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Zielsetzu n g  der SIA- K o m m ission und die mit der 
SIA-Norm 192 gemachten Erfahrungen 

V o n  F. Andres, d i p l .  lng. ,  S t .  Gallen 

ZUSAMMENF ASSUNG 

Wie wir aus dcr Geschichtc wissen, standen Pfahlgriindungen ja 
schon seit  mehreren Jahrtausenden in Gebrauch, und dieses 
Verfahren ist iiber alle Zeit immer wiedcr angewendet worden. 
Deshalb ist wohl die Frage, ob cinc Kodifizierung dieser Griin
dungsmethode heutc übcrhaupt nõtig ist, durchaus berechtigt. 

Nicht zu iiberschen bleibt, dass sich gegen Ende der 50er Jahrc 
im schweizerischen Pfáhlungsmarkt eine grundlegcndc Um
wa!zung vollzog. Bis dorthin war es einigcn wenigen Firmen, 
welche gerammte Ortsbetonpfiihlc herstellen, vorbehalten, alle 
Pfahlgründungen grôsscren Ausmasscs auszuführen, und zwar 
nach firmen- und systemcigenen Normen, welche �ich doch 
recht gut bewáhrten. Eine zusãtzliche Reglementierung würc in 
diesem Zeitpunkt bestimmt übertlüssig gcwcscn. 

Dcr einsctunde Bauboom fiillt ungefáhr zusammen mit der 
Einführung ncuer Techniken, insbesondere des Bohrpfahles. 
Dieses Yerfahren hat einige Vorteile zu bieten, war abcr bis 
dahin wegen etwas primitiver Herstellungsmethoden durch 
Drcibein und Winde und dadurch bedingter begrcnztcr Lei
slungsfii.higkeit speziellen Verhültnissen odcr kleineren Bau
stellen vorbehalten. Die Maschincninduslric bcgann nun neue 
Geráte zu liefern, welche den bisherigen üblichcn Arbeitsfort
schritt um ein Mehrfw.:hes steigcrtcn und gleichzeitig die MOg
lichkeit gaben, betriichtlich grbssere Pfahldurchmesser auszu
führen. Dicse Geriite sind au f dem Mark te frei kãuflich, und die 
Ueberlegung vieler Unternehmer, dass im Zugc der l:!aukon
junktur auch eine erhcbliehe Ausweitung dcr Nachfrage nach 
Pfiihlungsarbeiten zu erwarten war, setzte innert eincm Jahr
zehnt eine betrüchtliche Kapazítiitsausweitung in Gang. 

Leider hielt die Qualitãt mit dcr Quantitãt in diesem Falle nicht 
Schritt, einerseits zum Teil bedingt durch mangelnde 
Erfahrung, andererseits durch Verwendung von Gcrüten, die 
sich für Schweizer Verhiiltnisse als ungceignet erwicscn. Aus 
dieser Situation heraus entstand das Bcdürfnis nach einer 
Nonn, welche dafür zu sorgen hatte, das nun betráchtlich 
ausgeweitete Pfühlungsgeschehen in der Schweiz einheitlich zu 
rege!n und gravierendste Auswüchse und Fchler doch zum 
vornherein auszuschliesscn. 

Mit dieser Feststellung ist die eingangs gestellte Fragc 
beantwortet und gleichzeitig eine der Zielsetzungcn definiert, 
welcher die SIA 192 genügen sollte. 

!m Frühjahr 1971 trat die Arbeitsgruppc 1 92 crstmals zusam
mcn und begann mit der Sichtung von in Eu:-opa vorhandener 
Normenliteratur. Dic Erkennlnis, dass zur Erfüllung der ge
stellten Aufgabe aber eine vóllig neue, eigcnc Konzeption zu 
erarbeiten war, zeigtc sich allerdings sehr rasch, wobei wir uns 
als Zielsetzung stets folgende Postulate vor Augen hielten: 

Neben der Tatsache, dass jede Norm den aktuellen Stand der 
Tcchnik und Lehre wiederzugeben hat, isl cin weiterer Zweck 
vorher gerade genannt worden. 

Einc weitere Forderung sahen wir darin, die Aufgabcn und 
Pflichten des Kreises Bauherr, Projektverfasser/Bauleitung 

und Unternehmung für allc Pfãhlungsarbeiten cinzugrenzen 
und zu r.lcfinieren, und dies im weitestcn Sinne, indcm darin 
auch Richtlinicn fiir Ausschreibungsmethoden und Aufbau von 
Offertformularen verstanden werden sollen. 

Als vierter Punkt waren wir bestrebt, diese Kodifizierung derart 
zu gestalten, dass eine naturnotwenr.lige Weiterentwicklung i m 
Sektor Pfahlgriindungen nicht gcbremst wurde. 

Ei n Grundanliegcn dcr Arbcilsgruppe bcstand aber darin, den 
ganzen Normeninhalt "machbar" zu geslalten. Es krankeu 
doch bekanntermassen viele Kodifizierungsversuche an der Tat
sache, durch eine unnótig ausgeweitete Perfektion � soll allcn 
Bedingungen nachgelebt wcrdcn � cin Verfahren ganz 
bctriichtlich z u verteucrn. Di e Gcschichte pflegt dann indessen 
meist so auszugehen � einige Beispiele beweisen dies � indem 
durch diverse Tricks aus wirts<:haftlichcn Erwagungcn heraus 
verschiedcne Vorschriften umgangcn werden, womit eine Norm 
ihre Glaubwiirdigkeit einbüsst. Zwei in dieser Hinsicht typische 
Normen•'orschriften des Auslandes sollen dies dartun: 

� Ein Papier verlangt beispie1swcise, siimtlichen Pfahlbetun 
zu vibrieren. Võllig unbeachtet bleibt, dass bekannte Sys
teme auf dem Sektor gerammte Ortsbetonpfáhle, wdche 
sich �eit Jahrzchnten wcltwcit bewãhrl haben, einc solche 
vibration gar nicht crlauben, oder aber Unterwasserbeton, 
der oft bei Bohrpfáhlen nótig wird, durch cinc Vibration 
erhebliche Qualitüt�einbusscn erleiden kann. 

� Eine andere Norm sicht zwingcnd fiir jeden Pfahl sepc.r;A 
eine derart detaillierte Rapportierung vor, dass bei dcn 
heute mOgliche, vergriisserten Tagesleistungen dcJ 
eingesell:ten Gcriite für dicsc Rapporticrung praklisch ein 
Mann vollamtlich abzustellen ist. Der griisste Teil der pro 
Pfahl einzeln abzuliefernden lnformationen wiederholt si<:h 
zwar dauernd, ein anderer Tcil lüsst sich, sofern notwendig, 
nachtráglich nach Bedarf ohne weiteres eruieren. Ueberdies 
sind pro Pfahljedesmal sechs Unters<:hriften vonnóten. 

lm lnteresse diescr Machbarkeit, waren wir au<:h gezwung<:n, 
an gewissen Tabus etwas zu rütteln, wobei hauplsüchlich auf 
die Normvorschrift hingewiesen werdcn soi!, fiir Ortsbeton
pfáhle genüge eine BetonqualiUü von I:!N. Dieser Vorschlag hat 
uns beim Rekursvcrfahrcn einiges an Arbeit eingebracht, und 
als Trost darf die Arbeitsgruppe vermcrken, dass die neue 
dcutsche Grossbohrpfahlnorm OIN 4014, zweiter Abschnitt, 
sich im Grunde genommen diese Ansicht ebenfalls w eigen 
gcmachl hat. Eine weitere Norrnvorschrifl, die nicht übcrall bei 
den Projektverfassern au f Verslündnis stiess, war die au f den 
ersten Blick large Handhabung der Toleranzen bczüglí<:h Lage
genauigkeit der Pfahlkópfe. Auch hier isl es von der Praxis her 
gesehen ohne Zweifel sicher, dass geringere Toleranzen - es 
seien dann ideale Randbedingungen vorhanden - kaum auf 
der ganzen Linie einzuhalten sind. 

lnteressant ist zudem zu wissen, was nicht beabsichtigt war: 

Zum einen wollten wir kein Lehrbuch übcr Pfahlgriindungen 



verfassen, wie dies beispielsweise die dãnische Norm tu l, und :vlitglicdern dicscr Gruppe für ihrc stcts spontan gei'.cigte Bcreit-
aus diescm Grunde sind in d er 192 auch keinerlei Formeln vor- wllligkcit zur Zusammcnarbcit zu danken. Dicse Tatsache 
handcn. Einc Ausnahme stellt nu r das Kapitel übcr Probcbe- untcrstützt die Thesc, nach welcher wcnigc Leute, die sidl gut 
lastungen dar, wobei wir uns tatsãchlich schwcr taten, hier eine verstehen, inncrt wcsentlich kürzercr Zcit ein Rcsultat zu errei-
auf den crstcn Blick viclleicht allzu detailliene Regelung des chen vcrmõgen, als einc Ricsenvcrsammlung, was speziell für 
Prozessablaufcs vorzuschreiben; eine besscre Lõsung vorzu- künftigc Unternehmungcn iihnlicher Art gleich zu beherúgen 
schlagen, sahen wir uns ausserstande. 

AU.\ gleichen Uebcrlegungcn hcnms wollten wir vermeiden, Es liegt uns schr daran, dass sü.:h dic Norm SIA 192 nicht nur 
"Küchenrczcpte" bcispiclsweisc für die Dimensionierung von als brauchbar erweist, sondern sich auch der zótlichen Emwick-
Pfiih\cn in Forru von Tabellen oder Nomogrammcn anzugcbcn, lung anpasst. Sollten sich aus der praktischcn Anwendung je 
Metho<len die ebenfalls in der Normcnlitcralur zu findcn sind . Wi.insche odcr Ergiinzungcn aufdriingen, mõchtcn wir Sie 
Solche Angaben ergeben dic MOglichkcit, oh.nc cigentliche bitten, dicsc dcm SIA milluteilcn, und wir kõnnen lhncn 
Fachkenntnis•e au f den crstcn Blick normcnkonformc Dimen- zusi<.:hcrn, dass wir allen Anregungcn und Vorschliigcn nach
sionicrungen vorzunchmcn, al\crdings mit dcm erheblichen gehcn wcrdcn. Oie Norrn SIA 192 "l'fahlgründungen" soi\ 
Risiko, durch falschc Einschiitzung von Randbedingungen un- nicht nur praktikabel sein, sondcrn cs auch in Zukunfl blciben! 
reaJe Resultatc zu crhalten. 

Wir sind stcts der Meinung, dass die Norm den Rahmcn anzu
gcben hat, das Denken abcr immer noch dem Projcktvcrfasscr 
überla.�sen werden woll. 

Oie Erfahrungen, wclchc bis hcutc mit dicscm Papier vorliegen, 
dürftcn im grosscn und ganzen positiv zu werten sein, wa� in 
kurzen Wortcn fcstzuhaltcn ist: 

Die SIA 192 wird gcncrcll überal\ angcwcndct, crfüllt ihre Auf
gabc als Ordnungshütcr und es sind uns zumindesten keine 
Fiillc mchr bekannt, in denen wahre Amokliiufc, wic sic frühcr 
festzustellen waren, irn Hinblick au f mõglichc Pt'ahhragfiihig
kciten odcr abcr Vcrwcndung von ungecigncten Gcriitcn die 
Sichcrhcit cincr Pfahlgründung eindeutig beeintriichtigten. 
Auch negative Punkte stehen zu Buche: 

Die in der Norm angegcbencn zuliissigcn Spannungcn i m Pfahl
schaft verfiihrcn offcnbar, zuliissigc Pfahllastcn nu r au f Grund 
dcr sog. innercn Tragfiihigkcit zu cnnittcln, und zwar schon 
dcshalb, weil diese Hcrechnungsweise ausserordentlich einfach 
ist und zudcm die crwiinscht grosscn Wertc licfcrt, dic im 
heutigcn Konkurrcnzkampf ei ne bcsserc Aussicht uu f Erfolg i m 
Fallc eines Angebotes versprechen. Dicses Vorgel1en erweckt 
überdies noch dcn Anschein võlliger Normkonforrnitàt, und rür 
dcn nicht so mit dcr Matcric Vcrtrautcn wírd mit kcincm Wortc 
crwiihnt, dass in der Grosszahl a\lcr Fãllc für dic Dimcasio
aierung eine� Pfahles wohl kaum die innere. sondern meistens 
dic iiu55Crc Tragfãhigkcit, wekhc von den Eigenschaften des 
Bodcns abhiingl, massgcbcnd wird. Dicsc wcscntlichc 
Uebcrlegung kommt meiner persõnlichcn Meinung nuch in der 
heutigen Fas�ung nicht oder z u wenig zum Ausdruck. 

Ein weiterer negativer l'unkt bcslcht in der Tatsache, dass 
bercits dcr Zahn dcr Zcit nach vicr Jahrcn an un�ercr Norm 
nagt. Vorcrst díirfte cs wahrschcinlich aktucl\ wcrden. dic Fragc 
von zerstõrungsfreien Prüfungen von Pfiihlen, übcr wclches 
Thcma an der heutigen Versammlung ja noch eingehend ge
sprochcn wird, aufzunchmcn. Dic�e Mcthoden waren darnals 
bei dcr Erarbcitung nicht bckannt. Nicht in Krafl war 7.um da
maligen Zcitpunkt auch nkht der Anhang 34 zur Stahlbc:ton
norm SI/\ 1 92, welche die Bercchnung von Stahlbc!Onkon
struktionen nach dem Traglastvcrfahren festlcgte. Es ist nicht 
zu iibcrschcn, dass geradc bei kn:isrunden Querschnitten die 
Bemessung auf Bruch anstcllc der klassischcn clastischen Be
rechnungswei�e unverkennbarc Vortcilc bringt, und dic 
Arbcit�gruppc ist mornentan daran, dieses Problem in seinen 
Konsequenzen eingehcnd zu studicrcn, um untcr Umstánden 
dic Norm entsprechend erweitern und dem ncuen Stande dcr 
Technik anpasscn zu kónncn. 

Zum Schlusse sei fcstgehalten, daM dic SIA 192 wohl kaum ein 
gcníal� \Verk darstellt. imrnerhin mit dem trõstlichcn Gcdan
ken, dass sie sich als brauchbar crwiescn hat. Die Arbeitsgruppe 
lebte hier dem Prinzip nach, dass eine akzcptablc Lõsung innert 
nützlicher Prist wohl bcsscr sei, als eine Wunderlõsung viel zu 
spãL Oie ganzc Erarbcitung dcr Norm im Rahmen der 
Arbcitsgruppe war in zwci Jahrcn vollzogcn; cine tatsiichlich 
kurze Zcit, und ich móchtc hicr die Gclegenheit benützen, allen 
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Der heutige Stan d  der Pfa h l g ründungen 

V o n  Prof. R. Sinniger, Zürich 

l. EINLE!TUNG 

Das Thema Pfahlgründungcn war am li. Novembcr 1960 zum 
[etztcn Mal Gegenstand einer Tagung unserer Gesellschaft. Es 
ist daher nícht nur verstãndlich, sondern auch begrüssenswert, 
dass die Veranlwortlichen der heutigen Tagung erneut den Pro
blemkreis Pfahlgründungen wr Diskussion stellen. In der Tat 
crlebte dieses Teilgcbict dcr Fundationstcchnik in dcn vergan
genen 18 Jahren eine ganz beachtliche Weiterentwicklung, die 
zweifellos von der Nachfrage und Notwendigkeit immer neuer 
Pfahlgründungcn hcrvorgerufen wurdc. Wic akluell das Thema 
auch heule noch ist, zeigt uns cin Blick auf die internationalcn 
VeranMaltungen jüngster Zeit, die teilweise oder gar vollum
fánglich dic;cm Thema gewidmet wurden. 

Das weiterhin anhaltende lnteresse an Pfahlgründungen liegt 
vorallem in den folgcndcn Tatsachen begründet: 

- Bauwerke von grosser Bedeutung in den Sparten Verkehrs
wege, Industriebauten, Energieerzeugungsanlagen ete. 
werden in Gebieten êrstellt, wo die Standortwahl nicht 
mehr, oder nicht mehr allein, auf dcn Krilerien der Grün
dung gctroffcn wcrdcn. 

- Der Pfahl, ursprünglich als Bauclement zur Aufnahme von 
Krãftcn in Richtung der Pfahlaxe gedacht, wird heute oft 
auch als Bauelement zur Aufnahme von Krãften, dic stark 
von der Axrichtung abweichen, vcrwcndcl. 

- Die Entwicklung dcr Gcriitc zur Ausführung der Pfiihlc 
einerseits, abcr auch die Preisentwicklung der Herstellungs
kosten andererseits, erlauben wirtschaftliche l ,ósung i m 
Vergleich zu alternativcn Gründungsarten. 

lch mõchte meine Ausführungcn zum Thema der Pfahlgrün
dungcn nicht beginnen, ohne vorerst einen Blick in die Ver
õffentlichung Nr. 30 unserer Gesellschaft zu werfcn, die die 
Beitrii.ge der Tagung vom 11. Novembcr 1960 wicdcrgibl. Unter 
der gerechtfertiglen 1\.nnahmc, dass diese Beitriigc dem damali
gen Stand der Kcnntnissc cntsprechen, werde ich in der Folge 
versuchen, dic inzwischen erzielten Fonschritte und neueren 
Erkenntnisse bis 1.um heutigen Stand aufzuzeigen. 

2.  EINDRÜCKE DER TAGUNG VOM 11. NOVEMBER 1960 

Aus dcm einleit.enden Referat von Herrn Professor Schnitter 
enlnehmen wir folgenden, für mich zentralen und heute noch 
weitgehend gültigcn Satz: 

"Das Zusammenspiel der Krüfte und Furmiinde
rungen aus P fahi und Boden ist üusserst komplex 
und bis heure ist noch kein bejriedigendes Ver
jahren das dieses Zusammenspief rech-

Wir werden in der Folge sehen, dass viele Ansátze zur Er
fassung dieses Zusammenspiels gemacht wurden, Ansii.tze, die 
unter vereinfachcnden Randbedingungen sogar recht gut :w
treffen. Wir sind jedoch auch heute noch weit davon entfernt, 

allgemein gültige Aussagen über dieses Zusammenspiel formu
lieren w kõnnen. 

Weiter entnehmen wir obigem Refcrat folgcndcn Hinweis be
züglich dcr Pfahlgruppc: 

" ... die aus der Setzung des Einzelpjahles ange
nommene Setzung der Pjahlgruppe wird im allge
meinen stark unrerKhiitzt". 

Die Ucbcrtragung dcr Bcrcchnungs- oder Versuchsergebnisse 
vom Einzelpfahl auf die Pfahlgruppe ist heute von unvermin
dertcm lnteresse. Dabei wurde der Problemkreis in dem Sinne 
erweitert, als auch die di e Pfahlkõpfc vcrbindcndc Fundamcnt
plattc mil in di e Ueberlegungen über Tragfãhigkeit und Setzun
gen dcr Pfiihle einbezogen wurdc. 

Figur Nr. l gibt die 1960 verõffentlichte Formel wr Berechnung 
der zuliissigen Tragfãhigkeit des Einzelpfahles wieder, eine 
Formcl dic auch hcutc, zumindcst in ihrem Autbau, noch allge
mein Verwendung findet. 

Die bereits damals von Profcssor Schnitter angebrachte Kritik 
an dieser Formel ist heute noch gültig und solhe bei jeder rech
nerischen Erfassung berücksichtigt wcrdcn. Es bctrifft dies vor
allem die folgenden Punkte: 

PlJ1 • 1f(P,• 

K,·flf): 

ÀR•f(r. PfAHLTYP) 

gobohrt· 

� • f (Pr�Hl TYP, $): 
� � * � 

Fig. l; Berechnung der zuliissígen Tragkraft des Einzelpfahles (aus 
Beilrag zur Tagung vom li.J/.1960) 



- Das Vcrhãltniss von Spítzenwiderstand P5 zu Mantclrei
bung PR ist eine Funktion der Pfahllast und somit keine 
Konstante. 

- Sowohl die Pfahlherstellung wie die Pfahlabmessungen 
haben einen wcsentliehen Einnuss au f die Beiwerte Nq und 
N,. 

- Der spezifische Spitzenwiderstand Ps und die spezifische 
Mantelreibung PR wachsen nicht unbegrenzt mit der Lãnge 
L des Pfahles an. 

Wie wir noch sehen werdcn, sind für den letztcn der oben er
wãhnten Punktc Grenzwertc bckannt, die cinc Korrcktur dcr 
Forrncl zulassen. Ein schwerwiegcnder Nachtcil einer solchen 
Berechnung ist ferner das Fehlen jeglicher Auskunft über die zu 
crwartenden Set:wngcn. 

Die glcid1e Kritik an ciner auf Bruchlast basicrcndcn Bercch
nung der Pfahltragkraft cntnchrncn wir dern Beitrag von Pro
fcssor Dr. Hacfeli zur Tagung von 1960. Er führte wõrtlich an: 

"Trennung zwischen Spitzen und Monrelwider
stand ... kan n o h ne genügende experimentelle Un
terlogen nicht gefOst werden ". 

Ferner bestãtigte obigcr Rcfercnt: 

"Mantelreibung nimmt mit zunehmender Be
/astung ab " 
ond 

"!m aflgemeinen wird der Antei/ der Reibung 
unter der Nutz/ast stark unterschiitzf". 

Bezüglich dcr Pfahlgruppe sind noch zwei weiterc Áusserungen 
erwãhncnswert. Nã.mlich: 

"Bruchlast Pjahlgruppe in der Regel grOsser a/s 
die N-jache Bruchlast des Einzelpjahles". 

Diese Feststcllung ist zwcifellos auch heute noch gültig, doch 
muss crgãnzend angct'ührt werden, dass die Bruchlast in der 
Regel von geringer Bedcutung ist, da die Setzungen eincr 
Oruppe unter Oebrauchslast weit mehr intcressiercn. Diese Sct
zungcn aber sind in dcr Gruppc mit dcr N-fachen Last P grôsser 
als beim Einzclpfahl mit der Last P. 

"Ein anderes noch unge/Ostes Problem der Pfahl
gruppe besteht darin, dass wenn durch eine starre 
Fundamentsplalle bei al/en Pjiihlen der 
Gruppe eine gleichmiissige Setzung erzwungen 
wird". 

Wie beróts kurz erwãhnt, und wie wir noch schen werden, exis
tieren heute zumindest gu te Ansiitzc, dic untcr vercinfachendcn 
Randbcdingungen crlauben, dic untcrschiedliche Bclastung von 
Pfãhlen unter einer starrcn Platte abzuschãtzen. 

Ãusserst beachtenswert war der Vorschlag von Profcssor Dr. 
Haefeli für die rechnerische Erfassung der Sctzungen des 
Einzelpfahles, wie er in Figur Nr. 2 zusammcnfassend wieder
gegeben ist. 

Die Lastverteilung im lJntcrgrund wird dabei nach Boussinesq 
ber.;chnet, wobei angcnommen wird, dass der Antcil dcr Man
telreibung gleichmãssig über dic gesamtc Schaftliingc verteilt 
ist. Dcr Untergrund wird mit dcm Dcformationsmodul ME 
charakterisicrt. Dieser Vorschlag crscheint uns heutc umso bc
achtenswertcr, als vicle Autoren von neucrcn Setzungstheoricn 
(Poulos, Butterficld, Cook) dieselbe Darstellung der Orundglei
chung wáhltcn. Mit anderen Wortcn ausgedrückt, kõnnen 
mehrere dcr ncuen Setzungstheorien mit dern von HaefcE vor
geschlagenen ãquivalcnten Durchmcsser formulicrt werden. ln 
dec Erfassung der Randbedingungen zeigen jedoch dic heutigen 
Methoden, nicht zuletzt dan k der Vcrwendung von Rechenpro
grammen, eine weit grõsscrc Flexibilitã.t. 

!m weiteren Verlauf dcr Tagung von 1960 wurdcn acht verschie-

keitsvergleich zwischen gerammtcn und gcbohrten Ortspfãhlcn 
angestelh. 

Die Eindrückc der Tagung von 1960 mõchte ich abschlicssend 
in zwci Gruppcn umencilt festhallcn. In der ersten Gruppc sind 
all diejenigen Feststellungen, die mcines Erachtcns auch heute 
noch uncingcschrãnkt Gültigkeit haben. Es betrifft dics: 

- Dic Bodeneigcnschaftcn sind für die Tragfãhigkcit von aus
schlaggcbendcr Bedeutung 
(y, 0, e= Laborversuche; ME = Fcldvcrsuch) 

- Die Tragfãhigkcit P= j(P5, PR) wobci -fk = j(P) 

- Die au f der Grenzscherfestigkeit basierenden Formeln stim-
men nicht übcrall mit den Erfahrungswerten überein. 

- Pfahltyp und Herstellungsmethode kann von grosser Bc-
deuiUng für die Tragfãhigkcit sein. 

In der zweiten Gruppe sind diejenigen Eindrücke aufgezcich
nct, dic mcincs Erachtcns heutc einer Ergiinzung bcdürfen: 

- Für dic Setzungen y des Einzclpfahles ist ein Ansatz zur Bc
rcchnung vorhandcn. 
(Heutc sind nthlreiche Methodcn bekannt, die ein Ab
schãtzen der Setzungen crlauben). 

- Für die Krãfte im Pfahlrost und dcssen Sctzungen sind nur 
allgemcine Erfahrungswertc bekannt. 
(Hcute sind Rechenmethoden entwickelt, dic ein besseres 
Abschãtzen der Krãfteverhãhnisse innerhalb den Elementcn 
eincs Pfahlrostcs erlauben). 

- Ein Zusammcnhang zwischen der Arbeit bei der Pfahlher
stcllung und der Tragfãhigkeit ist vorhanden. 
(Der Zusammenhang zwischen der Arbeit der Druck- oder 
Schlagsonde und dcr Tragfiihigkeit des Pfahles ist nachgc
wiLsen und bildet ein Hilfsmittel beim Bcmesscn). 
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dene Pfahltypen hauptsãchlich vom Standpunkt dcr Herstcl- Fig. 2: Theorie zur Set:;;ungsberechnung zyfindrischer Pfiihle (Prof. 
lung und Verwendung hcr beschrieben, sowie ein Tragfãhig- Dr. Haefeli 1960) 



3. VORUNTERSUCHUNGEN 

J. l A llgemeines 

Bei vielen Fundationsproblcmcn stcht zu Beginn der SLUdien die 
Art der Fundation noçh keineswegs fcst. Es kann dahcr nicht 
genligcnd betont werdcn, dass die Voruntersuchungen so voll
umfiinglich geführt werden müssen, dass alle intcressierenden 
Bodcncharakteristikcn �:rminelt wcrdcn. Zu dicscn Voruntcr
suchungen gchõren: 

- eine geologische Beurtcilung des Baugrundes 
- Sondierungcn und Probeentnahmen 
- Laboruntersuchungen an reprãsentativcn Probcn 

In den wcitcren Ausführungen werde ich mich auf die Son
dierungen beschrãnkcn, und von diesen auch nur die für 
Pfahlgründungen spezifischen Untersuchungen etwas nãher be
trachicn. Es bctrifft dies insbesondere die Drucksondicrung, die 
Rammsondierung (STP) und die Pressiometcrversuche. 

Ziel all dieser Versuche i�t es, die für ei ne spãtere Berechnung 
der Tragfãhigkeit und dcr Setzung crfordcrlichen Eigenschaften 
zu crmitteln. Die Kenntnis dicscr Bodenkennúffern ist in der 
ersten Phase der Fundationsstudie von ausschlaggcbcnr.lcr Bc
deutung, werden doch oft auf ihnen basierend die wegleitenden 
El!.tscheide über Art dcr zu wãhlcnden Fundation getroffen. 
Ohnc den Pfahlbelastungsversuchen den Wert absprechen zu 
wollen, werden dicse doch oft erst in ciner zwcitcn Phasc durch
geführt, wenn altemativc Lósungen für die Gründung bereits 
ausgeschlossen wurdcn. 

3.2 idemifaiemng des Baugrundes 

Die Druck- und Rammsondierungen sowie die Pressiometer
Vcrsuche sind nichl für die ldentifikaliOn (Kornzusammen
sctzung) des Baugrundcs gcdachL. Trotzdem existiercn in der 
Litcratur eine Grosszahl von auf Erfahrungen basierenden Be
ziehungen zwischen dem Spitzcndruck, der Schlagzahl odcr 
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dcm Druck des Pressiometer-Versuchcs und dcr Kórnung des 
Bodens odcr scincr Lagcrungsdichte. Alle diese Werte aus der 
Litcratur sind mit ãusserster Vorsicht zu vcrwcndcn und Schlüs
selbohrungcn mit cntsprcchcndcn Laborversuchen an Boden
probcn sind in jedem Falle uncrlãsslich, um Fehlschlüsse zu ver
mciden. 

Für die au f Erfahrung basicrcndcn Vergleichswerten sei au f die 
Literatur verwiesen, insbesondere Schmcrtmann, Bcgcmann, 
Fugro und Sanglcral. In den Figuren 3, 4 und 5 sind Beispiele 
solcher Beziehungen zwischen Sondierergebnissen und Boden
art angegeben, wobei nochmals auf dic Notwcndigkcit von zu
sãtzlichcn, crgãnzender Versuche zur Bestimmung der Boden
kennziffcrn hingewicscn sei. 
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3.3 l:::igenschajten des Baugrwules be;;iiglich Tiefgründungen 

Ftir cine PfahlgrünJung von spcziellcm lntcresse sinJ dt!r für 
dic Eindringung in den Boden z.u iibcrwindcndc Spilzcndruck 
(gcnannt Qc bei dcr Sonde unU Qp beim Pfahl) und 

.
dic d<�mil 

dirckt verbundcncn Schcrparamcter 0 und e. Fcrner mlcressie
ren die maximal an dcr Pfahlmantelfliiche mUglichen spcz. Rci
bungskrãflefs sowie der Elasti:r.itãtsmodul de� Bodens Es. Für 
diese W ene existieren wiederum eine Anzahl Erfahrungswerle, 
dic eine erste Abs�:hitlzung der zu erwartenden Bodeneigen
schaflcn aufgrund von Sondicrungen erlaube11. 

In nichtbindigen 130den (e "' o) kann der Zusammenhang :twi
schen dem an der Spitze gemessenen Druck qc der Drucksonde 
und dern Winkcl der inneren Reibung 0 wie in Figur N r.  6 dar
ge�tellt werden. 

�ppro•lroti•H l•snr.tn•••g :�iocnen �•n 
Spltundr"t< �< oM Ot" hibong••IMol ' 

Fig. 6: Druchonde. Approx. Zu.sammenhang zwischen Qc und 0 

In bindigen Béiden Uagegen (0 = o) werden nft dic folgenden 
Bo.iehungen zwischtn dem gemessenen Spitzendruck (}e und 
der undrainicrten Scherfestigkcit c·u bcnutzt: 

Einfacher Konus: c11 = .!ff- odcr c11 gc-; · h 

"f · h ist dabei der effcktivc ücbcrla
gerungsdruck 

Hol!iindische Sonde: cu = 1::20 

A1L�gehend von den Ergebnissen der Drucksonde wurde 
ebenfalls versucht, eine empirische Beziehung 7.wis(hcn dem 
SpiL�:endruck tlc der Sondc und dcm Elastizitãtsmodul E5 des 
3odens aufzmtellen. Na(h lntcrprctation cincr Grosszahl von 
Feldversuchen schlagcn russischc Autorcn folgcndc Nãhcrungs
wettc vvr (Wcrte in kg/cm'): 

Tonige Béidcn: Mittelwert Es = 4,9Qc + 123 
unterer Grenzwert Es ;;:;; 7 Qc 

.::iand: Minelwcn Es"" 3,4Qc + 130 
unterer Grcnzwen Es = 3 Qc 

Zu obigen Formeln ist jedoch zu bemerken, dass die mõglichen 
Abweichungcn, vorallern was die Minelwerte bctrifft, bea(ht
lich sein kônncn. 

Ausgehend von ciner Grosszahl von Rammsondienm�:en in 
Verbindung mit dcr lnterpretation von Pfahlbelastungsver
suchcn hat Meyerhof (1975), unter Bezug au f anderc i\utoren, 
versucht, einen empirischcn Zusarnrnenhang zwischen dcr 
Schlag;.ahl N (SPT) und der Grcnztragkraft an der Spitze des 
Pfahlcs herzulciten. Figur Nr. 7 zeigl dic.sen Zusammenhang, 
wobei notgcdrungcn die Abmessungen des Pfahles als Para
rncter cíngcführt wcrdcn müssen. 

[MF;�;HfH '""'"""'""9 '";"-�"" N ""C 
O�r Gr�nll"91lil11�k01\ Oor Pi•�h�ll,. 

Fig. 7: Grem:..tragfiihigkeit der Pfuhl.spil;:;e in Ablliingigkeir der 
Schlagzahl!•i{SPT) 

Derselbe Autor hat ebenfalls eine Bezichung zwischen dcr maxi
ma! mõglichcn Mantelreibung fs W.ngs des Pfahles und dcr 
Sch!av.ahl N pro 30 em der Rammsonde (SPT) hergcleitct. Die 
empirischen Beziehungen Jauten für nichtbindige BOden: 

Rammpfiihle: fs = 5Õ- (kg/cm') 

Bohrpfiihlc: fs = � (kg/cm') 

N bedeutet dabei den Mittelwert von N, gerechnet über die ge
samte Pfahllãnge. Dabei ist ergiinzend anzuführen, dass die<;e 
Maximalwerte vonf5 untcr dcr Nutzlast des Pfahlcs nicht über 
die gesamte Liinge gleichzeitig auftreten kéinnen und somit mit 
chcr klcincren Wcrtcn zu rcchncn ist. 

i\bsch!iessend zu Uiesem Kapitel sei nod1 au f ei ne dritte Art von 
felduntersuchungen hingewiescn, Uie leider bei uns, zum Tcil 
aus bekannten Gründcn, nicht schr oft zur AnwenUung gclangt. 
Es handelt sich dabei um Uic Pressiometer Versuchc. Ei ne durch 
Erfahrung getragcne lntcrprctation dcr Vcrsuche crlaubt wert
vol!c Hinweisc sowohl auf dic Schcrfestigkeit des Bodcns wie 
auch auf seine Verformungseigenschaflen. Für lnteressenten sei 
auf das Buch von J. Nuycns (1973), erschiencn im Vcrlag 
l::::yrulles, hingcwicscn. 



4. ERMITTLUNG ODER TRAGFÀHIGKEIT 

4.1 Allgemeines 

Bei der Suche nach wirlschaftlichen l.õsungen der Fundation 
dnc:S gegebcnen Bauwerkes ist dcr ���nende lngen

_
ieur oft ge

zwungen, Abschátzungen der Tragfãhtgkcit von Pfàhlcn vorzu
nehmcn, lange bevor er au f die Ergebnis.sc von Pfahlrammun
gcn und/oder Probcbelastungen zurückgreifen kann. Er muss 
wmit in dcr Lage sein, basierend auf den Resultat.en der geolo
gíschcn und geotechnischen Voruntersuchungen, eine mõglichsl 
rcalistische W ahi von Pfahltyp, Abme�;..<oungen und Anordnung 
der Pfãhlc t.u treffcn. 

tch beM:hrãnktc mich daher in dcn wcitcrcn Ausführungen au f 
dic Bemcssungsmethoden, dic allcin au f Ergcbnisscn von Vor
untersuchungcn beruhen. Auf dic Rammformeln und den 
Pfahlbela.�tungsversuch win.! nicht eingegangen. Ferner .,ei 
betont, das.s diese Bcmcssungsmethoden sowohl für di e Sritze 
wie für den Mantel Grenzwerte der Krãfte im llruchzustand 
angeben. Die zultissigcn PfahlkrlHte werden durch die Ein
führung cíne.� Sh:herhcitsfaktores erhalten, der emweder global 
oder getrennt nach Spitze und Mantel eingeführt wird. An 
dieser Stelle sei auch bcreils betont, dass die Erminlung der zu
la&�igcn iragkraft nur ein Teil der erforderlichen Vordimen
siOnierung ist. In der Tat sind die Set::ungeu einer Pfahlfun. 
dation von mindestens ebenso grossem lntcressc wic dic 
Tra�k.raft. llmcn sei daher ein spezicl\cs Kapitcl gcwidmcl. 

Beí den nachfolgend di�kutienen "statischen Methoden" zur 
Abschãtzung der Tragkraft wirr.l nach wie vor in einen Anteil 
Spitze und einen Antcil Mantcl aufgctcilt. Einc A.usnahmc 
davon bildet lediglich das Vcrfahrcn von Rollbcrg. Für dcn Ein
zelpfahl seien die Methodcn für nichtbindigc und bindigc 
Bõdcn getrennt angefiihrl. 

4.2 Nichrbín<lige BOden 

Aus der allgemeinen Formel für den maximalen spezifischen 
Spitzenwiderstand 

Qp = e · Ne + K y L Nq 

lockere Lagerung K = 0 .5  
dichte Lagerung K = 1.0  

cmnehmcn wir  für e = O, K = l und 'Y. L = q 

Qp = q . Nq < QJ 

Die Erfahrung hat nun gcz:cigt, dic von E .  Franke 1976 ver
õffenrliçhtcn Versuche illustricren dics schr schõn (Figu r N r.  8), ��� rre�e����

i
��:

l 
F�n:��oil�l��n L i�t, und dass Nq nicht nur 

Tatsãchllch scheinT dcr spezifischc Spitzenwiderstand mit zu
nehmendcr Pfahllãnge cincm Grenzwert LUZustreben. 
Yleyerho�· {1975) hat die Abhiinglgkdt

_ 
von Nq, wie übrigcn� 

auch diCJenige \'Oll Ne. vom Verhaltms dcr tragenden Pfahl
lãnge Lp zum Durchmesser D aut"gczeigt (Figur Nr. 9). 

Dcmlbe A ular schlii.gt al s Grcnzwcrt 11 für gcrammte Pfãhle 
im Sand vor 

Ql = 0.5 · Nq · lg 0 [kg/cm' j 
�obei Hir Nq die den kurzen Pfa�

_
len enr�rre<:hendcn Werte 

e�nzusctzcn smd. Flir gebohrte Ptahle reduziert sich QJ zu 
emem Drittel oder zur Hàlft�. Mit grosser Energie erstelhe 
Pfahlfus�rwciterungen �rlauben dagegcn donpeh so hohe 
Wcrtc von QJ. Der Grenzwert kann auçh für geschichlclc 
Bõd�n errechnet werr.Jcn, wobei au f die emsprechende Literatur 
verw1Cl\en sei. 

l<�l 

Fix. 8: Lust-Set::;ungskurven fiir •·erschi�den<' Pfuhlliingen Uliler 
Ausschfuss der M.rmtdreibung nuch E. Fnmke 1976 

TIU.Gf.iHtGKE{fS·KoEHIZIE.�TEN Fl� Rt...V.MPFA.I.C ---- ---

Fig. 9 Tragfiihigkâls��o-erte .Nq und ]\'e in Funktion von 0 u1<1:i 
L p! D 



In nichtbindigo:m llOden ist die Abschãtzung der Manle/reilmn� 
cin schr heik!esUnterfangen, da diesc abhángig ist von: 

- Ausführung des Pfahles 
- Zusammcndrückbarkcit des Bodcns 
- natürlichc Spannungsverhãltnisse im 

Boden (k0) 
- Form und Durchmesser des Pfahles 

Allgemein wird jedoch in der Literatur folgende form der ma
ximalen spezifischen Mantelreibung angcgebcn: 

fs = Ks P u tgó -"!:f! 
Ks = mittlcrer Beiwcrt des Erddruckcs 

p0 = mittlerc Vcrtikalspannung 

ó Reibungswinkcl Pfahl - Boden 

!r = Grenzwcrt der Mantelreibung 

Die Erfahrung hat nun gezeigt, das.� die speLifische Mantd
rcibung nicht unbeschr�nkt mit der mittlercn Vertikalspannung 
p0, das hcisst mit dcr Pfahllãnge L,  anwi:i.chst, sondcrn einem 
Grenzwcrt /1 zustrebt. Dicser Wert wird bereits bei der aus 
Figur 9 ablcsbaren kritischen Uingc Le erreicht. Als Heispiel 
seien in Figur N r.  10 solchc Grcnzwertc im Sand, verõffcntlicht 
von Meycrhof, angcgebcn. 

Solche aus dcr Literatur übcrnommencn Werle sind jedoch vor 
eincr weiteren Vcrwcndung kritisch zu betrachten, da meistens 
dic durch dic Pfahlherstellung bcdingten Randbedingungen 
nicht bekannt sind. Bezüglich des Erddruckbeiwertes kann bei 
gebohnen Pfáhlen mit guter Niiherung Ko = l - sin 0' ge
setzt werden. Bei gerammten Pfi:i.hlen kann dieser Wcrt jedoch 
sehr bald J oder gar mehr erreichen. In norma! konsolidiertem 
Sand wurden Werte bi� 2.5 ermittelt. 

4.3 JJindige Bdden 

In dicsem Abschnin bcschriinkte ich mich au f die scltwcbendc 
Pfahlgründung. Das hcisst, das.� sich auch dic Pfahlspitzc in 
eincm nur bedingt tragni.higen lloden bcfindct. 

GRE�ZWERIE DER I'IANTELREIBl!tiG 

Inn•r�r R��� .. n�s·�;nbtl tO 

Vorerst .�eien die Resultate des in Figur Nr. 11 dargcstcllten Be
lastungsversuches gant. kun: und nur in den wcscntlichcn 
Punkten kommentiert; 

- IJcr Antcil dcr Spitzcnlast an die Gesamt!ast ist k lei n,  i m Be
reich der Nmzlast sogar schr k lei n. 

- Dic Mantelrcibung ist nichl glcichmãssig über die Pfahl
lãnge \·ertcilt, es sei dcnn für gcringc Bclastungen. 

- Die spczifischc Mantelreibung steigt schon für kleine Ver
schicbungen relativ rasch an und nimmt nach Erreichen 
eines Grenzwertes wieder leicht ab. 

- Die Grcnt.wcrtc dcr speófischen Mantelreibung sind nicht 
über dic Pfahlliingc konstant. lnsbesondere der Hereich der 
Pfahlspitz.e wei.st schr geringe Reihungswerte au f, die bei zu
nthmender Belastung au f Nu l! absinken. 

Am auffallendsten ist, selbst für diescn relativ kurzen J>fahl, 
dtr geringe Anteil der Spitze an der Gesamtlast. Dorowicka 
(1976) hat, basierend auf den Lósungen von Mindlin (1936), 
rechnerisch dcn Nachweis für diese geringc Spitzenbeteiligung 
in homogenen, bindigen Bôden crbracht. Dic Resultatc habe11 
gezeigt, das.� bei gegebcnem Verhaltnis dcr E-Moduli vpn 
Boden (E5) zu Pfahl (Ep) dcr Anteil der Spitzc mit zunchmcn-

�=�����:l���e�l
a��:�;i��:·�.��s�-�/o=

(��� �2�t:����r
2�;�� 

(L/D = 10). 

last in t 

Setzungen in em 
o. o 1.27 2.54 

Tiefe: 

--- R!MpfWhl� l:>be·� ��rte fJr t:l'<!r,u">Oli:iuu ;�'�": _, 
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Fíg. 10: Grenzwene der Montelreibung m1 Sond Fig. 11: l:.rgebnisse eines Belasu.mgnersuâ1es 



E& ist daher nichl �erwunderlich, dass bei �chwebenden Pfahl

gründungcn dcr Sp1tzcnantcil ofl ve�nachl;lssigt wird, �orallem 

in Jer Vordimcnsionierung. Rechncmd1 kann dcr Max1malwcrt 

dcr spcrifischcn Spitzenbelastung wic folgt abgeschàtzt werdcn: 

Dic:;e Formcl gilt insbcsondcrc für Jen drainicrtcn Zustand des 
Bodens (0' und e' = 0), wobci Jic Werte für Ne und Nq aus 
figu r 9 entnommen werdcn künnen. Dcr Grenzwert entspricht 
dabei dcm zur kritischen Liinge Le gehürenden Wert (J p. 
für dcn nicht drainiertcn Zustand (0 = O) haben Erfahrung 
und Theorie folgende Wcrte gczcigt: 

_ normalkonsolidierte, struktur-
cmpfindliche Tonc Ne ;;: 5 

- stéife, iiberkonsolidierte Tene Ne ,;;: 10 

- ort vcrwendetcr, mittlerer 
Grcnzwert q 1 = 9 eu 

Bei der Abschátzung der Mantelreibung muss davon ausgegan
gcn wenlen, dass unter der Nutzlast des Pfahles, das heisst 
Monatc nach dcssen Erstellung, in unmiuclbarer Niihe des 
Pfahlmantels bestimmt drainiertc: Verhãltnisse des Bodens 
herrschen. Mit Hilfe des Coulombschen Gesetzes schreibt sich 
dic 5pe-Lilische, mittlere Scherkraft arn Mantel zu 

fs = e' + Ks ?0 tg 0' :os cu 

Sctzen wir für gestórte Tone e' = o und für gesãttigte, normal
konsolidierte Tone K� = Ko = l - sin 0', so ergibt sich 

Jç l P0 == P = ( l  - sin 0') · tg 0' 

Rcchncrisch crgeben sich für dic bei Tanen üblichen Reibungs
winkcln 0' j3-Werte von 0.2 bis 0.3. Dic Erfahrung hat aber 
gczcigt, dass dkoe �-Wcrtc nicht nur vom Bodcn sclbs!, son
dcrn auch von der Uingc des Pfahles beeinnusst werden. 

So empfichh Meyerhof für 

kurze Pfãhlc p = 0.25 bis 0.50 
lange Pfãhle P = O. l bis 0.25 

J.p . .,n.')tg•' 
.. 

Fig. 12: Manrelrtibung in weicilen bis milt/eren Tonen 

Die von Kerisel ... usammcngestellten Erfahrung�wene sind in 
figu r N r. 12  wicdcrgcgeben. Die Aufzeichnung zcigt bcsonders 
schOn dic Abnahmc dcr miuleren Mantelreibung rnil zunch
mcndcr Pfahlliinge. 

4.4 Direkte Ermittfung der Tragfiihígkeil aus Sondierergeb-

Es isl cin seit jchcr gchegter Wunsch, die zulãssigc Tragkraft 
eines Pfahles direkl aus Ergebnisscn von Vorunlcrsuchungen 
ableiten zu kõnnen. Profcssor Haefcli (1961) hat dabci, unter
stützt von schweizerischen Unternehmungen, mit cinem 
Modellpfahl einen intcressantenBeitrag geleistel. 

Dic ncucste Arbeit au f dicsem Gebiet stammt aus Dcutschland 
und wurdc Ende 1977 von D.  Rollberg vcrõffentlicht. Dieser 
Autor hat die Ergebnissc von 248 irn Feld probcbclasteten 
Pfãhlcn auf 55 Baustcllen statistisch ausgewertct und mit den 
Ergcbnissen dcr Sondierungen (Dru�;;ksondc und Rammsondc) 
vergliçhcn. Mit Hilfe der Korrclationsrechnung wurden alsdann 
Beziehungcn zwisçhen dcr totalen Sondierarbcit und der Trag
kraft von gebohrten und gcrammten Pfãhlen in bindigen und 
nichtbindigen Bõden hergclcitct. Stellvertrctcnd für ei ne Gross
zahl von Oiagrammen, dic dic Au�wertung dcr Sondierergeb
ni��e erleichtcrn. �ei in Figur Nr. 13 der Zusammcnhang zwi· 
sçhçn der Soodicrarbcit und der Tragkraft von Bohrpfahlen 
vcrschiedencr Abmcssungen aufgczcigt. 

\Venn sicherlich von eincr unkritischen Vcrwcndung solcher 
Methoden gcwarnt werden muss, so ist dennoch hcrvorzu
heben, dass diese Sondierungcn ei ne flãchcnmtissigc Erfassung 
des llauarealc:s erlauben und bcrcits im Stadium dcr Planung 
mit relativ bcsd1eidenem Kostcnaufwand ausgcführt wt'rden 
kónnen. 

hg. J 3: Zusummenhang z.wischen der tolu/en Sondierurbeil und der 
Pfahltragkraft 

5. ERMITTLUNG UER SETZUNGEN 

5.1 Affgemeines 

Bei der Oimensionierung von Pfahlgründungcn wurde und wird 
;wm Tcil immer nod1 Jcr Gesichtspunkt der zuliissigen Pfahl
!ast überbetont. Dicsc zulãssige Pfahllast ist da bei ein Bruchteil 
einer oft ebcnso schwer zu definicrcndcn Bruchlast des Pfahles. 
Richtig wãrc die Fragestellung nach derjenigcn Pfahllast, 
wekhe solche Setzungen crzcugt, die vom Bauwcrk gcrade noch 
5Chadlos auFgenommen werden künnen. 



Dic Schwicrigkeit der rechnerischen Dearheitung dcr Pfahl
setwngsprohlcme liegt in der nur náhcrungsweise erfassharen 
gegenseitigen Beeinflussung von Boden und Pfahl hegründct. 
In der Tat kann diesc gegenscitige Deeinflussung, je  nach 
Dodenart und Pfahltyp, von ganz vcrschiedcner Art sein. Er
schwercnd für dic Derechnung sind wdem dic i m Bodcn auftre
tenden plastischen Verformungen, die rnit entsprcrhcnden 
Stoffgesetzen nur schwer und erst nach speziellcn Laborver
suchen zu erfassen sind. 

Wenn trotz obigen Einschrãnkungcn in dcn lctztcn Jahren 
einige hrauchbare Resuhate erarbeitet wurdcn, so war das nur 
dank gewisser vereinfachender Annahmen sowie dcm Einsatz 
von Rechenprogrammen mõglich. 

Zur Abschátzung der Setzungcn unterschciden wir grundstitz
lich die beiden folgenden Gruppen: 

- empirische Methoden 

- analytische Methoden 

Dicse werdcn in den nachfolgenden Abschnitten kurz erlautert. 
Dabei sei dic Zielsetzung wiederum so formuliert, dass die Ab
schátzung der Setzungen in der Planungsphase ermóglicht wer
dcn soll, das heisst basiercnd auf geologischcn und gcotcch
nischcn Voruntersuchungcn. 

5.2 Empirische Methoden 

Es muss gleich vorweggeschickt werden, dass die nachfolgcnd 
kurz bcsChriebene Methode von Cambefort (1964, 1965) dic 
Durchführung cines Pfahlbelastungsversuches zur Vorausset
zung hat. Wenn ich dennoch auf diese Methode cingchc, so 
geschieht dies in zweifachcr Absicht. Erstens beschreibt sic in 
eindrücklicher Wcise die Krãfteverãnderungen am Prahl bei 
seiner zunehmenden Be!astung und zweitcns dient sic einer wei
teren empirischen Methodc als Grundlage. 

Bei der Auswertung einer Grosszah1 von Pfahlbelastungsver
suchen hat Cambefort unter Vorausset:wng homogenen Bodens 
folgende Feststcllungen machen kõnnen: (Vcrglciche Figur 
Nr. 14) 

I\Ontol r�ibui'IIJ 

g , f , A , 8 . q , R , " 1 

Fig. /4: &hematische Darstellung von Manle/- und Spilunlasl 

- Der Antcil dcr Spitze an der Gesamtlast wãchst linear mit 
dcr Eindringung Yh bis Erreichen des Bruchzustandcs. 

- Die Zusammendrückbarkeit des Pfahles darf nicht vernach
lãssigt werden. 

- Die Mantelreibung F wãchst bei beginnender Belastung 
linear mii der Eindringung. F "' A+ B-y 

- Von ciner gewissen Helastung an gleitct dcr Pfah1 gegenüber 
dcm Bodcn und es gilt für diescn Tcil dcr Mantelrcibung 
F = g + fx 

Aus diescn Feststellungen lãsst sich die in Figur Nr. 15 gezeich
nete schcmatischc Last-Setzungskurvc ablciten. Dabei wollen 
wir hier lediglich festhalten, dass zu Beginn dcr Dclastung die 
Last-Setzungskurve von Cambcfort cine Gerade ist. 

Basierend au f den Arbeiten von Cambefort hat Cassan (1966, 
1968) einc Bcrechnungsmethode entwickelt, die auf folgenden 
Annahmen beruht: 

Yo 

0 - P ,  

. ,  . ,  

- homogener Boden 

- kein Gleiten Pfah1-Hoden 
(Gerade O' - l in Figur 1 5) 

- E Untergrund aus Pressiometerversuchen 
bekannt. (Mi!telwert über Pfahllãnge) 

- Pfah!spitze ist Halbkugel, daraus folgt 

R = _§_§_ ] H  

o < x < h  F •  A + By 

h 1 < x < h  F · A • By '" 
"" - q Oh • R �  

o < x < h 1 F •  g • h Dh 

F - K o n s t .  

Fig. 15: Schematische Last-Setzungskurve 



Dic Scllung am Pfahlkopf Yo infolgc cincr L<�sl P0 crgibt .�i..:: h 
alsdann :w 

Yo :: � 
li · D  

h = Pfahllánge 

R + 4 B h  

D = Durchmesser 
tlohrpfahl: tl == 0.42 E 
Rammpfahl: B := 1 .25 ·E 

Als lctzle der empirischen Mcthodcn sei dicjenige von Uol/berg 

erwiihnt .  Wie bcn:ih nnter 4.4 bcs\:hriebcn, hasieretl seine An
l'<tben ausschlicsslich auf dcr slatistis!.:hen Erfassung der Sondierarbeit ,  verglichen mii dcn Resultaten von BelaMungsver
Sltchen. Jnlerc:»ant isl fcsLzuhalren, da.�� hier die Analyse zahl
reicher Versm:he gczcigl hat, dass die Last-Setzungskurvc am 
bcsten durch eine Hyperhel beschrieben wird, dic nach cincr bc
stimmtcn Scuung in eine geneigte Endtangcntc üb�;rgeht. Als 
Bci�picl filr vielc der von Rollbcrg crarbdtctcn Diagrammen sei 
in dcr Figur Nr. J6 dic Halbwcrtsctzung (Setwng bd halber 
llrudJ!ast) in Abhángigkcit dcr gcsamten Sondenarbeit uud 
dcm Pfahldurchmesscr angcgcbcn. 

Da\.5 dabei die Sclzung mit zunehmender Sondenarbeil zu
nimmt, is! darauf zurül:kl.uíühren, dass damit ebenfalls dic 
Hru\:hkraft des l'fahb wáchst. Ferner wird die fehlendc Ab
hángiskcit der Halbwertsetzung vom Pfahlfussquersclmitl da
durch crklãn, das.> bei halber Bruchlast die Pfahl,o;pitzc nur un
westnt1ich an den Setzungen beleiligl ist. 

B E R E C H N U N G D E R P F A H l S E T Z U N G 

( f ü r  h a l b r. B r u  e h  1 u �  t )  
l' f a h l a  r t : g �  r· a m m  t 

S o r Hl O  D r u c k s o u <l e  

S o d e n  

7 3 4 5 

n i c h t b i n <l i y  

l O  z o  ::. o  4 0  � o  1 00 

5.3 Analylische M��1hoâen 

Di e nachfolgcnd beM:hriebe-ncn :Vlcthoden basicrcn unter andc 
rcm aut' den fvlgcnd�·n wichtigen Vorau��etzungcn: 

- Bodcn idcal dastisçh (Es) 

- Last-Deformation im J lalbraum nach Mindliu 

- Axialsymmeuie \'OU Spannungcn m1d Dcform<�tion�n. 

Für die rechnerische Hehandlung wird dabci dcr Pfahl in n Elc
mente unterteilt, für die die folgenden Bezichungcn fonuuiicrt 
werden: 

- Spannunss-Deformatíons-Vcrhallcn des Bodcns bei d\:!1 
ElcnJcnlcn 

- Glcichgcwichtshcdingungen für die n-Elemente 

- l)eformationsbedingungen für dic n-Elcmentc 

Dics crgibt 2 (n + J) Gleichungen mit. ebensovielen Unbekauu
tcn. Als Rcsulunc wcrdcn dic Sctzungcn am Pfahlkopf cr
hultcn, und zwar in Abhiingigkcit dcr folgcndcn P<�ram�·tcr: 

J .asr P ; Db!D (Basisdurchmcsscr zu Schat'ldurchmcss<.:r); 

LID ; Li h (h > L = Tiefe einer festen Schicht); v ;  
E5 oder G ; Ep l Es-

Díc Sctzung )' wird da bei von mchrcrcn Amorcn ganz iihnli.::: a 
angcschricbcn, namlich 

p y = �� • l (Poulos u .  Davis 1968) 

p 
Y = b-ã l (Bunerfield u. Banerjce 1971)  

p 
y = � (Cookc 1 973,  1974) 

B d dicscr Gclcgcnhcit sei nochmals d ar an crinnert, das.s bereir.s 
Haefeli eint:n An�atz in gcnau dcrsclbcn Form, abcr cinige 
Jahre- J'rüher, vorgt:schlag.cn hat. 

Obige Amoreu haben für eine Anzahl Variationen der Para
meter clie Einflusszahlen l ,  die natürlid1 von Vcrf<�sscr zu Vcr· 
fasser ver�chieden sind, gerechnet und graphi�h dargcstdlL 

St.ellenvertretend für die zahlreichen Diagrammc sei in Figur 
NL 17 die Einflusszahl l für Ep l [5 = oo, zusammen mii dem 
Korrckturfaktor RA: für Jen komprcssiblcn Pfahl wiedergege
bcn. 

' �t;]'•/' ,�--! LID 
' � < 

� J RK 

' 
1 : ') ;o !C · �  5� l e  � l ·:�o 

,;, 

f'ig, 16: Setzung lllii ha/!Jt'r Drucklasr in Funktiun der �esum.ten Son-
denurheit 

· J·ig. 17: L'inf/u.u;.oh/ 1 fiir Ep l E s "- ""' nsp. -.·ariah..t 



Die�e analytischcn Mcthodcn <:rlauben cbcnfalls dic gctrcnntc 
lk�timmung von Manlclreibung und Spitzenlast. 

Es ist dabei interessant festzustelten, da�s filr schwebende 
Pfahlgründungcn und für Llo-Wcrte über 10 dcr prozcntualc 
Anteil der Spitzc sehr gcring, das hcisst J OOJo und gcringcr isl. 

Es mu�s zweifcllos betont wcrden, dass dicsc analytischcn Mc
thoden uns der Sorge um die Sctzungworhersagc nicht ent
hcbcn. Vorallem gibt es bei Vcrwcndung dcr obigcn Ansiit:zc 
einc mOglichst :zutreffcnde \Va h l \'U!I Es od.er G zil machen. Ge
genüber der müglichen, naturbedingten Streuung dicscr Werle 
verschwinden dic Diffcren:zen, die von den untcrschiedlichen 
Rechenmethoden der Autoren herrührcn. Dcr grossc Vorteil 
der Methoden besteht aber darin, dass wir beim Eniwurf von 
Pfahlfundationen die MOglichkeit habcn, die Einflüsse ver
schicdenster Parameter au f dic Setzungcn und lct:zten Endcs au f 
dic Kostcn dcr Gründung ab:zusehàtzen. 

Abschli�nd 7.u diesem t\bschniu sei noçh auf die Methor.le 
dcr finitcn Elcmcnte hingcwiescn. Sie crlauben cin realisti
scheres Spannungs-Deformationsgesctz in die R�hnung einw
geben, vorausgeset7.t, dass diescs Ge�tz für den fraglichcn 
Ooden bckannt ist und vorausgesetzt, dass entsprcchende Re
chenprogramme vorhanden sind. Persõnlich bin ich überzeugt, 
dass eine weitere Entwicklung auf dem Gebiet der Last
Setzungsberechnung von Pfiihlen mit Hilfe der finiten Elemente 
gesucht werden muss. Gute Ansãtze sind bereits vorhanden und 
weitere Arbeiten sind auch in der Schweiz in Vorbereitung. 

6. DIE PFAHLGRUPPE 

Bei der praktischen Anwendung dcr Pfàhle für dic Gründung 
von Bauwerken stcht lWcifellos dis Pfahlgruppe im Vorder
grund. Erschwcrend bei Jcr Bemessung einer solchcn Funda
tian treten, gegenübcr dem Einzelpfahl, noch folgcndc fakto
rcn hinzu: 

- gcgcnseitige Bccinflussung dcr Pfãhle 
- gcgenseitige Beeinflussung der Pfãhle und der Platte, die dic 

Pfahlkópfc verbindet. 

W ar es bcim Einzelpfahl noch mõglich, durch die Ausführung 
von Grossvcrsuchcn die rechneriM:hen l\nnahmen und Resul
tatc zu überprüfcn, so sind wir bei der Pfahlgruppc in wcitaus 
dcn mcislcn Fãllcn au f Messungen am fertigen Bauwerk ange· 
wicsen, u m Hinweisc au f die Richtigkeit unserer Berechmmgen 
zu bekommcn. Abcr auch in diesem Fali bleiben wir sehr oft im 
Ungewisscn übcr dic tatsiichlichen Vorgãnge, die sich zwischen 
dcn Pfithlcn, dem Boden und der Platte abgespielt habcn. Wir 
sind dann, mchr noch als bcim Einzelpfahl, auf redmerische 
Ansãt:zc angewiesen, um die Einflüsse von Untergrund, Pfahl
abmessungcn und Plattensteifigkeit auf das System abzu
schlitzcn. Die nachfolgendcn allgemeinen J:::rgebnisse solcher 
analytischcr Untersuchungen basieren auf der Annahme eines 
homogencn Halbrammes, dt!��en 1:::-Modul bekannt sei. 

Zul!issige Tragkraft und Bruchlast sind aber auch bei dcJ 
Gruppe nur von bcschrij.nktem lntcressc. Viclmchr intcrc�sicn 
auch hier in enter Linic das Last-Sctzungsvcrhallcn untcr 
Nutzlast. Dabel kann die Sctzung dcr Gruppc zu N Pfahlcn, bei 
der jeder P fahi mit der Las1 P bclastct wird, mit dcr Sct:zung de> 
Einzelpfahles unter der Last P verglichen werden, wobci s/D, N 
und L/D als J>arameter eingeführt werden. 

Die Ergebnissc eines solchcn Vergleichcs von Bullerfield u. 
Banerjee ( 1971)  sind in Figu r Nr. 18 filr cine starre Platte ange
gcben. Es i>t bemerkenswcrt, dass auch bei grossen Pfahl
abstãnden und für lange Pftihle, die Gruppe ungcfãhr 1 . 5  mal 
grõ.<>.�ere Sctzungen aufweist als der Einzclpfahl. 

Ein weiteres, in dcr Praxis stãndig wiedcrkehrendcs Problcm, 
ist dic Aufteilung der Bclastung auf Platte und Pfãhle. !Jicse 
Aufteilung ist nicht nur iiusserst wichtig filr die Dimensio
nierung der l'fiihlc selbst, sondcrn vorallcm auch für die die 
Pfahlkópfc verbindendc Platk. 

1 0  

Fig. /R; Setwng der Pfahlgruppe verglichen mii der Selwng des Eill
�e/pfuh/es 
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Fig. 19: Antei/ Pfahl/asl an die Tolallasl hei f'lalle mi! 8 x 8 Pfühlen 

Unter Annahmc ein� elastischen Verhallcns des Bodens hal 
Hain u. Lee ( 1978) die)CS Zusammenwirkcn und dic gegcnsci
lige Heeinflussung analysicrt. Figu r N r.  \9 zeigt dcn mit zunch
mcnden Pfahlabstand abnchmenden Anteil der Pfãhlc an dcr 
Gesamtlast. lnteressant ist fcstzustellen, dass dcr oft gchórte 
Vorschlag, die Last hiilftig auf Pfiihle und Platte zu vcrteilen, 
beim ange-gebcnen Beispiel für slo a 7 dcr Herechnung cm
spricht. 



7.  SCHLVSSBEMEKKUNGEN 

Auch he11te müssen wir leider betonen, dass wir noch W(!Ít ent 

fernt sind behaupten 1.u kônnen, wir würden die Probleme der 

1echnerischen Dimcn�ionierung der Pfahlgründungen in jedem 

Fallc beherrschen. 

von dcn vorhandencn guten Ansii.tzen müssen wir aber Kt:nnt
nis nehmen, erlaubt:n sic uns doch mehr als nur gefühlsmii.ssig 
Uen Einnuss der einzelncn Parameter auf das Sy!>lem abzu
schãtzen. Dies gilt auch für die Bcmessung von Pfii.hlcn, dic 
durch Horizontalkrii.ftc und Biegung beansprucht werdcn sowie 
auf die Berücksichtigung der negativen Mantelreibung. 

Zentrales Problcm jeder planerischen Tãtigkeir auf dem Gebiet 
der Pfah\gründungen bleibt jedoch dic Ermittlung der Boden
kennwerte. Auf die Untersuchungen im Fcld und im Laborato
rium ist daher grõsstes Gewicht zu legen, wollcn wir winschaft
liche ünd den Anforderungen entsprechendc Fundationen 
baucn. 
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Les essais de chargement des pieux 

Par  M .  Dysli, Laboratoire de géotechnique de I ' E P FL, Lausanne 

RÉSUMÉ 

Cet artic/e passe en revue les principaux essais de ehargement 
dynamiques et statique.s réalisés sur des pieux baliu� et mou/és. 
11 insiste parlicu/ierement sur la réalisation praltque de ces 
essais, ceci à la lumiere des expériences d�: /'auteur, e! fai/ 
jréquemmem référence à la norme SIA 1�2 : Fondations sur 
pieux. Les essws dyn�nuques ne jont l'objel que de quelques 
commentaires. Les dt�positijs de charge. l'mstrumenlalion, le 
déroulement et l'interpréraiion des essais statiques sous charges 
verticales comme horizontales sont eux développés refativement 
en détail. Enjin, des indications son/ données sur le wút et la 
durée de ces essais. 

ZUSAMMENFASSUNG 

Dieser A nikel behandelr dynamische und sratische Befastungs
versuche von Ramm- und Ortspfiihlen. Hauptsiich!ich die Aus
jührung dieser Versuche wird besprochen, dies gestützt auj die 
Erjahrungen des Auror.s sowie die SIA-Norm 192: Pjahlgrün
dungen. Die dynamischen Versuche sind rwr kun. 
kommentiert. Hingegen sind Belastungsvorrichtungen, lnstru
mente, Abwicklung und flllerpretation der statischen Versuche 
mit waogrechter wie mit senkrechter Beanspruchung verhdlt
nismdssig detailliert beschrieben. Zum Sch/uss werden An14oben 
betreffend Kostenaujwand und Dauer so/cher Versuche f.!ege
ben. 

l. PRÉAMBULE 

Dans les lignes qui suivent, nous a!Jons passcr en revue les diffé
rcnts moyens et méthodcs d'essais actuels des pieux battus ou 
forés et diseuter de leurs avantages et inconvénicnts sur la base 
d'expériences praliques el rclativemenl à la norme SIA No 1 92 : 
<1Fondations sur pieu)o>. 

L'intégration de l'essai de pieux dans le déroulement du projet 
et de la réalisation d'un ouvrage de fondation sera aussi ana
lysé. 

2. BUTS ET OPPORTUNlTÉS DES ESS!\IS DE PIEUX 

La détermination de la eapacité portante et de la rclation entre 
les charges appliquées en têle du pieu et ses déformations est le 
plus souvent difficile. Aprés u ne évaluation de la eapacité por
tante, respectivement de la déformabilité d'un pieu ou d'un 
groupe de pieltX par un modéle mathématique même élaboré, il 
subsiste dans bien des eas une incertitude intolérahle sur le coef
ficient de s«:urité du pieu ou du groupc de pieux ct sur leur 
déformabilité, que seu! peut levcr un essai de charge en vraie 
grand�:ur. En oulre, le ehoix du type de pieu le plus efficace, 
tech.niquement et économiquement, pour un terrain déterminé 
n'cst pas toujours facilc sur la seule base d'une reconnai�sance 
géotcrhnique même trés soignée et, pour les pieux moulés no
tamment, un mauvais choix peut avoir des eonséquences eatas
trophiques. Par cxemplc, lors de la construetion de la centrale 

thermiquc du HAVRE en Franec, lc ehoix d'un mode d'exéeu
tion des pi�:ux moulés inadéquat. a induit une dépense supplé
mentaire de plusicurs millions de francs suisses et un retard 
d'environ une année dans le délai de construction. L 'essai d'un 
typc ou de plusieurs types de pieux est don�: souvcnt indispcn
sablc. 

Certaincs méthodes de calculs permettent cependant aujourd'
hui de micux apprécier le eomportement d'un picu ou d'un 
groupe de picux que ne peuvem le fai re les formules clas�iques 
de capacité portante ou de hattage. (voir en particulier R. 
SINNIGER 1978). Ce� méthodes élaborécs ne moditieront ce
pendant jamais la nature du soi qui sera toujours un milieu aux 
propriété� complexes et. tres hétérogtnes, donc impossible 
connaitrc parfaitement, et, dans bien des cas, l'essai en 
grandeur des pieux sera le seu! moycn de s'assurer de leur com-
portement. 

Cet essai cepcndanl pas wujours nécessaire et l'u<.age de 
méthodes �.:alculs élaborées pour évaluer le comportement 
d'un pieu isolé ou d'un groupe de pieux n'est absolumcnt pas à 
proscrire. 

L'essai de picu sous charge verticalc esl en particulier décon
scillé dans les eas suivants ; 

- pieux-wlonncs s'appuyant sur un substraturn résistant dont 
la capaóté portante pcut êt.re estimée avec un bon degré de 
confiance, ou si cllc est plusieurs fois supérieurc �l ia �harge 
admissible du matériau eonstituant le pieu; 

- soi homogtne av�:c ouvragc voisin fondé de la m�me rnanie
re ct s'étam bien comporté dans le temps; 

- groupc de pieux dans un soi oU les prubltmes de tassement 
sont détcrminants. En effet, l'extrapolation de la relation 
chargc-tassement, essai de picu isolé-, à un 
groupc de pieux est trf:s voirc impussible et l'essai 
d'un groupt: de picux est rarement possible sur le plan éco-
nomique; 

- picux surdimensionnés pour résister à d'autres efforts que 
par exemplc la charge verticalc; 

- so! tres hétérogtne. Dans cc cas, il est souvent plus avanta
gcux de consacrer le coilt d'un essai de pieu à un �.:omplé
mcnt de la campagne de reconnaissance géotechniquc ct no
tammcnt à multiplier le nombre des forage;;. 

En outre, cornmc le �.:oOt d'un cssai de picu cst élevé (surtout 
l'essai staliquc) - nous citerons plus !oin des ordres de gran
deur - il devicnt éeonomiquement injustifiable lorsque le nom
brc de pieux à réaliser cst faible. Un surdimensionnement, 
même important, est alors préférable. li n'y a cependant pas de 
rtgle absolue pour détermincr si un essai est nécessairc ou pas; 
le jugemcnt et l'cxpéricn�.:t: pratíque de l'ingénicur, ainsi que la 
confiance qu'il inspire au maitre de l'ouvrage, sont alors déter
minants. A ce sujct, nous nous permettrons d'insister <,ur le fait 
qu'un essai de pieu est un essai de mécanique des sols qui doit 
être dirigé par un ingénieur géotechnicien. C�:la semblc logique, 
mais n'est pas toujours le cas. 



A qud moment faut-il réaliser l'essai '! Par rapport au coílt des 
fondations, le coüt d'un essai dt: pieu est loin d'être négligcablc 
et s'il est bien mené, il pcut apporter des résult;us Jécisil's pottr 
le projet de fondations. L'essai doit donc êtrc cxécuté avant que 
le projet ne soit figé. La solution théoriquement idéale est d 'en
treprcndrc un cssai comparatif em re différents types de pieux, 
donc avec plusicurs entreprises, avam le lancement des appcls 
d'uffrc.s pour les travaux de fondations. Cette solution n'est 
&:onomiquement possible que pour de grands chantiers de fon
dations (plusieurs millions de francs de travaux de fondations); 
dans ce cas, clle doit être absolument encouragée car elle permet 
souvent des économics irnportantes dans le coGt des fondations. 
Lors de l'appcl d'offres définitif, les entreprises ayant participé 
aux essais de picux son! avantagécs par rapport aux autres 
entreprises présentant u ne offre. On pem eompenser eet avan
tage lors de l'appel d'offres pour les essais de pieux, en deman
dafll aux entrepreneurs consultés de proposcr une réduction sur 
le coOt des travaux de fondations au cas oU ils leur seraient 
adjugés. 

Pour des chant.icrs de moindre importance, cette solution peut 
etrc envisagée avc!.: un cssai su r un seu l type de pieu. 

E:n tous les cas, la solution à proscrirc est l'cssai réalisé dans le 
cadre du marché des travaux de fondations, justc avant l'cxécu
tion des pieux définitifs. Cette solution cst cependant malheu
reusement souvent retenue, ear ellc est la plus simple sur le plan 
administratif. Dans ce cas, l'cssai n'est entrepris quc dans un 
but de contrôle et son résultat ne peut plus être utilisé pour amé
liorer le projet de fondations, sauf en ce qui eoncerne la lon
gueur des pieux. 

3 .  ESSAIS DYNAMIQUES 

3.1 Buts ct réalisuliOn 

Ces essais consistent à estimer la capacité portantc de pieux par 
la mesure de l'énergie n�ces�aire au battage des picux choisis ou 
aussi d'un pénétrorni:tre dynamique. Ces essa.is servent aussi à 
déterminer le criti:re de refus à imposer à l'entreprencur, et cela 
est important. IIs ne donnent pas ou que trés peu de renseigne
mems sur la déformabilité des pieux sous leur charge de service. 
U ne relation entre l'énergie de battage et la déformabilité d'un 
pieu n'est en fait possiblc que par des formules empiriques 
tirécs d'analyses statistiques J'essais (SANGLERAT 1 965 par 
exemp!e). 

Oifférents types de moutons pcuvent être uti!isés pour ees 
essais, car l'énergie produite par le mouton pcut théoriquement 
être ealculée pour tous les types de moutons, y compris les mou
tons Oiesel à double effet (voir en partieulier R .  O. CHELLIS 
1961) .  Cependant, à part le mouron à chute libre, l'énergie 
produitc par les autres moutons dépend d'une quantité de parn
mêtres qu'il est trCs difficile d'apprécier. Pour cette raison et 
expériences faites, nous recommandons le mouton à chute libre 
pour l'essai de battage (si l'on en trouve encore !). 

3.1 1'"ormules de battage 

L'essai devant permettre d'apprécier la capacité portantc d'un 
pieu battu, i! s'agit donc de déterminer u ne relation liant l'éner
gie de battage et cette capacité portantc, relation appelée for
mule de battage. 11 en existe beaucoup et elles sont tomes obte
nues en égalant l'énergie de banage à l'énergie de déformation 
du pieu. Les formules les plus simples ne tiennent eompte direc
tement que de l'enfoncement permanent du pieu. A notre avis, 
eela n'est pas suffisant et nous déconseillons l'usage de formu
les tel!es que celles de l'ENGlNEERING NEWS RECORD : 

(3 . 1 )  

W == poids du mouton 

= hauteur de chute 

= enfoncemcm moyen sous un coup 
pour une volée de 10 coups 

"" constante cmpírique variant de 2,5 
à 0,25 selan le type de mouton ! 

L'énergie absorbée par le raccourcissemem élastique du picu 
sous l'effet du choe est importante et i! est nécessaire de !a mc
surer et de l'intégrer dans le bilan énergétique. Sa mesure peut 
se faire en enregistrant par un systCme trb simple, composé 
d'unc feuille de papier millimétré collée sur le picu et d'un 
crayon déplacé à la main sur une poutre rigide s'appuyant en 
dehors de la CU\'elle de déformation entourant le pieu. Un tel 
enregistrement est représcnté à la figure 1 .  

Fig. J Etifoncemera permanenl e/ é/astique /ors d'un coup de mouron 

Une formule de battage, tcnant compte de cet enfoncement 
élastique, est par exemple celle de J. S .  CRANDALL ( 193 1 ) : 

(3 .2) 

:2 enfoncement permanent sous 
un coup 

e1 = enfoncement élastique 

P = poids du picu ct de son casque 

La capacité portante admissible cst détcrminCe en minorant par 
un coefficient de séeurité la capacité obtcnue par une formule 
de battage. Ce eocfficient de sécurité est fonction de la formule 
de battage. Avcc ta formule de CRANDALL, un coefficient 
d'environ 3 est généralement admis. 

4. ESSAJS STATIQUES EN COMPRESSlON 

4. J Générolirés 

L'essa.i stalique de charge s'exécute sur tous les types de pieux, 
moulés comme battus. Pour ces derniers, il permet d'apprécier 
avec une beaucoup plus grande précision la capacité portame et 
en plus pcrmet de déterminer son tassement sous les eharges de 
service qui pcut êtrc déterminant lorsque l'on a à faire à un so! 
trCs compressible. Pour un pieu moulé, c'est presque le seu! 
essai possible. Le seu! inconvénicnt de cct cs.sai est son coút 
élevé. 

4.2 Chnix et réalisation des pieux d'e:ssai 

Deux ehoix sont à faire : 

- le nombre de picux d'essai, 

- l'utilisation ou non de pieux définitifs comme pieux d'essai 
ou de réaction. 

le premier choix dépend bien entendu de l'importance du chan
tier de fondations. A notre avis, un essai se justifie économiquc
ment à partir d'un nombre de pieux correspondant à un coílt de 
fondaiÍOn de que!que 0,5 million de francs SUÍSSeS ( 1 978). 11 est 



cependant exc�u d'appli�uer une telle ri!gle lorsque r
_
on a à fair� 

à un terrain tres homogent' en plan. Le nombre de pu:ux d'cssat 
est donc déterminé par la plus ou moins grande héLérogénéité 
du terrain sous la fondation ct par le coíH de ccttc dcrniCrc. 

Si des tconomies peuvcnt êlre réalisées en utilisant un des pieux 
de la fo11dation comme pieu d 'essai ou comme pieu de réaction, 
il n'y a pas à hCsiter : íl faut utiliser le ou les pieux définitifs. En 
outn:, ct sauf exccption, si le temps d'attente entre l"exécution 
de l'essai ct la mise en charge des pieux par l'ouvrage e-st assez 
Jong (quelques mois pour des sols argileux) aucune rt"duction de 
charge n'est à prévoir. 

La réalisation d'un pieu d'essai moulé ou battu-moulé doit se 
faire avec la machine prévue pour la réalisation des picux défini
tifs; en effet, le mode d'exécution des picux moulés a unc im
portance prépondérante sur le comportcmem sous chargc. Cela 
n'est pas nécessaire pour la mise en placc d'un picu d'essai 
bauu. 

L'cxécution des pieux moulés ou b:mus-moulés doit êtrc con
trôlée avec beaucoup d'a!lention. Tout incidcnt pendant le 
forage ou le bétonnage doit être noté et analysé. La courbc de 
bétonnage, soit la rclation liant le volume du béton à la profon
deur, doit être relcvée avec la plus grande précision possible et 
comparéc au volume total du béton livré sur le chantier. 

f'ig. J Bal/as/ pour un essai a 6(}()() k N con�·tilué de palplandres et de 
�·ub/e (Le J/avre 1967) 

Aprb k durcissement du béton, un contrôlc de la bienfacture 
du picu est obligatoire, par exemplc, pur carottage sonique dans 
deux ou trois tubes placés dans le picu avant le bétonnage (voir 
fig. IX). 

4.3 Dispositifs de charge 

La ligure 2 schématise les différents dispositifs de chargc possi
bles : 

a ) on peut utiliser un ballast constitué de différcntes manieres, 
par exemplc par du sable contenu dans une enceintc de 
palplanche (fig. 3), par des tôles d'acier (fig. 4) ou encore 
par des réservoirs remplis d'eau. Ce ballast repose sur des 
camarteaux (en principe 4) constitués avantageusemcnt de 
traverses de chemin de fer. Cc dispositif est un ouvrage 
certes provisoire, mais trCs lourd et au mode d'appui com- Fil{. 4 Ballasl pour un essai a 4fXJO k N constilué de plaque d'acier 
pliqué car la charge du ballast est petit ã petil transmisc sur (Ecublens 1974) 

un seu! poim d'appui : le vérin; i! doit donc fairc l'objet 
d'une étude et de calculs statiques sérieux. 
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Fig. 2 Essai de churg�ment vertical statiqu� . Schéma.s des dr/fére/1/S dispo)·it1fs de charge 



Le tassement des camarteaux sous la charge du ba!last doit 
être mesuré dans le temps ear c'est un exceltent essai de 
charge pour des fondations supcrficieltes. Cctte mesure pcr
met aussi de corriger un éventuel déversement du dispositif 
de charge. 

La pression des camarteaux sur le terrain a,  bien emendu, 
une inlluence sur la résistance au frottemem latéral du pieu 
dans sa partie supérieure. La distance entre le pieu d'essai et 
le bord des eamarteaux doit done être la plus grande pos
sible. En tous les cas, elle ne doit pas être inférieure à trois 
fois le diamétre du pieu. 

b,c,d) on peut aussi utiliscr un dispositif de chargement indircct 
oU l'effort vertical est repris par des tirants ancrés sous la 
pointe du pieu. Plusicurs variantes sont possibles : 

- 2 tirants ou 4 tirants verticaux prenant appui sur une ou 
deux poutres eoiffant le vérin (fig. 2b) 

- 3 à 4 tirants inclinés prenant appui directement sur la 
tête du pieu d'essai (fig. 2d et fig. 5) 

- trés exceptionnellement, 1 tirant unique dans l'axe du 
pieu pour un essai de pieu nottant peu chargé (fig. 2c); 
dans ce cas, le tiran\ est libre sur toute la hauteur du pieu 
dans un tube placé au moment du bétonnage. 

Fig. 5 Dispositif de charge p(mr un essai à 6()()() kN constilué par 4 ti
rants d'ancrage dont les •·érins son! réunis sur la téte du pieu 
(Ecublens 1975) 

La position de l'ancrage du tirant (L et M sur la flg. 2) est à 
étudier de cas en cas, en fonction de la stratigraphie du soi 
sous la pointe du pieu. L'ancrage doit être p!l!Cé de te11e 
maniére qu'il n'y ait pas ou presque pas d'influences réci
proques de la pointe du pieu et de !'ancrage. Par sécurité, 
l'llllongement des tlrants d'ancrage doit être contrôlé 
pendant toute la durée de l'essai. 

La solution d) parait à premiére vue la plus intéressante 
pour les dispositifs à tirants d'ancrage, car cllc évite la mise 
en place d'une poutre ou d'une structurc métallique impor
tante au-dessus du pieu d'essai; cependant, avec ce 
dispositif le centrage de la force verticale est difficile et exige 
un contrôle cominu de la pression dans les trois ou quatre 
vérins. 

e ) les tirants d'ancrage peuvent être rcmplacés par des picux de 
traction. Dans ce cas, l'entre-axe des pieux ne doit pas être 
inférieur à cinq fois le diamétre du pieu d'essai (fig. 2e, 
fig. 6 et fig. 7).  

Fig. 6 Dispositif de charge pour un essai à 6()()(} kN constifué de 2 
pieux de lraction et d'une poutre de liaison. Remarque::. le toil 
de proteclion du lieu d'essai contre les intempéries 
(Ependes /977-78) 

Fig. 7 Même dispositif que su r la jig. 6 mais v u sous le toil de prolec
lion 

f )  enfín, il est aussi possible de construire un dispositif com
posé d'un bal\ast mobile se déplaçant sur un levicr, la 
contre-réaction étant prise sur un pieu de traction (fig. 2f). 
Ce dispositif est souvent cité dans la littérature anglo
saxonne mais, à notrc connaissance, n'est plus guhe utilisé 
du fait de sa complexité mécanique. 

De tous les dispositifs énumérés dans les lignes ci-dessus i! 
semble, que depuis quelques années, les dispositifs avec tirants 
d'ancrage soient les plus utilisés (DIVERS 1974). 

4.4 Equipemem de mesure e/ vérin 

L'équipement standard d'un pieu d'essai fait l'objet de la fi
gure 8 .  

Sur ce s.:héma figu re aussi un sondage de reconnaissance; il est 
en effet important d'exécuter, avant !'essai, un forage de recon
naissance géotechnique le plus prés possiblc du lieu d'essai. La 
profondeur de ce forage doit dépasser de plusieurs métres la 
profondeur de la pointe du pieu. La stratigraphic et les résultats 
des cssais géotechniques cntrepris sur les échantillons pré!evés 
dans ce forage doivent permettre une corrélation entre les carac
téristiques des sols et le résultat de l'essai de pieu, et ainsirendre 
possible, dans u ne certaine mesure, l'extrapolation des résultats 
de l'essai à d'autres régions de la fondation si les terrains sont 
hétérogénes. 
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L'équipement proprement dit peut se décomposer en matériel 
récupérablc et en matériel perdu. Le matériel permettant la me
sure des déplacements en tête ct autour du pieu est en principe 
toujouTS récupérable. Parmi ce matériel, il faut vouer une atten
tion particuliêre au cadre de référence des mesures de déplace
ment. Ce cadre ne doit subir que des déformations trés faibles et 
quoique i 'on puis�e penser, cela est difficile à réaliser. Les 
mouvements du cadre de référence sont dues à la déformation 
proprc du cadre sous l'effet de variations de température et 
d'humidité et aux mouvements de ses appuis d us aux variations 
de charge du picu ct des appuis du ballast ou des tirants 
d'ancragc. Les mouvements propres du cadre peuvent être 
réduib à une valeur admissible ( 1 / 1 0  mm.) en utilisant un ma
lériau peu sensible aux variations d'humidité et de température 
et en protégeant la :.wne d'essai du soleil comme des intempé
ries. Expérienee faite, un cadre en bois contreplaqué est une trés 
bonne solution. 

Des mouvemems des appuis du cadre inférieurs au dixii':me de 
millimétre sont pour ainsi dire impos�ibles à évitcr. Pour cette 
raison

.' 
il faut faire effectuer n'guliérernent des nivcllements de 

précis10n par une personne qtmlifiée e!/ ou mesurcr Iu. déforma-

tion de� appuis par rapport à un point situé dans le soi, sous 
l'appui, a une profondeur oú les mouvements verticaux sont in
féricurs au dixiéme de millimi':tre (difficile à estimer !). Le 
tubage de ce repi:re de tassement en profondeur doit pouvoir se 
déformcr verticalcment (tu be gcnre DRAINFLEX). 

La mcsure de la variation de la forme de la cuvette de tasserm:nl 
autour du picu, l>rl fonction de la charge appliquée en tét.: du 
pieu, cst nécessaire à l'interprétation de l'essai, ceci conmJC 
nous le démontrerons plu� !oin. 

Le matériel perdu comprend un extensomi':tre, tri':s simplc, placé 
dan s le pieu et permenant la mesure de la déformation totale du 
picu proprement dit et des capteurs de déformation enrobés 
dans le béton ou fixés sur l'armature du picu à différents 
niveaux. Ces capteurs de déformation permettent d'évalucr la 
répartition des efforts le long du ftlt et entre ee fílt ct la pointc, 
tout au long des chargements et déchargements. Avec la mesure 
de cette répartition, les résultats d'un essai de pieu sont plu
sieurs fois supériems a la seulc mesure des déplacements en tête, 
alors que le coút des captcurs noyés dan s le béton, donc perdus, 
n'est qu'une toute petite fraction du coút de l'essai. Si les di
mensions de la section du pieu le permettent, ces capteurs de 
déformation sont donc aujourd'hui presque obligatoire.s. En 
tou� les cas, i l f aut en placer au moins deux a la pointe du picu. 
Deux, ear ces capteurs de déformation et leur tu be ou câblc de 
liaison a l'appareil de mesure sont soumis à de fortcs sollicita
tions lors du bétonnage et le déchet n'est pas négligcable ( IOO?a 
de déchet selan expériences personnelles). 

Pour limiter l'excentrement de la charg�. le ou les vérins tr<m� 
mettent l'efforl vertical par l'intermédiaire d'unc rotulc quJ 
peut être une simple planche épaisse en hois contrcplaqué. La 
régulation automatique de la pression du vérin est presque ill 
dispemable; san s ce dispositif, u ne personne doit observer eons
tamment la valeur affichée s ur le manomi':trc de pn!cision c 1  la 
eorriger avec la pompe. Les régulateurs ne marchent pas 
jours trés correctement et il faut les contrõler avant 
eomme, du reste, le bon étalonnage du vé�in. 

4.5 Réalisation de l'essai 

Le temps de repos entre l'exécution du pieu et son essai, wo 
posé par le norrne SIA 192 : di x jours, est en général trop co<�rt, 
pour des pieux battus comme pour des pieux exécutés en plac.: 
Pour ces derniers, ce délai doit être d'un mois ou plus; pour d..:� 
pieux battus, il peut être réduit à une semaine, sculemen1 n1 
présence de terrains sableux compu.ch. 

La charge maximum de l'e�sai doit s'approcher le plus po'>\lhic 
de la charge de poinçonnement; elle doit être plutôt 2 foi� (J'It 
1,5 fois plus élevée que la charge adrnissible prévue (eharg<.: d.;. 
service : P g su r la fig . 1 1 )  d'autant plus quc cette charge adn,is
sible prévue ne peut être qu'une grossiérc approximation 



[l existc différents modes de çhargemcnt pour un l'SSai de pieu : 

a )  par paliers avec, pour chacun d'eux, un ternps de stabilisa
lion constant. Cc mode de chargement cst recommandé par 
le Laboratoire Central des Ponts ct Chaussées en France (J. 
JEZEQUEL et J. Mi\RCHAL 1970). 11 a l'avantage de per
mettre une prévision assez exaete de la durée de l'essai ct 
d'assurer une bonne continuité de la eourbc charge-tassc· 
ment. Si la durée choisie pour les paliers est trop courtc, íl a 
l'inconvC:nient de sous-estimer les tassements sous charge de 
longue durée. 

b )  par paliers, avec stabilisation complde du tassement pri
maire. C'est le mode prescrit par la norme SlA 192. A notrc 
avis, ce mode convient bien jusqu'ã des ehargcs égales ou lé
gCrement supérieures à la charge admissiblc. Dans ce cas, le 
critêre de stabilisation de la eharge par eourbe semi-loga
rithmique recommandé par la norme SIA 192 est tres bon et 
facile à utiliscr. On pcut aussi admettre eommc critére de 
stabilisation un tassement fixé pendant un intervalle de 
temps donné (par exemple : 1/5000 du diametre du pieu 
pcndant u ne heure : régle DTU). 11 ne peut cependant plus 
être appliqué lorsque l 'on s'approche du poinçonnement du 
pieu car les durées des paliers deviennent trop longues (plus 
d'une sernaine dans des sols argileux) et la pression dans le 
vérin ne pcut que difficilement être maint.enue constante. La 
eombinaison de ce mode avec, au-delà de la charge 
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d"essai ,.·hargé venica/ement 

admis.o>ible, le mode a) est une bonne façon de procéder. En 
errct, au-delà de la charge admissible, la rnesure précise des 
tassements sous charge de longue durée perd de son intérêt 
et c'est surtout la chargc de poinçonnement qui est impor
tante à connaitre. Le ehangement de modc de chargement 
ou de crih!re de stabilisation doit étre cependant indiqué 
clairement sur le diagramme de charge-tassemcnt. 

e )  chargement avec une vitesse d'augmentation de la charge 
constante. Ce type d'essai de trCs courte durée n'est valable 
que si seule la eharge de poinçonnement est à déterminer. 

Comme le montre la figure 1 1 ,  qui est une représentation stan
dard et recommandéc de la mesure des déplaeemcnts en tête 
d'un pieu d'essai, il faut un nombrc important de déeharges
recharges pour obtcnir, avec une bonne précision, la rclation 
charge-tassement plastique (rémancnt) qui est souvent la plus 
importante lors de l'imerprétation de l'essai 

La valeur rclative des palicrs de char�t: est habitudlement 
donnée par rapport à la chargc admissiblc prévue. Différentes 
solutions sont possibles. Notre expérience a montré que la solu
tion : 0,25-0,5-0,75-1 ,O-l , 17- 1  ,33-1  ,SO-l ,67-1 ,83-2,0 convient 
bicn à des terrains moyennement à ues compressibles. D'autr�s 
solutions sont bien entendu aussi possibles. 11 est cependant re
commandé de réduire l'accroissement de charge de chaque 
palier au-dessus 

_
de la charge admissible prévue P g et de 

commcncer l'e'\531 par une charge assez faible (0,25) de façon à 
s'assurer que tout le dispositif fonetionne correetement avant 
qu'il ne soit trop tard. 

La figure 12 décrit une représentation de la répartition des 
efforts normaux dans le pieu en fonction de la profondcur ct 
des charges. Ceue répartition est tirée des mcsures entreprises 
sur des capteurs de déformation placés, dans le picu, à diffé
rents niveaux. Le passage des déformations mesurécs aux 
efforts normaux est possible par la connaissance du module 
d'élastieité du béton du pieu (cssai su r éprouvettes ei mcsures 
sur l'extensomCtre placé dans le pieu : ajustement) et de sa 
section. Cettc derniCre n'cst pas nécessairement eonstante sur 
toute la hauteur du picu ct c'est pour cette raison notarnment, 
dans le cas d'un pieu moulé, que la �.:ourbe de bétonnag:e 
(volume du béton en fonction de la profondtur) doit être établi 
avec le plus de précision possiblc. Un poinçonntment 
horizontal d'unc eouchc de faible résistance par la pression du 
béton liquide est chosc assez fréquente ! 
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Fig. 12 Répurtition des efjorts nurmaux en jom:liOn de la projundeur 
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Les dcux diagrammcs de droilc de la figu r� 12 montrent que les 
évolutions de l'effort en pointe et du trouemem latéral en 
fonction de la charge son t t ou t à fail différentes. En particu!ier, 
le frouement Jatéral aueint son ma;.omum bien avam l'cffon en 
pointe. Qui plus cst, et ce qui n'cst pas représcnté explicitemem 
sur ceue figure, l'évolution du froUement latéral en fonction de 
la charge peut varicr fortement suivant les couches. C'est pour 
cette raison essentiellc que la mesure des déformations à diffé
rcnts niveaux du pieu (par exemple aux interfaces des couches), 
au moyen de capteurs noyés dans le béton, est trés importante 
pour I'interprétation de l'essai et l'extrapolation de ses résul
tats, voire lcur interpolation si plusieurs essais sont réalisés. 

Cette figure nous conduit naturellcmcnt à dirc quelques mots de 
l'interprétation de l'essai de pieu, interprétation qui doit per
mettre à l'ingénieur chargé du projet de fondation d'utiliser le 
plus complétcment possible les résultats de l'cssai de charge
ment vertical. 

4.6 /nterprélalion des résuftats 

Plusieurs méthodes d'interprétation existent bien entcndu. A 
notre connaissance, le modéle proposé par CA:'v!BEFORT 
( 1964) est de Join le plus réaliste car íl fait intervenir la rclation 
charge-tassement tout au Jong du chargement du pieu, sépare 
l'cffet de la pointe et du frottement latéral et utilisc des lois das
siques de la rhéologie. L'effet de pointe y est analysé par la 
relation : 

(4. 1 )  

0 h = diamétre de la  pointc 

Yh = cnfoncement de la pointe 
Q,R = coefficients caractéristiques du soi 

et de l'interfacc sol-béton 

Le frottement latéral F est évalué par la relation linéaire sui-

F = A + B · yz (4.2) 

= frottement latéral 

Yz = tasscment du picu à la profondcur z 
A,B = constantes caractêristiques du soi 

ct du mode d'exécution du picu 

Y porte l'indic� z car le modéle de CAMBEFORT tient compte 
de la

_
déformatJOn propre du pieu (modu!e d'elasticité du bêton 

du pteu f- oo) 

l, 

Fig. 13 lllttrprétation d'un essai de âwrgemtnl �-ertical 51!/on 
CAMBEFORT 

Dés qu'un glissement relatif se produit entre le soi et le fllt, ceci 
des sa partie supérieure, le frottement !atéral est évalué avtt la 
relation classiquc suivante : 

F = G + F  z (4.3) 

= profondeur au point considéré 
G, F = constantes caractéristiques du soi d 

du pieu (selon le modéle classique du 
frottemcnt latéral : 

G =  cohésion et 
F = Ko · r · tg 0) 

Au-dessous de la �.one de ((décollcment>>, la relation 4.2 reste 
valable. A la limite, la part de l'effort vertical due au frottement 
le long du fút est égale à :  

Ft = l G + F  · 4 ]S (4.4) 

A vec : = hautcur du picu 
= surface du fUI 

Le passage, progressif en fonction de la profondeur, du com
portement du frottement latéral selon la relation 4.2, au com
portement en modele parfaitement plastiquc selan 4.3 cst déce
lablc par la mcsure de l'évolution de la cuvette de tassement 
autour du pieu. En effet, d6s ce passage, le soi en surface n'est 
plus entrainé par le pieu et la cuvelle de tassement ne croit plus 
avec la charge, ou plutõt, se mei à croitre plus lentement car le 
;;décollcment>> se produit progressivement du haut vers le bas. 

La figurc 13 montre, de façon simplifiée, l'interprétation selan 
le modélc de CAMHEFORT, des résultats de l'essai de pieu 
reproduits aux figures li et 12. 

5 .  ESSAIS SOUS CHARGES HORIZONTALES 

5.1 Oénértilités 

Dans le cas d'une fondation sur pieu, les efforts horizontau.\ 
dus, par exemple, à l'effet du vent sur la supcrstructurc, 
peuvcnt êlre transmis au soi, par des pieux inclinés ou par appui 
latêral de pieux verticaux sur le terrain encaissant. Comme il cst 
difficilc et coüteux d'incliner un pieu moulé, un cssai de charge 
horizonlale est sOU\'ent nécessairc sur ce typc de picu. D'autanl 
plus que la déformation latérale du picu est le plus souvent 
difficilc à estimer de par la méconnaissance de la déformabilité 
horizontale du soi. Cet essai peut se réaliser sans grand frais sur 
le pieu ayant subi l'essai de charge verticalc et est donc ainsi 
facilement justifiablc. 

5.2 Dispositif de charge 

L'effort horizontal est transmis au pieu d'essai par un tirant 
pouvant s'ancrer dans un picu voisin, mais suFfisamment éloi
gné du pieu d'essai (entre-axe � 5 fois le diamCtre du pieu 
d'essai), ou dans un massif de terre (voir fig. 14); D'autres solu
tions son t bien entcndu aussi possibles. 

L'effort horizontal C-'il produit par un vérin creux p!aeé de pré
fércnce contre le picu d'essai; le contrôle du vêrin et les mesures 
de déformation du pieu peuvcnl se faire ainsi sans déplacement 
des opératcurs. Pour ne pas induire un moment trop élevé sur la 
tête du pieu, ce qui peut dans certains cas compliquer l'interpré
tation des rêsultats de l'essai, le tirant doit se trouvcr le plus 
pres possible de la surfacc du soi. 

5.3 Equipement de mesures 

Cct équipcmcnt est un peu différent de celui de l'essai statiqu.; 
de chargerncnt vertical. Comme pour ce dernier, i l comprcnd un 
matériel récupérablc pour la mesure des déplacements en tête du 



Fig. 14 Eçsai de char?.emefll hori::olltal : Sch�mas de deux dispositijs 
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pku tl un malériel t:rl píiTiic perdu pour la mt:sun.: des dépla
cements et des cffurts à l'intêrieur du pieu. Ccs équipemen1s 
sont sehématisés sur la figure l 5 .  

Le  dispOsitif de  mesurc des déplacements en  têtc du  pieu doit 8 i  
possible comprendre une poutre verticalc pour l a  mc.surc pré<:i
cise, par des comparaleurs fixés sur un cadrc de référcnce, de la 
tangente verticale de la dêformée du picu. Commc la duréc des 
me-;ure.� est courte par rapport à l'essai de chargcment vcrtical, 
il n'est pa� nêcessaire de rattacher, par des mcsurcs géométri
ques, les appuis de ce cadre à des reperes se trouvant à l'cxté
rieur de la zone d'e�sai. 

La mcsure des déplaccmcnts vcrticaux de la rérc doir êrrc effl-<:
tuée avec si possible quatrc comparatcurs. Par ces dcrnicrs, on 
peut mesurer le mouvcmenl vcrtical du pieu ei auS5i contrôlcr la 
tangcntc verticalc de la déformée. 

Un tube clinométriquc placé verticalerncnt dan.� le pieu est, à 
notrc avis, indispensablc. 11 t:st le seu! moyen précis de me.r,urer 
la déformée horizontale du pieu, eeei au moyen d' un clinomCtre 
mobile de grande précision, appareil aujourd'hui tres répandu. 
La profondeur de ee tu be peut être limitéc par rapport à la hau
teur du pieu. 

Des captcurs de déformalion placés à différcnts nivcaux per
mettant d'évaluer les contrainlcs dans le picu (le modu le d'élas
ticité du béton étant à priori connu) sont utiles mais pas indis
pensables. Si l 'on souhaite en utiliscr, il faut alors les placcr sur 
un même niveau symétriquement par rapport à l'axe du picu el 
le plus loin pOssible de ce dcrnicr de façon à mesurer des défor
mations les plus grandes possible et à contrOlcr la bonnc marchc 
des deux capteurs opposés. La mcsure des déformations su r ccs 
capteurs permel, si tout fonctionne corrcctement, de eakulcr 
l'effort norma! et le moment au niveau du picu oU iis sont 
placés. 11 est cependant important de signalcr quc si ces capteurs 
sont enrobés dans le béton. les mesurcs effcctuécs en traction, 
alors que le bêton est dan.� un slade rissuré, n'ont aucun �m. 
On peut aussi fixer des capteurs aux armatures, ee qui supprime 
cet inconvéniem, eependam leur fixation à l'armature est assez 
cornpliquée ct coGteuse. 

Le dispositif de mesure ptut i!trc tneore complété par des eap
teurs dt: prt:ssion des terres plaeés à l'intcrfaet: terrain-béton. 
Dans le eas d'un picu moulé, u ne pose de ecs capteurs garan
tissant une mesure eorrccte de la pression des terres est malht:u
reusement trés difficile, voire impOssible. Avcc des pieux 
banus, cette pOse est faeilement soluble. 

Les figurcs 16, 17 e\ 18 illustrent les divcrs disposilifs de mesure 
et de charge décrits ci-de�sus. 

Fig. f j Schéma d'un équipement standard pour un pieu d'essai SQUS Fig. 16 Disposilif d'e!>Sui sous charges horiZfmtales (Ecublens 1974) 
churgeJ" hori�ontules Au premier p/an, le pieu d"appiÚ 



SA Réahsatíon de f'
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L'cssai de d"•argemcnt h�riz011tal se 
_
réalisc un peu

. 
\":Ommc 

rc�sai de dmrgcment v�rtJcal, par pahcrs avec des d(.-çhargcs 

fn::qucmes. L� diagrammc de gauche de la figure 19 don ne u ne 
idée de ce que ;>cut êlre un programme de charge pour un essai 

hodzontal . 

Fig. 17 Equipem!!nl de mesure pour Ull i!SiUi 1/e 1·harge horizonlal� &!.ihlén.� 1974) 

L.a stahilisation des diplacemenrs horizontaux apr� le passage 
A u ne charge supérieure est rapíde, �n ou t re les eHorts horizon
laux subis par des pieux sont le plus souv�nt de �:ouncs durécs 
(vent), ainsi les cri!Cres de stabilisation appliqués pour l'essai 
vertical ne reuvent êtrc généralcmcnt utilisés pour l'essai de 
charge horizontalc .  Le criterc de stabilísa\ion que nous avons 
souvent utilísé pour cct cssai est du type x 1 / 1 00 mm en y mi· 
nutes, par e;u�mplc 2/100 mm en 1 0  minutes. Si les pieux d' un 
ouvrage doí,<cnt subir des efforls horizontaux de longues 
durée�. íl cst alors parfois nécessaire d'ul.iliser un critêre de 
stabílisatíon du gcnrc de celui préconisé par la norme SIA 19Z 
pour l'eMaí de chargc vcrticalc .  Qui plus est, des e�\ais de nuage 
du so! de tres longuc.s durée.<; sous une charge horizontale cons
tante sont parl'ois nécc.ssaires. 

Fix. 18 J::quipement d'un pieu d'l!:>3ai sous charges Jwri�ontales : J 
rubt-.s de caroltage ,wnique, l tu be dinométrique, les cãbles (/es 
capleurs de déformalion er de pression /alrfrale des lerres 
(E<·ublens /974) 

CHARGE HORIZONTALE 
NBRE DE CYCLES (LOG .) 25 -50 -75 kN 
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Fig. 19 Résu/tuts d'un C:".S.Ioi de pieu sous churKes hurí�ol!lu!e) 
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La déformation horizontale permanente du pieu sous des 
chargcs répétées est intéressantc à connaitre dans la plupart des 
cas. Cct essai de chargcment répété peut être intercalé sans diffi
cultê dans un programme général de chargc. La relation entre le 
déplacement horizontal et le nombre de cycles de charge est tou
jours \ogarithmiquc. Le diagramme central de la rigure 1 9  est 
un exemple d'une telle relation. 

La déformée du pieu en profondeur est mcsurée, aprês la stabi
lisation des déplacements horizontaux de chaque palier, au 
moyen du clinometre et en utilisant les techniques de mesure 
propres à cet instrument (en particulier ; plusieurs mesures avec 
des rotations de 1 80" de \'instrument). U! résultat d'une telle 
mesure fait \'objet du diagramme de gauche de la figure 19 .  On 
pourra y rcmarquer un certain décalage entre la tangente verti
cale de la téte du pieu, mesurée par des comparateurs fixés sur le 
cadrc de référence et le sommet de la déformée mesuré par le 
clinométrc. Ce Jécalage est norma\ car la précision de la mesure 
par comparatcurs cst bcaucoup plus élcvée que cclle de la 
mcsure par dinométre. Lors de l'interprétation de l'essai, la dé
formée mesurée par le clinomêtre dcvra étre ajustée à la 
tangente verticale. Cet écart est souvent la conséquencc d'un 
positionnement un peu aléatoire des roulcnes du clinométre 
dans les rainures du tube. A ce propos, signalons que le� clino
m�tres à boussole prévus pour des tubes nen rainurés ne peu
vent être utilisés dans un pieu du fai! de la cage d'armaturc. 

5.5 Jnterprétalion des résuftats e1 symhbe de quelques 
résuftats récems 

Si, relativement à J'essai de charge verticale, l'essai horizontal 
est simple à réaliser et peu coúteux, son interprétation compléte 
est Jonguc et exige l'usage de l'ordinateur. En effet, l'ingénieur 
souhaite parfois extrapoler le résultat de l'essai et a ainsi besoin 
des modules de réaction du soi. Ces modules de réaction ne 
peuvent être obtenus que par une méthode déconvolutive qui 
exige un bon modCle mathématique de calcul d'un pieu 50umis 
à un cffort horizontal. 

Lorsque le terrain est homogCnc su r toute la hauteur du pieu 
intervcnant dans le déplaccment horizontal, ce cakul par itéra
tion est déjà asscz laborieux e ar, r.:ontrairemcnt à e e quc Jaissc 
croire la théorie classique du calcul d'un pieu soumis à une 
chargc horizontale (TERZAGHI \ 955 par cxemple), le modu le 
de réaction n'est absolument pas constant. A un niveau donné, 
i! est fonction du déplacement horizontal ce qui est en fait par
faitement logique car, i] n'y a aucune raison physique pour 
qu'un soi se comportc différemment sous charge horizontale 
que sous charge verticale ! En outre, si le tcrrain est homogêne 
dans sa constitution, il ne l'est jamais quant à son degré de con
solidation et le modu le de réaction croit en général avcc la pro
fondeur. 

Avec un terrain constitué de plusieurs couches, cette 
interprétation peul se compliquer encorc. 

Unc telle intcrprétation n'est cependant pas toujours né\:essaire 
el clle ne doit, en tous les cas, pas être la cause de l'abandon 
d'un essai de chargc horizontale car la simple transcription gra
phique des résultats, tellc qu'clle est rcpréscntéc sur la figure 19 ,  
est déjà d'un grand intérêt pour l'ingénieur chargé du projet de 
fondation. 

La figure 20 est une synthése de p\usieurs essais sous charges 
horizontales de pieux moulés dans des sols moyennement à trCs 
compressibles, Elle montre, et cela est important, que les modu
les de la littérature (TERZAGHI 1 955) correspondent à des 
déplacements proches de la rupture du soi et sont ainsi presque 
toujours beaucoup trop faibles pour des charges de service. 
Commc le modu le de réaction est fonction de la largeur du picu, 
nous avons reportê en ordonné le modulc multiplié par la lar
geur B du pieu. 

10  

0.2 0,4 O.S 0,8  t,O [c:m) 2.0 
DEPLACEMENT HORIZ. AUX NIVEAUX CONSI DERES 

Fig. lO /fl/erprltation de pfusieurs essais de pieu sous chargcs hfJri:r:rm
tules 

6. COÜT ET DURÉE DES ESSAIS DE PIEU 

Avam de condure, i! est, nous croyons, intérelõsant de donner 
quelques indications approximatives sur le coüt et la duréc des 
essais de c:hurge statique. 

En ce qui concernc le coOt, la figure 21 montre la relation 
approximative entre la chargc maximum verticalc de l'cssai sur 
un pieu unique et son coOt. Ce dernier comprend ; 

- l'exécution du pieu d'essai et son instrumentation 
- le dispositif de charge 
- les dispositifs de mesure 
- l'essai proprement di t (personnel) 
- l'intcrprétation de l'essai. 

Quant à la durée de l'essai, le tableau ci-contre donne les durées 
moyennes des différentes opérations nécessaires à la réalisation 
d'un essai de chargement statique sur un pieu. 

-- + CHARGE: VERTICA.LE 

CHARGE VERT!CAU 
·�·-·· 8 El HOFHZONTALE 

eooo 

CHARGE VERTICALE MAX (kN) 
Fig. li CoUt des enois de chorgement stotique en milfie�· de Fr. 



OPÉRATlONS 

Appel d'offrc et adjudiçation 

Commande et livraison captcurs perdus 

Jnstallation du chantier et exécution du pieu 

Construction du dispositif { I:Ja\last 
de charge : Tirants d'anerage 

Mise en plaee du dispositif de mesure 

Essai de charge vertical : 

2000 k.N en terrain sablo-limoneux 

2000 k N en terrain argileux 

6000 k N en terrain sablo-timoneux 

6000 k N en tcrrain argileux 

Essai de charge horizontal ye préparation 

R�:"mise des premiers résultats de l'essai 

Rapport final 

DURÉE 

3 semaincs 

qques semaincs à 
plusieurs mois 

3 semaines 

2 semaines 

4 semaines 

l semaine 

< l  semaine 

1 semaine 

1 -2 scmaines 

2-3 semaines 

l semaine 

1 semaine 

1 à 2  mois 

Tableuu 6. J : Durée des phases d'un essui �·talique (2()()() à 6000 k N) 

OBSERVATIONS 

presque toujours sur le chemin critiquc { Durcissement du béton du pieu 
pcndant ce délai 
TCte en béton HRI 
Anention au délai de repos du terrain 

délai compté des la fin des essais 

délai compté des la fin des cssais 

7 .  CONCLUSIONS CRANDALL J .S .  ( 1931)  

Nous avons tenté dans eet  article de donner un aperçu général 
du déroulement des essais de pieux les plus courants et de rendre 
attentif l'ingénicur chargé de la direction de tels essais aux diffi
cultés qu'il pourra rencontrer. Cet article n'est cependant pas 
complet, nous n'avons, par excmple, parlé ni des cssais de pieux 
en traction qui s'apparentent un peu aux essais d'ancrage ni des 
essais su r des groupes de pieux qui sont exeeptionnels, vu lcur 
coi'i.t, et que nous n'avons, malheureusement, jamais réalisés. 

«Piles and Pile Faundations11 
J. Boston Soe. Civil Engr. vol. 18 N° 5 May 

D1VERS (1974) 
«Engineers discuss concrere Pife resting11 
Ground Engineering March 

DOCUMENT TECHN1QUE UNlFIÉ DTU (1966) 
((Travaux de jundations projondes pour le bUtiment11 
Mars France 

DYSLI M. (1976) Dans cette eonclusion, nous nous permettrons d'insister sur le 
fait que les essais de pieux et surtout les essais de chargemenl 
statique sont une opération importante souvent délicate à réali
ser qui doit faire l'objct d'une étude sérieuse et être confiée soit 
à une entreprise spécialisée qui réalise l'opération eomplCte sous 
la direction de l'ingénieur chargé du projet de fondation, soit à 
une entreprisc et à un bureau de géotechnique qui réalise l'essai 
proprement di t avec le dispositif eonstruit par l'entrepreneur. 
Dans les dcux cas la compétcnce du personnel chargé de l'essai 
doit être garantie; i! cst intércssant de signaler à ce propos que 
certaines grandes entreprises de travaux de fondation ont des 
Cquipes spécialisées pour les essais de pieux. 

«Pieux mou/és dans un sul argileux souscharges verticales er 
horizonrafes11 

Enfin, les résultats d'un essai de pieu bien mené avec une instru
memation compiCte om un intérêt général et i! est souhaitable 
qu'ils soient publiés car iis apportent souvcnt plus à la mécani
que des sols qu'une dissertation hautement théorique. 
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Bohrpfãhle mit Spitzenverpressung 

ihre Herstellung u n d  ihr Verhalten b i s  zur  Fertigstellung d e s  Rohbaues 

Von M . A. Gautschi, Zürich 

Rifd 1: �e des Buuohjektes mii Oherjfãche der rro!:/fihigen eiszeit
ilchen Seeablagerungen {1) konstruiert au f Grund der Sondier
bohrunxcm (l) 



EINLEITUNG 

In Zürich wurde für die Ringier AG cin Presschaus gebaut, das 
aus verschiedenen Gründen besondere Anforderungen an die 
Fundation stellte. Der 3600 m> Flãche beanspruchende Gebãu
dekomple;o;. umfasst 2 Untergeschosse mit einem 6-geschossigen 
Hauptbau und einem 3-geschossigen Hotbau. 

Das Area! liegt nahe dem Opernhaus an der Dufourstrasse, in 
einem Gebiet, das zwischen 1650 und 1800 dem See durch Auf
schüttungen abgerungen wurde. (Bild 1 ) .  

Auf Grund früherer Funde in der  Nachbarschaft vermutete 
man, dass hier Ueberreste von Siedlungen aus der Jungsteinzeit 
zu finden seien. Da bereits mit den Kernbohrungen ein Steinbeil 
und andere Werkzeuge zu Tage gefórdert wurden vermutete 
man ein archãologisch ergiebiges Feld. Die durch den nach
folgend beschriebenen Bauvorgang ermóglichten umfangrei
chen Grabungen haben denn auch vielfãltige Hinweise übcr die 
Siedlungsweise in Ufernii.he gebracht, dercn Auswertung und 
1nterpretation noch lãngere Zeit bcanspruchen dürftc. Als sehr 
seltener Fund sei der vierrãdrige Wagen crwãhnt. 

DER BAUGRUND 

Er lâsst sich, soweit er aufgeschlossen wurde, in 5 Schichten un
terteilen {Bild 2). Unter der künstlichen A ujjüllung (l)  aus 
einem Gemisch aus Silt, Sand, Ton und Kies befinden sich 
Sumpjablagerungen (2) aus Torf und unreiner Seekreide, die 
verschiedene Kulturschichten aus Jungstcin- und Bronzczeit 
enthalten. Darunter folgen nacheiszeitliche Seeablagerungen 
aus reiner Seekreide (3) und basa/em Faufschlamm (4). Als 
unterste bautechnisch rclevante Schicht wurden die eiszeitlichen 
Seeab/agerungen (5) angetroffen; Sedimentc, welche nahe der 
Glctschcrstirn im kurz vorhcr eisfrei gewordenen nórdlichen 
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Bild 2 Schni/1 Richtung See durch Gebilude und Brzugrund 
l 11uffüllung, 2 Sumpfablugerung�n. 
3 Seekreide, 4 Fau/schlamm, 5 eiszeilliche Seeoblagerungen 

Teil des Zürichsccs zur Ablagerung kamen. Es sind dics zur 
Hauptsachc Silte und Feinsandc mit stark wechselndcm Anteil 
an Kies und Steinen. Ihre Lagerungsdichte lãsst eine leicht gla
ziale Vorbelastung oder Stauchung vermuten. [ C.  Schindler 
1968 1. 
Die Oberflãche dieser für die Abgabe von grósseren Lasten 
einzig in frage kommenden Schicht fãllt unregelmãsssig gegen 
den See hin ab (Bild l + 2). Der Schnitt in Bild 2 verlãuft senk
recht zum Seeufcr durch das Gebãudc und zeigt, dass der Bau
kubus fast ganz in diese Schichl hincinrc:icht. Einc Flachfunda� 
tion lag darum au f dcr Hand, cbenso cinc Wanncnkonstruktion 
wegen dcm hohen Grundwasserstand. Um, trotz gedrii.ngtcr 
Bauzcit, den archãologischcn Notgrabungen genügcnd Zeit und 
Raum zu geben, cntschloss man sich, den Hochbau wãhrcnd 
dcr Bauzeit zunãchst trotzdem auf Pfahle zu stellen. 

DER BAUVORGANG 

Vom Slrassennivcau aus wird zuniichsl die Baugrubenum
schlicssung mittcls einer Schlitzwand erstdlt. Gleichzcitig 
wcrden für die provisorische Fundation dcr Stützen Bohrpfãhlc 
abgetieft und anschlicssend dic definitivcn Stahlstützen für dic 
2 Untergcschosse in der verlorcnen Bohrung auf dcn Pfii.hlcn 
versetzt. Nach cincm Voraushub wird das Grundwasser mit 
Wellpoints abgesenkt und dic Decke übcr dem crstcn Unter
geschoss betoniert. N un schreitet der Hochbau, abgestützt auf 
Schlitzwand uml Pfiihle bis zu seiner Vollendung fort. Die 
bereits vor dem Belonicrcn der crsten Decke einsetzenden 
archãologischen Notgrabungcn kónncn im Schutze der Baugru
benumschlicssung und dcr Wasscrhallung über mehrcre 
Monate wcitergeführt werden. Erst gegcn Ende der Rohbau
phase wird dcr Aushub für die Kcllergeschosse vollendet und 
sowohl die Bodenplatte - als definitive Fundation - als auch 
die De(ke über dem 2. Untergeschoss betoniert. Eine detaillier
tere Beschrcibung ist unter [ Stahlbau 1978 ] zu finden. 



PFAHLHERSTELLUNG 

Aus dicscm Bauvorgang ergaben sich besonder_
� Anforderun-
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konnten die Siiulcnlasten vo� bis 260 t nur von einem Pfah! 
übcrnommen werdcn. Da zwtschen dem Betonieren der ersten 
Bctondeáe bis zur_

Fertigstellung des Rohbaues m�hr als ein 
Jahr verstrich, durlten die Setzungsdifferenzen Lwtschcn den 
cinzelncn Pfiihlen nicht mehr als ca. 6 mm betragen. 
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gungen gerccht w wcrr.!en, wã.hlle man einen Bohrpfahl mit 
Spitzcnverpressung. Bild 3 ze1gt die Anordnung. Zunãchst 
wurde eine ca. 10 m tiefe Bohrung Durchmesser 130 cm nieder
gebracht und mit ciner provisorischen Verrohrung versehen. 
Anschliessend wurde die Bohrung lJurchmesser 100 em ca. 
16 m t.ief vorgetricben. Der n un eingebrachte Beton ergibt das 
unterc Auflager für die am Armierungskorb befestigte Flach
pressc. Diese Presse ist 

_
mit 2 Kupferrohren mit d_er Ob�rflã�he 

verblmden. Nach Erhartcn des Pfahlbetons w1rd m1t Hilfe 
dieser Presse dic Pfahlspitzc gegen den Pfahlschaft vorgespannt 
(Bild 4) . 

Bei dicser Beanspruchung entstcht cine Spitzcnbelastung Qp1 , 
die gleich der Mantelreibung Q51 ist. Si e wurde nach dcr folgen
den Formel bercchnet {M.A. Gautschi 1976 ] 

Qpl = Qs = TC · 2R · 
QJ ; n · K · tg� ' · L 

Die gewãltlten Abmessungen ergaben ei ne rechnerische Mantel
reibung Qp1 von 200 t pro Pfahl. Dic eingcbauten Presscn 
waren ausgelegt auf 208 t max. Last bei einem Hu b von 2,5 em. 
Um cincrseits das Tragverhalten der Pfiihle zu prüfen und 
andererseits eine minimale Konsolidation des Baugrundes untcr 
dicscr Belastung zu erreichen, wurdc jeder Pfahl zunãchst mit 
Wa��er abgepresst und erst anschlicsscnd mit Zcmentmilch ver
presst. 

Pumpe 

Bohrung 0 130cm 

Pfah l  0 IOOcm 

Flach presse 

Bild 3 Schema der Pjahlherstel/ung, 
zuuberst ca. l O m verlorene Pjahlbuhrung dorunrer ca. 15 m langer armierter JJohrp}ahl 

PFAHL V ER HAL TEN 

Von den 56 ausgeführten Pfiihkn konnten 12 wegen Defek:ten 
an der Leitung nicht ausgewertct werden. Die verbleibenden 44 
Pfiihle reagierten bei der Verpressung wie folgt: 

16 Pfiihle konnten bis auf die maximale Pressenlast von 
208 t belastet werden, ohne dass der zur Verfügung stehen 
de Pressenhub von 2,5 em ausgenützt werden musste. Es 
wurden dabci folgende Bewegungen beobachtet: 

Pfahlkopfhebung 6ht max. 10,5 mm 
min. l ,O mm 

mittcl 3,6 mm 

Pfahlspitzensenkung 6h2 max. 20,25 mm 
min. 7,0 mm 

mittel l3 ,5 mm 

Daraus geht hcrvor, dass für die Mobilisicrung des Mantd
n:ibung wescnllich geringere Bewegungen nótig waren als für 
dcn Spitzenwiderstand. Liisst man die 4 Pfiihle mit dcn grõssteu 
Deformationen 6h1 weg, so betrãgt das Mittel von t::.h J der 
verbleibenden 12 Pfãhle sogar nur 2,0 mm. 
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Q p , 
Bild 4 Die auj Pjuhlmuntel und Pjahlspilze wirkenden Kriifte beim 

Verpressen 

ql Ueber/agerungsdruck beim Pjahlkopf 

ql Ueber/agerungsdruck auf der H6he der Pre.-;se 

6h0 Pre.��enhub 
6.h1 Pjahlkopjhebung 

6h2 Pjahlspitzensenkung 

Qs1 Mantelreibung 

Qp 1 Spit:;en widerstand 



Bei den restlichen 28 Pjiihlen war der Pressenhub 6/10 von 
2,5 em vor Erreichen der max. Pressenkraft erschõpft, wobei 
23 mehr als 20 mm Spitzensenkung aufwiesen und nur 5 Pfahl
kõpfe um 5 bis 9 mm sich hoben. Auch hier also ein wesentlich 
grõsserer Weg zur Mobilisierung des Spitzenwidcrstandes. 
Bild 6 zeigt die Bewegungen von Pfahl 9. Er gehõrt zu den 
wcnigen, die zwar die maximale Prcssenlast erreichten, aber 
verhii.ltnismãssig grosse Pfah.lkopfhebungen verzeichneten. Die 
Erstbelastung erfolgte mit Wasser, die Zweitbelastung mit Ze
memmilch. 

Wii.hrend dem Rohbau wurden die Setzungen 6/13 � 6h4 der 
Sii.ulen periodisch mit einem Prii.zisionsnivellement beobach.tet 
(Bild 5). Die Interpretation dieser Messungen ist aus vcrschiede
nen Gründen wesentlich erschwert. Zunãchst sind wegen den 
schlechten Baugrundverhãltnissen keine absolut ruhigen Fix
punkte in der Nachbarschaft zu finden. Weiter bewirkt die zu
nehmende Steifigkeit der Gebãudekonstruklion eine gewisse 
Lastumlagerung von den "schwãcheren" zu den "stãrkeren" 
Pfiihlen und zu der wenig belasteten umfassenden Sehlitzwand. 

Die 38 am Ende noch zugãnglichen Punkte setzten sich im 
Mittel 6,4 mm, im Max. 12, im M in. 1 ,0 mm. Der hõchste Wert 
befindet sieh bei den mit 260 t belasteten Pfãh.len, deren 
Spitzeninjektion wegen Defekten zu wünschen übrig liess, der 
minimale Wert bei einem mit nur 1 60 t belasteten Pfahl nahe 
der Schlitzwand. Die Differenzen zwischen den benachbanen 
Pfiihlen betrugcn, mit einer Ausnahme von 5.5 mm, 3 oder 
weniger mm. In Bild 6 ist der Setzungsverlauf von Punkt 9 auf
getragen. Die gemessene Hebung von l ,5 mm dürfte durch die 
"gemeinsame" Setzung der Fixpunkte infolge allgemein tiefem 
Wasserstand zu crklãren sein. Dass der Baugrund sehr empfind
lich auf Grundwasserabsenkung reagiert, zeigten Setzungen in 
der Nachbarschaft von l em bis nahezu 4 em. 

O s2< O s, 
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O p , � P  > O p, 

Bild 5 :  Verhulten des Pjahles unter der Bauwerkslast: Der Spitzen
widerstand wird gesreigert, gleichz.eitíg wird die negalive Man
telreibung abgebaut. 

Herzlicher Dank geht an alle Beteiligten, war doch eine solch 
anspruchsvolle Arbeit n ur durch ein gutes Zusammenspiel von 
Allen mõglieh, speziell aber durch den Einsatz des lngenieur
büros Fietz AG Zürieh und der Pfahlbohrequippen der Firma 
Losinger AG. 

tmml �:>. h t  

A h Z ,  A h 3  

Bild 6: aemessene Bewegungen a n  Pjahl 9: 

- bei der Verpressung é,h/' Dh2 
- bei der Belastung durch die Siiulenlast Setzung des Pjahl-
kopjes DhJ (gestrichelleLinie) 
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Le m i c ropieu et ses a p plications 

par M. Blandenier, St-Prex 

Etaot don né la diversité des systCmcs a<.:tudlement proposés par 
le� cntrcpri.scs. nous donnerons, de <.:e mode de fondation, la 
définition générale suivantc : 

_ Pfeu de petil diametre comportant, en général, une arma
ture métollique cenlrafe ayanl puur function de reprendre 
te�,- ejjorts âe fa supersrrucrure pour les rransmetlre au rer
roin encaissant par l'intermédiaire d'une guine de ciment. 

le terme de micropieu s'applique donc à \'eosemble des procé
dés de fondation caractérisés par un élément porteur de faible 
diamétre. 

Le procédé sous u ne forme simple a êté introduit pour la pre
miCre fois sur le marché en ltalie par la .\llaison Fondedile il y a 
unetrentained'années. 

l! a connu un développemcnt rapide à partir des années 60, avec 
l 'enrq�istrement pratiquement simu han�. en Suisse et à l'étran
ger, de plusieursbrevets. 

D'autrP part, le micropieu s'est développé parallélement aux 
ancrages en tenain meuble, et de ce fail a largcmelll bénéfícié 
des améliorations tr::chniqur:s apportées à ee sccteur. 

AVANTAGES DU .\1ICROP1EU 

Le:; av�ntages principaux du micropieu rCsuhent d'abord de son 
diamCtrc de forage réduit. De ce fait, sa réalisation deviem 
possib!e avee des foreuses à rotation légéres, peu en<.:ombrantes 
et non polluantes qui peuvent intcrvenir dans des loeaux cxigus 
ou �ous de faibles hauteurs de plafond. 

On :crra, par les exemplcs qui scront donnés plus \oin, les pos
sibihtés offcrtes à cct Cgard. 

La méthode de forage adoptée est la rotation avec utilisation de 
eou.ronncs à prismes ou il diamant pour le passage des maçon
ncnes. 

l
_
e çh?ix de la rotati0n csl imponant car il t:�ermet d'<:viter les 

V1brannns ct les ébranlcments. La po.<,..�ibilité d'ex&:ution en 
foragt·

_ 
tubé apporte égalcment une grande sécurité à l'égard du 

remamcment ou du ri\que de décornprr::s.sion du soi. 

C:e ��n
.
t ccs dispositions qui permettent de travailler en toutc 

seeunte sous des fondations lourdement chargées .  
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tes; la liaison entre le mi<.:ropieu et le� fond�tions de l'ouvrage a 
������::, :� :�:�is rJ:����e�;�;�s ����\é;�it
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���e :r�� eedcr à des reprise� en �ouo-owvre ou a des modifications de 

structuredes fondation.<. .  
Ces qualités en font un proeédé appliqué avant t ou t dans des 
lravaux de reprise en sous-ceuvre, de renforcement de struc
ture�, de fondations à l'intérieur ct autour d'immeubles en ����:���

-
et d'une façon généralc pour le travail en sitcs d'acd:s 

Dans notre groupe nous nous somme• efforcés de standardiser 
les mkropieux avec des fomges de diametres allant de 100 à 
250 m m pour des charges de service varianl entre 40 et 250 ton
ncs. On peut ainsi les comparer aux pieux forés classiques dans 
les diamétres 400 â 800 mm. 

Le  tame de micropieu est done lié à la  dimension du pieu et  non 
pas à sa capacité portante, qui par contre est ]oin d'être négli
geablc. 

La longueur des micropieux n'est pas limitéc ct peut alleindre 
les mêmes dimensions que celles des pieux classiques. 

Ceei a soulevé le probleme de nambage, qui a fait l'objet de 
nombreuses étude.<. aussi bien chez nous que dans les pays voi
sins, et don t les condusions favorabks ont été d'ailleurs confir
mées par de nombreuses applieations. 

Ce problfme dépend des caraetéristiqucs du terrain, de J'élanee
ment du picu et des dispositions adoptées pour la construction 
de l'élérnent porteur métallique. 

Les cxpérimentations et la pratique ont permis de clarificr le 
probléme et de constater qu'il cst, dans la grande majorité des 
eas, aussi négligeable pour les mkropicux que pour les pieux 
classiques. 

CARACTÉRISTIQUES DES MICROPIEUX 

La fig. l donne quelques exemples de micropicux. 

A gauche du cliché, nous avons représenté un micropieu de eon
ception simple. 

Dans le passé, ce pieu était simplement rempli de coulis ou de 
mortier au eours de l'extraction du tubage, avee ou sans mise en 
pression du eoulis de remplissage. 

Aetuellcmcnt, il est le plus souvent équipé d'un élémcnt porteur 
métalliquc, par exemple un fer profil�. un tu be métalliquc ou de 
simples barres d'armature frettées. Dans ce cas, l'armature mé
tallique est dcseendue dans le forage prêalablcmcnt rempli d'un 
couli� de scellement, ceci avant l'cxtraction du tubagc. 

Celte technique est suffisante lorsque le terrain de fondation est 
de honne qualité ou lorsque le pieu peut être fiché en profon
deur ;;ur unc cou<.:he portante, ce qui lui don ne en fai t les carac
rêristiques d'un picu '--olonne. 

Au centre de la fig. l, nous avons représenté le pieu Jl\·1, systéme 
"Solétanche". I pour injection, M pour métallique. 

Cc pieu est plus eonnu sous le nom de pieu aiguille, pour souli
gner à la fois le rô!e prépondérant de l'armaturc métallique, 
aimi que son élaneement. 

Le pieu aiguillc <.:Omprr::nd u ne armaturc constituée par une ou 
un cnscmble de barrcs en acicr �olidarisées entre cllcs avce, au 
centrc, un tu be à mancheltes non porteur utilisé pour la réinjec
tion de la zone de scellement. AprCs tHJ <.:ertain tcmps néccssaire 
au durcissement du coulis de gaine. l'injection de scellement, en 



prcssion, pcut êtrc réaliséc avec ce .�ystCme en une ou plusieurs 
phases suivant les qualités du terrain encaissant. 
A droite de la fig. l, nous ai'O!ls représenté le pieu TUBFIX, 
systême brevcté "Swissboring". 
L'armature cst, ir.:i, constituée par un tube à paroi épaissc muni 
de manchcttcs d'injection dans la zonc rJc scdlcmcnt. Grâce à 
ce dispositif, oo pcut proçéder dans cette zone ct au oiveau 
désiré, à des injections en pression contrôlée de manii:re à 
assurer lll qualité requise du sccllcment. 
La répétition des phases d'injection sous pression, renduc possi
ble par le rJispositif du tube à manchettes, se tradnit par une 
amélioration tri:s scnsible de l'adhérence rnicropicu-terrain. 
On reticndra égalcment pour les systi:mcs de micropieux réin
jedables : 

- L'importancc de l'armaturc métalliquc qui permet d'attein
dre un niveau de capacité portantc élevé et qui reste capable 
de reprcndre ccrtains cfforts parasites. 

- Les cffcts prédominants de la gainc de ciment qui joue plu
sieurs rõlcs importants : 
- Raidissement de l'armature. 
- Transmission des eHorts au terrain. 
- Protection de l'armature contre la corrosion. 

Les micropieux des deux derniéres catégorics comprennent, en 
fait, trois parties : 
- La têlc du picu. 
- La longueur libre. 
- La longueur ancrée au terrain. 
Comme on peut le constater dans leur principe de construction, 
les micropieux de ce type s'apparcntcnt de trC:s prés aux ancra
ges réinjectables par plusieurs de leurs caractéristiques princi
pales : 
- Forage de petit diametre. 
- ExiMence d'unc armature métallique. 
- Scellement en prcssion par phascs succcssivcs au moycn du 

tube il manchctles. 
Leur principc de construction permet en ou\ re : 
- De reporter l'cffort au nivcau désiré. 
- De travaillcr indifféremmcnt en comprcssion ou en traction. 
- Oe procéder à une mise en charge préalable. 

Pieu raci ne 

JPalo radica Fondedilel 

Fig. J Exemples de micropieux 

Pieu I M  

(Solétanchel 

DISPOSITIF DE MISE EN CHARGE PRÉALABLE 

Le sysiCmc breveté ' 'TUBFIX' ' Swissboring cst doté d'un dis
positif original de misc en charge préalable qui perrnet la misc 
en précompression de l'élémcnt portcur (fig. 2). Dans cc sys
tCmc, la têtc du micropicu est complétée par un tube, dit de 
traction, scellé dans le massif de fondation de l'ouvrage. U· 
vérin de mise en charge se fixc au tu be de trar.:tion par un systC
me de griffe, çe qui permct l'appliçation de l'cffort désiré sans 
néeessité de rcrourir il une eontrebutée extérieure. 
Ce dispositif de dimensions réduites offre les pos�ibilités inté-
ressantcs suivantes : 
- le contrõlc simultané du micropieu et du tu be de traction 

peut s'exécuter facilement et à peu de frais. L'opération 
représcnte un véritable essai de charge pour la réeeption de 
la capacité portantc du micropieu. 

- La mi.� en compression du micropicu à sa charge de servke 
ou à unc fraction déterminée de cettc demiere permet unc 
compcnsation du tassement initial qui ainsi ne vicnt pas 
s'ajoutcr aux tassement.<, déjà enregistrés. l.a misc en charge 
permct donc de contrôler les phénomencs de ta.sscment. 

- Enfin une mise en charge dépassant le poids de la super
strueture permet dans certaines situations panieuliéres de 
créer un soulhcment volontaire et eontrôlé. 

Les o�rations de mise en charge avec le systeme Tubfix ne 
dépendent en définitive que du tu be de traction et de sa parfaite 
adhérencc au ma.s�if de fondation. 
En conséquence, l'opération de mise en ehargc pcut se faire 
sans aucun aménagcmenl supplémentairc des fondations, par 
exemple fouilles et modifications de structure, qui sont généra
lcment imposées par d'autres systemes. 

DIMENSIONNEMENT DES MlCROPIEUX 
Le dimensionnemcnt des micropicux comprend deux aspects : 
- Le dimensionnement de l'élémcnt porteur. 
- Le dimensionncmcnt de la fiche ou longueur de su:llemem. 
Le probl(:me est complexc ct ne pcut être traité ici. 11 pcrd toute
fois beaucoup de son imponancc du fait de la possibilité de 
mise en chargc préalable, qui permet en fait de testcr la capaeité 
portante de chaque pieu. 

Pieu TUBFIX 

(Swissboring-Rodio) 
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Maçonnerilt d e f o n d ation 

111'--r----;,L- F o r a g e  

, .  

Void, pour illusrrer Iu tcdmique des micropieux, quefques 
exempfes d'application : 

l>;xernplc No. l 

Pruhfl!me posé : 

Fondation d' un immeublc à reconstruire dans la vieille ville de 
Lucernc (fig. 3) .  

!l s'agissait de faire pénCtrer les pieux dans un substratum de 
grCs molassiquc� trê� durs sans produirc d'ébranlemcnls 
susceptibles de provoqucr des tassemcnts des bâtimcnt.� voisins 
vétustes Ct mal fondés. De plus la place disponible pour les 
outillages de pícux était três cxigüe. L 'cxécution de mieropíeux 
étant possible à rotation et avec de petites maehines répondait 
cxactement aux conditions requises. 

Pieux e.nh·més : 
nombre : 
chargesutiks : 
longueurs : 
encastrcmcm : 
élêmentporteur : 

Parties intéressées : 

1 5 pit:ces 
95 - 180 tonnes 
6,5 - lO,S m 
l , S - 4, 0 m  
tube e n  ader 5 2 ,  0ext 159  mm, 
épaisseur variablc 10..20 mm 

Maítre de l'reuvre : Erbengemcinschaft Haumgartner, 

Archítectc : 

lngênicur ; 

Entrcprisc :  

Lucernc 

G. Helber, dipl. Arch ETH/SIA, 
Luccrnc 

U. Ho!;-;, dipl. Jng. ETH/SIA, 
Lucernc 

Swissboring SA, Voll.:ctswii/ZH 

F"ig. } Oisposilijdemisef'n charge 

i�.i!- '3 f'._ • - ·: -11 
' l  

F"ig. 3 LUITrne, Nenensteinslrasse 4J, coupe 

; : r lc_, .. l_ . Ííriffi ri 
l� 
� �  



Exemple No. 2 Exemple No. J 
Probteme posé : Prob/eme posé : 

Rcnforcement des fondatíons d'une hallc de fabrication, sans Fondation d'une jctée de chargement de gaz liquide à Qatar, 
interruption de la production (fig. 4 ct 5). Golfe Persique (fig. 6 et 7). 
Le choix du systéme "micropieux" et l'exécution des travaux en !l s'agit, ici, d'un exemple d'application en site marin. La coupe 
équipe de n uit ont permis de maintenir intégralement la produc- montre la disposition des micropieux qui assurent la stabilité 
tion de jour. En effct, les outillages de pieux étaient peu encom- des mõles d'amarrage. Les micropieux travaillent ici en trac-
brants et pouvaient travailler entre les machines-outils. Les tion. Leur longueur hors soi est d'environ 70 picds. Des dispo-
zones de travail ont été polluées au minimu m, grâce à l'absence sitions de constructions particuliCres ont été príscs dans ce cas à 
de déblais importants et à la possibilité d'injecter le coulis de l'égard de la protection du micropieu métalllque contre la cor-
scellement à partir d'une centrale installéc à l'extérieur. rosion. 

Pieux exécutés : Pieux exéculés : 

nombre : 1 1 9 piCces 
charges utíles 28 - 72 tonnes 
\ongueur moyenne 8,3 m 
élément porteur tube en acier 52, 0ext == 60 - 100 mm, 

épaisseur 8 - 12,5 mm 

Parties iméressées : 

Maitre de l'ceuvre : Schweizerische Lokomotiv- und 
Maschinenfabrik SLM, Winterthur 

Etude : Solexperts SA, Zurich 
Entreprise : Swissboring SA, Volketswíi!ZH 

Fig. 4 Winterthur SLM. Buu A,  p/un 

Fig. j WintenhurSLM, forage pourmicropieux 

nombre : 48 piCces 
charges utiles : 75 - 125 tonnes en traction 
longueur totale : 36 - 44 m 
longueuren terrain : 1 5 - 23 m  

sable fin à moyen 3 à 4 m 
Couche ca\caire avec cavernes remplies 
d'argi!e 12 à 20 m 

protection : tubage de 2J", épaisscur •;," 
Parties intéressées : 

Entreprise générale : John Howard & Co Ltd. London 
Entreprise de pieux : Swissboring Overseas Corp. Ltd, Du bai 

Fig. 6 Qorar, roupe d'un m6le d 'umurrage 

Fig. 7 Qarar, �·ue d'un móle d'amarrage 



Excmple No .  4 

Probteme pose : 

Repnse 
déficicnte 

d'un bãtiment dont la fondat.ion était 

bãtiment théoriquement, fondé sur picux forés à la la-
dans les 80 - 1 10 em. Au cours de la construc-
des tassemenls imporlants sont obse-rvé�. lls aneignent 

15 em dans la partie centralc, ct provoquent des désordrcs dans 
la superstructure. 

Les sols de fondation sont constitués, en partaru de la surface 
du so[, de : 
- remblais m:�s meublcs, tourbeux en têtc. 
_ calcairc grossier a��ez fissuré et cavemeux par endroit. 
_ sables du Cuisien a\"el: quelques graviers et passagcs tour

beux. 

Fig. 8 Nanrerre, vue du bâliment repris su r micropieux 

Fig. 9 Namerre, dispo.lilion de�· micropieux en p/an 

La décision est prise de reprendre la totalité des charges sur 
pieux aiguilles, soi t environ 38'000 \Qnnes pour k noyau central 
et le loeal teehnique. Tous les effons son t reportés dans la cou
che de cakaire grossin el de sable du Cuisin. Exécution avcc 
des machincs Haushcrr METRO et !-IBM 12 mixtes à mât télés
copique, sous faible hauteur de plafond (2.20 m). 

Pieux exécwés : 

nombre : 
chargesutiks : 
longueur : 
encastrt•ment : 
pieux aiguillcs 
constitués par : 

Protectionconlre 
la corrosion : 

Entreprise : 

630 pifces 
62 - 70 tonnes 
environ JO m 
9 m  

2 barres TOR 40 mm ou 
2 barres TOR 40 mm 
+ l barre TOR 20 mm 

traitement au brai epoxy 

So!étanche Entreprisc SA, Paris 

l'"ig. !O l\'anterre, j()fage des micropieux sou5 /wuteur réd11ite 

e Micropieu équipé de 2 T 40 + 1 T 20 
,. Micropieuéquipé de 2 T 40 



Exemple No. S 
Problhne posé : 

Reprise en sous-ceuvre d'un pont ancien sur la riviêre Trebbia 
en ltalie, dont l'arche centrale s'est effondrée en 1971  (fig. l i  et 
12). 

Les parties d'ouvrage encore en place ct les cuh!es de la nouvelle 
arche ont été fondées su r micropieux TUBFIX. 

U ne solution de fondation sur micropieux a été choisie en rai
son des facilités de mise en ceuvre : 

- pont de uavailléger; 

- liaison facilitée avec les fondations de l'ouvrage ancien. 

- cxécution s'intégram aisément aux travaux de régénération 
menés parallélement. 

Fig. 12 Ponte Gobbo, coupe 

Exemple No. 6 

Fig. li Pome Gobbo, Bobbia (ltalie), v ue des travaux de réfection 

Pieux exécwés (Etape 1978): 

Problême posé : nombre : 94piéces 
50 tonnes 
9à 11 m 

Renforcement des fondations de la cathédralc St-Pierre à charge utile ; 

Genêve, dans le cadre des travaux de restauration (fig. 13 à 17) .  longueur : 

11 s'agissait de remplir les conditions suivantes : 

- Choix d 'une méthode de forage qui ne risque pas de provo
quer des désordrcs dans l'édifice de hau te valeur historique 

- ébranlement des maçonneries, 
- décompression du soi sous l'assisc des fondations, 
- dépradation de chapiteaux et pollution du site archéolo-
gique. 

- Choix d'un systéme qui pcrmette la mise en charge des mi
cropieux sans modification de struciUre des murs et des 
massifs de fondation. 

Le micropieu TUBFJX Swissboring, avec dispositif de mise en 
charge incorporé, qui répond à ces conditions, a été retenu. 

6 à 7 m dans 1es sables 
é!émcntporteur : IUbe à paroi épaisse 0 89 x lO mm 

La 2• étape prévue pour 1 979 doit comprendre environ 300 
pieux. 

Parties intéressées : 

Maitre de l 'ceuvre : 

Architectes : 

lngénieurs : 

Entreprise ; 

Fondation des clefs de St-Pierre, 
GenCve 

A . Galéras, E . Martin 
architectes associés, Genêve 

E. Bourquin & G. Stencek, ing. civils 
EPF, GenCve; Ch. Comte, ing. EPF 

Swissboring SA, St-Prex/VD 



Fix. /3 Genh·e, CorhédroleSt·Pierre, '-oupe 

f"ig. 14 Gent•·e, Curhédru/e St·Pierre, p/an ttre étope 



Fig. 15 Geni!ve. Cathédrale St-Pierre. v ue de tétes de micropieux (tubes l'"ig. 16 Gene�·e, Cuthédra/e St-Pierre, aulres tí!tes de micropieux 
detractionscellésdansla muçonnerie) 

Fig. 17 Geni!••e, Cathédrale St-Pierre, oulillage de 
forage pour micrapieux 

Adresse de l'aureur : 

M. Blandenicr, ing. civ. dipl. EPF-Z 
e/o Swissboring SA 
! 1 62 St-Prex VD 

Prises de vue : 

Swissboring SA, Volketswil ZH l St-Prex VD 
Solexperts SA, Zurich 
Soletanche Entreprisc SA, Paris 
Ing. Giovanni Rodio & C . ,  S .p .A . ,  Casalmaiocco (Milano) 
P .  Ch. Gcorge, GenCve 



M I T T E I L U N G E N  d e r  S c hw e i z e r i s c h e n  G e s e l l schaft für B o d e n- u n d  F e l s m e c h a n i k  

P U B L I C A T I O N  d e  l a  S o c i été S u i s s e  d e  M é c a n i q u e  des S o l s  et des R o c h e s  

Herbsttagung 1978, 3 .  November, Bern - Session d'automne 1978, 3 novembre, Berne 

Résultats d e  deux essais de charge effectués à Genêve dans des formations 
m o ra i n i q ues 

Par J.-F.  Hotellier, ingénieur ENSG, Genêve 

INTRODUCTlON 
Les formations morainiques essentiellement wurmiennes qui ta
pissent le fond de la cuvette genevoise constituent par leur com
pacité une assise de choix, tant pour des fondations superfi
ciclles lorsqu'elles affleurent, que pour des fondations pro
fondcs lorsqu'elles disparaissent sous des couches plus récentes 
de moindre qualité 
Le terme de moraine reeouvre des terrains de mêrne origine géo
logique, mais de qualité tri:s différente, cornrne k montrent les 
deux essais de eharge suivants effectués sur des pieux rorés. 

ESSAI No. l - PIEU CYLINDRIQUE e 90 
Le prernier essai a été réalisé su r un pieu cylindrique de diarni:tre 
effe<:tif 90 em. lkhé sur 8 m. dans une moraine argileuse 
wurmienne, pauuc en eaillou)(, dure à tres dure, plastique et 
pratiquement saturée (fig. l) .  
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;:. I Moraine argílem·e wurmienne - Fiche d'identification. 

li s'agit dans l'ensemble d'un terrain de bonne qualité qui auto
rise habituellement en fondations supcrficielle� un taux de tra
vail moyen de 3 kg/em' (0,3 M Pa). 

Dispositif de charge (fig. 2 et 3) 
Le dispo�itif de charge éla.it eonstitué, de part et d'autre du pieu 
d'essai, de deux picux de traction reliés par une poutre compo
sée de 3 profilés HEB 1000, la charge étant appliquêe par deux 
vérins hydrauliques et transmise au fond des pieux de traction 
par des câblcs de précontrainte. 
La fichc des pieux de traction avait été fixée à 15 m. pour qu'ils 
puissent rcmplir lcur mission avec un souteverner-.t minimurn 
cornpatible avee leur utilisation eomme élément de fondation au 
stade définitif. 

PIEU DE lHACTION PlEU 

E 

� l  

SUD COMPRIME 
4.15 

Fig. 2 Essai de charge sur pieu 0 90 - Profil. 
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f/g. 3 Vue générole de l'instol/ation de charge. 

Essai et n!sullats 

L'essai de charge s'est déroulé en deux temps : 

l ) Essai rapide sous formc de cydc chargc - décharge, pour 
évaluer la charge de rupture et définir la charge admissible 
selon un critére de portance. 

2 )  Un essai lent pour appréóer les déformations sous des 
charges voisines de la charge de serviee et leur évolution 
dans le temps. 

F"ig. 4 Pieu comprimé - Diagromme chorge-tassement. 

l) Essai rapide (fig. 4) 

L'essai a été réalisé en une journée en appliquant des charges 
croissantes par palicrs de 70 t .  jusqu'à la valeur maximum de 
480 t. Pour ehaque palicr, la eharge était maintenue de 22 à 25 
minutes. 

Les déformations étaient mesurées au 11 10  de mm. à l'aidc d'un 
niveau automatique mesurant les déplacements de 5 réglettes, 
soit : 

- 2 sur le pieu comprimé (permettant ainsi de suivre d'évcn
tuelles déviations dans un plan passant par les 3 pieux). 

- l sur chaque picu de traction pour surveiller leurs soulCvc-

- J sur un point �dixet) comme contrôlc. 

L'allure de la courbe cffort - déformation et le tassement ma
ximum atteint, soit un peu plus de 8 em., montrent que le pieu 
était proche de la rupture. La charge de rupture peut être éva
luée, par extrapolation, à un peu moins de 500 t .  

La  charge admissible du pieu comprimé, en  jonction de fo por
tance, a été déterminé selon différentes méthodes. 

a )  Méthodes basées sur l'importance des tassemenls résiduels : 

- BUREAU VERlTAS 
a) P adm :o IOOO?o P (S résid. = 5 mm.) = 164 t. 
b) P adm :o 670/o P (S résid. = 1 6  mm.) = 177 t. 
e) P adm = 50% P (S résid. = 32 mm.) = 181 t. 

- CODE NATIONAL DU BÃTIMENT, CANADA 
a) 1960 : P adm. = 50% (S résid. = 40 mm.) = 1 97 t. 
b) 1965 : P adm. = 500/o (S résid. = 20 mm.) = 145 t. 

Pour ecs 2 méthodes, plus eouramment employées pour des 
picux de pctits diamécres (40-50 em.) les crithes (tassements 
résiduels) ont été adaptés aux pieux utilisés (soit 0 = 90 em.) 

b )  Méthodes basées sur des tassements sous charges limites : 

- TERZAGHI 
a) P rupt = P 
(S lim. = IOO?o 0 pieu) = 2,5 

P adm. = 196 1. 
(la charge limite a été déterminée par extrapolation) 
b) P rupt = P (S lim. = 2") F = 2,0 

P adm. = 210 t. 

e )  Méthode basée sur la jorme générale du diagramme 
charges-déjormations 

- C1dTERE DE TANGENCES (réf. J ) 

P rupt. est donné par l'intcrscction des tangcntes aux pemes 
moyennes sup. et in f. du diagramme 

F = 2,0 
P adm. 
F 
P adm. 

= 185 t. 
= 1 , 5  
= 245 t .  

d )  Méthode basée sur les ((vi/esses» de déjormation pour cha
que palier lle charge 

- CAMBEFORT & CHADEISSON (réf. 2) 
P rupt. cst donné par la charge correspondant â u ne 
variation brusque des déformations en fonction du (dempsn 

F = 1 ,7  
P adm.  = 1 80 t .  
F = 1 ,25 
P adm. = 24ú t .  

e )  Méthode basée sur l a  variation des déjormations élastiques 
rapportées aux déformations résiduelles 

- SZECHY (Réf. 3) 
P adm est donné par l'extremum de la variation de la diffé
rence des déformations élastiques du palier considéré et du 
palier précédent, rapportée â la déformation résiduelle du 
palier considéré. 

P adm = 265 t .  

L'hypothése admise par Széchy, soit tassement d e  chaque palier 
par consolidation primaire quasimem achevée, n'étant pas 
remplie, cette dcrniere méthode n'a pas été retenue. 

L'application de ces méthodes donnait une fourchette de char
ges admissibles allam de 145 â 245 t., avec une moyenne de 
197 t .  La charge admissible du pieu sclon un critére de por
tance, a été fixée à 200 t. 

2) Essais lents 

Ces essais ont été réalisés pour 2 paliers de charge à 200 et 240 t. 
maintenus pendant 2 à 3 jours. 



:.serncntc; spécifiques à chaque palicr étaicnt faibk.s (0,3 à 
;. à J OOWt de !11 consolídation primalrc - 0,4 ã 0,5 em. 

· -- ;olés 11 3 moi�). 

- .}.>!mcr.f, une certaim: conso!idafion s'érait oper� pcndanL 

,;·;I rapidc, noLamment sous les charges le� plus élevées. Si on 

·;;: :&it au rasscment sous chargc rapíde celui de «consolida

:rc;1l� ,  on obtiendraít à 3 mois des valcur� plus plausibles de 1 ,0 
! , 5  em. pour chaque palier. 

Gvement ( cm l  

;g. j Pic11 de traction - Diagrammc ejjort-wmli!w:men.r. 

I.Himition de la chargr de servict 

Dems le cas de l'ouvragc en question, les surchargcs instanla
.� représentaicnt lc� �� Jt la charge de service totillc de> pieux. 

L'ingé:1ieur BA désirail, pour limiter les wllicítalions de ta 
·:.�cture, quc le t�ement de.<. pieu'\ sous l'influcm:c r.lc ;;tli sur

�·•,uges, ne dépassc pas S mm., ce qui revenait à adtnc1lre un 
�.ssement total d'cnviron 7 mm. sous la charge de scrvice. 

•. ..'applk,ation de ce critêre eut pour effct ele: réduire la charge de 
· ::rvice du pieu d'e&<.ai à 170 t. 

4) fiont'liOimcmcnt du pieu d'essai 

_.a t'omparaison entre le comportement des pieux de traction el 
rdui du pieu d'c:;sai, pcrmet d'évaluer comment se mobili.';cnt le 
rottement latéral ei la résistance en pointe au rur ct à mesure 

r; ue \e:; pieux se dép\acent sous des charges croissa.ntcs (fíg. 5) .  

Gnr le  pieu d'cssai, on peut estimer que jusqu'à 50 : . ,  la pointe 
r.e travail\c pas, et que ve0l la charge de scrvicc ( 1 70 - 200 t .)  elle 

:end entre 35 el 4üo/o du total. A proximi!C de la rupture, i! est 
'�:ffi61c de eonnaitrc la répartition rointc - hit. pubquc l 'on 
f:J.Ore la valeur-limile du frottement \atéral. 

t;; Dlmetlsionnemtnl des pleux 

.a fiehe des pieux différemmcnt chargés a été définie en admet
. .;;nt que la résismnce spédfiquc rnoyenne au frouement. latéral 
·i ;a résisumce en pointe sont inr.lépendames de In profonr.leur 
d-: fiche et qu'elles ne dépcndcnl que du tassement dn pieu. 
-:: •cst sur cette ha�e qu'ont élé r.limensionnés ei exécuté.s ks 
u·�ux. 

�S!\.I No. 2 � PIEUX BARRETIES 

6 2• CM.ai a été réalisé sur des picux barreHes destiné.\ à suppor
--- une tour d'habitation de 18 niveaux, située dan� la banlieue 
:: Geneve. 

,." pieux sont cntii:rement fichés dans une moraine limoneuse 
ri '  oe en eailloux, três dure et tres compaetc, d'c:<cdlente qua!ité 
\"i�. 6). 

li 
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Fig. 6 Murai•lt limoueu.�e wurmirmm:' - Ficlle d'identificO/ion. 

Les pieux barrenes avaient unc scction de 0,6 x 2,60 m. (élé
menH de paroi moulée) et un e fichc de 4 à 7 m. pour des charges 
de service prévu� allant de 300 à 1400 t. 

Pour des raisons pratiquc.o; facilcs à comprendre, l'essai a été 
effectué Sllr un pieu de fiche minimurn cl de H fal b le:)) charge de 
service (400 t.) 

/ , D (' 

(.' •• C>/'.· 

' ,, "  

LIOIONEUSJ 
l 
l 
l 

l..o m. 

ANCRAGE 100 t .  

L taux de travail habituels de semcllcs fondées dans ectlc 
�··.nche �nt de 3 , 5  à 4,0 kg/cm1 (0,35 à 0,4 M Pa). Noton� que 
tk·u� le ;;as présem, une fondation mr pieux était plus éeonomi· 
G11: quc uc.s scmelles ou un radier. Pig. 7 Essai de ,.h(lf'f(f' sur p/tu barreue - Cuupe type. 



Fig. 8 V11e générale de !'instal/ation de ("hargl!. 

Dispositif de cbarge (fig. 7 et 8) 

Le dispositif de çharge réa!isé par l'entreprise Fehlmann - fra-
vaux Hydrauliques, était composé d'un bàti en profilés métalli
que� lourds sur lequel ven:lient �·accrocher R ancrage� scellés en 
profondeur dans la moraine graveleuse. La charge ttait appli
quée entre le bâti et le pieu par lO vérins hydraulique�, montés 
en série. L'ensemble était prévu pour atteindre le double d:: la 
charge de �ervice, soit SOO t .  

Essnl de charge et résultars 

L'essai de chargc s'est déroulé comme prcçédemment en deux 
temp.� : un essai rapide à charges croissantes. �uivi d'un essai 
<denh) à charge constante. 

1) E.�sai <<rapide)J 

lassement {rrrn) 

Fig. 9 Essai rapide - Diugrumme churge-/u�>Semenf. 

Le pieu a été chargé par paliers de 100 t .  maintenus 15 mn, 
jusqu'à la charge maximum de ROO t .  autorisée par les ancrages. 

L'examen du diagramme chargc - tassemcnr montrc quc les 
tasscments son t tres fai b les e t qu 'à 800 t .  on est cncorc tres !oin 
de la chargc de rupture. En effct, les criti:res S rupt. = 2" ou 
1 / 1 0  du diamCtre ne sont ras du tout satisfaits. L'allure habi-
tuelk de la courbc de chargcmcnt avec u ne concavité tournéc Fig. 10 Es:sal fcnt - Diagramme ta.-;.>emem-log t. 

vers le haul indique quc le pieu réagit d'autam mieux qu'ii est 
plus sollicité. 

Un calcul d l'envers>> selon Poulor. (réf. 4) permet de détermi
ner pour la moraine assimilée à un milieu élastique un module 
de déformation globale à la charge de l'ordre de 6000 kg/crn1 
(600 M Pa) et un module de déformation à la déchnrge beau· 
coup plus fort, voisin de !3000 kg/C'm1 ( 1 300 M Pa). 

2) Essais lcnts 

Le picu d'cssai a été soumis à dcs charges de 400 t .  puis de 600 l. 
appliquées chacune pcndanl 48 h .  

Les diagrammes d e  lassemenl e n  fonction d e  logt montrcnl quc 
les 100117o de la «consolidation primaíre)) sont atteims au bout 
de queiques minutes. 

Les tassements totaux cxtrapolés à 2 mois sonl : 

- sous la chargc de servicc Ps = 400 l .  : 2,  7 m m. 
- sous 1 ,5  x Ps, soit 600 t. 3 ,2  mm. 

J. Dimens1onncment dcs flches 

Sui te au x excellems résultats des essais, il a été décidé de réduire 
d ' un m�tre les pieux don t la fiche prévue êtait suptrieure à 4 m. 
Les picux d 'une Jongueur de 4 m . ,  considéréc commc unc fkhc 
rnin\mum, n'ont pas été modifi6. 



CONCLUSIONS 

l . En ee qui eoneerne les dispositifs de charge, l'utilisation 
d'anerages secl\és en profondeur est souvent pratique et éco
nomique, mais ceci ne permet pas d'obtenir des renseignc
ments sur le frottement latéral comme avcc des picux de 
traction, à moins d'équiper le pieu d'essai d'extcnsométres, 
ce qui se fait maintcnant systématiqucment, vu lcur coüt 
relativement peu élevé vis-à-vis de eclui d'un cssai ct des 
informations qu'on peut en tircr. 

2 La littérature offre toute une gamme de formules pour dé
terminer la eharge admissible d'un pieu. J\ ne faut cepen
dant pas oublier que des éJCments particuliers à l'ouvrage 
comme la durée d'application de la charge, les déformations 
absolues ou différenticlles admissibles, ete, peuvent devenir 
prépondérants. 

3 . Les formations morainiques ont suivant leur naturc ct leur 
compaeité des comportements tri:s différents. !! est donc 
important dans l'étude d'un projet de fondation sur picux 
dans ces terrains de les avoir au préalable parfaltcmcnt 
identifiés, sunout si l'on n'envisage pas l'exécution d'un 
essai de charge. 11 faut de toute façon conserver une certaine 
prudenee pour se mettre à l'abri des hétérogénéités (niveaux 
intraformationnc\s de moindre qua\ité, «eheminées» d'alté
ration, ete.) inhérentes à ce genre de formations. 
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Zerstõ rungsfreie Pfa h l p rüfmethoden :  Mõgl ichkeiten und p ra ktische E rfahrungen 

Von D r .  H .  Kapp, S t .  Gallen 

J. EINLEITUNG 

Ueber dcm Problem, die Qualit.\it und Kontinuiliit eines Bcton
pfahles mit wirtschaftlich vcrtn:tbarem Aufwand abzukliiren, 
zcrbrechen siçh Ingenieurc und Untcrnehmer die Kõpfc, seit es 
Bctonpfiihlc gibt. Erstaunlich a m Thema der zcrstõrungsfreien 
t�fahlprüfmcthodcn ist deshalb nlcht so sehr die hohe Zuver
lãssigkcit d er hcutc móglichen Diagnose, sondern vielmehr di e 
Tatsache, dass d!e Entw!cklung und Anwendung der zcrstó· 
rungsfreien Pfahlprüfung im Ausland bcrcits vor mehr uls 10 
Jahren eingcsctzt hat, ohnc dass man - von cinigcn lõblichen 
Ausnahmen abcgcschcn - in der Schweiz hievon Kenntnis ge
nommen hiitte. Bezeichnenderweise enthiilt ja auch die SIA
Pfahlnorm Nr. 1 92 noch kcinen entsprechcndcn Hinweis, was 
nun allerdings - wic dem Refcral des Kommissionsprásidenten 
emnommen werdcn kann - demniichst geãndert werden soll. 
LJabei handelt es sich im Grunde genommen lediglich um eine 
Wciterentwkklung lángstens erprobtcr Untersuchungsmctho
den aus dem Gcbict der Betomechnologie, eine Entwicklung, 
die zum grossen Teil am Centre expérimemal de recherchcs et 
d'études du bâtiment et des travaux publics in París erfolgtc 
und von hier bald auch au f andere Ui.nder wic Dãncmark und 
ltalien übcrgriff. Man darf ruhig behaupten, dass heute - nach 
übcr 10 Jahren Erprobung und praktischcr Anwendung - die 
bis anhin einzige, mehr oder wcniger zuvcrlii!isige, aber sehr 
kostspielige Mcthode der Prüfung verdãchtiger Pfiihlc mittcls 
Kernbohrungen durch dic zcntórung.sfreien Pfahlprüfmetho
den sehr ernsthafte Konkurrenz crhalten hat. 

In unsercm Land wird die zerstõrungsfreie i>fahlprüfung von 
schwcizerischcn Untcrnehmungcn seit gut 2 Jahren angcbotcn, 
wobei im wesentlichen J verschicdcne Mcthoden wr Anwen
dung kommen: 

- Ultraschall-
- Vibrations- und 
- Echomethode 

Ueber die beiden letzteren wird anschliessend im Artikel von 
Herrn Ficrz berichtet. Hier beschrãnken wir uns dcshalh 
darauf, einc k.urt.e Einführung in die Ultraschaffmethode w 
gcben, welche im franzósischcn Sprachgebict untcr dcm Namen 
carouage sonique bekannt ist. 

2. UL TRASCHALLMETHODE 

Wie bei allen andern Ultraschallprüfungcn basiert auch unsere 
Methode im wcscntlichen darauf, dass dic Durchschallungs-
3CSchwindigkeit mit dem Elastizitãtsmodul de; untersuchten 
J<órpers variiert, wobei im Falle einer vollstãndigcn Diskontj
'"luitãt (Bruch, Einschnürung) dic Schallwelle abgelenkt bzw. 
eflektiert wird. Bild 1 zeigt die Anwendung dieses Prin.zips am 

3eispiel eines Brückenelementcs, eine Prüfmcthode, die heute 
mmer haufiger gefragt ist. 

Bei der Pfnhlprüfung macht man sich die Geset.ze der Wdlt:n
ausbreitung in der Weise zunut�c, dass Partien mit qualit;uh 
minderwertigem lleton sowie Kiesncstcr und [lodcncinschlü�c 
zu eincr Vcrlãngerung dcr Dun.:hlaufzcit gegcnüber dem Nor .. 
malwcrt, Brüche und Hohlrãumc aller An dagegen zu ciuct 
mchr oder wcnigcr vollstándigcn "Ausblendung" des Signals 
führcn (s. Fig. 2). Handelt es sich umgekehrt um cincn homo
genen Beton, w kann bei bekanntem Sondenabstand die Ueton
druckfestigkeit mit grosscr Annãherung crmittelt werdcn. 

Fig. l lkispie-1 einer ntillds U/lra�·cha/1 gepriijlcn 
/Jelonlam:;lruktion (z.B. Brück.rnfahrbahnplolle) 

KI ESNEST BRUCH E I N SCHNÜRUNG 

Fig. ] Prinüp dcr Beton-Durch)·�·ho/lung in einem Pjohl 



Um ei nen Pfahl auf sciner gesl!mten Liingc mittels Ultraschall 
zu untcrsuchen, ist es unumgánglich, ihn von Anfang an mit 
Führungsrõhrchen zu bcstückcn, die zur Aufnahme und Füh
rung des lmpulsgebers und des Empfiingers dicncn. Dic 
Róhrchcn sind in dcr Weise am Armierungskorb zu befestigen, 
dass ein mõglichst grosser T ei! des gesamten Pfahlquerschnittes 
durchschallt werden kan n (s. Fig. J). Dic Rõhrchcn waden für 
die Messung mit Wasser gefüllt, um aufgrund der hicraus resul
tierendcn Wellenbrechung die anfallende Energie in einem 
Punkt zu konzentricn�n, dcr knapp ausserhalb der Rohrachse 
li e g t .  

8 @  
PfRhl  1 :5  5(1 c m  Phhl l 50 · I O O cm 

Fig. 3 Anordnung der Ullrascha/1-Fiihrungsróhrchen 

11>\PULSGENE RATOil 

"""'"""� 

Fig. 4 Meswnordnung 

Da es schwierig ist, die Empfiingersonde im lnneren des Rohres 
auf diescn Brennpunkt zu orientieren, bedient man sich eines 
piczoelektrischen Kcramik-Druckgcbers, dcr rund u m di�: Son
denachse angeordnet ist und dmnit den Hrcnnpunkt mit Sicher
heit umfasst. 

Die vom Geber in einer Frequent. von ca. 40 · 1 00 kllt. ausge
sandten Schallwellen wcrden nach dem Durchlaufcn des Pfahl
querschnittes vom Nehmer aufgenommen und elektronisch an 
cinc Zcntrale weitcrgeleitet, wo die cmpfangencn Signalc in 
einem Oszilloskop sichtbar gcma(;ht und dic Durchlaufzcit der 
Wellen registriert wird. Die empfangenen lmpulse kónnen ent
wcder auf kontinuierliche Wcise photographisch fcstgchaltcn 
oder aber a !s Zeitimpulslinie über einen automatischen Schrei
ber dargestellt werdcn (s. Fig. 4). U m bei dcr photographischen 
Aufnahme ein Uebcrschneidcn dcr verschicdenen Signalc zu 

vermeiden, begni.igt man sich mit dcr modulierten Darstellung 
der horizontalcn Linie, d .  h .  der obere Teil d er Wcllc tritt wciss, 
dcr unlcrc schwarz in Ersdlt,inung. Ein kontinuierlicher und 
homogener lletonquerschnitt. wird daher durch einc regel
müssigc Abfolgc von alternierend wcissen und schwarzen St.rci
fen darge�tellt. t-.1inderwertigc Betonqualitàt oder Diskontinui
t1itcn machen sich demgegenübcr durch cin unrcge!mtissiges 
Wellenbild odêr durch cinen vollstàndigen Unterbruch des 
cmpfangcnen Signals bemcrkbar (s. Fig. 5). 

Die neuestc Entwicklung dcr Ultraschall-Mcthod�: geht dahin, 
nicht nur die !Jurchlaufzcil zu messcn, sondern gleichzeitig 
auch die Amplitude des ankommendcn Signals zu registrieren. 
Dadurch wird die Zuverlãssigkcit der Diagnosc und die rüum
lichc Ortung von Fehlcrn wesentlich verbcsscrt. Auf cinen wci
teren, kostenmüssig sehr hetrãchtlichen Vorteil dicscr ncucn 
Methodc wird spiiter noch hingewiesen. 

Die Prüfung einc.s Pfahles �rfolgt nun in der W ei se, dass man in 
2 gegenübcrliegendcn Führungsrõhrchen die Geber- und Neh
mersondc bis au f dcn Pfahlfuss absenkt und dan n heide Sonden 
kontinuierlich und lageparallcl bis zum Pfahlkopf hoch�.ieht. 
Bei einem homogenen Pfahlbcton mu55 hicrbei die festgcstdlte 
Dun:�hlattfzeit der Wellen über dic gesam\c Pfahlliinge praktisdl 
konstant bleibcn (s. Fig. 4). 

Wird dagegen beim ersten Durchlauf ein móglicher Fahler auf
gezeichncl, so wird die fragliche Stelle nochmals durchschallt, 
diesmal abcr das empfangcnc Signal mit grõsserem Auflõsever
mõgen und in einem gróssercn Massstab aufgenommen und 
dargc�tellt. 

Als Führungsrohre für die Aufnahme der Sonden wcrden bei 
der ursprünglichen Ultraschallmethode mcist gewõhnliche l y;_ 
Gasrohre aus Stahl verwendet, die am Armicrungskorb be
festigt u;J.d mit diesem einbetoniert werden. Ueblichcrweise vcr
setzt man 3 an dt:n Ecken t:ines gleichseitigen Dreiecks ange
ordnctc Rõhrchen. Bei kleinen Pfáhlen kann man sich allenfalls 
auf deren 2 bescbrãnkcn, wãhrend bei grosskalibrigcn Pfãhlen 
deren 4 (an den Ecken eines Quadrates) empfohlen werden (s. 
Fig. 3). Damit wird es mõglich, auch ei nen Fehler genau zu lo
kalisiercn, der sich nicht auf dcn ganzcn Pfahlqucrschnitt cr
streckt. Hei der Befestigung der Róhrchen am Armierungskorb 
ist auf mõglichst optimale Lageparallelitát über die gesamte 
Pfahlliinge zu achten; bei sehr langen Pfáhlen kan n dies etwel
che Mühc verursachen. 

Die Yerwendung von Stahlführungsrohren ist vor allem deshalb 
empfehlenswert, weil bei Kunststoffrõhrchen keine genügende 
Haftung ;:wischen Rohrwandung und Beton garantiert werden 
kann. Letzteres kann zu Stõr�ignalen führen, dic u .U.  ei nen gar 
nicht vorhandencn Fehler vortâuschen. 

Die ncuc Ultraschallmethodc mit kombinicrter Aufzeichnung 
dcr Durchlaufzeit und der Amplitude ist demgegenüber nicht 
auf eine optimale Haftung zwischen Rohr und Beton ange
wicsen und erlaubt deshalb die Verwendung von Kunststoff. 
rõhrchcn, was vor allem bei grossen Pfahllángcn cine betrüch\
liche Kostcnsenkung crmôglicht. 

Zwangsláufig erheht sich n un die Frage, was im Falle eines fest
gestelltcn Fehlcn zu tun sei. Dabei darf davon ausgegangcn 
werden, dass dic hohc Prãzision der Ultraschallmcthode cs ja 
im allgemeinen erlaubt, zwischcn Fehlstellen mit minderwerti
gem Beton, Kiesnestern oder Hodeneinschlüssen einerseits und 
vollstiindigen Diskontinuitiitcn andcrcrseits zu unterschcidcn 
und die tiefenmiissige Lage der Fehlstelle auf � l dm genau zu 
ortcn. In gemeinsamem Oesprãch zwischen projektierendem In
gcnieur, Oberbaulcitung und Prüfingcnicur ist aufgrund diescr 
Diganose zu entscheiden, ob der kranke Pfahl trotz der fest
gestellten Gebrcchen in dcr Lage ist, di e ihm zugedachte Trag
kraft und Funktion zu übernehmen. lst der Enl�cheid negativ, 
so muss deshalb doch nicht unbedingt in jedem Fali ein neuer 
Pfahl erstellt werden. Vielmehr ist cs r.lurchaus mõg!ich, dcn 
P fahi im Bcreich dcr Fehlstclle aus den bcstehenden Führungs
rõhrchen heraus �.u injizieren und au f diese Weise mit rclativ 



.;ringem Aufwand zu saniercn. Dic Führungsrohre kõnnen zu 
.Jiescm Zweck in der gewünschtcn Tiefe ohne wcitcrcs mit ciner 
Sprcizfrãs.:: aufgetrcnnt und somit als lnjektionsrohre ver
"'endet werden. 

3 .  SCHLUSSFOLGERUNGEN UND GEGENÜBER
STELLUNG 

Mit den modernen, zerstOrungsfreien Pfahlprüfmcthoden, ins
besondere mit den Ultraschall- und Vibra.\tion,<,methoden, wird 
es mõglich, auf dic bisherigen �chr kostspieligen lleton-Kern
bohrungcn zu verzichten und i m allgemeinen crst noch cine wc
�entlich prãzisere Diagnose zu stcllcn. Dic ncuen Mcthoden sind 
langjãhrig erprobt und in dcr Praxis bcwãhrl. Die erforderli
chcn Apparaturen sind robust und auf jeder llau�telle ohne 
besondere Installationen einsctzbar. 

Die beidcn in der Praxis am haufigsten angewandten Methoden 
- Ultraschall und Vibration - unterM:heiden sich im wcscntli
chen durch folgende Vor- und Nachteile: 

- Bei d"er UltraM:hall-Methode müssen die zu prüfenden 
Pfãhle von Anfang an bcstimmt und mit Fiihrunguõhrchen 
bestiickl werdcn. Die Vibrations-Methode kann demgcgen
übcr ohne spezielle Vorbereitung auch dann noch cingesctzt 
werden, wcnn der Entscheid hiezu ersl naeh Abschluss der 
Pfãhlungsarbeilen getroffcn wird. In der Praxis t.eigt sich 
allerdings, dass allein schon das prophylaktische Versctt.en 
von Ultraschall-Führungsrõhrchen ei nen betrãchtlichcn psy
chologischen Eint1uss auf dic Unternchmung und insbeson
dere auf den Bohrmcister ausübt. Jcdcnfalls ist es immer 
wieder erstaunlich, wie auch alte b�tandene Bohrmeister 
die Diagnose ihrer Pfãhte mit betrachtlichem Her-1.klopfen 

- Die Ultraschali-Methodc ist au f Pfãhle beticbiger Uinge und 
bclicbigen Ourchmesscrs anwendbar, die Vibrations-Metho
de i m allgemeincn nu r au f Pfãhle mii einem Schlankhcils-

faktor von� � 20. 

- Die Vibrations-Mcthode basiert au f der dynamischen Errc
gung des Pfahlcs und des ihn umhül!endcn Bodens. Bei he
terogenen, viclschichtígcn Búden, wic sic bei uns üb!ich 
sind, kann deshalb die lnlerprelalion von Vibrations-Dia
grammen ctwekhes Kopfzerbrechen bereilen. Oie Ultra
schall-Methodc ist dcmgegeníibcr unabhãngig \"Oill um
hüllenden Bodcn; ihre Diagnose kann mit hoher Prãzision 
direkt bildhaft sichlbar gcmacht wcrdcn. 

Mit dcr Ultraschall-Methodc kann dcr üusscrstc Masntcl
bercich des Pfahles nicht erfassl werden, da es praktisch 
nicht mõglich ist, die Führungsrohre ausserhalb der Schaft
armierung anzubringcn. 

Fig. S 'hotographische Wiedergabe der empjarrgenen US.Jmpulse. 
"ispiel eines 6 m lungen, mir f""ehlern priipariencn f'johles. 

- Dic Führungsrohre dcr Ultraschall·Methodc kOnncn bei 
festgestellten Fehlern als Injektionsrohre verwendet werden . 
Z ur Sanierung von Fchlern, di e rnit der Vibrations-Methodc 
entdeckt werden, muss dcr Pfahl vorgãngig aufgcbOhrt 
werden. 

-- Was �chlicsslich die Kosten.�eite betrifft, so gilt allgemein, 
dass die Ultraschali-Methode infolge ihres gcringeren 
apparatíven Aufwande.s zu günstigeren Bedingungen angc
boten wird als dic Vibrations-Methode. Allerdings entfallcn 
bei letztcrer die Kosten für Lieferung und Montagc der Fíih
rungsrohre. Oie Durchschnittlichc Leistung darf je  nach 
Lünge und Durchmesser dcr Pfãhlc für beide Methoden mit 
- 1 5 - 25 geprüftcn Pfühlcn pro Arbeitstag veranschtagt 
wcrden. Bei optimalen Bcdingungen kann diese Quote auf 
über 30 Pfãhle pro Arbeitstag gesteigert werden 

�rstórungsfreie Pfahlprüfmethoden 

�caschal lmethade v;bcahansmethode 

Fohlorhallo Patlron trolon 
bildholl on Erochoinung 

Dit z u  prUhndo,, Pl�hlo  k��
non orol noch orlolp1or t<or 
•lollun; butimml woroon 

Al• Vot�roilunv ·�r l'rUI�"fi 
rto.JU dtr Piohi iUopli<b mil 
oinom ;lau�uopo""n z • .,. •• ,,; 
pul• UDonUic�u wttdon 

lm o l l ; o m o i n o n  oul Pliohlo 
m o l o i n o m  S d l o n k h o n • ; rorl 
•on � � 20 buthrinkl 

A b h i n g i g  .om S<� "' i r. � u n ç •  
• y • l o m  S o d o n  - Pf a h l  

�:::�"�:!�·.�bi�-�::�;·:::;;.� l 
Apparat i • •alari• ouhoondi,} l 

Fig. 6 Gqemiberstelfung drr Vnr- rmd Nachteile der /)4-idrrr um hiiu. 
jigs1en angewunt/11'11 Ulfraschull- 1111d Vibration�ml!ihode 
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Zerstõrungsfreie Prüfung von Betonpfã h len 

Von H .  Fierz, Zollikofen 

EINLEITUNG 

Dic Ultraschali-Mcthode wurde als cine von mehrcrcn Mõglich
keiten dcr Prüfung von Pfiihlcn im vorangchcnden Vortrag cin
gehend crlautert. Hier mõchten wir nun sechs bekanntc zcrstõ
rungsfreie Pfahlprüfungsverfahren vorstellen. Vieren dieser 
Vcrfahren liegt die Ausbreitu.ng e!astischer Kompressionswellen 
im Betonpfahl zugrunde, eincm weiteren dic Strcuung von 
Gamma-Strahlen in der Materie und dem letzten die Verteilung 
des elektrischen Potentials um ei nen u.mer Spannu.ng stehenden 
Stab. Ferner kõnncn diese Verfahrcn grob in zwci Klassen ein
geteilt wcrden: 

a) Verfahren, welche über Kontinuitât und Qualitat des Bctons 
Aufschluss geben 

b) Vcrfahren, welche den Boden miterfassen und somit gewisse 
qualitative odcr sogar quantitalivc Aussagen übcr die Trag
flihigkeit zulassen. 

Reflexionsmethode 

l 

o 
Bi!d 1: Rejfexionsmethode, Me.-.sanordnung 

DIE REFLEXIONSMETHODE 

Das Prinzip des ersten Verfahrens, welches wir als ReOexions
Methode bezeichnen, ist im Bild l dargestellt, Mit dem Ham
mer wird am Pfahlkopf eine irnpulsfõrmige Welle angeregt. Das 
Trigger-System dient zur Festlegung des Beginns der Zeit
messung mit dem Oscillographen. Die Welle liiuft den Pfahl 
hinunter, wobei sie an Diskontinuitãtsfllichen reflektiert wird. 
Diskontinuitâtsfllichen sind z.B. der Pfahlfuss, Querschnitts
ver1inderungen sowie Risse. 

Die reflektierten Wellen gelangen wieder zum Pfahlkopf, wo 
ihr Eintreffen vom Beschleunigungsgeber registriert wird. Das 
Messergebnis ist ein Zeit-Beschleunigungs-Diagramm, auf wcl 
chem der Anfangsimpuls, sowie die sukzessivcn Reflexionen 
dieses Jmpulses zu sehen sind. Aus den Laufzciten dcr rcflek
tierten Wellen, vom Beginn des Hammcraufpralles bis zur An
kunft am Pfahlkopf, llisst sich bei bekannter Schallgeschwin
digkeit im Beton die Ticfc der Diskontinuitiitsflachen berech-

D lE VIBRA TIONSMETHODE 

An Stelle einer stossartigen Erregung des Pfahlkopfes kann 
auch eine harmonische Erregung verwendet werden. Die 
Messung wird vom Zeitbcrcich in den Frequenzbereich verlegl. 
Dieses Vcrfahren nenncn wir Vibrationsmethode, wobei die so
genanntc mechanische Impedanz des Pfahl-Boden-Systems als 
Funktion der Erregerfrequenz gemessen wird. Die mechanis,hc 
Impedanz Z ist das Analogon zum elektrischen Widerstand und 
ist definiert als Quoticnt aus erregender Kraft F und der daraus 
resultierenden Schwinggcschwindigkeit !9. (vgl. Bild 2). k 
nachdem Kraft und Geschwindigkeit am selben Ort oder nicht 
gemessen werdcn spricht man von Eingangs- oder Uebertra
gungsimpedanz. 

F F 

u � 
l z i., � ( N/m /s } 
a :  impédance d'entrée 
b :  impédance de transfert 

Bild 2: Zur Dejinition der mechanischen /mpedan::: 



Die Messausrüstung bcsteht im wesentlichen aus cinem elektro
magnetischen Vibrator für die Erregung und einem Geschwin
digkeitsaufnehmer (siehe Bild 3). Die Frequenz der erregenden 
Kraft wird kontinuierlich variiert. Ei n Regelkreis sorgt dafür, 
dass die Amplitude der Kraft immer gleich gross bleibt. 
Registriert wird die Schwinggeschwindigkeit als Funktion der 
Frequenz, also die sogenannte Admittanz, der Kehrwert der Im
pedanz. 

Die gemessene Admittanz wird durch folgende Parameter be
stimmt: 

l . - Oeometrie, d.h. Durchmesser, Utnge, Tiefe von Diskon-
tinuitiiten 

2 . - Betonqualitãt 
3 . - Bodeneigenschaften 

Aus den Messkurven (Bild 4) wird die Lage von Diskontinui
tãten, bzw. die Pfahllãnge,nicht mehr aus Laufzeiten bestimmt, 
sondem aus den Frequenzabstiinden zugchóriger Resonanzen. 
Die Resonanzen entstehen bei bestimmten Frequcnzen, wenn 
die sich überlagernden auslaufenden und reflektierten einlau
fenden Well"en gleichphasig sind. 

Bei fehlerfreien Pfiihlen wird nur cin Frequenzabstand fest
gestellt, welcher der Pfahlliinge emspricht. Der mittlere Wert 
der Admittanz nimmt bei gleicher Betonqualitiit mit zunehmen
dem Pfahl-Durchmesser ab, wle dies die gestrichelte Kurve 
einer 70er und die punktierte Kurve eines 90er Pfahles zeigen. 
Die ausgezogene Messkurve eines defekten Pfahles, z .B.  mit 
cines mehr oder weniger grossen Querschnittsverãnderung, 
zeigt einen ganz anderen Verlauf. Die zur Pfahlliinge gehOren
den Resonanzen sin d n ur noch schlecht feststellbar, da di e 
Wellen schon an der fehlerhaften Stelle zum grOssten Teil 
reflektiert werden. Der zur ausgezogenen Messkurve gehórende 
Pfahl hat rund 2 Metcr unter dem Pfahlkopf eine bedeutende, 
einseitige Einschnürung. 

DYNAMISCHE PFAHLPRÜFUNG NACH TNO 

Ein weitcrcs Vcrfahren, welchcs als dynamische Pfahlprüfung 
bezeichnet wird, wurde am TNO in Delft entwickelt. Die Erre
gung ist wiederum stossartig und die Messung erfolgt im Zcit
bereich. Jm Gegensat:t. zur Reflcxionsmcthodc werden aber 
Fallgewichte bis zu 40<Xl kg verwendet, ftir deren Heben ein 
Bagger notwendig ist.. Mit einem optischen System bestehend 
aus einer Lichtquelle, einer am Pfahl angebrachten schwan:
wcissen Kante und eincr Spczialkamcra win.! die durch dcn Stoss 
bewirkte Bewegung des Pfahlkopfes registriert. Gleichzeitig 
wird mittels Dehnungsmess-Streifen die auftretendc Last be
stimmt. Man crhiilt cinc Last - Zcit - Funktion und cinc \Vcg 
Zeit - Funktion. Vereinfachend zusammcngefasst wird aus dcr 

Weg - Zeit - Funktion die aufgebrachte Last (welche ebenfalls 
aus der Last - Zeit - Funktion bestimmbar ist), die Mantelrei
bung und der Spitzenwiderstand bestimmt. Diese Auswertung 
wird von einem dem Mess-System angeschlossenen Rechner 
durchgeführt. 

UL TRASCHALLMETHODE 

Vollstiindigkeitshalber erwiihnen wir nochmals kurz die Ultra
schallmethode, bei welcher Laufzeiten von elastischen Wellen 
gemessen werden. Die Messergebnisse priisentieren sich z.  B. in 
Form von Tiefen-Schallgeschwindigkeits-Diagrammen (Bild 5).  

DICHTEMESSUNG 

Die Dichtemessung beruht auf ganz anderen physikalischcn 
Vorgãngen als die vier soeben beschriebenen Verfahren. Für 
diese Messung wird eine sogenannte y-y-Sonde benützt, wie sie 
auch bei üblichen Bohrlochmessungen zur Anwendung gelangt. 
Aehnlich wie bei Ultraschallmessungen müssen in den Pfãhlen 
Messrohre für das Einführen der Sonde vorgesehen werden. 
Am unteren Ende der Sonde befindet sich eine radioaktive 
Quelle, welche y-Strahlen sendet. In einem gewissen Abstand 
von der Quelle, und gegen die direkte Einstrahlung abge
schirmt, befindet sich ein y-Detektor. 

, , ,o·• ,,, 

Bild 4: Vibralirmsmethode, Messkurven 

LIIJUdt - d tftkhr Pfahl  
--- Pfaht  i .O . ..- 70cm 
·-- Pfaht l. O. •90cm 

l '"'"'"' _"'!"_ ��' '"' '  
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Bild 3: Vibrationsmethode, Messanordnung S i g n o l proportiO<>ol f 
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Bild S: Ultraschoii-Methode, l•lesskurven 

Die y-Strahlen werdcn im Beton gestrcut und abgeschwãcht. 
Ein Teil der y-Strahlen wird zum Detektor zurückgestrcut, 
wobei die Anzahl der Strahlen, welche den Detcktor crreichen, 
mit zunehmender Betondichte abnimmt. Mit dem Bohrloch
messgerãt wird die Dichte kontinuierlich als Funktion der Tiefe 
gemessen. Bild 6 zeigt das Resultat einer an einem Pfahl in 4 
Messrõhrchen ausgeführten Dichtemessung. In den Messrohren 
l und 2 stellt man zwischen 4 und 6 m eine Abnahme der Dichte 
fest. In der glcichen Tiefe wurdc mittels Ultraschmallmessun
gen, insbesondere zwischcn den Rohrcn l und 2, l und 4 und l 
und 3, cbcnfalls einc Abnahmc der Schallgcschwindigkeit 
gcmessen. 

Methode Geriitc-Aufwand Vor!Hreitung am Pfahl 

ELEKTRIK 

Das letzte Verfahren, welches am Institut für Geophysik der 
Universitãt Lausannc erprobt wurde, gestaltet n ur die Messung 
der Pfahllãnge odcr genauer der Armierungslange. Die Ar
mierung wird an den einen Pol einer Spannungsquelle ange
schlossen (Bild 7). Der zweite Pol der Quelle wird in genügen
dem Abstand vom Pfahl an eine Hilfselektrode angeschlossen. 
In einer in Pfahlnãhe abgeteuflen Bohrung wird die Spannung 
zwischen einer festen und einer beweglichen Elektrode ge
messen. Aus dem Spannungsverlauf in Funktion der Tiefe 
(linkes Diagramm) lásst sich die Lãnge der Armierung be
stimmen. Bei nicht zu grossem Abstand der Bohrung vom Pfahl 
liegt das Ende der Armierung auf der Hõhe des Wendepunktes 
der Spannungskurve, bzw. des Maximums der Gradientkurve 
(rechtes Diagramm). 

ZUSAMMENFASSUNG 

In der Tabclle l ha ben wir dic sechs Prüfverfahren zusammcn
g<:fasst und nach den Kriterien 

- Gerãteaufwand 
- Messvorbereitungen am Pfahl 
- Messgrõsse und 
- Aussage 
kurz gekennzeichnet. 

Es ist ersichtlich, dass mit zunehmendem Informationsgewinn 
der apparative Aufwand sehr stark ansteigt. Für die Anwen
dung der vier Methoden Reflexion, Vibration, TNO und Elek
trik muss lediglich d�r Pfahlkopf zugánglich sein, wobei für die 
Elcktrik cine zusiüzliche Bohrung notwendig ist. Diese kann 
abcr für mehrere Pfãhle benützt werden. Im Gegensatz zu 
Ultraschall- und Dichtemcssungen, die den Einbau von Mess
rohren bcdingen, kann bei den vier erstgenannten Verfahren 
der Entscheid zur Prüfung auch nach der Pfahlherstellung cr
folgen. 

Die W ahi des ei nen oder anderen Verfahrens hãngt von der ge
wünschten lnformation sowie den Kostcn ab. 

Für einzelne Pfãhle bietet sich z.B.  Ultraschall als zuver
!ãssigstes Verfahren an. Für grtissere Pfahlfclder kõnntc hinge
gen ei ne Kombination von Ultraschall- und Vibrationsmethode 
sinnvoller sein, wobci einige mittcls Ultraschall geprüfte Pfãhle 
als Referenz für die Vibrationsmethodc dicncn kõnnen. 

Messwrõsse lnformation 

Ultraschall gross Einbau von Messrohren Schallgeschwindigkeit Kontinuitãt und 
Qualitiit des Betons 

Dichte gross Einbau von Messrohren LJichte Kontinuitiit und 
Qualitãt des Betons 

Vibrations- gross Herrichtcn des P fahi- mechani.<.ehe Impcdanz Pfahllãnge; 
methode kopfes Betonqualitãt 

l Reflexion klein praktisch keine Laufzeitcn Pfahllii.nge 

T N O  sehr gross Herrichten des Pfah!- Krii.fte und Bewegung Traglast 
kopfes am Pfahlkopf 

Elektrik sehr klcin Bohrung in Pfahlnãhe Elektrische Lánge der Armierung 
Spannungen 

1" belle l Zerstôrungsfreie Pjahlprüjmethoden 
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M I T T E I L U N G E N  der S c h w e i z e r i s c h e n  G e s e l l s c h a ft für B o d e n - u n d  Fe lsmecha n i k  
P U B L I C A T I O N  d e  l a  S ociété S u i s s e  d e  M é c a n i q u e  des S o l s  et d e s  R oches 

Herbsttagung 1978, 3.  November, Bern - Session d'automne 1978, 3 novembre, Berne 

PAN E L- D I S K U SS I O N  

Notíz z u r  Panei-Diskussion 

Erstmals in de r Geschichte de r Tagungen unserer Gesellschaft wurde, a/s A bschluss de r Herbst
tagung -vom 3. 11. 1978 in Bern, eine Panel-Diskussion durchgeführl. 

Unter der Leilung -von Herrn K. Suter, dipl. !ng., Chur, stelllen sich die Herren F. Andres, dip/. 
1ng., St. Ga/fen, Proj. H. J. Lang, Zürich, G. Magagna, dipl. Baumeister, Zug, C. Racine, dipl. 
Jng., Zürich und Proj. R. Sinniger, Zürich, den Fragen ausdem Auditorium. 

Ein Teil der Fragen bezog sich auf die am 1.5. 75 in Krajl getretene SIA-Norm 192 "Pjah/junda
lionen", andere Fragen gingen von den Themata der Vortriige aus. Vier Diskussionsbeitriige sind 
im -vorliegenden He/1 Nr. 99 verOjjentlicht. 

An der Panei-Diskussion wurden z.B. Fragen behandelt wie: "Berechnung -von Pfiihlen, die 
dun·h Horizomalkrdjte und Biegemomente beanspruchr werden; Lastaufteifung zwischen 

Pfiihlen und gemeinsamer Bodenplatte; Berechnung der Spannungen im Pfahfschajt und zu!iissi
ge Spannungen; Bruchbeanspruchung von P/iihlen ". /m weireren kamen Fragen der Interpreta· 
tion -von Belastungsversuchen, der Ausjührung, der Ausschreibung usw. zur Sprache. 

Es hat sich gezeigt, dass diese Diskussionsjorm zum Abschluss einer Tagung sehr nützlirh ist 

und von den Tagungsteilnehmern begrüsst wird. Der Vorstand hat demnach beschlossen, auf 
Gnmd dieser guten Erfahrung erneut, )e nach Art des Tagungsthemas, Panei-Diskussionen :w 
organis1eren. 

R. Wullimann 



M I T T E I L U N G E N  der S c h w e i z e r i s c h e n  Gesel l s c haft für B o d e n - un d F e l s m e c ha n i k  

P U B L I C A T I O N  d e  l a  S o c i été S u i s s e  d e  M é c a n i q u e  des S o l s  et d e s  R o c h e s  

Herbsttagung 1978, 3 .  November, B e r n  - Session d'automne 1978, 3 novembre, Berne 

Diskussionsbeitrag zum Thema "Kieinbohrpfã hle" 

Von H . -W. Koreck, Dipl .- lng.,  Mü nchen 

In Ergiinzung zu den intcrc:s.samen Ausführungen von 
Mr. Blandenier zum Thema "Les micropieux et leurs applka
tions" �o11c:n ein paar Bilder vun freigelcgtcn Kleinbohrpfàhlen 
von Baustdlcn aus der Bundesrepublik gezeigl wcrdc:n. 

IJild l 

Bild 2 

Die �ilder 1 und 2 zeigen frcigc:lcgte Kleinbohrpfiihle unter 
mehrge.'•chossigen Wohngebáudcn. lm Zugc des U-Bahn-Baues 
wurden die bewohnten Gebãudc vorüb<:rgchend bis zum Ein
ziehen der Spannbetonplalle und dcr scitlkhen Lastumlageruug 
von diesen Kleinbohrpfiihlcn getragen. 

Bild 3 zeigt die l'fãhle untcr cinem abgefangenen Fundament 
Sic stüt7.en dieses Fundament vorübergchend bis zum Einbau 
eincs ticfer liegenden Bauteiles. 

Bild J 



Bild 4 zdgt die Pfãhle in einer hoch belasteten Baugrubcnwand. 
Da die Pfãhlc nur einc gcringe Biegung aufnehmen kOnnen, 
werden sie mehrfach durch Riegcl und Ankcr nach hinten abge
spannt. 

Bild 4 

In Bild S ist der Qucrschnitt eines Mini-Kern-Verbundpfahles 
zu sehen. Der Kern besteht au.� einem SO mm Gewi-Stahl. Zur 
ErhOhung d�r ãusseren Tra.gfãhigkeit wurde der MOrtelmantel 
durch Nachverpressung nachtrãglich aufgesprengl. Dic dunklen 
Bereichc kenn1.eichnen den nachverpressten MOrte!. 

Bild J 

Zur Zeit wird im Arbcitskreit 5 dcr Deutschen Gesellschaft für 
Erd- und Grundbau an der Norm OIN 4 1 28 ' 'Kleinbohrpfãhle' '  
gcarbeitet. In der Norm wcrdcn Hinweise für die Konstruktion, 
Herstcllung, Bemessung, Tragfãhigkcit und Prüfung gegeben. 

Für die Bemessung der inneren Tragfãhigkeit kõnncn dcmnach 
bei Pfãhlcn mit schlaffer Bcwehrung, wie bei den Grossbohr
pfãhlen, dic bestehenden Stahlbeton-Richllinicn angewendct 
werden. Für Vcrbundpfiihle ist dagegen ein Nachweis der 
Brauchbarkcit, d.h. entweder die Zustimmung im Einzelfal! 
odcr die allgemeine Zulassung crforderlich. Die ãussere Trag
fãhigkeit ist durch Probebelastungen nachzuweisen, es sei denn, 
es licgen bereit.s Erfahrungcn mit vcrgleichbaren Pfâhlen in 
vergleichbaren Bõdcn vor. 

Adresse des Verfassers: 

H.-W.  Kon�ck, Dipl.-lng. 
Lehrstuhl und Prüfamt für Grundbau 
und Bodenmechanik 
Technische Universitãt München 
Paul-Gerhardt-AIIee 2 
O - 8000 München 60 
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P U B L I C AT I O N  d e  l a  S oc i été S u i s s e  d e  M éc a n i q u e  des S o l s  et d e s  R oches 

Herbsttagung 1978, 3 .  November, Bern - Session d'automne 1978, 3 novembre, Berne 

Tragverhalten und z u lãssige Belastungen der Pfã hle 

V o n  Jan MatouSek, d i p l .  l n g . ,  Geotest A G . ,  Zollikofen 

Objekt: 
Nationalstrassc N7 Winterthur - Kreuzlingen 
Brücke über dic Thur (km 17 .354) 
Pfahi-Probcbelastung 

Bauherr: 
Tiefbauamt des Kantons Thurgau, Frauenfeld 

Projeklierender Jngenieur: 
lngenieurbüro Oskar Roth, Frauenfeld 

/m Aujtrag des Kant. Tiejbauamles Thurgau und in Zusam
menarbeit mit dem projektierenden lngenieurbüro Roth, Frau
enfeld, hatten wir im Frühfing 1978 Oelegenheit, einen Bela
stungsversuch mit einem grosskalibrigen Pjahl am Standort der 
zukünjtigen Thurbrücke der N7 durchzujühren. 
Wir mOchten in diesem Beitrag über die gewonnenen Ergebnisse 
kurz berichten. Eine ausführliche Publikation wird spiiter erjol
gen. 

d l: Schichtaufbau und Versuchseinrichtung 

l. SCHICHTAUFBAU DES UNTERGRUNDES UND 
VERSUCHSDURCHFÜHRUNG 

Aufgrund geotechnischer Untersuchungcn kõnnen am Standort 
dcr Thurbrücke folgende Schichtkomplcxe untcrschiedcn wer
dcn (siehc Bild 1 ) :  

- siltig-feinsandige Deckschicht 
- leicht siitige bis saubere Kiese (Thurkies) 
- stark tonige Silte und 10nigc Kiese, z. T. mit organischcn 

Bcimengungen, als Zwischenlagen im Thurkies 
- postglaziale Secablagerungen, bestehend aus vorwiegend sil-

tigen Feinsandcn in Wechsellagerung mit Silten. 

Die untere Grenze dcr siltig-feinsandigen Seeablagerungen 
wurde mit den Sondierungen nicht crreicht. 

Gemãss den Ergebnissen der in den Sondierbohrungen ausge
führten Standard-Penetration-Tests sowie dcr Rammson
dierungen ist der Thurkies locker bis mittcldicht gelagert. Die 
Pfahlprobebclastung wurde in einer Zone mit eher lockerer 
Lagerung ausgeführt. 

Für die Fundation der Brückenpfeilcr waren grosskalibrige 
Bohrpfãhle mit einem Durchmcsser von 180 em vorgesehen. 



Jeder Rrückenpfeiler soll nu r au f t:inen dnzigen Pfahl abgestcllt 
werden. Dic mõglichc Pfahllánge ist, vor allem im Flussbercich, 
dun;:h die siltig-feinsandigcn Seeablagerungen bcschrlinkt. 
Dahcr war es erforderlich, das angenommenc Tragverhaltcn der 
Pflihle mittels einer Probebcl:c;tung zu verifiziercn. 

Aus wirtschaftlichen Gründen wurdc dic Probcbelastung an 
cinem Pfahl mit kleinerem Durchmesscr ( 100 em) ausgeführt. 
Um die Anteile der Mantelreibung und des Spitzenwiderstandes 
an der Tragfãhigkcit des Probcpfahles getrennt messen zu 
kOnnen, sind in den Probcpfahl enlsprcchende Messinstru
mente eingebaut wordcn und zwar: 

- l hydraulischcs Druck-Kissen 1ur Messung des Spitzcn
druckes os 

- 16 Betondcformations-Aufnehmer, nach dem Prinzip des 
elektrischen Dchnungsmcss-Streifens, zur Messung der 
Pfah!stauchungen. Diese wurden auf 4 Messebenen (ME l 
bis ;v! E 4) zu j e 4 Stück verteilt. 

Als Widerlager für die Belastungspresse dicntc ei n kreuzfõrmig 
ausgebildctes Betonjoch, welches seinerseits durch 4 ZugpHihlc 
(Durchmcsser D = 100 em) verankert wurdc- siehe Bildcr l bis 
3. 

Die Dimensionierung der gesamten Probebclastungsvorrieh
tung basierte au f ei n er maximalcn Prüflast von Fmax = 15 MN. 

Die La.ststufen von 7 ,  9 und 1 5  MN sind als  Dauervcrsuche aus
geführt worden. Nach dcr Probebelastung in vertikaler Rich
tung wurde der Pfahl auch in horizontaler Richtung belastct. 

Bild l: Ge.sumlansidrl der Pjah/b(;'{u)·fungsvorridrlung. 
[)as kreu�{6rmiKe Wider/uger durdr 4 lugpjiih/e w:ruttkerl. 

Bifd 3: Kopf de)· Probepjahles mii &faswngspres.fR 

Dic Probcpfiiille wurden durch die Firma Lutz in Grüneck, die 
Jnstrumenticrung des Probepfahles dureh die Tcrrcxpert AG, 
Bern, ausgeführt. Dic lnstrumentierung des Probcpfahles ist 
aus den Bildcrn 1, 4,  5 und 6 crsichtlich. 

2.  YERSUCHSERGEBNISSE 

Aus Bild 7 sind die jeweiligen Anteilc des Spitzenwidcrstandes 
und der Mamelrcibung ersichtlich. Wcgen einer mc.sstcchni..ch 
bedingten Unsicherheit in der Annahme des lastübertragenden 
Pfahlquerschnittes in der Pfahlspitzen-Messebene wurden für 
die Hestimmung der Mantelreibung im Sinne von Grenzwert
betrachtungen zwei verschiedene Intcrpretationsvariantcn A 
und B berücksichtigl. 

Bei einer Pfahlsetz:ung von S = 20 mm betrug der Anteil der 
Mantelreibung an der Prütlast je nach Jnterpretationsvariante 
55 bis 650Jo .  Untcr der Maximallast von 15 MN ging dann der 
Mantelreibungsantcil au f ca. 40 bis 5 5 �/o  zurüek. 

Bild 4: Armieruttgskorb des Probepjahles mii hydruulischcm Druck· 
K�·en an der Pjahlspil�e 

Bild 5: Detuil des hydruulischen Druck-Ki.sscns zur Messung deS 
Spilzendruckes (mit Belon-Fuss-Stück) 
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Bild 7: Spitzenwiderstand Qs und Mante/reibung Q111 
als Anteile der Prüflast 
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Bild 8: Spitz.endruck und mittlere Mantelreibung a/s Funktion der 

Pfahlset�ul1g 

Die gcmcssene Vcrtcilung dcr Mantclrcibung lângs des Probe
pfahlcs und ihrc Abhângigkeit von den Pfahlsctzungen sind aus 
den Bildern 9 und lO ersichtlich. Wir sehen, dass hier die Man
telreibung nicht eine lineare Funktion des Ueberlagcrungs
druckes ist, wie bei viclcn Berc,hnungsvcrfahren angenommen 
wird. Die grõsstcn Wertc wurden im Bereich der Pfahlmitte 
zwischen den Messebenen ME! 2 und ME 3 gcmessen. lm Be
reich der Pfahlspitzc scheint dic Mantelrcibung stark zu va. 
riieren. Aehnlichc Mantelreibungs-Yerteilungen sind z .B .  auch 
von YESIC und ZWECK an Pfãhlen mit verschiedenen Pfahl
làngen gemesscn worden. 



Bild 9: Verleilung der spezijischen A1unlelreibung liings dr>s Probe
pfahfes 

l � 
Bild 10: Spezlj/sche Manlelreibung in einzefnr>n Pjahlabschnirren a/s 

Funkliun der Pjahfselzung. 

3. ALLGEMEINE BEMERKUNGEN BEZÜGLICH RECH
NERJSCHER PFAHLDIMENSIONIERUNG 

Unscres Erachtens kann die mittlere spezifiKhe �antelreibung 
mii Hilfc von Erfahrungswerten aus Probebelastungen wesent
lich gcnaucr abgeschát:d werden, als der Spitzenwiderstand. 
Der effcktivc Anteíl der �antclreibung an der Gesamttrag
fiihigkeil des Pfahlcs ist in der Rcgcl wcscntlich gn'isser als auf
grund der gcbriiuchlichen gcostatischcn Berechnungen angc
nommen wird. 

Dic Richtlinie im Artikel 5 .2 1 .2 der SIA-Norm 192 (Sicherheits
grad von mindestens 2.0 für dcn Anteíl Spitzenwiderstand, 
bzw. mindeslens 3.0 für den Anteil Mantclrcibung) scheint uns 
deshalb für kürnige Bóden fraglich. Nach unserem Ermesscn 
solltc im Gegenteil der Sicherheitsgrad für den Anteil Spitzen-
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heitsgrade nur dann als sinnvoll, wenn gleichzeilig auch das Jan Matousek, dipl. lng. 
Berechnungsverfahren angegeben wird. Der in der Norm ange- e/o Geotest AG 
gebene Begriff "ausreichend gcsicherte Baechnungsmetho- Birkenstr. 15 
den" kann niimlich sehr unterschiedlich ausgclcgt werden. 3052 Zollikofen 
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Herbsttagung 1978, 3 .  November, Bern - Session· d'automne 1978, 3 novembre, Berne 

Tragfiihig keit und Lastsetzu ngsverhalten einer Pfahlgründung auf der G r u ndlage 
einer ein heitlichen Auswertung von Pfa hi-Probebelastu ngen mit einfachen M itteln 

V o n  D r . - l n g .  Ch.  K. Christow, Karlsruhe 

J. EINLEITUNU: 

Die SIA-Norm 192 PFAHLFUNLJATIONEN \"ernnkert in 
ihrem Abschnitl 4.24. dass das �icherste Mittel für die Voraus-

Gl. (l) stellt einen Sonderfall der kanoniSchen Gleichung 

x y = IJ + b.x . . .  (2) 

sage cler Pfahltragfahigkeit die Probebela'ltungen sind und dar. 
bctonl im Abschnirt 4.51, r.lass solche Urossvenuche nur ge
rcchtfertigt sind, wcnn ihrc Durchführung und A.uswertung: ge
s.icherle und aussagekriiftigc Schlussfolgcrungen erlaubea. 

Wâhrend über die Durchfiihrung r.Jer Probebelastungen im 
Abs<·hnitt 4.57 und Figur l bis 5 cinc au5ge-..-:cichnete Anleitung 
gcgeben ist, enth:lll dic Norm (wic aur.:h die deutschen Normen 
OIN 1054 und OJN 4{)14/Biatt 2) no<.:h keine Angaben über ihre 
Au5wertung. 

Einer einheitlichcn Auswertung von Pfahlprobebela.�tungen 
kommt jedoch entsprcçhcnd t,":TOssc Bcdeutung t:u. 

Ein rationelles A\!swcrtcvcrfahren sollte folgenden Anforde· 

Di e mathematis�:ho::n Grundla,geu sin d in f 1 1  un d di e Anwcn
dung au f vcrschiOOcne Probleme der Bodenmechanik ín l2l 
[ 31, r 41 [6  J und [9 h :cgeb�:n. 

Gl. (2) wird als linear gebrod1ene Funki.ion oder auch als 
Hypcrbcl-Funktion bezeichnet. 

Mit Hilfe der Koordinatenlransformation (X, Y) 

x �  s } 
Y = L p 

. . .  (3) 

rungen gerecht werdcn: wird G l .  (l) in cinc gcrade Línie 

<1 )  C!!õ muss einfach in der Anwendung sein 
b )  e5 muss mit nur wenigen Paramctcrn auskommcn 

) es muss extrapolations.�tabil sein 
d )  cs muss sich cigncn, ni<.:ht n ur Bcmessungsgrundlagen für 

Jas jeweilig konkrctc Bauvorhabcn w liefern, sondern 
dartiber hinaus eine einheitlichc Basis zur Nutwng der Pro
bcbdastungen auch zur Erforschung dcr Tragfâ.higkeit und 
Jes Last.5elzungsverhallens einer Pfahlgründung w ermOg
lichcn. 

<t.hstehend wird cin vom Vcrfa�scr cntwickehe und seit 
hhrcn mii Erfolg cingesetzlc Auswcrtcvcrfahrcn erliiutert und 

Anwendung ani:Jand cinigcr Bcispiclc aus der Praxis g�:-

2 l)lE ANALYTISCHE OARSTELLUNG lJER NICHTLI
!EA.RJ::N LAST-SF.TZU:'lGSKURVE EINES PFAHLES 

·;:uR AUSWERTUNG VON PROBEBELASTUKGE�: 

D' ·· -.asi-Sctzung.skurve eines Pfahles be.<ochreibt einen 
mc __ " ou und a��·mptotisch abklingcnen Vorgang und kann mit 
dt. -t.·achen Formel 

d ar .:,:.-:,t<;IJt wcrdcn, Darir. i�t 
P =:: dic Pfahlla.<.t 
-� =:: dic Pfahl.<.etzung 

. . .  (J) 

Y "' a + b.X . .  (4) 

verwandelt {in der analytischen Geomctric spricht man hicr 
Anamrophose). 

G!. (4) sagt aus, dass dic Vcrsu<.:hspunkte (Xi, Yi) aus cincr 
Pfahl-Probebelaslung auf cincr Gcrar.lcn licgcn, r.lic die 

Paramctcr a und b 

lieferl. 

IJild J zeigt dic Anwcndung bei scnkrcdltcr unr.l bei s<.:hriigcr 
Asymplote der Last-Sctzungskurvc cincs Pfahlcs. 

Probcbclastungcn an Grossbohrpfiihlen in nichtbindigcn 
Bõdcn zcigcn vorwicgcnd kcinc �cnkrechtc, sondcrn cinc 
schrãgc Asysmptotc. Dics sprkht r.lafür, r.lass kcin Grundbruch 
im hcrki"imlichcn Sinnc zu crwartcn i�t, sondcrn cin stctig� 
Anwachscn dcr Sctzungcn. In r.licscm fall lautct dic Gh:idlUilf; 
dcr Last-Sctzungskurvc fUr dic Pfahlgründung 

P ·� 
� · i 

C:{, . a . � . ) 
P ·� · c. � 
�·� . c . s  

C:> . ..  • O · � - �  
Ri/d 1: Anulyli!ó!:he Durslelfung dc-r Las/-SI!/"tungskurve eines Pjahles 



. • .  (5) 

Wird die Ul. (l) nach s aufgelt>st, erhalten wir die nichtlincarc 
Abhãngigkeit der Pfahhetzung von der Pfahllast P: l a .P  f s = 1-b.P l . . .  (6) 

Beide fiormc!n, Gl.(l) und 01.(6), liefern den physikalischen 
Sinn der l�arametcr a und b: 

l .  Parameter a: 

Das Glied (a.P) in Gl.(6) ist die Tangentc zur Last
Setzungskurvc durch den Koordinatennullpunkt und 
stent somit die übliche lineare Bezichung zwi8chen 
Setzung \JIId Pfahllast dar (s. Bild 1 ) :  

Dcr Parameter fJ i s t  somit die vom Verfasser in  [ 3 J defi
nicrtc �pe?.ifische Setzung rür die Bclastung P = l 

u = S]: in k;�m' oder '�';;, (bzw. �� 
l l. Parameter b: 

Der Parameter b liefert mit M!Ínem Reziprokwcrt die 
Asymptotc der Last-Setzungskurve, d .h .  dic Bruchlast 
Pb des Pfahles: 

P b = i (s. Bi!d l) 

Damit kann das Last5ctzungsverhalten einer Pfahlgrün
dung wie folgt bcschrieben werden: 

. . .  (1) 

Für dic Durchführung der Probebclastungen ist e.s sehr von Be
deutung, dass Gl.(2) mit x = l auch dic Auswertung der Zeil
Sctzungslinien für die einzelnen Laststufen erlauht (s. am,führ
lich in( J ] ) . 

Dic beschriebene \1ethode bietct folgende Vorteile: 

2 . 1  Oie Methode crmóglicht cs, 

a) die Auswertung vcrschicdcner Vcrsuchc an vcrschicde
nen Stellen einheillich nusn1führcn 

b) uuf dcm Wcgc der Auswcrtuns von Probebelastungen 
statistischc Wcrtc für dic Purameta tt, b 11nd e für ver
schicdcnc Bodcnarttn und Pfahlparameter zusammenzu
stcllcn un d damit bei Entwurf von Pfahlgründungen die 
Formcl ( l ) ,  (5) oder (6) an�uwenden. 

e) Korrelationsheziehungen zwischen den Parametern a 
und h ,  hzl'.·. e, und den Bodenkennziffern sowie den 
Pfahlparametern abzuleiten und auf die.�er Grundlage 
die Grundgleichung (7) anzuwenden. Damit ist auch die 
Mõglichkeit gegeben, verçchiedene he�tehende 13erech
nungsverfahren untereinander zu vergleichen. 

2 .2  Anderen Methoden gegenüber besteht hier ein gros<,er Vor. 
tcil auch darin, dass dic zu crwarh:nde Bruchbelastung P b 
sofrot aus dcm Rcziprnkwcrt des Purametef!J b crmittelt 
wcrdcn kann. 

2.3 Einc bcsondcre Bedcutung kommt auch dcm Umstand z u, 
dass selbst (bekanme wie unbckannte) Einflüsse, die wir 
analyti�ch noch nicht erfassen kõnnen, in den Purumetern a 
und b implizit enthaltcn sind. Hir ei n mit Probcbdastungen 
untersuchte� Gebiet wcrdcn sic somit mitcrfasst. 

2.4 Nkhl immer ist cs mõglich, im Versuch die Bruchbclastung 
�.u erreichen. Die bcschriebene �Iethodc crlaubt es auch, 
sogar aus drei bis vicr Vcrsuchspunkten auf dk ·zu erwancn
dcn Kurvenverlauf und Endbclastung (d. h.  Bruchbelastung) 
zu schlíessen. Dies bringt nicht zuletzt auch Kostenvorteile 
bei dcr Dun:hführung solcher Grossversuche mit sich. 

2.5 Probebclastungen mit getrcnntcr Messung des 
Spilzendruckcs und der Manlelrcibung kõnnen mii der 
gleichen Methodik ausgewertet werden. 

2.6 Mit Hilfe der Gl.(7) kõnnen andere Bercchnungsverfahren 
durch Probebelastungcn an bestimmten Untergrundverhiilt
nissen geeicht wcrden. 

2 .7 Nichl nur Grossbohrpfiihle, sondcrn auch alle anderc Pfahl
arten (z.B. Frankipfãhle, Wurzclpfiihle usw.) kónnen mit 
dcr hicr beschriebenen Methodc behandelt werdcn. 

Ri/d 2: .A1•swertung der l'rohehelastung eines Grusslwh•pfuhtes i m ter
tiiiren Tnn (Talhrür:ke Alzey) 

3. ERMITTLUNG DER TRAGFÀHIGKEIT UND DES 
LASTSETZUNGSVERHALTENS BEI DEM ENTWURF 
VO:-.J PFAHLGRÜNDUNGEN: 

Bcí der praktischen Projektierungsarbeil wird wie folgt vcr
fahren: 

3 . 1  M an ermittelt die Last-Setzungskurve der Pfablgri.indung 

a) nach G!.( l) odcr Gl.(6), wenn mii den Parametem a und 
b Eearbeilcl wird (a und b aus Probebelastungen odcr 
Tabcllen festgelegt) 

b) nach 01.(7), wcnn zuvnr dic spczifischc Sctzung SJ und 
die Bruchlast P b aus einem der bekannten Verfahren 
berechnet wurden. 

3.2 Mit Hilfe der La.<.t-Setzungskurve wird die 7.ulãs.iige La�t 
entweder a.us einer vorgegebenen Grundbruchsicherheit 
(z. B. nach DIN 1054) oder aus dcm planun�cits vorgebe
nen W en der wlàs�igcn Sctzung bcrcchnct. 

3.3 Wird dic zulassigc Last nach dcm Wert cincr zulassigcn 
Sctzung crmittc!t, wird zum Schluss die Grundbruchsicher
heil überprüfl. 



Versuchskur\& 

Auswertung der Versttchskurv e :  
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4.2 Probebelastung der Deutschen Bundesbohn in Duisburg
Kaiserberg im Grünsandmergef senkreçhte und schriige 
Asymptote): 

Bild 3 zeigt die Auswertung eines Orossvcrsuchcs der Deutschen 
Bundcsbahn in Duisburg - Kaiserberg (s. [ 8 ] ,  Prahl Nr. 8, 
D = 1 ,20 m und T "" 7,20 m). 

Die Auswertung ergab, dass dic Versuchskurve viel mehr eine 
schrãge Asymptote besitzt; d.h. eine eigentliche Bruchbclastung 
liegt nicht vor, sondern ein stetiger Setzungswwachs. Die rech
nerische Bruchbelastung dient dann nur zur Festlegung der zu
lãssigen Pfahllast [ 6 ] .  

Die nach den ermittclten Oleichungen bereçhncten Last
Setzungs-Punkte (P, s) sind in Bild 3 mit Kreis und Drcieck cin
getragen und zeigen deutlich die hohe Güte der Approximation 
im Vcrgleich mit andercn Auswertevcrfahren. 

4.3 Projektierung einer Pjahlgründung: 

Das beschriebcne Verfahren erlaubt es, nicht nur Probebe
lastungen auszuwerten, sondern auch mit Hilfe der GL(7) 
Pfahlgründungen zu projektieren. 

Werden die spezifische Setzung SJ nach [ 3 ]  und die Bruchbe
lastung P b nach einem geeigneten (oder "anerkannten") Ver
fahren berechnet, erhãlt man aus 01.(7) die Last-Setzungskurve 
der Projektgründung. Die zulãssige Belastung kann dann nach 
Abschnitt 3.2 festgelegt werden. 

G) .!:!2sb,_Pr: C_hristow : Bild 4 zeigt eine solche Anwendung. Untersucht wurde ein �;t .. "''"''''" A•>!!'>-'2'.!. ,p : o,o•! •5� �: 10t.1,67Mp P fahi im nichtbindigen Boden 

- mit einem Durchmesser D = 1 ,00 m 

@��������:� jr�!<!�.��Q<tm·s .. l.ll·S l - und eincr Lãnge T = 10,(!0 m 

A•ym ptol t :  P =  4tl,ll • l,IJ·S 

Ri/d 3: Lasi-Sel<:ungskurve eines PJahles 

4. ANWENDUNOSBEJSPIELE: 

Dic vorstchcnd beschriebenc Methodc '"'"i.rd in Bild 2 und 3 mit 
der Auswertung von zwci Pfahl-Probebclastungcn vcranschau
licht. 

Bild 4 zeigt die Anwendung der 01.(7) an einem Projektfall. 

4.1 Probebefastung im tertiiiren Tonjürdie Griindung der Ta/-
briicke Alzey (senkrcchte Asymptotc): 

Die Ausführung dcr Probcbelastung ist in 7 ausführlich 
bcschriebcn. 

Bi/d 2 illustriert, wie einfach die Versuchskurvc s = fi.P) gra
phisch ausgewertct wird. Dafür reicht es aus, nur eine dritte 
Koordinatcnachsc für Y = s/P hinzufügcn. Die umgerechncten 
Versuchspunkte (X;, Yj) liegcn mit cincr für dic Pnuds schr 
guten Gcnauigkcit au f einer Ausgleichsgeraden. Die Jmerpola
tion gclingt so gu T, dass umstãnd1ichc Ausgleichsberechnungen 
nach der Thcorie dcr klcinstcn Quadratc nicht erfordcrlich sind. 

Der Achsenabschnitt au f dcr Y-Achse ergibt dcn Parameter u 
und der Anstieg des schrafficrten Drciccks - dcn Parameter b. 

Daraus crgcben sich für die untersuchtc Pfahlgründung mit s in 
(mm) 

a) dic Last-Sctzungskurvc: 

1 000 . s 

p = 15 ,0  + 2,85 · s ' (Mp) 

uud 

b) die Bruchlast: 

P b = I/b = 350,9 (\1p) 

� 
l 0 : 1 ,oo m l T :l O,oo m l � _ --!,+. -l- - O"<k •u dec PfuN.ohlo , e -.J}_J . O 10 20 JO 40 m SQ 

] 10 
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� 
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: 25�, 

30 
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s 

' 

l 
zut e,=�= 28,52 

Parcmeter · 

GOK=•95,oo mi.i.NN 

GW •• 87, 5o m U.NN 

� = 57, o '  kplcm1 

0,04 �� 

Bild 4: Druck.-Set�ungi-Diagramm ei ne s Pjahfes 



Die Einblndetiefe crgab slch aus der Untersuchung der Lage
rungsdichte im Untcrgrund mit der Schwcren Rammsonde nach 
OIN 4094, System GLG. 

Die Bruchbelastung Pb wurdc·nach OIN 4017 und dic spezi
fischc Sctzung SJ mit dcr Spannungsvcrteilung i m Untergrund 
nach OIN 4019 crmittelt. 

Mit Gl.(7) wurdc abschlicssend die Last-SetLUngskurvc in 
Bild 4 bereçhnel und die zu!iissige Bodenpres.sung fcstgelegt. 

5. VERGLEICH DER PFAHL TRAGFÃHIGKEIT AUS 
BERECHNUNG UND PROBEBELASTUNG: 

Probcbcla.stungen, besonders solche an Orossbohrpfãhlen, sind 
rccht k.ostspielig. Allein deshalb slcllt sich für die Bauherrschaft 
immer auch die Frage, welchen Nut1.en cin solchcr Gross
vcrsuch bringl. Am besten liisst sich die.c;e Frage bcantworten, 
wcnn man die Ergebnisse einer solchen Probebelastung der 
Pfahltragfãhigkeil aus !lerechnungsverfahren g�-genüberstellt. 

Aus Anlass der Planung solcher Grossversuche wurde vom Ver
fa.sser einc Probebclastung nach dem hier beschricbenen Yer
fahren ausgewertct. Gleichzcitig wurde di e Tragfiihigkeit des 
Versuchspfahls nach Yerschiedencn Verfahren berechnet. Die 
Grundbruchsicherhcit wurdc mit lJp "" 2 cingC5elzt. 

Bild 5 zcigt die Untcrgrundverhiiltnisse sowie die gl-ometrischen 
Paramctcr des Vcrsuchspfahls. 

In Bild 6, oben, ist die Versuchskurve (P - s) und ihre Auswer
tung gczcigt. Darunter sind die Ergebnisse der Berechnungen 
nach fünf vcrschicdenen Vcrfahrcn r.u!>ammcngestellt und der 
aus dem Grossversuch resul!ierenden zuliissigen Pfahllast zul P1, 
gegenübergestcllt. 

Es fallt zunãchst sofort auf, dass ein im August 1978 vom 
Schweizcrkollegen, Herrn Dr. HERZOG. Aarau, verOffcnt
lichte Bemessungsverfahren (s. Litcratur( 1 0 1 )  das bcstc Ergeb
nis aller llcre,hnungcn gebracht hat, da es auf Auswt,rtung 
einer grossen Zahl von Probcbelastungcn beruht. 

' �l 

Bodenprof i l 

Versuchsptoht 

::: Ki.-, -- r ·o 

f·� mgS , ��fe· ; Bféftl� 
.;. Ki . Hotzreste � 

ló,70Y Ki , org. 1 
' 

D·90cm 

E i chsOI'ld ie rung 

Rild5: Au.lwerlllllgeiner f'robel;e/aswng 

Yersuchskurve und ih re  Auswertung 

O 100 200 300 l.OO SOO 500 700 SOO gp -J-'---'--'=!::-'--'-t--'-�'--'--'---":-1 -'--'--'--+- l o s t  P 

� s  
t fb = 657,2 Mp 

.. l 
o ,,  l 

'�J ,------ �>t> 
l � �. 
l 

Pfahttrogfêihig keit aus Berechnung und Probebetostung: 

ermittel t  na eh  
zul P,. A 
( Mp ) (•J.l 

O I N  � 0 1 7  1 0 9 , 3 �  33.3 
OtN � O i l. ,  Btott 2 i05 ,3  32 , L  

ber<'dnet Prof. Ves i é  1 3 0, 2 4  39,5 
��. � 2 )  Or. Sp a ng 

1 1 2 ,8 1  J l.,J 
I B ZA Münche n )  

Or. Herzoq ( 1 9 7 6 )  3 1 9 ,oS 9��1 

aus d e r  o) Aus Bruchbetroch tung 326,6 \00 
Auswer tung mit  7)_ = 2  

'" b ) A u s  zulâss iger l s : 1,o 290.o 68,3 
Probebclostung Setzung : l • � 2.o 355.o !l  l ,  l 
( O r. Chr istow) Szu!• [em] i ' ''·' LOO.o 1 2 1 , 7  

� (%) = Auenuhung der tats8chlie hen Trae;fühigkeit 
in Abh>ingigke i t vom B e r e e hnungsverCahren 

Bild 6: Auswertung einer Probebe/w.tung 

Dic rcchncrische Bruchbela.stung Pb = 657,2 Mp aus dem 
Grossvcrsuch liefertc dic tatsachlichc Tragfãhigkeit dcr unter
suchten Pfahlgründung. Sie diente als Bezug (100%) für den 
Vergleich. Die Tabelle in Bild 6 zeigt dcutlich, dass dic giingigen 
nerechnungwerfahrcn nur eine sehr gcringe Ausnutznng der 
tatsãchlichcn Tragfiihigk.eit einer Pfahlgründung bringcn (im 
vorlicgcndcn Fali 6. = 33 ,3  bis 39,6%). 

Das auf J>robebelastungcn beruhcndc Verfahren von Dr. 
HERZOG ergab ei ne Ausnut:�:ung dcr Tragfãhigkeit von 6. = 
97, 1 % .  Dies 1.eigt unter anderem auch, dass für die boden
mechanische Praxis ein semiempirisches Yerfahren oft geeignc
ter ist, ais aufwiindige "strengc" Lõsungen. 

6. ZUSAMMENFASSUNG· 

Mit den vorstehendcn Ausführungen wird ein einfachcr We�; 
zur �inhcitlichen Auswertung von Pfahi-Probebelastungen be��:����;�� und anhand praktischer Bcispiele dic Anwendung 

O�mit ist nicht nu r dic Mõglichkcit gegebcn, Pfahlgründungcn 
mlt cinfachcn Miueln 7.U cntwerfen, sondern auch bestehende 
!lercchnungsverfahren untereinandcr zu vergldchcn �owie an 
bestimmten Untcrgrundverhâltnisscn zu eichcn. 



�- ·--�----------

Der in Bild 5 und 6 crliiuterte Vergleich zwischcn Jkrechnm'g 
unJ Probebelastung zeigt nkht zuletzt, dass man nach dem 
heuligcn Stand der Berechnungsvcrfahren Hir Pfahlgr undun
gen auch in Zukunft auf Probebelastungen nicht verzichtcn 
kOnnen wird 
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Schutz von Pfã hlen gegen chemische und mechanische Zerstõrung in aridem Kl ima 

V o n  A. Wackernagel, dipl. l n g .  E T H ,  Basel 

L EINFÜHRUNG 

Die Fundierung von Bauwerkc:n in Jen Wüslcn�anden in Uen 
Vereinigten Emiraten am Arabischtn Golf stellt vielfaltige Pro
bleme. Teils sind Flachgründungen mõglich. Teils ist die Lage
rungsd.ichte der Sande so gering, dass Tiefgründungen nõtig 
sind. Die Sande weisen eine starke chemische Verunreinigung 
auf, nãmlich 0.3 · 0.5117o Sulfat und O. l - 0.50Jo Chlorid. Das 
Grundwasser, de.s.sen Spicgcl nahe der Gelándeoberllãche liegt, 
enthãh 2900 - 6400 mg/1 Sulfat und 23'800 - 36'300 mg/1 
Chlorid. Sowohl Baugrund wie Grundwasscr sind somil als sehr 
beronaggressiv einzustufen. Dcm Schutz der Bauteile unter der 
Gclãndcolxrilitchc komml daher entrangige Bedeutung w. 

2. SCHUTZ DBR PFAHLE 

Dic Erfahrungcn im Gcbict des Golfes zeigen, da.."-'> Bauschiidcn 
insbesoJndere durch hochstcigcndc Fcuchtigkeit verursachl wer
den. Ourch starke Verdunstung oberhalb der Gclandcober
fliiche wird bei ungeschützten Bauteilen stãndig Feuchtigkcil 
am. dem Untcrgrund mittds Kapillaritãt hochgezogen. Die i m 
Wasser und Bodcn vorhandcnen Sulfate werden angereichert 
und fi:ihrcn zu einer chemischen Zerstõrung des Betons. 

Da1u kommen die Chloride, die in den Poren kristallisieren. Sie 
crzcugen cinen Kristallisationsdruck und führen zu.�àb:lích zu 
cincr mcchanischen Zerstõrung des Betons infolge S"rengwir
kung. Dic Chloride fõrdern auch die Oxydation der Armie
rungsciscn. 

Die Ausführung von Betonpfãhlcn mitlcls Zemcnt hohcr 
Sulfatbcslãndigkeit genügt nicht. Es muss die Wanderung von 
Feuchtigkeit nach o ben verhindert wcrden. Eine Art, die Pfiihle 
zu schiltzcn, ist das sogenannte "Slecving", das bcdeutet, die 
Pfiihle im oberen Bereich durch elnc wasserdicbtc Hülle zu 
schúlzen, um die Verdunstung zu vcrhindern. Die Hüllcn 
kõnnen aus nylonverstárkten Kunststoff-Membranen bestehen. 
!m Hereich des Pfahlkopfes ist LUT Ergãnzung dcr Umhüllung 
eine Schich.t aus wasscrdi\:htern Kunststoffmõrtel nõtig. 

Es ist auch vcrsucht worden, den Pfahlbeton volbtiindig mit 
einer wasserdichten Mcmbrane w umhüllen und die Zwicbel 
aus reinem Kicssand auszuführen. Dabei besteht jedoch die 
Gefahr, dass cntweder dic Mcmbrane beim Betonieren verletzt 
wird oder dann d er Beton ungcnügcnd verdichtet wird. 

Auch wenn allc Sicherheitsmassnahmcn crgriffen werden, bc
stehen Bedcnken bezüglich der Daucrhafligkcit von Pfahlgrün
dungen untcr den gegebenen BeJingungen. 

3. ALTERNATIVEN ZUR PFAHLGRÜNOUNG 

Als Alternative zur Pfahlgründung sind Baugrundverbesse
rungen mOglich. Solche sind in den vorhandenen Sanden mit 
Erfolg ausgeführt worden. Als Verfahren wurden sowohl Vi
bralions-Tiefenverdichtung als auch Verdrángungs-Tiefen.Ver
dichtung angewandt. 

Dicsc Vcrfahren beinhalten ein weit geringeres Risiko in stark 
aggressiven BOden. Sie sind daher im Rahmen des wirtschafl
lich mOglichen einer Pfahlgründung vorzuziehen. 
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