0 29 50
Reduktionsfaktor C 0,92 0,88 0,80

Lastbereich P
in kg/cm? T F

0.2-0,3 10 33 60

M 0.5-0,6 6,6 16 24

€10,8-0,9 — 75 15
1.1-1,25 — — 7.4

M¢' 0,2-0,3 65 67 92

Mg gilt fur primdre Belastung; Mg’ fur Wiederbelastung.

3. Sondenversuche

Bei den nachstehend behandelten Versuchen wurde eine der in Abb. 4 dargestellten dhnliche Mg-Sonde
von 25 cm? Querschnitt und 17 cm Mantelldnge verwendet. Diese Sonde wurde bis zur Versuchstiefe
(29 bzw. 54 cm) unter Aufnahme des Rammprofils in die homogene Lehmpackung eingerammt. In Abb. 7
sind die bei der anschlieBenden Mg-Messung erhaltenen Lastsetzungskurven (4 und 5) der Lastsetzungs-
kurve des Plattenversuchs 1 (Lehmoberfldche) gegenibergestellt. Kurve 4a zeigt die Lastsetzungskurve,
die nach dem Rickzug der Sonde (Mg-Versuch 4) und deren Wiederbelastung gemessen wurde, wobei
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Abb. 7 Vergleich der Lastsetzungskurven fur Plattenversuch und Sondenversuch (zur Mg-Messung in situ)
1 Plattenversuch an der Lehmoberfléche
4 Sondenversuch in 24 cm Tiefe (Mg-Sonde 1960)
4a Lastsetzungskurve infolge Mantelreibung allein (ohne Spitzenwiderstand, in 24 cm Tiefe)

5 Sondenversuch in 54 cm Tiefe

nur die Mantelreibung, aber kein Spitzenwiderstand zu Uberwinden war. Die Kenntnis dieser Kurve ist
notwendig zur Berechnung von 4 [6]. In der nachfolgenden Tafel 3 sind die in 29 und 54 cm Tiefe erhaltenen
Me-Werte einschlieBlich der zu ihrer Berechnung erforderlichen MeBdaten zusammengestellt.

Tafel 3 Ergebnisse der Versuche mit der Mg-Sonde (D = 5,6 cm)

Lastbereich

Versuch P B Ac Ay Mg M’

Nr. % =F Am cm kg/cm? cm kg/cm? kg/cm?

kg/cm?

4 Mg 1,2—2,0 0,82 1,96 0,8 0,014 100

Me 2,4—3,0 0,67 1,85 0,6 0,108 10

Mg’ 1,2—2,0 0,95 2,1 0,8 0,012 126
5 Mg 1,6—2,4 0,82 1,96 0,8 0,015 94

Mg 2,8—3,6 0,84 2,00 0,8 0,097 15

Mg 2,0—2,8 0,95 2,1 0,8 0,006 250

4. Diskussion der Ergebnisse

Beim Vergleich der Ergebnisse der drei in verschiedener Tiefe ausgefihrten Plattenversuche fdllt die
sehr starke Zunahme des Mg-Wertes mit der Tiefe auf, die sich vor allem darin zeigt, daB der Versuch 3
in 50 cm Tiefe einen sechsmal hoheren Mg-Wert ergab als der Versuch an der Lehmoberflache (Tafel 2,
Abb. 6). Da andererseits die Abhdngigkeit der Zusammendrickbarkeit des kinstlich verdichteten Lehms
als praktisch unabhdngig von der Tiefe nachgewiesen wurde, so sind die unterschiedlichen Resultate des
Plattenversuchs zum groBten Teil auf die verschiedenen Randbedingungen der drei Versuche zuriick-
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zufihren. Es leuchtet ein, daB sich die Querdehnung, deren Uberragender EinfluB auf den Mg-Wert aus
Abb. 1 ersichtlich ist, sich um so leichter vollziehen kann, je ndher die Platte der Oberfldche liegt. Es ist
daher verstdndlich, daB Plattenversuche, die auf der freien Fundamentsohle ausgefihrt werden, hdufig
zu kleine Mg-Werte ergeben. Andererseits ist bei Versuchen in der Tiefe zu bericksichtigen, daB sich bei
kohdrentem Material auch der oberhalb der Platte bzw. Sonde gelegene Halbraum an der Kraftiber-
tragung beteiligt, indem er eine bremsende Wirkung auf den Setzungsvorgang ausiibt.

Die Lastsetzungskurven der mit der Mg-Sonde (Modell 1960) ausgefiihrten Versuche zeigen drei klar
unterscheidbare Bereiche (Abb. 7). Der erste dieser Bereiche A—K, bzw. A—K, kennzeichnet die relativ
geringe Zusammendrickbarkeit des vorbelasteten bzw. kunstlich verdichteten Materials. Der zweite
Bereich (K,—F, bzw. K.—F;) entspricht der primdren Belastung mit relativ groBer Zusammendrickbar-
keit, wdhrend die steil abfallenden Kurven des dritten Bereiches das Eintreten von FlieBerscheinungen
erkennen lassen. Aus den Zeitsetzungskurven geht hervor, daB bereits der zweite Bereich durch Kriech-
vorgdnge beeinfluBt wird.

Vergleicht man die Ergebnisse der drei verschiedenen Versuchsmethoden (Odometer, Kreisplatte und
Me-Sonde), so sind u. a. die in Abschnitt |l erlduterten grundsdtzlichen Unterschiede hinsichtlich Rand-
bedingungen und Querdehnung zu bericksichtigen.

V1. Die Ermittlung von Mg-Werten aus den Lastsetzungskurven von Probepféhlen

Nachstehend soll am Beispiel einer Pfahlfundation gezeigt werden, wie ein Probepfahl zur Mg-Messung
als Basis fur die Setzungsprognose einer groBeren Pfahlgruppe verwendet werden kann. Die betreffende
Pfahlfundation, bestehend aus 48 Benotopfdhlen @ 88 cm und 25 m durchschnittlicher Pfahlldnge, hat eine
totale Gebdudelast von etwa 11000 t bei rund 1120 m?2 Grundfldche und einer mittleren Pfahlbelastung von
etwa 240 t auf den relativ tief liegenden, tragfdhigen Baugrund zu ibertragen.

Das Baugeldnde befindet sich am Nordrand einer Mulde auf dem nérdlichen Bodenseeufer. Wie die
Bohrungen zeigen, besteht diese Mulde aus einer relativ weich gelagerten Deckschicht von 10 bis 15 m
Mdchtigkeit und einer fest gelagerten Unterschicht, die durch den Rheingletscher vorbelastet und bis 42,8 m

[ (1) —

PILE 2 - 60 100 200 260 300 t
= 40 60 80
Gy = L (kg/em®)
F —
Elasti  deformation of pile
18, 12
|
L'=20,l m I
D= O,G?mr
Le I/
Settlement curve
Ay=49mm
7
8P = 200t
N
\a\ 24. 12.
0\
..E, \\
9
~
@ ~
E \\ °
)
n
12 R
3
50 100 150 200 250 300t

Abb. 8 Lastsetzungskurve eines Probepfahls (System Benoto) und deren Verwendung zur Mg-Messung (Boden unterhalb Pfahlspitze)
in situ (Arbon)
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Abb. 9 Gemessene Setzungen an einer Pfahlfundation in Arbon (linkes Bodenseeufer)

Tiefe durchbohrt wurde. Beide Schichten enthalten vorwiegend Silt, dem teils auch etwas Ton, ferner Kies
und Steine beigemischt sind.

Der Probepfahl, ausgefihrt durch die Firma A. G. Heinrich Hatt-Haller, Zirich, war ein Bohrpfahl,
System Benoto, von20 m Ldnge und 67 cm Durchmesser. Da bis in 9 m Tiefe der Bohrwiderstand unmeBbar
klein war, wird nachstehend die Mantelreibung in der oberen Pfahlhdlfte vernachldssigt.

Das in Abb. 8 dargestellte Lastsetzungsdiagramm zeigt zwischen 60 und 260 t einen nahezu linearen
Verlauf. Die elastische Pfahlverkirzung 4l fir AP = 200 t wurde fir E = 440000 kg/cm? (nach EMPA-
Bericht) und drei verschiedenen A-Werten (0,3—0,5) berechnet. Auf dieser Grundlage wurden die zu-
gehodrigen Mg-Werte des Bodens unterhalb der Pfahlspitze nach (Gl. 3) und Abb. 4b fir die Laststufe von
60 bis 260 t, d. h. fir AP = 200 t, ermittelt, wobei sich Mg-Werte ergaben, die zwischen 2900 kg/cm? und
4500 kg/cm? variieren.

Ein zweiter Probepfahl von 28 statt 20 m Lédnge zeitigte dhnliche Werte. Die Setzungsanalyse ergab fir
die ganze Pfahlgruppe eine wahrscheinliche mittlere Setzung der Pfahlkopfe von 8 bis 11 mm. Ungefdhr
drei Jahre nach Ausfihrung der Pfahlfundation bzw. zwei Jahre nach Fertigstellung des Gebdudes wurde
eine mittlere Setzung des Hochhauses von etwa 6 mm gemessen, d. h. ein Betrag, der im Rahmen der
Prognose liegt. GemdB Abb. 9 wdre zu erwarten, daB sich die mittlere Gebdudesetzung unter Einschlu3
der Nachsetzung im Laufe der nédchsten 50 Jahre auf etwa 10 bis 22 mm erhoht.

VIl. SchluBfolgerungen

Beim Versuch, die Zusammendrickbarkeit des Bodens (Steifezahl, Mg-Wert, E-Wert) in situ dadurch zu
messen, daBB man eine Kreisplatte satt auf die ebene Schichtoberfldche aufsetzt und stufenweise belastet
(Plattenversuch), ergeben sich in der Regel zu kleine Werte, weil die Querdehnung des Bodens eine Stérung
bewirkt. Wesentlich gunstiger liegen die Verhdltnisse bei Anwendung der Mg-Sonde nach den oben be-
handelten Methoden, fir die sich bisher eine befriedigende Ubereinstimmung zwischen der Setzungs-
voraussage und den am fertigen Objekt im Laufe einiger Jahre gemessenen Setzungen ergab. Bei der
Setzungsberechnung von Pfahlfundationen leistet ferner die hier erwdhnte erweiterte Auswertung der
Probebelastung des Einzelpfahls zur Bestimmung der Zusammendrickbarkeit bzw. des Mg-Wertes der
unter der Pfahlspitze liegenden Bodenschicht, von der die Setzung der Pfahlgruppe in erster Linie abhdngt,
wertvolle Dienste.
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Dynamische Setzungen von Bdden

von Dr. sc. techn. Werner Heierli, Zurich

Summary

The settlements of one-dimensional inelastic bodies of soil are treated under dynamic loads where all values can be represented
as functions of depth and time. First portion of this paper deals with the determination of dynamic load-settlement diagram
(p-¢ diagram) during loading times of the order of 10 milliseconds (ms). A theoretical method is developed with the help of
which any desired inelastic settlement problem can be handled as long as the pressure and deformation waves are one-dimen-
sional. Wave propagation experimentes are conducted showing that the predictions of the theory, in principle, are in agreement
with the actual measurements. Applications to underground sholter design against nuclear blasts are mentioned.

Résumé

Les tassements dynamiques des sols sont traités dans le cas unidimensionel, c. & d. o0 toutes les variables ne dependent que
de la profondeur et du temps. D’abord, des essais dynamiques de détermination du diagramme pression-déformation avec des
durées de charges de I'ordre de 10 millisecondes (ms) sont décrits. Une methode est ensuite developpée qui permet de calculer
les tassements dynamiques pour n'importe quel matérial inélastique, pourvu que les ondes de pression et de déformation soient
planes. Des essais de propagation d’ondes montrent que la théorie, en principe, donne des résultats coincidant avec la réalité.
Les résultats de cetexposé peuvent &tre utilisés dans le domaine de la construction de batiments pour la protection antinucléaire

Zusammenfassung

Der dynamische Setzungsverlauf von inelastischen Bodenkérpern wird behandelt fir den eindimensionalen Fall, wo sdmtliche
GroBen als Funktionen der Tiefe und der Zeit ausgedriickt werden kénnen. Der erste Abschnitt berichtet iber die Bestimmung
des dynamischen Druck-Deformations-Diagramms (p-e-Diagramms) bei Belastungszeiten von etwa 10 Millisekunden (ms).
Es wird eine theoretische Methode entwickelt, mit der beliebige inelastische Setzungsprobleme behandelt werden k&nnen,
solange die Druck- und Verformungswellen eben sind (eindimensionaler Fall). Wellenfortpflanzungsversuche zeigen die
prinzipielle Richtigkeit der theoretischen Voraussage an zwei praktischen Beispielen. Es werden Anwendungen der vorliegenden
Arbeit auf das Gebiet des Luftschuizes gegen nukleare Waffen erwdahnt.

Einleitung

Weitaus die meisten Grindungen von Bauwerken sind ganz oder vorwiegend statisch belastet. Zwar
stellt sich oft das Problem des Zeit-Setzungsverlaufes auf wenig durchldssigen Béden, also eine an sich
dynamische Aufgabe, aber solche Probleme lassen sich, wie in (2) gezeigt wurde, immer quasistatisch
behandeln. d. h. unter volliger Vernachldssigung der Trdgheitskrdfte. Wird ein Boden schlagartig belastet,
beispielsweise durch eine explodierende Wasserstoffbombe oder durch ein vibrierendes Verdichtungs-
gerdt, so ist eine solche Behandlungsweise nicht mehr zuldssig. Die theoretischen Probleme, die sich bei
solchen Vorgdngen stellen, werden dadurch stark kompliziert, um so mehr, als durch die bekannte Nicht-
linearitdt und Nichtelastizitdt des Mediums ,,Boden‘ groBe Schwierigkeiten verursacht werden. Die vor-
liegende Arbeit behandelt daher den eindimensionalen Fall, d. h. die Ausbreitung von ebenen Druck- und
Verformungswellen in prismatischen oder unendlich ausgedehnten Bodenkorpern. In bezug auf die
Materialeigenschaften, die Belastungen und die Reflexionsebenen werden dagegen iberhaupt keine ein-
schrdnkenden Annahmen getroffen.

Materialeigenschaften

Aus der Statik der Boden ist bekannt, daBB bei den meisten Proben im Zusammendrickungsversuch die
Verformungen nicht elastisch sind, sondern daB je nach Zustand und Vorbelastung die einmal erfolgte
Verformung nach Entlastung sich nur zum Teil zurickbildet. Diese Feststellung gilt insbesondere auch fir
Fels im Verband. Bei dynamischer Belastung kénnen sich die Belastungs-Verformungskurven wesentlich
von den statischen Kurven unterscheiden, jedoch bleibt, auch unter kurzfristiger Beanspruchung, nach
Entlastung ein wesentlicher Teil der Verformung bestehen. Dies ist aus der tdglichen Erfahrung mit
dynamischen Verdichtungsgerdten wohlbekannt.

Widhrend bei statischer Beanspruchung eine Grindung meist nur einmal mit einer Bodenpressung
belastet wird, die dann nach Erstellung des Baues praktisch konstant bleibt, ist es charakteristisch fur
dynamische Belastungen, daB normalerweise kurz nach Belastung eine Entlastung auftritt. Es ist daher
klar, daB3 sich der nichtelastische Charakter von Boden und Felsmaterial auf den dynamischen Setzungs-
verlauf stark auswirkt. Bei einmaliger dynamischer oder statischer Belastung ohne Entlastung spielt
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die Nichtelastizitdt keine Rolle, da nur der belastende Ast des p-e-Diagrammes durchlaufen wird, und
deshalb kann in solchen Fdllen oft die Elastizitdtstheorie mit Erfolg angewendet werden (3). Bei dynamischer
Belastung und Entlastung des gleichen Bodens muB3 aber nichtelastisch gerechnet werden, und das heif3t
insbesondere, daB3 das Superpositionsprinzip nicht mehr verwendet werden darf.

Da vom statischen Verhalten der Béden nicht auf die dynamischen Eigenschaften geschlossen werden
kann, wurde fir die Bestimmung des dynamischen Druck-Deformations-Diagrammes ein
spezielles Gerdt entwickelt. Es ist in Abb. 1 im Schnitt dargestellt. In diesem ,,dynamischen Oedometer**
befindet sich eine zylindrische Bodenprobe zwischen zwei Bodendruckdosen, die durch einen Schlag von
einem fallenden Gewicht dynamisch belastet wird. Die Querdehnung des Materials wird durch einen
starren Stahlmantel verhindert. Da das Verhéltnis von Héhe zu Durchmesser der Bodenproben jeweils
nur etwa ein Viertel betrug, war die Wandreibung des Materials an diesem Mantel sehr gering. Sie
wurde dynamisch gemessen durch Registrierung der totalen in den Mantel eingeleiteten Kraft (Unter-
stitzung des Mantels an vier Stellen, Messung der Summe der vier Auflagekrdfte mit DehnungsmeBstreifen).

DRUCK-DIAGRAMM p =p(E)-DIAGRAMM

M
‘M WASSERGEHA{.\': 15%
o . T— o
L] -
OSZILLOPORTS P ;EW_KQ ;
RICGERN ML ucsse! Mo
RUREXONTAKT i | B
JFEDERNOM GRUND- = ATIONS -DIAGRAMM (37150 n?)
RISS SYMMETRSCH B CEFORMATIONS
VERTEILT)
L & _ #)UMGERECHNET AUF DIE
WANDREIBUNGS - DIAGRAMM e
" Fa 1000 CM2
€ ¥
s
SIARRER [
STAHLMANTEL —t —t
SOMIERSCHICHT Abb, 2 Konstruktion des dynamischen Druck-Deformations- (p-¢-)
Diagramms
PLAS TIKMANTEL
(MASSE IN MM) < Abb. 1 Dynamischer Oedometer

Die Messung der Einsenkungen erfolgte mit zwei diametral angeordneten Potentiometer-Weggebern.
Die Kurven ,,Belastung*’, ,,spezifische Zusammendrickung und ,,Wandreibung** in Funktion der Zeit
sowie die Konstruktion des dynamischen Druck-Deformations- (p-¢-) Diagrammes sind in Abb. 2 dar-
gestellt. Abb. 3 und 4 zeigen die p-c-Diagramme von Sand und von Kies mit Sand, wdhrend die Korn-
verteilungskurven in Abb. 5 aufgezeichnet sind. Zum Vergleich mit den dynamisch bestimmten Kurven
sind die Ergebnisse eines statischen Oedometerversuchs eingetragen. Diese statischen Kurven unter-
scheiden sich wesentlich von den dynamischen im Bereiche geringer Materialdichten o, jedoch weniger
nach erfolgter Vorverdichtung. Diese generelle Tendenz 148t sich qualitativ auch aus anderen Versuchen
ableiten. Der Unterschied zwischen zwei p-¢-Diagrammen desselben Bodens, die mit etwas verschieden
lang dauvernden dynamischen Dricken bestimmt worden sind, ist jedoch gering (Abb. 3 und 4).

Theorie und praktische Anwendungen

Wie einleitend festgestellt wurde, befaBt sich diese Arbeit mit dem eindimensionalen Fall dynamischer
Setzungen, d. h. mit ebenen Druck- und Verformungswellen. Sdmtliche mechanischen GréBen koénnen
daher als Funktion der Tiefe x unter der Oberfldche und der variablen Zeit ausgedriickt werden. Neben
der wichtigen Voraussetzung der Eindimensionalitdt werden keine einschrdnkenden Annahmen
getroffen. Die zu entwickelnde Theorie muB daher einerseits imstande sein, auch Fdlle geschichteter Béden,
Systeme mit Boden und Fels, sowie solche mit beliebigen, nachgiebigen oder starren Reflexionsebenen zu
bewdltigen. Andererseits sollen Béden mit ganz beliebigen p-e-Diagrammen behandelt werden kdnnen,
also insbesondere solche, die sich nichtlinear und nichtelastisch verhalten und bei denen die p-¢-Kurve
fur Wiederbelastung nicht derjenigen fir die vorhergehende Entlastung folgt.

Auf Schwierigkeiten, die sich bei einem Versuch der Anwendung des Charakteristikenverfahrens (5)
stellen, wird in (1) und (6) ndher eingetreten. Fir die praktische Berechnung des beschriebenen allgemein
gefaBten Problems wurde das sogenannte ,,Impulsverfahren’ entwickelt, das folgendermaBen arbeitet
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Abb. 6 Herleitung des Impuls-
verfahrens

w (Qbertlache)

bahn

unfen

(Abb. 6): Das Druck-Zeit-Diagramm an der Oberfldche, das als obere Randbedingung gegeben sei, wird
in eine Anzahl von Stufen eingeteilt. Bei jeder Stufe springt der Druck um einen bestimmten Betrag,
dazwischen bleibt er konstant. Die GroBe der Stufen wird so gewdhlt, daB innerhalb dieses Drucksprunges
das p-e-Diagramm durch eine Gerade (Sekante) angendhert werden kann. Von jeder Stufe 4p; 4 ¢ aus
geht nun eine Welle mit der Fortpflanzungsgeschwindigkeit

Cit1= VTi“ 0
Qi

wobei T;4+ 1 der dem Drucksprung entsprechende Zusammendriickungs-Modul, d. h. die Neigung der
entsprechenden Sekante im p-e-Diagramm bezeichnet, wdhrend g; die Dichte des Materials vor der Druck-
dnderung darstellt. Die Anderung der Teilchengeschwindigkeit 4u; + 1 berechnet sich zu

Api+1
Avigr=4 ' F ®)
VTi+1 o
wobei fir in positiver x-Richtung laufende Wellen das +-Zeichen, sonst das —-Zeichen einzusetzen ist.

Fir die Herleitung wird auf (1) oder (6) verwiesen.

Sobald eine Entlastung eintritt, wie in Abb. 6, s> geht vom entsprechenden Oberflachenpunkt aus eine
Entlastungswelle nach rechts unten in der x-t-Ebene, die rascher ist als die entsprechende Belastungswelle.
Verantwortlich dafir ist die Nichtelastizitdt des Materials. Der entlastende Ast im p-e-Diagramm verlduft
steiler als der belastende Ast. Wo die entlastende Welle die belastende einholt, findet eine Interferenz
der beiden Wellen statt. Der Grund dafir liegt in der verschiedenen Teilchengeschwindigkeit des Materials
zur Zeit t oben resp. unten an der ,,Teilchenbahn'* (Abb. 6). Diese Geschwindigkeitsdifferenz liegt in der
Inelastizitdt des Materials begriindet, denn gemdB (2) gilt

|4p| 4p

T JT-e
da — bei gleichem AP — der Modul T fiir Belastung gréBer als derjenige T’ fir Entlastung ist. Diese Wellen-
interferenz 14Bt sich nun berechnen, da nach der Interferenz oberhalb und unterhalb der Teilchenbahn

|av'| = < |dau| = (3)

MATERIAL: SAND, 9.=160 {2

855

080 7B %
1065 58%
W67 4,5%
X ot 1Som
" .
*107= DRUCK (1= 250 hgje o2 N DIMENSIONSLOSEN
= .
10" = GESCHWINOGKEI (12 116 cmyy, )  EINHEITEN

Abb. 7 Wellenfortpflanzungsversuch mit Sand. Theoretische Berechnung
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der gleiche Druck p und die gleiche Teilchengeschwindigkeit u herrschen missen. Es werden nun Druck-
springe Apopen UNd Apynten fir die nach oben resp. unten nach gehende Welle geschdtzt. Nach (2)
erhdlt man die entsprechenden Augpen und Auypten, Und man iteriert so lange, bis die poben UNd Pynten
sowie Ugpen UNd Uypten Ubereinstimmen. In genau analoger Weise verfdhrt man bei Reflexion und
Refraktion (Schichtung). Fir weitere Einzelheiten sei auf (1) und (6) verwiesen.

Aus den Teilchengeschwindigkeiten und Dricken in jedem Feld kann der ganze Zeit-Setzungsverlauf
an der Oberfldche oder in irgendeiner Tiefe zahlenmdBig ermittelt werden. Der ndchste Abschnitt zeigt
zwei Beispiele.

Experimentelle Nachpriifung

Unter Benutzung der experimentell bestimmten p-e-Diagramme |aBt sich nun der Zeit-Setzungsverlauf
bei beliebigen eindimensionalen Boden- oder Felskérpern vorausberechnen. Es wurden nun Versuche
durchgefihrt, bei denen im dynamischen Oedometer relativ lange Bodenproben schlagartig belastet

et

—— GEGEBENE  DRUCK- ZE!T: FUNKTION

(’zo e Abb. 10 Resultate zu Abb. 9
|

|-..2UM VERGLEICH
| ELASTISCH BERECHNET

Abb. 8 Resultate zu Abb. 7

00400
00320
00240 GEGEBENE DRUCK-ZEIT- FUNKTION

00%60

110,8°/0)

1 %),

(6,3%)

(10,8%)

w7

= .
029 0" = DRUCK (1= 250kgl,)
em IN DIMENSIONSLOSEN EINHEITEN

EGENDE

u (342) -'l-[J‘1 = GESCHWINDIGKEIT ( 1=116 cmyms)
Abb. 9 Wellenfortpflanzungsversuch mit Kies. Theoretische Berechnung
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wurden. Mit der gemessenen Druck-Zeit-Kurve an der Oberfliche wurde das Wellenfortpflanzungsnetz
in der ganzen x-t-Ebene berechnet (Abb. 7). Abb. 8 zeigt den Vergleich Messung — Rechnung fiir den
Zeit-Setzungsverlauf an der Oberfliche sowie fir den reflektierten Druck an der unteren Begrenzungs-
fliche. Die Ubereinstimmung ist — wenn man sich die Schwierigkeiten bei der Versuchsdurchfihrung und
die gewissen Streuungen im p-e-Diagramm vor Augen hdlt -~ recht befriedigend. Strichpunktierte Kurven
zeigen die Resultate einer rein elastischen Berechnung, die unter Vernachldssigung der Nichtlinearitdt
und Nichtelastizitdt durchgefihrt wurde. |hr Ergebnis hat nichts mit der Wirklichkeit gemeinsam. Eine
elastische Behandlung von Druckwellen in nichtelastischen Béden hat also keinen Sinn.

In ganz analoger Weise zeigen Abb. 9 und 10 die Berechnung und die Resultate fir einen Versuch mit
Kies. Bei diesem Experiment trat die Wandreibung etwas stdrker in Erscheinung als bei Abb. 8, so daB
sich etwas groBere Diskrepanzen Messung — Rechnung ergeben. Wére die Wandreibung geringer gewesen,
so hdtte dies im Experiment groBere Einsenkungen und groBere reflektierte Dricke ergeben, so daB3 die
Ubereinstimmung besser geworden ware.

SchluBfolgerungen

Es wurde gezeigt, daB sich die dynamischen Zusammendrickungseigenschaften eines Bodens durch ein
dynamisches Druck-Deformationsdiagramm darstellen lassen, das sich bei relativ geringer Materialdichte
wesentlich vom statischen Diagramm unterscheidet. Es wurde eine Berechnungsmethode entwickelt, die
es erlaubt, den allgemeinsten, nichtlinearen, nichtelastischen Fall mit beliebiger Belastung, beliebiger
Schichtung und irgendwelchen Materialeigenschaften quantitativ zu erfassen. Aus der Berechnung des
x-t-Diagrammes konnen die Driicke, Verschiebungen, Teilchengeschwindigkeiten und -beschleunigungen
zu jeder Zeit und in jeder Tiefe berechnet werden. In (6) hat der Verfasser einige einfachere Fdlle allgemein
berechnet und deren Resultate parametrisch dargestellt. Wellenfortpflanzungsversuche erlaubten einen
Vergleich Messung — Rechnung fiir die zwei Béden Kies und Sand.

Die dargestellten Methoden finden hauptsdchlich im Gebiet des Schutzbaues gegen nukleare Angriffe
Anwendung, wo die Abnahme des Druckmaximums mit wachsender Tiefe einerseits und die Erschitterung
von Schutzbauten bei Explosionen andererseits ermittelt werden sollen.

Die vorliegende Arbeit wurde in den Jahren 1958 bis 1961 an der Versuchsanstalt fir Wasserbau und
Erdbau (VAWE) an der ETH Zirich durchgefihrt. Der Verfasser dankt dem Direktor der VAWE, Herrn
Prof. G. Schnitter, und dem Chef der Erdbauabteilung, Herrn Dipl. Ing. Ch. Schaerer, sowie ihren Mit-
arbeitern fir ihre Unterstitzung. Herrn Oberst W. Gagg und Herrn Dipl. Ing. W. Honegger vom Eidg.
Militdrdepartement, Bern, gebuUhrt Dank fir die Erméglichung der Arbeiten im Rahmen eines entsprechen-
den Auftrages.
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Die Setzungsberechnung von StraBenddmmen

von Dr. H. Bendel, Mitarbeiter der Versuchsanstalt fir Wasser- und Erdbau an der ETH Zirich

Summary

The settlements of road-dams on a compressible subsoil can be calculated by minimisation of the elastic energy. The cross-
section is considered as an elastic disc. The approximate use of differences instead of differentials produces a system of linear
equations, the solution of which gives the deformations of the whole disc.

Formulas for an approximative calculation of the settlement of both dam and subsoil are indicated. An enclosed diagram
simplifies the calculation. Comparison has been drawn between the calculated values and actual measurements for a test dam.

Résumé

Le calcul des tassements d’une digue sur une couche déformable peut étre fait par une application du principe du minimum
de I'énergie potentielle. La coupe est considérée comme un disque élastique. L'approximation des différentielles par des diffé-
rences finies méne a un systéme d'équations linéaires dont la solution donne I'état de déformation de tout le disque.

Des formules approximatives sont indiquées pour le calcul des tassements propres de la digue et des tassements de la couche
inférieure. Un diagramme simplifie le calcul. Pour une digue d’essai on compare les calculs et les mesures.

Zusammenfassung

Eine Sefzungsbereéhnung von StraBenddmmen auf deformierbarer Unterlage kann mit Hilfe der Minimum-Bedingung fiir
das Energie-Integral erfolgen. Der Querschnitt wird als elastische Scheibe betrachtet. Die Approximation der Differentiale durch
Differenzen fiihrt auf ein lineares Gleichungssystem, dessen Auflésung den Verschiebungszustand der ganzen Scheibe liefert.

Es werden Ndherungsformeln fiir die Berechnung der Eigensetzung des StraBendammes sowie der Setzungen des Unter-
grundes angegeben. Ein Diagramm ist fir die rasche Auswertung der Formel beigefiigt. An einem Versuchsdamm werden
Berechnung und Messungen verglichen.

Setzungsberechnungen von StraBenddémmen werden allgemein an einem Einheitsquerschnitt durch-
gefuhrt, fur den im folgenden die Gesetze des ebenen Formdnderungszustandes gelten sollen. Setzt man
ein homogenes isotropes Material mit den Elastizitdtskonstanten E, # voraus, so lautet das Prinzip vom
Minimum der potentiellen Energie fir eine Scheibe, an der nur das Eigengewicht angreift:

v ou\? ov\? ou ov ou  ov\?
= — — — — e — 4+ 6=+ — ]df—f - vdf = Mi e (1
J szKax) +<ay> +v 5 ay+ (ay+ax> rerV in 1)

n = Poissonziffer
E(1—n)
M+ (1—24)

5 = (1—2p .

2(1—p)

2u

1—u Abb. 1
7e = Eigengewicht
u = Horizontalverschiebung
v = Vertikalverschiebung

319



Gesucht sind die Verschiebungsfunktionen u (x, y) und v (x, y), die (1) erfillen und den Randbedingungen
genigen.

Eine analytische Losung ist fir komplizierte Randformen nicht anzugeben. Man kann aber Ndherungs-
werte fir die Verschiebungen uj, vj in den Schnittpunkten eines Gber den Dammgquerschnitt gelegten Gitters
ermitteln. Ersetzt man die Differentiale in (1) durch Differenzen zwischen den gesuchten Funktionswerten
uj» Vj» so entsteht aus dem Energie-Integral (1) eine Energiesumme quadratischer Form.

v
n= ) ﬁ[aikuiuk + bjevivic + ¢ (Ujvi + uv))] — ;'ye - vj = Min oo (2)
i i

j k sdmtliche Gitterpunkte
ajk = akjs bjk = bygi ¢ = ¢ = Koeffizienten
Die Funktionswerte uj, vj, die (2) minimisieren, sind die Lésungen des linearen Gleichungssystems

ol

— = v Z(ajur + cjkvi) =0

3Ui k

a)

— = v T (bjVi + GrU) —ve = 0 R )]
ov; Kk

Details der Herleitung und Auflésung des Gleichungssystems (3) sind in [1] beschrieben.

Horizontale Untergrundschicht

Liegt ein Untergrund in Form einer horizontalen Schicht mit konstanten ElastizitdtsgroBen E, u vor,
so konnen seine Verformungen exakt berechnet werden. In [1] sind die Verschiebungen und der Span-
nungszustand einer elastischen Schicht bei einer vertikalen oder horizontalen Streckenlast hergeleitet.

Die Berechnung des Gesamtkorpers Damm + Untergrund erfolgt analog der Berechnung statisch
unbestimmter Bauwerke, indem die Verschiebungen u, v an der Schichtgrenze Damm — Untergrund
als hyperstatische Grol3en eingefihrt werden.

Ndherungsformeln fir die Setzungsberechnung

Das beschriebene Verfahren erfordert fir die praktische Durchfihrung einen grof3en rechnerischen
Aufwand, der fir kleinere Schittungen kaum in Frage kommt. Die Setzungen koénnen in diesem Fall mit
Ndherungsformeln abgeschatzt werden.

Eigensetzungen der Schittung:
Die Setzung des héchsten Punktes einer Schiittung ist ndherungsweise
v = ve H? (1 —2,“)_(1 + #)
2E-(1—p)

Der Fehler dieser Ndherung in bezug auf eine exakte Losung ist <109 [1].

... (4a)

Setzungen des Untergrundes:
Unter einer dreieckformigen Auflast ist die Setzung des Untergrundes im Punkte Z ndherungsweise [1]

2apth

Abb. 2 Horizontalverschiebungen u und
Vertikalverschiebungen v der
Oberfldche einer elastischen
Schicht auf starrer rauher Unter-
lage unter einer gleichférmigen
vertikalen Streckenlast p bzw.

2 0.4 0,6 10 1,2 1,4 1.6 1.8 .
L horizontalen Streckenlast r
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1 HH 1 & 1
vz=ﬂ-yi¥{(1,—2/4)<urctgE+arcfg—>+£[log <1 +ﬁ—>+ﬂlog<1+ )] +
E 7 a « 2 a? a?

+ alu [ﬁ log (1 + aj) + log (1+ az)]}

ﬁz
bzw.
Abb. 3
H,H
vz=1JErf‘.7e 12t  B) coe. (4b)
T
2 m

mit a = T g = 7 Log = log. naturalis

Zur raschen Auswertung der Formel (4) ist die Funktion f (¢, a, B) fir einige Parameter in Abb. 4 dargestellt.

Hat man die Setzung unter.einem trapezférmigen Querschnitt zu berechnen (z. B. StraBendamm), so
wird die Differenz zwischen dem ganzen ideellen Dreieck und dem oberen dreieckférmigen Anteil gebildet.

T+u ve-Hy o, . 0 -

Vo= e B2 H G @, B) — H - f (o, )] smis (5)
Der Elastizitdtsmodul E wird aus Plattenversuch oder Odometer ermittelt. Die Poissonziffer u kann nach
der Formel von De Wet [2] berechnet werden:

(6)

In bezug auf den EinfluB von u auf das Rechenergebnis gilt fir die Vertikalverschiebungen mit grof3er
Genauvigkeit [1] folgende Beziehung:

A—2m 1+
Vu = Vo

1—pn @

v, = Setzung fir p = 0

Beispiel: StraBendamm Oerlingen

Bei Oerlingen in der Schweiz wird die Autobahn Uber ein ldngeres Stick durch ein Gebiet mit stark
setzungsempfindlichem Untergrund gefiihrt. Uber einer tragfdhigen Schicht liegen 9 m Seekreide und eine
1 m dicke Torfschicht. Vor dem Beginn der eigentlichen Schittung wurde ein Versuchsdamm von 6,5 m
Hohe erstellt, um die Stabilitdt des Dammes zu prifen [3]. Die Laborversuche ergaben folgende Werte:

Untergrund: ¢’ = 0; ¢’ = 33°; Zusammendrickungswert: 4, = 13,4%; #’ ~ 0,30; Schittung: y. = 2,3 t/m?;
E = 2000 t/m?; » = 0,3. Die Spannungen in der Dammitte sind: 0, = 15 t/m?, oo = 13,5t/m?, o = 14 t/m2,

flapml
1.9 Vz = l'ég .le_;lj._H;_f @.R.M)
1.7
1.5
1.3
Bem=1
» p=m=-2
]
09
(1§
0.5
oy

Abb. 4 05 18
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Abb.5

Pos Pu Pss Hy= 6.5m
Tort 1 m
M Seekreide
- 1 —sin?p
Berechnung der Elastizitdtswerte: 4 = . = 0,31;
2 + sin2p
OM 14
=—=——= 104 t/m2
B = . " oa% fm
Daraus ergeben sich folgende Setzungen:
Hiz2(1—2pu) (1
1. Eigensetzungen: vy = . (2 E _'u)'u() e =18cm
1 H
2. Setzung des Untergrundes: Firu =0,3;v, = _:E_ 5 [Hy - f(u o, B)—H,” f(ua, )] =% cm
T

Die gemessenen Pegelsetzungen waren nach 550 Tagen bzw. nach ungefdhr 90% Konsolidation:
P.s = 92,8 cm, Ppmipte = 85,6 cm, P,, = 50,4 cm. Diese Zahlen zeigen, daB die Eigensetzungen der Schijttung
vernachldssigbar klein sind. Die Ubereinstimmung der MeBergebnisse mit der Rechnung ist durchaus
befriedigend. Unter Pegel P24 ist der EinfluB der geringeren Mdchtigkeit der Seekreide deutlich erkennbar.

Folgerungen

Mit den Ndherungsformeln (4a) und (4b) kénnen Setzungen eines StraBendammes auf deformierbarer
Unterlage rasch geschdtzt werden. Die Elastizitdtskonstanten E und p konnen wie die SchergroBen ¢’
und ¢’ im Labor mit herkdmmlichen Versuchen ermittelt werden, wobei die Formel (6) eine interessante
Vergleichsbeziehung darstellt.
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Setzungen und Verfestigung
im strukturempfindlichen Untergrund

von Dipl.-Ing. J. Huder, Versuchsanstalt fir Wasserbau, Zirich, und
Dipl.-Ing. R. A. Sevaldson, Tiefbauamt, Zirich (Schweiz)

Summary

This case of a dam (6.5 m high) across a pond near Oerlingen shows that it was possible to construct embankment of such a
height, because of the gain in shear strength value as the consolidation of the soil took place. The laboratory findings, that in
the case of extrasensitive lake marl also the shear strength depends upon the overlying effective stresses, could be examined
and verified in the field. The calculated settlements are compared with the observed values.

Résumé

La traversée de I'ancien étang de Oerlingen a montré que la construction d’un remblai de 6,50 m de hauteur n'était possible
que grdce a I'augmentation de la résistance au cisaillement dans le sous-sol obtenue par la consolidation en étapes successives
de la craie lacustre.

Le phénoméne observé en laboratoire, a savoir que méme des matériaux sensible (dans le sens d'une grande différence

L. L. , ., ., ..., résistance avant remaniement
entre la résistance au cisaillement dans les états non remaniés et remaniés, sensibilité = — - ) peuvent
résistance aprés remaniecment

&tre consolidés tout en maintenant, sous certaines conditions, leur sensibilité, a été contrélé sur le chantier. Les prédictions de
tassement sont comparées avec les tassements effectifs.

Zusammenfassung

Bei der Uberquerung des Weihers bei Oerlingen mit einem Damm von 6,50 m Hohe zeigte es sich, daB eine Schittung von
dieser Mdchtigkeit dank der stufenweisen Konsolidation des Untergrundes und der sich daraus ergebenden Festigkeitszunahme
mdglich war. Die im Laboratorium gefundene Erkenntnis, daB auch bei der stark strukturempfindlichen Seekreide die Festigkeit
vom wirksamen Uberlagerungsdruck abhdngt, konnte im Felde iiberprift und bestitigt werden. Die berechneten und ge-
messenen Setzungen werden verglichen.

1. Einleitung

Im Herbst 1962 konnte nach einer Bauzeit von zwei Jahren die neverstellte NationalstraBe N 4, Andel-
fingen — Schaffhausen, voribergehend dem Verkehr Ubergeben werden. Durch den Einbau eines pro-
visorischen Belages ist es moglich, die Verformungen der StraBenoberfldche infolge Setzungen im Unter-
grund vor der fertigen Erstellung der Decke auszugleichen. In etwa zwei Jahren wird diese Strecke mit
einer Betondecke versehen. Im Laufe der Projektierung zeigte es sich, daBB groBe Strecken der Neuanlage
auf schlechtem Untergrund fundiert werden missen. Norddstlich von Oerlingen bot die Uberquerung
des Oerlingen-Weihers besondere Schwierigkeiten.

2. Geotechnische Situation und Materialeigenschaften

Der Oerlingen-Weiher wurde im lahre 1928 melioriert. Ein ausgedehntes Entwdsserungsnetz halt den
Grundwasserspiegel konstant etwa 80 cm unter der Oberfldche. Der normal konsolidierte Untergrund
weist eine etwa 40 cm médchtige Humusschicht auf. Dieser folgt eine Torfschicht. Von 1 bis 6 m Tiefe tritt
Seekreide auf. Der Seekreide ist ein Seebodenton in der Stdrke von 4 m unterlagert.

Charakteristisch fir diese Untergrundschichten sind die groBe Setzungsempfindlichkeit und die geringe
Scherfestigkeit des Materials.

Mit der leichten Rammsonde [1] wurden bis in eine Tiefe von 10 m geringe Eindringungswiderstdnde
festgestellt. Drehfligelversuche weisen eine undrainierte Scherfestigkeit von 1,8 t/m? im Mittel auf. Die
Strukturempfindlichkeit der Seekreide betrdgt etwa 20, diejenige des Tones 2 bis 3.

In einer Tiefe von etwa 10 m ist der Untergrund fest gelagert. Es handelt sich hier um eine Grundmoréne
(Abb. 1). AuBer den Felduntersuchungen mit der Rammsonde und Fligelsonde sind fir die Laboratoriums-
untersuchungen ungestorte Bodenproben entnommen worden. Die Entnahme der ungestorten Bodenproben
erfolgte mit dem Kolbenentnahmegerdt [2]. Dieses Gerdt erlaubt eine einwandfreie Entnahme von Proben.
Es ist selbstredend, daB die Untersuchung, will sie von Erfolg gekront sein, nur auf ungestorten Proben
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Abb. 1 Typisches geotechnisches Profil des Untergrundes im Oerlingen-Weiher

Abb. 2 Zusammendriickungsdiagramme

basieren kann. Eine leichte Stérung im strukturempfindlichen Material — Strukturempfindlichkeit der See-
kreide etwa 20 — verunmaoglicht eine seriose Aussage.

Die junge Seeablagerung kann mit den drei Zonen — Torf, Seekreide und Seebodenton — mit je einer
charakteristischen Setzungskurve erfaBt werden (Abb. 2 und Tafel 1) [3].

Tafel 1 Durchldssigkeits- und Verfestigungskoeffizienten

Durchldssigkeitskoeffizient Verfestigungs-
bei 10°C koeffizient
Mdterial cm/s cm?/s
unter der Belastung in der Be-
lastungsstufe
1,0 kg/cm? 4,0 kg/cm? | 1,0-2,7 kg/cm?
Torf 8,4-107 8,6 -10°1° —
Seekreide 1,3-10¢ 2,2-10® 3,2-10%
Seebodenlehm 9,4-10® 3,7-10® 4,4-10

3. Problemstellung und L6sung

In einer Hohe von 6,5 m ber dem natirlichen Boden sollte die StraBenoberfldche auf eine Lédnge von
etwa 250 m gefihrt werden. Verschiedene Ausfihrungsmoglichkeiten wurden untersucht. Dabei zeigte es
sich, daB die Schittung eines Dammes die wirtschaftlich beste Losung ist. Damit waren aber auch die
Fundationsprobleme gestellt. Einerseits war die Tragfdhigkeit des Untergrundes und anderseits waren die
Setzungen, ihre GroBenordnung und der zeitliche Verlauf abzukldren. Die Tragfdhigkeitsberechnung
zeigte, daB die geplante Schiittung nur stufenweise aufgebracht werden konnte, um einen Bruch im Unter-
grund zu vermeiden.

Auf Grund der Resultate der Fligelversuche und der Druckversuche mit unbehinderter Seitenausdehnung
war eine Vorhersage der maximalen ersten Belastungsstufe moglich. Die Ubereinstimmung dieser beiden
verschiedenartigen Versuche war gut. Die Abweichung betrug etwa 109, dabei wiesen die Druckversuche
im Mittel die kleineren Werte auf.

Durch die Konsolidation der ersten Laststufe sollte eine Erhohung der Festigkeit erreicht werden, die
ihrerseits die weitere Erhohung des Dammes ermdglichte. Gleichzeitig mit den Untersuchungen im
Laboratorium wurde ein Probedamm zur maBstdblichen Uberprifung der Resultate geschittet. Bei einer
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Abb. 3 Ubersicht des Versuchsdammes mit der Bruchzone

Abb. 4 Ausschnitt der Bruchzone

Schitthéhe von 4,80 m trat Bruch ein. Langs einer nahezu kreiszylindrischen Bruchflache rutschte die
Dammschulter um etwa 1,40 m ab unter gleichzeitigem Heben des Nebengeldndes (Abb. 3 und 4).

Beim Versuchsdamm ist die Zunahme der Festigkeit infolge der Konsolidation mit der Fligelsonde
untersucht worden. Die Ergebnisse sind in der Abb. 3 dargestellt.

Eine weitere Moglichkeit, die Verfestigung des Untergrundes unter Einwirkung der Dammbelastung zu
nutzen, bot sich bei der Erstellung einer StraBenunterfihrung in diesem Gebiet. Eine durchgehende Damm-
schittung gestattete es, nach teilweiser Konsolidation des Untergrundes die Unterfiuhrung mit einer Flach-
fundation zu erstellen.
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4. Gemessene und berechnete Setzungen

Die Schittung erfolgte direkt auf den gewachsenen Boden. Schichtweise wurde das Mordnenmaterial
eingebaut und durch Mehrplattenvibratoren verdichtet. Zur Kontrolle der Setzungen wurden Pegel auf
den Untergrund gelegt, die dann laufend eingemessen wurden. Auf den Einbau von Porenwasserdruck-
dosen im Untergrund wurde verzichtet. Der Grad der Konsolidation der einzelnen Schittphasen wurde
vor allem auf Grund des Setzungsverlaufes festgestellt und abgeschatzt.

Um den Verlauf der gemessenen Setzungen und der zu erwartenden Nachsetzungen besser zu erfassen,
wurden die totalen Setzungen sowie deren Zeitablauf gerechnet. Den Berechnungen wurde die Theorie
von Terzaghi und Fréhlich [4] zugrunde gelegt mit der Voraussetzung, daB3 die Zusammendriickung des
Materials und das AbflieBen des Porenwassers nur in senkrechter Richtung stattfinden. Der durchschnittliche
Verfestigungskoeffizient aus den Odometerkurven betrdgt ¢, = 3,8 - 107 cm?/s und der Entwdsserungsweg
H = 50 m. Ferner wurden die Odometerkurven nicht nach dem Vorschlag von Terzaghi und Peck [5]
korrigiert, da sie eine leichte Vorbelastung aufweisen und zum Teil im halblogarithmischen Diagramm
gekrimmt verlaufen. Die Vorbelastung laBt sich aber nicht geologisch nachweisen. Der Belastungsverlauf
infolge der Dammschittung wurde durch eine Treppenkurve ersetzt und die Setzungsberechnung stufen-
weise durchgefuhrt. Die Setzungen der einzelnen Belastungsstufen wurden zuletzt addiert.

Die berechneten und gemessenen Setzungen sind in der Abb. 6 verglichen.

In Tafel 2 sind weiter die maximal zu erwartenden Setzungen mit den extrapolierten Werten der
gemessenen verglichen. Die Ubereinstimmung ist verhdltnismdBig gut.

Tafel 2 Vergleich der gemessenen mit den berechneten Selzungen

Gemessene Setzungen Berechnete totale Berechnete Setzungen in %
extrapoliert bis 1973 Setzungen der gemessenen extrapolierten
in m in m Setzungen
Profil Profil Profil Profil Profil Profil
15547 15597 15547 15597 15547 15597
0,90 bis 1,20 1,00 1,13 1,22 94 bis 125 122

Dagegen stimmt der berechnete theoretische Verlauf der Setzungen mit dem gemessenen Verlauf weniger
gut Uberein. Die gemessenen Setzungen sind am Anfang der Belastungszunahme gréBer als die berechneten,
klingen dagegen langsamer ab als die letzteren. Die Abweichung zwischen dem theoretischen und dem
berechneten Setzungsverlauf IaBt sich einerseits durch den kirzeren, tatsdchlichen Entwdsserungsweg in
der Natur und anderseits durch die mogliche horizontale Anstromung des Porenwassers erkldren. Die
Abweichung 1aBt sich auch auf die starke Anderung der Durchldssigkeit der Materialien zuriickfihren.
Diese nimmt mit steigender Belastung und Konsolidation stark ab (siehe Tafel 1).

5. Folgerungen

Die Feldmessungen bestdtigen eindeutig die im Laboratorium gefundene Erkenntnis, daB die Konsolida-
tion eine Zunahme der Scherfestigkeit nicht nur im Tone, sondern auch bei der Seekreide mit sich fuhrt.
Die Festigkeit der Seekreide ist somit vom wirksamen Uberlagerungsdruck abhdngig. Die Strukturemp-
findlichkeit wird durch die Steigerung des Konsolidationsdruckes nicht herabgesetzt. Nur die totale
Scherung vermag die Struktur zu zerstoren.

Setzungen von Bauwerken sind unliebsame Erscheinungen. In diesem Falle aber ist die Erstellung des
StraBendammes dank der Festigkeitszunahme des Untergrundes infolge der Konsolidation iberhaupt
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Abb. 6 a und b Setzungsverlauf in Abhdngigkeit der Dammschiittung

erst moglich geworden. Dieser Methode sind natirlich zeitlich auch Grenzen gesetzt. Durch eine zweck-
dienliche Gestaltung des Bauprogrammes unter Bericksichtigung der Ergebnisse zuverldssiger Boden-
untersuchungen wdhrend der Projektierung sollte es méglich sein, auch im ,,industrialisierten Baubetrieb*

Zeit fir die Konsolidation zu finden.
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StraBendamm auf wenig tragfdhigem Baugrund

von R. A. Sevaldson, Dipl.-Ing., und R. Schiltknecht, Dipl.-Ing.,
Tiefbauamt des Kantons Zirich (Schweiz)

Summary

Settlements and pore pressure measurements for a highway embankment on highly compressible ground consisting of peat
and lake marl near Zurich are given. A comparison between measured and calculated rates of settlements and pore pressure
dissipation gives a satisfactory agreement. Until to-day, settlements in the order of 2.50 meters have been measured.

Résumé

Le rapport présente les mesures des tassements et des pressions de I'eau interstitielle concernant un remblai de route posé
sur un terrain formé de tourbe et de craie lacustre. Le chantier avec ce sous-sol trés sensible aux tassement, se trouve prés de
Zurich. Les tassements et les pressions de I’eau interstitielle mesurés pendant un certain temps montrent un assez bon accord
avec les valeurs calculées. Les tassements mesurés ont atteint jusqu’a présent une valeur maximum de 2,50 métres.

Zusammenfassung

Der vorliegende Bericht beschreibt die Messungen von Setzungen und Porenwasserspannungen, verursacht durch einen
StraBendamm auf sehr setzungsempfindlichem Baugrund aus Torf- und Seekreideschichten in der Ndhe von Zirich. Ein
Vergleichzwischendem iiber ldngere Zeitgemessenen und dem berechneten Verlauf der Setzungen und Porenwasserspannungen
zeigt eine ziemlich gute Ubereinstimmung. Die gemessenen Setzungen haben bis heute einen Maximalwert von 2,50 m erreicht.

Ortliche Verhiltnisse und Problemstellung

Am sidlichen Ufer des Ziirichsees, ungefdhr 20 km von der Stadt Ziirich entfernt, galt es anldBlich des
Ausbaues der HauptstraBBe im Jahre 1959 die in diese einmiundende Zufahrt zur Halbinsel Au niveaufrei
anzuschlieBen. Die 8 m breite ZufahrtsstraBe durchquert auf 55 m Ldnge ein Ried, nachdem sie auf einer
Bricke die HauptstraBe und die danebenliegende Eisenbahnlinie iberbrickt hat. Nicht allein Uber-
legungen finanzieller Natur, sondern vor allem Griunde des Landschaftsschutzes fuhrten zum Entscheid,
die Briickenldnge auf die Uberwindung der beiden genannten Hindernisse zu beschrdnken und die StraBe
im Bereich des Riedes auf einen im Maximum 5 m hohen Erddamm zu legen (Abb. 1 bis 4). Ebenfalls aus
okonomischen Grinden fiel das Ausheben der weichen Schichten und Ersetzen durch geeignetes Material
auBler Betracht. Die Schittung hatte unmittelbar auf den wenig tragfdhigen Untergrund zu erfolgen. In
der Regel miuBte man einen derartigen Baugrund als vollig ungeeignete Unterlage fir die Dammlast
bezeichnen. Auf Grund der erdbaumechanischen Beschreibung des Baugrundes war mit groBen und
lang andauernden Setzungen des neuen StraBenkdrpers zu rechnen. Die Dammschittung wurde deshalb
als erste Arbeit in Angriff genommen, obschon ihr Umfang im Verhdltnis zu den Gbrigen Teilen des gesamten
Bauvorhabens gering war. Damit war die Madglichkeit geschaffen, mit einem vorsichtigen Bauvorgang
doch rechtzeitig zur Verkehrsibergabe bereit zu sein.

Abb.1 Das Ried von Norden her gesehen, vor dem Dammbau
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Abb. 2 Das Ried von Norden gesehen, nach der Fertigstellung des Dammes

Abb. 3 Die Dammschiittung im Ried hat begonnen

Die Dammschittung erfolgte in mehreren Etappen, die den Verhdltnissen entsprechend ausgedehnt
bzw. durch unterschiedlich lange Pausen unterbrochen wurden. lhre Stabilitdt war durch die schlechte
Tragfdhigkeit des Untergrundes gefdhrdet. Die besondere Aufmerksamkeit galt deshalb der Damm-
unterlage. Mit Hilfe der in den Abb. 5 und 6 angedeuteten MeBgerdte und Beobachtungspunkte wurde sie
laufend Uberwacht, um einen moglicherweise eintretenden Grundbruch rechtzeitig erkennen und ver-
meiden zu kénnen.

Zwei Setzungspegel nach dem System des Bureau of Reclamation in USA, im Dammkérper versetzt,
ermoglichten nicht nur die Beobachtung der Zusammendrickung des Dammkéorpers, sondern auch die
Messung seiner Setzungen, weil die Grundplatten der Pegel im Untergrund stehen [1]. An einer fur den
Damm kritischen Stelle wurden drei Dosen fur die Messung der Porenwasserdricke Ubereinander in den
Baugrund versenkt. Es handelt sich um Membran-MeBdosen, worin mit Hilfe von PreBluft ein Druckaus-
gleich erzeugt und elektrisch angezeigt wird. Der erforderliche Luftdruck, der dem Porenwasserdruck
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Abb. 4 Der fertige Damm mit den bepflanzten, schwach geneigten Béschungen

PORENWASSER

BOHRUNG
©  SETZUNGSPEGEL

BODENPLATTE

Abb.5 Ubersicht des StraBendammes,
woraus die Lage der beiden
Setzungspegel, der zweiPoren-
wasser - MeBdosen, der Be-
obachtungspunkte auBerhalb
des Dammes und der drei
Sondierbohrungen ersichtlich
ist

entspricht, kann am Manometer abgelesen werden. Da eine dieser Dosen infolge Beschddigung ausfiel,
standen der Auswertung nurmehr die Ablesungen der anderen zwei zur Verfiigung.

Eine Anzahl mit MeBbolzen versehene Betonplatten, auBerhalb des DammfuBes in den Sumpf gelegt,
gab mit Hilfe des Nivellierinstrumentes wertvolle Aufschlisse Uber Hebungen und Senkungen des
benachbarten Bodens.

Die schwach geneigten Damm-Bdschungen dienten der besseren Lastverteilung. Sie ermoglichten jedoch
zugleich die Verwendung von verschiedenartigem, zum Teil minderwertigem und deshalb billigem Aushub-
material von benachbarten Baugruben fur die Schittung. Der Beginn der Dammbauarbeiten gestaltete
sich schwierig, weil die Unterlage der geringen Tragfdhigkeit wegen mit keinerlei Baumaschinen befahren
werden konnte. Die Bepflanzung wurde von Hand geschnitten und als ,, Teppich** liegengelassen. Mit einer
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rund 65 cm starken Kiesschicht, vor Kopf geschittet, war ein befahrbares Arbeitsplanum geschaffen, das
den Aushub von drei Ldngsgrdben erlaubte. Auch diese wurden mit dem gewaschenen Kies der Kérnung
0-30 mm Durchmesser gefillt und unterstitzten die Zirkulation des Grundwassers unmittelbar unter dem
Dammkorper. Dem Kiesfilter ist vor allem die Aufgabe zugedacht, die in den wenig durchldssigen Schichten
des Baugrundes infolge der Dammauflast entstehenden Porenwasserspannungen kurzfristig abzubauen.
Die damit verbundene Beschleunigung der Konsolidation verringerte zudem die Gefahr eines Grund-
bruches.

Baugrund und Dammkérper

Bei dem mit Schilfpflanzen Gberwachsenen Sumpfgeldnde handelt es sich um einen friheren Seearm.
Die GuBerst locker gelagerten Schichten von Torf, Seekreide und Seebodenlehm (toniger, sehr kalkreicher
Silt) liegen mit einer variablen Gesamtstdrke von 7 bis 11 m auf dem Molassefels, der noch von einer wenig
madchtigen, dichtgelagerten Grundmordne Uberdeckt ist. Der Grundwasserspiegel liegt ungefdhr auf der
Hohe der Terrainoberfliche. Die Mdchtigkeit und Folge der verschiedenen Bodenschichten gehen aus
den Abb. 6 und 7 hervor, wéhrend in der Abb. 8 und den Tafeln 1 und 2 einige erdbaumechanische Kenn-
ziffern dargestellt sind. Die sehr hohe Zusammendrickbarkeit der Torfschichten wie auch die verhdltnis-
méBig geringe Schubfestigkeit besonders der Seekreide und des Seebodenlehmes sind charakteristisch
fir die Materialien. Die Zusammendriickbarkeit wurde mittels Odometerversuchen bestimmt, wobei jede
Laststufe 24 Stunden dauerte. Ihre Resultate sind in den Abb. 9 und 10 wiedergegeben. Bei den Seekreide-
und Seebodenlehmproben wurde eine geringe Vorbelastung von etwa 0,3 kg/cm? festgestellt, die sich
jedoch geologisch nicht nachweisen laBt. Die Seekreide ist als Ausscheidung von Karbonat von kalkreichen
Organismen im Seewasser entstanden. Versuchsergebnisse zeigen in ihr Karbonatgehalte von 70 bis 90 %,
wdhrend eine Probe des Seebodenlehmes 649 Karbonat enthielt.

Der Dammkorper enthdlt verschiedenartige Materialien. Der iUberwiegende Teil ist lehmiger Kies,
wobei sein Lehmgehalt in ziemlich weiten Grenzen schwankt. Der Einbau von altem Bahnschotter in
vereinzelten Schichten erleichterte die Unternehmerarbeit, wenn der Wassergehalt des iibrigen Schittgutes
durch Regen zu hoch stieg. Die periodisch durchgefuhrten Verdichtungsprifungen an dem in etwa 30 cm
starken Schichten eingewalzten Material zeigten eine Verdichtung von etwa 939% der Proctordichte.

Tafel 1 Erdbaumechanische Eigenschaften der vorhandenen Materialien

Anliefe- . Karbo- .
rungs- Nap- ?pehZI- natgehaly| FlieB- | Ausroll- P,Iﬁ,‘c‘:"
raum- isches zitdts-

i wasser- . . als grenze | grenze

R gehalt gewicht | Gewicht - co, zahl

% t/m* tm* % % % %

Torf Maximalwert 1060 1,05 — — — —

Mittelwert 780 0,95 —_ — — — —

Minimalwert 600 0,85 — — —

Seekreide Maximalwert 129 1,54 2,64 90 75 55 28

Mittelwert 90 1,42 2,58 83 61 41 20

Minimalwert 72 1,28 2,49 70 43 25 10

Seebodenlehm Maximalwert 70 —_ 2,63 — 62 37 25

Mittelwert 56 1,64 2,56 64 50 29 20

Minimalwert 43 — 2,4 — 44 21 15

Tafel 2 Durchldssigkeits- und Zusammendriickungskoeffizienten bei verschiedenen Belastungen

. . . Zusammendrickungs-

Herkunft Durchléassigkeitskoeffizient bei koeffizient cm2/s in ger

. o
der Material 10°C cm/s unter den Belastungen AT e T
Prob
robe 1,0 kg/cm? e kg/cm? 4,0 kg/cm? |0,5-1 kg/cm? 1,0-e kg/cm?

Bohrloch 1 Torf 6,210 57-10"°  3,2-101° 2,2-10° 1,3-103
Bohrloch 2 Torf 1,4 - 10 6,1 -10"1° 1,5-10"1° 3,2:10°° 7,0-10¢
Bohrloch 1 Seekreide 7,7 -10°¢ 1,2-107 3,9-10"® 1,810 8,0-102
Bohrloch 1 Seebodenlehm 1,5-10¢ 3,6-107 4,1 -10® — 1,0 - 102
Bohrloch 2 Seekreide 9,0-107 2,5-107 1,0-107 2,1 1072 5,0-10
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Tafel 3 Gegeniiberstellung der berechneten und gemessenen Werte fir die Setzungen und die maximalen Porenwasserspannungen

Gemessene Setzungen
bis 16. April 1963

Ber. Setzungen
bis 16. April 1963

Ber. Setzungen
in % der

Gemessene und berechnete

Porenwasserspannungen

in Metern in Metern gem. Setzungen MeB-Dose 2
| = m Ber.
Setzungs- Setzungs- Setzungs- Setzungs- Setzungs-|Setzungs- e.m. e IDruckin
Maximal-|Maximal-| o
pegel pegel pegel pegel pegel pegel druck druck %desge-
| ] | 1l | Il rucz ruc2 messenen
t/m t/m Druckes
2,45 1,67 1,86 1,39 76 83 6,7 5,45 82
Bei Beriicksich-
tigung der
Grundbruch-
erscheinung 2,05 1.57 " 89
korrigierte
Werte
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Damit waren die gemessenen Zusammendrickungen des Dammaterials mit 3 bis 49 der Schitthéhe
im Verhdltnis zu den Setzungen des Untergrundes unbedeutend. Das Feuchtraumgewicht des Damm-
materials betrug eingebaut durchschnittlich 2,10 t/m? und dirfte sich spdter auf 2,15 bis 2,20 t/m? erhohen.

Die Berechnung und Messung der Setzungen und Porenwasserspannungen

Fur die Berechnung der Porenwasserspannungen und der Setzungen diente die Theorie von Terzaghi
und Frohlich [2], wobei unter anderem die folgenden Annahmen getroffen wurden:

1. Nur vertikale Porenwasserstrémung.
2. Der durch die Belastung hervorgerufene Porendruck ist gleich der vertikalen Zusatzspannung.
3. Die Initialsetzungen ohne Volumendnderungen werden nicht bericksichtigt.

Diese Annahmen scheinen im vorliegenden Fall, der groBen Breite des Dammes im Verhdltnis zur
Mdchtigkeit der setzungsempfindlichen Schichten wegen, berechtigt zu sein. Die Belastung wuchs so lang-
sam, daB sich die Verfestigung der Schichten weitgehend wédhrend der Bauzeit vollzog. Dadurch werden
die Initialsetzungen stark reduziert.

Ferner ist mit einem durchschnittlichen Zusammendrickungskoeffizienten aus den Odometerversuchen
von 5,4x 107 cm?/s und einem Entwdsserungsweg von H = 4,70 m, das heiBt einer Entwdsserung von unten
und von oben, gerechnet worden. Da die Last-Setzungskurven der Odometerversuche im halblogarith-
mischen Diagramm gekrimmten Verlauf zeigen, wurden sie direkt, das heiBt ohne Korrektur, fir die
Setzungsberechnungen verwendet. Fir den vorliegenden Fall scheint ndmlich irgendeine Korrektur gemdf
Vorschlag Terzaghi und Peck sehr fragwirdig zu sein [3].

Der tatsdchliche Belastungsverlauf infolge des Dammes wurde moglichst genau durch eine Treppen-
kurve ersetzt. In der Tafel 3 sind die berechneten totalen Setzungen sowie die maximalen Porenwasser-
spannungen mit den gemessenen Werten verglichen. Wie daraus ersichtlich ist, sind die gemessenen
Setzungen durchwegs groBer als die berechneten. Eine Ubereinstimmung wird jedoch bedeutend besser
erkennbar, wenn man bericksichtigt, daB in den Tagen zwischen dem 31. August und dem 5. September
1960 eine bruchartige, plastische Verformung ohne Volumendnderung im Boden stattgefunden hat. Die
Realitdt dieses Vorganges wird durch die in jenem Zeitabschnitt beobachteten Setzungen und entsprechen-
den Bewegungen der Bodenplatten in Abb. 11 bekrdftigt. Bei Berucksichtigung des ,,Bruches*‘ betragen die
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% m Abb.11 Berechnete und gemesseneWerte der Porenwasserdriicke
in den MeBdosen 1 und 2 und der Setzung am Setzungs-
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gerechneten Werte 91 bzw. 899, der am Pegel 1 mit 2,05 m und am Pegel 2 mit 1,57 m beobachteten Set-
zungen. Die verhdltnismdBig gute Ubereinstimmung von Rechnung und Messung beziiglich zeitlichem
Verlauf der Setzungen ist deshalb bemerkenswert, weil doch ein ziemlich groBer Teil der Setzungen in den
Torfschichten stattgefunden hat. Die Berechnung wurde unter Annahme gleicher Durchldssigkeit in Torf,
Seekreide und Seebodenlehm vorgenommen. Dabei ist auf Grund der Arbeit von E. T. Hanrahan [4]
bekannt, daB die Durchldssigkeit der Torfschichten in Abhdngigkeit der Zeit von sehr hohen Werten bei
kleinen Belastungen bis zu sehr niedrigen Werten bei hoher Belastung wechseln kann. Leider wurde die
Durchlédssigkeit des Torfes erst bei einer Belastung von 1 kg/cm? gemessen. Bei dieser Belastung war sie
durchschnittlich vierhundertmal kleiner als die entsprechende Durchldssigkeit der Seekreide (Tafel 2).
Fur niedrigere Belastungen kann man annehmen, daB die Unterschiede in der Durchldssigkeit von ge-
ringerer Bedeutung sind.

Die gemessenen Porenwasserspannungen folgen fur die erste Zeit der Belastungsdauer dem theoretischen
Verlauf ziemlich gut, wobei es interessant ist, wie genau sie auf die kleinsten Anderungen der Belastung
ansprechen. Spdter steigen die Driicke nicht so stark, wie sie nach den theoretischen Uberlegungen sollten.
Im letzten Teil der Kurven ist ihr Abklingen gegeniiber den gerechneten Werten viel langsamer. Diese
UnregelmdBigkeiten haben ihre Ursache moglicherweise in Fehlerquellen, die in den Gerdten liegen.
Fur das langsame Abklingen der Porenwasserspannungen gibt es auch die folgende, mindestens so glaub-
wirdige Erkldrung: Infolge der Belastung durch die Dammschittung und die dadurch eingetretenen
groBen Setzungen haben sich die mechanischen Eigenschaften des Materials, sowohl von Torf, Seekreide
als auch Seebodenlehm, verdndert. Die Durchléssigkeit ist besonders beim Torf sehr stark gesunken. Das
gleiche ist bei der Seekreide und dem Seebodenlehm, jedoch in kleinerem MaBe geschehen. Die Torf-
schicht, die am Anfang der Belastungsdauer vielleicht als drainierende Schicht wirkte, wirkt nun am Ende
der Belastung als undurchldssige Schicht und vergroéBert damit den Sickerweg fur das Porenwasser der
tieferliegenden Schichten. Letztere drainieren sich zudem langsamer infolge der eigenen Konsolidation
unter der groBeren Last.

SchluBbetrachtungen

Die vorliegende Arbeit zeigt, daB es unter Zuhilfenahme der Verfestigung des Untergrundes durch
Konsolidation, bei laufender Uberwachung der Setzungen und Porenwasserspannungen durchaus méglich
ist, einen Dammkérper selbst auf sehr wenig tragfdhigen und stark zusammendrickbaren Untergrund
zu schitten. Es mulB3 aber beigefiigt werden, daB der fir den Bau erforderliche Zeitaufwand das normale
MaB wesentlich Uberschreitet. Dennoch bleibt die beschriebene Lésung sowohl derjenigen mit Entfernung
des schlechten Baugrundes als auch einer Brickenkonstruktion preislich tUberlegen. Obschon die Setzungen
heute stark abklingen, missen dennoch ldngere Zeit Bewegungen in Kauf genommen werden, die den
Fahrkomfort auf der StraBe beeintrdchtigen. Schon bei der Wahl der Ausfihrungsvariante, Dammschittung
auf den schlechten Untergrund, ist deshalb die Frage zu beantworten, ob die Verkehrsbedeutung der
betreffenden StraBBe wdhrend der ersten paar Jahre solche Unebenheiten zuldBt.

Im hier beschriebenen Beispiel lieBen sich sowohl die Setzungen, die Maximalwerte bis 2,50 m auf-
weisen, als auch die Porenwasserspannungen rechnerisch gut erfassen. Die Messungen zeigen gewisse
UnregelmdBigkeiten, die sich jedoch teilweise wenigstens aus den technischen Eigenschaften der Unter-
grundmaterialien erkldren lassen.

Auf Grund der angestellten Betrachtungen muB mit einem Setzungsendwert von ungefdhr 2,60 bis 2,70 m
gerechnet werden. Diese Annahme ist sicher erlaubt, wenn man auf der Feststellung aufbaut, daB3 die
letzten Messungen im Herbst noch ungefdhr 149 Porenwasserspannungen zeigen, wéhrend die Richtung
der Setzungskurve auf ein starkes Abklingen der Setzungen hinweist.
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Die Wirkung von unterschiedlichen Fundamentverschiebungen
auf Briickeniberbauten

von A. Schneller, dipl. Baving., ETH Zirich

Summary

The effect of differential settlements on some of the usual forms of Bridges is demonstrated (Bending moments and deflections).
It is shown that the stresses called forth in concrete structures due to the differential settlements decrease in value due to creeping
effect of concrete. The influence of differential settlements on the amount of prestressing is discussed.

Résumé

Les effets de tassements différentiels sur quelques syst¢mes de ponts sont montrés (moment de flexion, fleche). On indique
I'influence de fluage du béton sur la réduction des contraintes par suite de tassements différentiels des fondations, et on discute
I'influence de tels tassements sur la précontrainte.

Zusammenfassung

Es werden die Auswirkungen von unterschiedlichen Fundamenteinsenkungen auf einige derzeit iibliche Tragwerksformen im
Briickenbau aufgezeigt (Momentbeanspruchungen, Durchbiegungen). Es wird auf den Abbau der durch unterschiedliche Funda-
menteinsenkungen bei Betontragwerken hervorgerufenen Beanspruchungen infolge Kriechens des Betons hingewiesen sowie
die Wirkung von solchen Einsenkungen auf den Betrag an Vorspannkraft erértert.

1. Einleitung

Die aus unterschiedlichen Fundamenteinsenkungen in einem Brickeniberbau entstehenden Beanspru-
chungen sind in den allermeisten Fdllen rechnerisch befriedigend genau erfaB3bar.

Eine ndhere Betrachtung der damit auftretenden Fragen weist auf einige erwdhnenswerte Zusammen-
hdnge hin, die sowohl dem Statiker wie auch dem Bodenmechaniker bei der Beurteilung eines Bricken-
entwurfes von Bedeutung sein kénnen.

2. Zum statischen System einer Briicke

Zur Vereinfachung der statischen Berechnungen werden gerade Bricken meist als ebene Probleme
behandelt. Damit wird der sogenannte einfache Balken statisch bestimmt, das heiBt, seine Beanspruchungen
konnen auf einfachste Weise ohne Zuhilfenahme seiner Verformungen ermittelt werden.

Insbesondere verursachen gegenseitige Verschiebungen der beiden Auflagerpunkte in der Berechnungs-
ebene keine Balkenbeanspruchungen. Dies dirfte auch der Grund sein, weshalb der einfache Balken
—und in Erweiterung dazu der als ebenes Problem behandelte und als solches statisch bestimmt gelagerte
Gerbertrdger — in allen Fédllen empfohlen wird, wo mit stdrkeren unterschiedlichen Senkungen der Auf-
lagerpunkte gerechnet werden muB.

Tatsdchlich besitzt ein solcher einfacher Balken in praktisch allen bisher ausgefihrten Fdllen eine Vier-
punktlagerung. Er ist damit unvermeidbar einfach statisch unbestimmt, weil fir eine zwdngungsfreie
Auflagerung drei Auflagerpunkte geniigen. Dieser Hinweis ist von Bedeutung, weil in allen stark setzungs-
empfindlichen Boden nicht nur mit gegenseitigen Auflagerverschiebungen in der Tragwerksebene, sondern
ebenso mit Setzungen auBerhalb der Tragwerksebene, das heiBt mit Verkippungen der Auflagerbank,
gerechnet werden muB. Dies bewirkt schon beim einfachen Balken mit Vierpunktlagerung eine Verdrehung
des Querschnittes, die je nach Querschnittsausbildung zu Schubbeanspruchung (z. B. bei Kastenquer-
schnitten) oder Ldngsbiegespannungen (im allgemeinen bei Trdgerrosten, Plattenbalkenquerschnitten)
fuhrt. Bei den heute oft schief aufgelagerten einfachen oder bei gekrimmten einfachen Balken ist auf diese
Moglichkeit zu achten, da deren Querschnitte schon im unverkippten Zustand infolge der Auflager-
bedingungen verdreht werden, so daB die Uberlagerung beider Fdlle leicht zu einem unvorhergesehenen
Kréftespiel im Tragwerk fihren kann.

Dieser kurze Hinweis auf mogliche Auflagerverkippungen bei einfachen Balken, sinngemdB anzuwenden
jedoch auf alle anderen Tragsysteme, genige, um dazutun, daB besonders bei breiten Briickentragwerken
deren rdumliche Wirkung zu beriicksichtigen ist. Die folgenden Ausfihrungen behandeln nur das ebene
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Problem. Sie beschrdnken sich auf die Auswirkungen unterschiedlicher Fundamentsetzungen auf den
Brickeniberbau, die in der eigentlichen Tragwerksebene selbst stattfinden und als solche die Haupt-
trageelemente auf Biegung analog derjenigen aus Eigengewicht, Nutzlast und dergleichen beanspruchen.
Betrachtetwerden einige derzeit hdaufige Tragwerksformen mit an Ort und Stelle betonierten, vorgespannten
oder schlaff armierten Uberbauten, doch gelten die Ableitungen zum Teil auch fir vollwandige Stahltrdger.
Nicht betrachtet werden Bogenbriicken sowie Briickentrdger mit variablem Trdgheitsmoment; eine Ab-
schdtzung des Einflusses eines variablen Trdgheitsmomentes ist jedoch jederzeit leicht méglich. Die folgen-
den Ableitungen beziehen sich auf den Gebrauchszustand einer Bricke.

3. Die durchlaufenden Balken
a) Die Momentbeanspruchung aus unterschiedlichen Stitzensenkungen

Zur lllustrierung deren Verhaltens dienen nachfolgende Systeme (siehe auch Abb. 1):
Fall 0: der beidseitig total eingespannte Balken
Fall 1: der Zweifeldbalken ohne Endeinspannung

Fall 2: der Zweifeldbalken mit Endeinspannung (kann z. B. als gute Nédherung fir den Vierfeldbalken mit
kurzen Endfeldern verwendet werden)

Fall 3: der symmetrische Dreifeldbalken ohne Endeinspannung

Fall 4: der symmetrische Dreifeldbalken mit Endeinspannung (kann z. B. als gute Ndherung fir den Finf-
feldbalken mit kurzen Endfeldern verwendet werden)

Gesucht wird beispielsweise das unbekannte, ,,iiberzdhlige** Stitzenmoment Mg infolge einer Einsenkung &

der Stitze B. Als Vergleichsbalken diene der Balken Fall @, dessen Mg jedem Handbuch entnommen werden

kann:

GEJ
Mg = + X dg
[
wobei %\\
E  Elastizitdtsmodul des Brickenuber- o
baues AN
l Trdgheitsmoment des Briickeniber- Q‘N ’o 5
baves i\
Im  Spannweite des Brickeniberbaues X
Fir die Fdlle 1, 2, 3 und 4 kann Mg ent- T /
sprechend der Gleichung
GEJ
Mg = + — Xdg XK
Im ,
ermittelt werden, wobei K = f (x) mit s
% = lg/lm- 0 2 4 6 8 Ko 2 4 B F 2o
—_— = e
77
ol (@) —=Ho
Bl @) —H1
Bl @—A2
72
Fll @) —=A3
7l @) —H;
Abb.1 K = f ()
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Die notwendigen K-Werte kénnen der Abb. 1 entnommen werden. Man erkennt, daB3 der Faktor K, der
dem Biegemoment Mg, hervorgerufen durch Jg, direkt proportional ist, auBerordentlich stark mit »
variiert. Der Kurve ist zu entnehmen, daBB die Momentenbeanspruchung eines Durchlauftrdgers bei unter-
schiedlicher Stutzensenkung mit abnehmendem x, das heillt mit relativ kleiner werdenden Rand- bzw.
AnschluBfeldern zunimmt. (Damit liegt fest, daB die vielfach benutzte Abschdtzung der Momentenbeanspru-
chung bei Durchlauftrdgern auf Grund des Modelles des beidseitig total eingespannten Balkens unrichtige
Ergebnisse liefert.) Man erhdlt z. B. auch einen Hinweisdarauf, daB Dreifeldbalken mitZuglagern (»x < ~0,4)
einer besonders sorgfdltigen Untersuchung bedirfen.

b) Die effektive Beanspruchung durchlaufender Balken aus unterschiedlichen Stitzen-
senkungen
MaBgebend fiir die Beurteilung der Empfindlichkeit verschiedener durchlaufender Trdger gegenuber
unterschiedlichen Stutzensenkungen sind nicht die Momente M, sondern die daraus zu ermittelnden, im
Gebrauchszustand auftretenden Spannungen (nachfolgend fiir Schnitt B ermittelt):

a—&B—GEJxé x K x1—
w128 w
w Widerstandsmoment des Querschnittes
e=£§&xh Schwerpunktsabstand der Querschnittsrdnder z. B. bei Plattenbricken: £ ~ 0,5)
h=InXn Querschniﬁshéhg‘
7 Schlankheit des Uberbaues (z. B. bei vorgespannten Tragwerken etwa '/1s bis '/40)
Damit wird

1
Omax = GE X K X &§ X X dgX —

Im

Die Empfindlichkeitvon Durchlauftraigernnimmtdemnachhyperbolischmitzunehmender
Spannweite ab, sofern d von |, unabhdngig ist. Dies trifft bekanntlich zu, wenn die Mdchtigkeit
der setzungsempfindlichen Schicht klein bleibt verglichen mit den Fundamentabmessungen (siehe Abb. 2).

Ist H gegeniber B,, B, klein, so gilt:

g el Lo s 7

wobei tarte Unterlsge Abb. 2

p spez. Fundamentbelastung
Mg Zusammendrickungsmodul des Bodens
H Madchtigkeit unter Fundament der setzungsempfindlichen Zone

Besitzt die setzungsempfindliche Schicht eine groBere Mdchtigkeit, so ist die Abhdngigkeit der Setzungen
von den Fundamentabmessungen zu bericksichtigen. Da bei vorgegebener Baugrundpressung mit zu-
nehmenden Spannweiten notwendigerweise auch die Fundamentabmessungen ansteigen, ist bei Briicken
groBerer Spannweiten unter obigen Voraussetzungen mit gréBeren Setzungen und damit gréBeren Biege-

beanspruchungen zu rechnen.
Mit

op Fundament- (Boden-) Pressung

Mg Zusammendrickungsmodul des Bodens

B Fundamentbreite

f  Korrekturfaktor zur Bericksichtigung des Verhdltnisses B/L
L Fundamentldnge

wird GEK X & x 7 X op X B B
Omax = M X
E
Bei Beschrdnkung auf quadratische Fundamente, also B=L,f ~1undV ~ ¢ X |, (V = Vertikaldruck
auf Fundament, ¢ = konst. Faktor) wird

lm

GExKx;xnx]/abxc 1
Omax = X
ME V|m
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(Wirde andererseits o, mit zunehmender Brickenldnge konstant bleiben, so miBte die Fundament-
belastung V mit [,2 zunehmen, was praktisch aber auszuschlieBen ist.) Die durch unterschiedliche
Fundamentsetzungenineinem Durchlauftrdger erzeugten Spannungen nehmenalsoauch
dannab,wennder Setzungsbetraginfolgezunehmender Tiefenwirkung der mit I, gréBer
werdenden Fundamente ansteigt. Dieses Verhalten liegt darin begrindet, daB3 die mit zunehmender
Brickenldnge lineare Zunahme des Vertikaldruckes auf ein zweidimensionales Gebilde (Fundament)
abgegeben wird, dessen Verhalten selbst im wesentlichen von dessen linearen Abmessungen abhdngt.

Im konkreten Falle sind selbstverstdndlich die effektiven Verhdltnisse festzustellen, insbesondere die fur
o ginstige, bisher vernachldssigte eventuelle Zunahme von Mg mit der Bodentiefe zu beriicksichtigen,
sowie die effektiven FundamentgroBenverhdltnisse B/L. Qualitativ bleiben indessen obige Feststellungen
vollstandig richtig. Daraus folgt, daB Durchlauftrdger geringer Feldweiten generell setzungs-
empfindlichersind als solche groBer Spannweiten.

4. Rahmentragwerke

Ein hdufiges Bricken-Rahmentragwerk ist der Zweigelenkrahmen, dessen Gelenkigkeit in den meisten
Fdllen durch die Lockergesteinsfundation gegeben ist. (Die derzeit hdufig anzutreffenden Durchlaufrahmen
konnen in der Regel wie Durchlauftrdger behandelt werden.) Betrachten wir wiederum nur das ebene
Problem, so zeigt eine einfache Uberlegung, daB Zweigelenkrahmen gegeniiber lotrechten unterschied-
lichen Fundamentverschiebungen sehr unempfindlich sind (Abb. 3).

Zur Erzeugung eines SH, = 1 mm sind laut Abb. 3 bedeutende lotrechte Verschiebungen notwendig.
Anderseits sind die durch ein dH, = 1 mm im Rahmen verursachten Biegemomente vollkommen un-
bedeutend. Das Zahlenbeispiel zeigt iberdies, daB weitgespannte Rahmen setzungsunempfindlicher sind
als solche kleiner Spannweiten.

Praktisch ist dieses auBergewohnlich ginstige Verhalten begrenzt, weil ein in lotrechter Richtung stark
zusammendrickbarer Baugrund dies in waagerechter Richtung in vermehrtem MaBe ist. Auf solche Ver-
schiebungen reagiert nun jedes Rahmentragwerk empfindlich. Dabei storen in der Regel nicht so sehr die
durch vielleicht 1 bis 2 cm waagerechte Verschiebung verursachten Biegemomente (die bei Betontrag-
werken durch das plastische Verhalten des Betons in nicht unerheblichem MaBe abgebaut werden), als
vielmehr die elastischen und plastischen Durchbiegungen in Riegelmitte. Sie kénnen nach der Beziehung

(5me| 3
oH 8xXxXVv:i+12v

ermittelt werden, wobei

omg elastische lotrechte Durchbiegung in Riegelmitte infolge dH
oH waagerechte (relative) Verschiebung der StielfiBe

» = Jg/ds Riegeltrdgheitsmoment/Stieltrdgheitsmoment

v = h/l Stielhohe/Riegelldnge

slatisches System Grundsystem mit ,,iiberzdhliger'
GroBe H

2
oy

Zahlenbeispiel: fir 6H, = 1 mm wird, bei
I =10m 6, = x1x 107 =]107  =10em
| =20m 6, =]/102 x 2 x 10" = [/2x 102 = 14,2em

| =30m 4, = x 3 x 10" = |/3x 102 = 17,4cm

Abb. 3
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Danach sind schlanke, weitgespannte Rahmenriegel mit massiven kurzen Stielen auf solche Durch-
biegungen dmg, offensichtlich empfindlich, wie auch folgendes Zahlenbeispiel zeigt:

a)l =26m
h= 8m
0 60° — 0mg /0H = 0,79
Jrls _ 02
1,00%
b) wie a, aber H = 4 m — dmg/dH = 1,59
. 0 60°
c) wie b, aber Jp/Js =, = 0,064 — dmg/0H = 1,62

ome; kann also ebenso groB, je nach Tragwerksabmessungen jedoch auch groBer sein als dH. Mit
zunehmendem Alter kommen nun aber z. B. bei Betontragwerken zu den elastischen Deformationen dg
die plastischen dy aus Kriechen hinzu, die selbst wieder das Zwei- bis Dreifache von d¢; betragen, und
damit zu Totaldeformationen fihren, die aus verkehrlichen Grinden bereits nicht mehr zugelassen werden
konnen. Fir das Beispiel b mit dmg; = 1,59 cm (fir 6H = 1 cm) und dmy; = 2 dmg wird dmy; = 4,77 cm,
was der Fahrbahn ein unerwiinschtes Dachgefdlle von 3,79 verleiht.

Betrachten wir allein die Tragwerksabmessungen, so ist aus obiger Beziehung zu folgern, daB die
Deformationen dm z. B. bei Eisenbetonrahmen geringer ausfallen als bei vorgespannten Rahmen, da x bei
letzteren stets kleiner ist. Geht man jedoch auf die Ursache der dm, das heiBt auf die éH, so erkennt man,
daB sich vorgespannte Rahmen erheblich giinstiger verhalten miissen; durch die Umlenkkrdfte sowie die
zentrische Zusammendrickung des Riegels aus Vorspannung kann der Rahmenschub H so geregelt
werden, daB die vom Fundament auf den Baugrund zu iUbertragende Kraft unter Eigengewicht + Vor-
spannung ein wenig nach dem Rahmeninnern und bei voller Verkehrslast ein wenig nach auBen geneigt
ist, so daB man waagerechte Bewegungen der Fundamente bei vorgespannten Rahmen weit weniger zu
firchten hat als bei Eisenbeton oder Stahlrahmen. Gerade dieser ginstige Umstand hat denn auch den
Anwendbereich solcher vorgespannter Rahmen erheblich erweitert, und Rahmen bis zu 70 m Spannweite
und mehr sind denn auch heute keine Seltenheit mehr, die allerdings infolge der erwdhnten Kriech-
verformungen in der Regel mit Nachstellvorrichtungen an den StielfiBen versehen werden.

5. Abbau der durch Setzungsunterschiede hervorgerufenen Beanspruchungen in statisch
unbestimmten Betontragwerken durch Kriechen

Solche Beanspruchungen werden durch das Betonkriechen abgebaut. Dieser Umstand dirfte haupt-
sdchlich dafir verantwortlich sein, daB3 dltere Bauwerke, bei denen starke Setzungsunterschiede ein-
getreten sind, meist nur geringe oder sogar keine Schdden aufweisen. Die Kriechfdhigkeit des Betons
nimmt nun allerdings mit seinem zunehmenden Alter ab. Deshalb ist es fir den Betrag der Beanspruchungen
wesentlich zu wissen, in welchem Zeitpunkt, respektive bei welchem ,,Betonalter*’ die Setzungen eintreten.
Gleich nach dem Ausschalen des Uberbaues ist der Beton noch auBerordentlich kriechfdhig und vermag
die sofort entstehenden Beanspruchungen noch stark abzubauen. Treten die Setzungen erst alimdhlich ein,
so ist der Abbau auch bei gleichen Endsetzungen infolge der Abnahme der Kriechfdhigkeit wesentlich
geringer (gilt analog fur durch Auflagerverkippung erzeugte Torsionsbeanspruchung). Demnach ist
das Setzungsverhalten eines Bauwerkes auf kiesigem, durchldssigem Baugrund erheblich
anders als dasjenigeauftonigem, wenig durchldssigem Baugrund. Leonhardt* gibt die Abbau-
faktoren, die fur plotzlichen bzw. allmdhlichen Eintritt der Setzungen verwendet werden kdnnen, in Funktion
verschiedener Kriechfaktoren Seo an, die das Verhdltnis des plastischen zum elastischen Verhalten des
Betons bezeichnen.

Fur plotzlich eintretende Setzungsunterschiede lauten danach die Abbaufaktoren

fir Seo 1,5 2 3 4 5
fur A 0,223 0,135 0,050 0,018 0,007

das heiBt, daB beispielsweise bei Seo = 3 nur noch 59 der anfdnglich durch Setzungsunterschiede hervor-
gerufenen Beanspruchung nach Ablauf des Kriechens Ubrigbleiben.

Fir allmdhlich im Laufe der Zeit eintretende Setzungen sind die Abbaufaktoren geringer, ndmlich

fir Seo 1,5 2 3 4 5
fur A 0,517 0,432 0,316 0,246 0,199

* Leonhardt: Spannbeton fiir die Praxis. W. Ernst & Sohn, Berlin 1955.
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das heiBt, daB beispielsweise bei Sco = 3 nur 31,69 der Beanspruchung auftreten, die ohne Kriechabbau
entstehen wiirde. Der Ableitung dieser letzteren Zahlen liegt allerdings ein dem Kriechvorgang analoger
zeitlicher Setzungsverlauf zugrunde, was in jedem Einzelfalle zu Uberprifen ist. Von Bedeutung ist dieses
Verhalten in Boden mit raschem Eintritt der Setzungen. Bei ihnen sind in der Regel die daraus entstandenen
Beanspruchungen bei Aufbringen der Verkehrslasten bereits weitgehend bis auf einen geringen Restbetrag
abgebaut, der dem Spannungsnachweis zugrunde gelegt werden kann. (Vorsicht geboten ist jedoch bei
vorfabrizierten Betontragwerken, da deren maBgebender S-Wert in der Regel kleiner ist als bei Orts-
betontragwerken!)

6. Der Belastungsfall: Unterschiedliche Fundamenteinsenkungenbeivorgespannten Tragwerken

Die meisten kantonal-schweizerischen Vorschriften verlangen volle Vorspannung der Querschnitte
unter Einbezug der Beanspruchung aus unterschiedlichen Fundamenteinsenkungen. Das heif3t, daB Zug-
spannungen infolge solcher Einsenkungen durch Vorspannung ,,iberdrickt'* werden missen. Die dafir
notwendige Vorspannkraft nimmt ganz offensichtlich mit zunehmendem relativem Setzungsbetrag zu, da
die Spannungen im Uberbau proportional dazu anwachsen. GréBere unterschiedliche Setzungen
bedingen demnach héhere Vorspannkrdfte. Wesentlich ist ferner die Ortlichkeit der Setzungen.
Dabei ist davon auszugehen, daB die notwendige Vorspannkraft V ansteigt mit zunehmender Differenz
zwischen GroBt- und Kleinstbiegemoment im Querschnitt, das heiflit von 4 = Mpax — Mnuin.

Konnen Bewegungen einzelner Auflagerpunkte relativzu anderen mit Sicherheit ausgeschlossen werden,
so wirkt sich dies in einer Reduktion von V und damit in einer Einsparung an Vorspannkraft aus. Als
einfaches Beispiel diene der Dreifeldbalken mit kurzen Endfeldern im Einschnitt, dessen Mittelstitzen infolge
der Konzentration des Brickengewichtes auf letzteren sich relativ zu den Endauflagern senken, womit
im wesentlichen nur positive Momente ins Tragwerk eingeleitet werden, wdahrend wegen der fehlenden
Senkung der Endauflager negative Momente ausgeschlossen werden kénnen.

SchluBfolgerungen

Die Wirkung von unterschiedlichen Fundamenteinsenkungen auf Brickeniberbauten wird im wesent-

lichen von folgenden Faktoren bestimmt:

a) Brickensystem,

b) Brickenbaustoff,

c) zeitlicher Eintritt der unterschiedlichen Setzungen,

d) Ortlichkeit der Setzungen.
Generell sind Durchlauftrdger geringerer Spannweiten setzungsempfindlicher als solche gréBerer Spann-
weiten (was beim Festlegen der Bodensondierungen zu beachten ist).

Einfeldrige Rahmenbricken, besonders vorgespannte, erweisen sich gegeniber unterschiedlichen
Stitzensenkungen als sehr unempfindlich. Der Abbau der durch unterschiedliche Stitzensenkungen in
Tragwerken hervorgerufenen Beanspruchungen durch Kriechen des Baustoffes kann erheblich sein. Bei
vorgespannten Tragwerken sind die Einsparungen an Vorspannkraft um so gréBer, je genauer die
Setzungen lokalisiert werden kénnen.
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Nr.

25 1960
vergritfen

26 1961
vergritfen

27 1961
vergrilfen

28 1961
vergriflen

29 1961
vergritfen

30 1961

1961

vergritten

32 1961

33 1962
vergriffen

34 1962
vergriflen

35 1962
vergriffen

F. Kobold

Methoden und Ergebnisse der in den Johren 1956 bis 1959 im
Rutschgebiet von Schuders durchgefiihrten Verschiebungs-
messungen

Verbesserung des Baugrundes. Vortrdge, gehalten am 13. No-
vember 1959 anldBlich der Herbsttagung in Bern

D. Bonnard et E. Recordon: Les sols stabilisables au ciment en

Suisse romande. — F. Balduzzi: Bodenstabilisierung im
Nationalstraflenbau. — |. Huder: Dimensionierung von
Strafen mit stabilisierten Schichten. — M. Halder: Grund-

wasserabsenkung mit dem «Wellpoint»-Verfohren.
H. ). Lang: Mechanische Verdichtung dte

Aménagement de la chute Arnon-Diablerets
Pierre Payot: Avant-propos. — R. Pernet/R. Dumont: Les ouvra-
ges de génie civil

). Zeller
Sickerstromungen als Folge von Stauspiegelschwankung

EinfluB der Ldnge des Grundwassertrdgers auf den Sickerstré-
mungsverlauf. — EinfluB der Tiefe des Grundwassertrdagers auf
den Sickerstrémungsverlauf. — The Significance ot Aquifer Porosity
in Non-Steady Seepage Flow with Free Surface

Problémes géotechniques de I'autoroute Genéve-Lousanne.
Deux fondations profondes @ Genéve. Conférences tenues lors
de la réunion de printemps, les 20/21 mai 1960 a Nyon

Robert Ruckli: Die Autobahn Lausanne-Genf. — E. Dubochet;
Projektierung und Ausfiihrung der Autobahn Genf-Lausanne.
— E. Recordon: Quelques aspects des études géologiques et
géotechniques de ['autoroute Genéve-Lausanne. L'organi-
sation des études. — ). E. Bonjour: Le profil géotechnique. La
superstructure de l'autoroute Lausanne-Genéve. — P. Knob-
lauch: Problémes de fondation pour l'ograndissement des
magasins «Au Grand Passage» & Geneve. — F. Jenny/A. Kiin-
dig/P. Vajda: Unterirdische Grol-Garage « Rive Centre» in
Genf

Pfahigriindungen. Vortrdge, gehalten am 11. November 1960
anldBlich der Herbsttagung in Solothurn

G. Schnitter: Neuere Pfahlgriindungen. — A. Miiller: Der
MV-Pfahl. — R. Haefeli: Neuere Untersuchungen und Er-
kenntnisse iiber das Verhalten von Pfihlen und deren An-
wendung in der Praxis der Pfahlfundation. — H. Bucher:
Bohrpfihle und Pfahlwidnde System «Benoto». — R. Leder-
gerber: PreBbeton-Bohrpfihle System «HochstraBer-Weise».
— W. Pfenninger: Gerammte und gebohrte Ortsbetonpfihle
System « Franki». — F. Ferrario: Fundation eines Hochhauses
mit gerammten Ortsbetonpfidhlen System « Ziiblin-Alpha».
— A, Steiner: Beton-Bohr-Pfihle, Ausfilhrungsart Brunner. —
E. Kissenpfennig: Utilisation de pleux forés, Systtme Rodio,
dans un cas spécial de fondation d'imr bl — W. Graf:
Icos-Veder-Bohrpfiihle. — F. Andres: Tragfdahigkeitsver-
gleiche zwischen gerammten und gebohrten Ortspfihlen

H. U. Scherrer

Praktische Anwendung der Verdichrungskontrolle noch
). Hilf

A.von Moos und A. Schneller
Rutsch eines Srtroliend
3argans, Konton S1 Gollen

in einem Torfgebiet bei

W. Heierli
Dle Dynamik eindimensionaler Bodenkérper im nichtli-
nearen, nichtelostischen Bereich

Barrages en Suisse

G Schnitter: Digues en terre ou en enrochements. — O. Ram-
bert: Sondages, injections et troitement du sous-sol. —
Ch Schaerer: Le comportement des digues en terre pendant
leur construction et durant I'exploitation de 'aménagement

L. Bendel

Die Fundation von Kunsteisbahnen

G. Amberg

Temperaturr g9 im Fundationsmaterial von Kunsts
eisbahnen

G. Schnitter und F Miiller

Die Deflektion von Stralendecken unter einer Radlast

G. Schnitter und R. Jenatsch

Schweizerische Erfahrungen mit zementstabilisierten Trag-
schichten im Giiterwegebau

Nr

36 1962
vergriifen

37 1962

38 1962

39 1962

40 1963
vergriffen

41 1963
vergriffen

42 1963

43 1963
verorlffen

Conférences tenues lors de la réunion d’automne & Bienne, le
22 novembre 1961, et contribution des auteurs suisses au 5e Con-
grés International de Mécanique des Sols el des Travaux de Fon-
dations, Paris 1961

Conférences: ). Huder: Bodeneigenschaften und deren Be-
stimmung. — N. Schnitter: Pfahlgriindungen. — H. Zeindler:
Bou von StraBen, Flugpisten und Elsenbahnen.— A. von Moos:
Verschiedene Probleme, — Ch.Schaerer: Fondations. — E. Re-
cordon: Poussée des terres sur les ouvrages. — J. Descceudres:
Méthodes de mesure des caractéristiques des sols en place
et préléevements d’échantillons. — ). C, Ott: Barrages en terre,
tolus et tranchées ouvertes.

Contributions: L. Bendel et D. Bovet: Recherches dynamiques
sur les fondations et les batiments par excitation périodique
ou opériodique. — R. Haefeli and H. Bucher: New Methads for
Determining Bearing Capaclty and Settlement of Piles. —
D. Bonnard, H. Mayor et E. Recordon: Etudes géologiques et géa-
techniques de I’autoroute Genéve-Lausanne. — G. Schnitter
and A. Bollier: Stabllized Soil Foundations for Runways on
Soils of low Bearing Capacity. — G. Schnitter and R. Zobrist:
Freezing Index and Frost Penetration in Switzerland. —
B.Gilg et F. P. Gerber: Ladigue de Mattmark. Essals et études
préliminaires. — ). C. Ott, T. Berg et R. Chappuis: Protection du
barrage de Reichenau contre les érosions souterralnes et les
sous-pressions au moyen d’un rideau de drains filtrants ver-
ticaux. — H. B. Fehimann: L’application des liquides thixotro-
piques a la base de bentonite dans le génle clvil

H. Bendel

Die Ber
dammen

Geotechnische Probleme des NatlonalstraBenbaus. Vorirdge,
gehalten anlédBlich der 7. Hauptversammlung in Z@rich am 4. Mal
1962

R. Ruckli: Einfihrung. — Ch. Schaerer: Du cas général et du
cas particulier en géotechnique routi¢re. — P. Halter: Die
Bod hanik im Nati IstraBenb — H. std Der
Erdbaumechaniker im Dienste des StraBenbauers. — U. Kunz:
Moderne Fundationsmethaden beim Bauder NationalstraBe
N 1 Abschnitt Bern-Kantonsgrenze. — H. Zeindler: Material-
technische Probleme und ihre Lésung beim Bau der neuen
GrauholzstraBe. — R. Wullimann: Erfahrungen befm Bau von
Strafendecken in rutschanfélligem Geblet. — F. P. Jaecklin:
Der Versuchsdamm in Oerlingen. — R. Sevaldson: Der Ver-
suchsdamm bei Horgen an der linksufrigen Hédhenstrafle
(N 3). — A. von Moos und M. Gautschi: Ergebnisse einiger
StraBenversuchsdimme auf schlechtem Grund in der
Schweiz. — H. Jackli: Morénen als Baugrund und Baustoff. —
Tiefbauamt der Stadt Ziirich/Ingenieurbureau Altdorfer, Cogliatti &
Schellenberg: Bau des Altstetterviaduktes in Zlrich

g von Sp gen und Verschieb in Erd-

E. Recordon
Contribution au calcul de I'épaisseur de la superstructure
des chaussées

J. E. Bonjour
Détermination de la profandeur du froid dans les chaussées

J. Huder
Bestimmung der Scherfestigkeit strukturempfindlicher B3-
den unter b derer Beriicksichtigung der Seekreide

Bodenstabilisierung — Stabllisation des sols

Ch. Schaerer: Die Erdbaumechanlk als Grundlage der Boden-
stabilisierung. — R.F. Zobrist: Bodenstabllisierung mit Ze-
ment.—V.Kuonen: Bodenstabllislerung mit Kalk.— F. Mdller:
Die Teerstabilisierung. — P. Fries: Bodenstabllislerung mit
Bitumenemulsionen. — A. Bollier: Die Verstirkung des Stra-
Benkérpers auf dem Teilstick Gland-Rolle-Aliaman der
Autobahn Genf-Lausanne. — |. Karakas: Quelques expérlen-
ces de stabilisation au ciment faites sur I'autoroute Genéve-
Lausanne. — E.Abt: Dle Kalkstabilislerung Im FarststraBen-
bau. — R. Vogler: Ausbau bestehender StraBen mit Teersta-
bilisierung. — R. Jenatsch: Beispiel einer NationalstraBen-
baustelle. — G. Wuhrmann: Quelques exemples pratiques
sur la stabllisation des sols et des matériaux tout-venant &
I'aide d’émulsions de bitume stables du type E.L.— E.Prandi:
Le laitier granulé dans le traitement des couches de base. —
W. Aichhorn: Entwicklung der Bodenstabilislerung in Oster-
reich.— Das Bauprogramm 1963 fiir die NationalstraBen —
Programme de construction des routes natianales pour 1963

Bewdsserungs- und Wasserkraftanlagen in Syrlen

F. Stécklin: Projektierung der Dammbauten am Oronte in
Syrien. — H. Schwegler: Dammbauten in Syrien
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Nr.
44 1963

45 1963

vergriHen

46 1963

47 1964

D. Bonnard
Résultats de récentes recherches relatives au dimensionne-
ment des fondati des ¢

G. Schnitter
Die Geotechnik im neuzeitlichen Straenbau

G. Schnitter und R. Jenatsch
Die Dimensionierung des StraBenoberbaues mit flexibler
Decke

Armin von Moos
Geotechnische Probleme beim Bau schweizerischer Natio-
nalstraBen

Problames d’injections. Conférences 1 ala 68 A blé

générale le 9 juin 1961

H. Cambefort: L’injection et ses problémes. — R. Barbedette:
Percement des galerles en terrain difficile, méthode des
injections & I'avancement. — K. Boesch: Injektionen im Fels.
~— K.-A. Fern el W.-H. Montg y: Iq applicati du
coulis chimique AM-9. — A, Verray L’aménagement hydro-
électrique de Mattmark.— B. Gilg: Das Kraftwerk Mattmark
— Das Projekt des Dichtungsschirmes unter dem Staudamm
Mattmark. — Ch. E. Blatter: Vorversuche und Ausfilhrung
des Injektionsschleiers in Mattmark

h

Bodenmechanische Grundlagen der Stiit ber

H. Stissi: Die Bedeutung der Stiitzmauern im Straflenbau.
— Ch, Schaerer: Les fondements géotechniques du calcul des
murs de souténement. — R. Wulli n: Grundlagen der Erd-
druckberechnung. — H. Bendel: Die Berechnung der Mauer-
fundation. — H. R. Hugi: Stit tabellen, Berech

des Mauerkdrpers, — D. ). Rohner: Zum Problem der Funda-
mentdimensionierung. — ). Haller: Zum Einsatz elektroni-
scher Rechengeriite bei der Erstellung der Stitzmauer- und
Tragfahigkeitstabellen. — W. Helerll Ein elektronisches Pro-
gramm zur Berech i Stitzmauern. —
E. Knecht: Ausfﬂhrungstechnuche Gesichtspunkte bei der
Erstellung von Stiitzmauern. — R. Haefeli: Wesen und Be-
rech g des Kriechdruckes. — Ed. Rey: La construction
des murs de souténement considérée du point de vue éco-
nomique: leur sécurité et leur contrdle

Nr.
48 1964

49 1964

vergrllfen

50 1964

vergri{fen

51 1964

52 1964

Bodenmechanik und Fundationstechnik

|. Karakas
Utilisation de hi électroniq pour calculer la sta-
bilité des talus. — Quelques aspects géotechniques de la

construction de la fondation de I'autoroute Genéve-Lau-
sanne

E. Recordon

Utilisation du nucléodensimétre pour le contrdle de la
compacité des remblais. — Filtres pour drainages

G. Schnitter

Bentonit im Grundbau

R. Delisle et Ed. Recordon

Le mur de souténement de la gare de Genave-La Praille
Ch. Schaerer et G. Amberg

Expériences faites avec des cellules a pr ion placé
une culée d’une route en béton précontraint

dans

Voriruge iiber Fel hanik halten an der Herbstversamm-

lung in Luzern am 9. November 1962

G. Schnitter: Theoretische Grundlagen der Felsmechanik und
geschichtlicher Riickblick. — F. de Quervain: Der Fels als
Gesteins-Groflbereich. — O. Frey-Baer: Stollenvortrieb-
Sicherung. — W. Weyermann: Verbesserung der Felseigen-
schaften durch Injektionen. — L. Miller: Die technische

Eigenschaften des Gebirges und ihr EinfluB auf die Gestal-

tung von Felsbauwerken. — ).-C. Ott: Résultats des essais
a haute pression de puits blindé d'EIec'ru Massa (Valais). —
F. Robert: Techni des es ées aux is du

blindé d‘EIecfra-;lassa. — M.-F. Bollo L'Elude du comporte-
ment géotechnique des roches cristallines et I'exécution des
tunnels sous forte couverture

H. Halter
Das Verhalten eines gesittigten, bindigen Bodens unter plétz-
lich aufgebrachter Last und unter Wechselbelastung

Beitrége Schweizer Autoren zur Europdischen Baugrund-
tagung, Wiesbaden 1963

R. Haefeli: Beitrag zur Bestimmung der Zusammendriickbar-
keit des Bodens in situ. — W. Heierli: Dynamische Setzungen
von Béden. — H. Bendel: Die Setzungsberechnung von Stra-
Benddmmen. — ). Huder und R. A. Sevaldson: Setzungen und
Verfestigung im strukturempfindlichen Untergrund. — R. A,
Sevaldson und R. Schiltknecht: StraBendamm auf wenig trag-

fidhigem Baugrund. — A. Schneller: Die Wirkung von unter-
hiedlichen Fund tverschieb auf Brickenilb
bauten
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