Schweiz Gesellschaft fiir
Boden- und Felsmechanik

No 99

MITTEILUNGEN der Schweizerischen Gesellschaft fir Boden- und Felsmechanik
PUBLICATION de la Société Suisse de Mécanique des Sols et des Roches

Herbsttagung 1978, 3. November, Bern — Session d’automne 1978, 3 novembre, Berne

Pfahlgriindungen

Fondations sur pieux

Auffiihrung der Vortrage / Liste des conférences

F. Andres Zielsetzung der SIA-Kommission und die mit der SIA-Norm 192
gemachten Erfahrungen

R. Sinniger Der heutige Stand der Pfahlgriindungen

M. Dysli Les essais de chargement des pieux

M.A. Gautschi Bohrpfahle mit Spitzenverpressung

M. Blandenier Le micropieu et ses applications

J.-F. Hotellier Résultats de deux essais de charge effectués a Genéve dans des
formations morainiques

H. Kapp Zerstorungsfreie P (] i iten und
Erfahrungen

H. Fierz Zerstorungsfreie Prifung von Betonpfahlen

Panel-Diskussion

H.-W. Koreck Dis i i zum Thema “Kleir ahle”
Jan Matousek T und zuldssige der Pfahle
Ch. K. Christow Tragfahigkeit und L halten einer Pfahlgrindung auf

der Grundlage einer einheitlichen Auswertung von Pfahl- Probebe-
lastungen mit einfachen Mitteln

A. Wackernagel Schutz von Pfshlen gegen chemische und mechanische Zerstérung
in aridem Klima




No 99

MITTEILUNGEN der Schweizerischen Gesellschaft fir Boden- und Felsmechanik
PUBLICATION de la Société Suisse de Mécanique des Sols et des Roches

Herbsttagung 1978, 3. November, Bern — Session d’automne 1978, 3 novembre, Berne

Pfahlgriindungen

Fondations sur pieux

Auffiihrung der Vortrage / Liste des conférences

F. Andres Zielsetzung der SIA-Kommission und die mit der SIA-Norm 192
gemachten Erfahrungen

R. Sinniger Der heutige Stand der Pfahlgriindungen

M. Dysii Lesessais de chargement des pieux

M.A. Gautschi Bohrpfahle mit Spitzenverpressung

M. i Le micropieu et ses

J.-F. Hotellier Résultats de deux essais de charge effectués a Genéve dans des
formations morainiques

H. Kapp Zerstdrungsfreie Pfahlpriifmethoden: Méglichkeiten und praktische
Erfahrungen

H. Fierz 6 ie Priifung von Betonpfa

Panel-Diskussion

H.-W. Koreck Diskussionsbeitrag zum Thema "Klei hie"
Jan Matousek Trag 355 Pfahle
Ch. K. Christow

einer Pfahlgriindung auf
ichen Auswertung von Pfahl-Probebe-
lastungen mit einfachen Mitteln

A. Wackernagel Schutz von Pfahlen gegen i und i Z
inaridemKlima




No 99

MITTEILUNGEN der Schweizerischen Gesellschaft fir Boden- und Felsmechanik
PUBLICATION de la Société Suisse de Mécanique des Sols et des Roches

Herbsttagung 1978, 3. November, Bern —

Session d’automne 1978, 3 novembre, Berne

Zielsetzung der SIA-Kommission und die mit der

SIA-Norm 192 gemachten Erfahrungen
Von F. Andres, dipl. Ing., St. Gallen

ZUSAMMENFASSUNG

Wie wir aus der Gi wissen, standen Pfahlgr ja

schon seit mehreren Jahrtausenden in Gebrauch, und dieses
Verfahren ist iiber alle Zeit immer wieder angewendet worden.
Deshalb ist wohl die Frage, ob eine Kodifizierung dieser Griin-
dungsmethode heute iiberhaupt nétig ist, durchaus berechtigt.

Nicht zu iiberschen bleibt, dass sich gegen Ende der SOer Jahre
im schweizerischen Pfa kt eine gr Um-
wiilzung vollzog, Bis dorthin war es einigen wenigen Firmen,
welche gerammte Ortsbetonpfihle herstellen, vorbehalten, alle
Pfahlgri grosseren auszufiihren, und zwar
nach firmen- und systemeigenen Normen, welche sich doch
recht gut bewahrten. Eine zusitzliche Reglementierung wire in
diesem Zeitpunkt bestimmt iiberfliissig gewesen.

Der einsetzende fallt ungefahr mit der

und Unternehmung fiir alle Pfahlungsarbeiten cinzugrenzen
und zu definieren, und dies im weitesten Sinne, indem darin
auch Richtlinien fiir Ausschreibungsmethoden und Aufbau von
Offertformularen verstanden werden sollen.

Als vierter Punkt waren wir bestrebt, diese Kodifizierung derart
zu gestalten, dass eine naturnotwendige Weiterentwicklung im
Sektor Pfahlgriindungen nicht gebremst wurde.

Ein Grundanliegen der Arbeitsgruppe bestand aber darin, den
ganzen Normeninhalt ’machbar’” zu gestalten. Es kranken
doch ‘massen viele Kodifizier der Tat-
sache, durch eine unnétig ausgeweitete Perfektion — soll allen
Bedingungen nachgelebt werden — ein Verfahren ganz
betrachtlich zu verteuern. Die Geschichte pflegt dann indessen
meist so auszugehen — einige Beispiele beweisen dies — indera
durch diverse Tricks aus wirtschaftlichen Erwagungen heraus

Einfithrung neuer Techniken, insbesondere des Bohrpfahles.
Dieses Verfahren hat einige Vorteile zu bieten, war aber bis
dahin wegen etwas primitiver Herstellungsmethoden durch
Dreibein und Winde und dadurch bedingter begrenzter Lei-
stungsfahigkeit speziellen Verhiltnissen oder kleineren Bau-
stellen vorbehalten. Die Maschinenindustrie begann nun neue
Gerite zu liefern, welche den bisherigen iiblichen Arbeitsfort-
schritt um ein Mehrfaches steigerten und gleichzeitig die Mog-
lichkeit gaben, betrichtlich grossere Pfahldurchmesser auszu-
fiihren. Diese Geréte sind auf dem Markte frei kauflich, und die
Ueberlegung vieler Unternehmer, dass im Zuge der Baukon-
junktur auch eine erhebliche Ausweitung der Nachfrage nach
Pfdhlungsarbeiten zu erwarten war, setzte innert einem Jahr-
zehnt eine betréchtliche Kapazitatsausweitung in Gang.

Leider hielt die Qualitat mit der Quantitét in diesem Falle nicht
Schritt, einerseits zum Teil bedingt durch mangelnde
Erfahrung, andererseits durch Verwendung von Geriten, die
sich fir Schweizer Verhiltnisse als ungeeignet erwiesen. Aus
dieser Situation heraus entstand das Bediirfnis nach einer
Norm, welche dafiir zu sorgen hatte, das nun betrichtlich
ausgeweitete Pfahlungsgeschehen in der Schweiz einheitlich zu
regeln und gravierendste Auswiichse und Fehler doch zum
vornherein auszuschliessen.

Mit dieser Feststellung ist die eingangs gestellte Frage
beantwortet und gleichzeitig cine der Zielsetzungen definiert,
welcher die SIA 192 geniigen sollte.

Im Frithjahr 1971 trat die Arbeitsgruppe 192 erstmals zusam-
men und begann mit der Sichtung von in Euzopa vorhandener
Normenliteratur. Die Erkenntnis, dass zur Erfillung der ge-
stellten Aufgabe aber eine vollig neue, eigene Konzeption zu
erarbeiten war, zeigte 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
Technik und Lehre wiederzugeben hat, ist ein weiterer Zweck
vorher gerade genannt worden.

Eine weitere Forderung sahen wir darin, die Aufgaben und
Pflichten des Kreises Bauherr, Projektverfasser/Bauleitung

erschiedene Vorschriften werden, womit eine Norm
ihre Glaubwiirdigkeit einbiisst. Zwei in dieser Hinsicht typische
Normen-orschriften des Auslandes sollen dies dartun:

— Ein Papier verlangt beispielsweise, samtlichen Pfahlbeton
zu vibrieren. Vollig unbeachtet bleibt, dass bekannte Sys-
teme auf dem Sektor gerammte Ortsbetonpfahle, welche
sich seit Jahrzehnten weltweit bewahrt haben, eine solche
vibration gar nicht erlauben, oder aber Unterwasserbeton,
der oft bei Bohrpfahlen notig wird, durch eine Vibration
erhebliche Qualitatseinbussen erleiden kann.

— Eine andere Norm sicht zwingend fiir jeden Pfahl separat
eine derart detaillierte Rapportierung vor, dass bei den
heute mogliche, vergrosserten Tagesleistungen der
eingesetzten Geriite fiir diese Rapportierung praktisch ein
Mann vollamtlich abzustellen ist. Der grosste Teil der pro
Pfahl einzeln abzuliefernden Informationenwiederholt sich
zwar dauernd, ein anderer Teil lsst sich, sofern notwendig,
nachtréglich nach Bedarf ohne weiteres eruieren. Ueberdies
sind pro Pfahljedesmal sechs Unterschriften vonnoten.

Im Interesse dieser Machbarkeit, waren wir auch gezwungen,
an gewissen Tabus etwas zu riitteln, wobei hauptsachlich auf
die Normvorschrift hingewiesen werden soll, fiir Ortsbeton-
pfihle geniige cine Betonqualitit von BN, Dieser Vorschlag hat
uns beim Rekursverfahren einiges an Arbeit eingebracht, und
als Trost darf die Arbeitsgruppe vermerken, dass die neue
deutsche Grossbohrpfahlnorm DIN 4014, zweiter Abschnitt,
sich im Grunde genommen diese Ansicht ebenfalls zu eigen
gemacht hat. Eine weitere Normvorschrift, die nicht tiberall bei
den Projektverfassern auf Verstandnis stiess, war die auf den
ersten Blick large Handhabung der Toleranzenbeziiglich Lage-
genauigkeit der Pfahlkopfe. Auch hier ist 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.

Interessant ist zudem zu wissen, was nicht beabsichtigt war:

Zum einen wollten wir kein Lehrbuch ber Pfahlgriindungen




verfassen, wie dies beispielsweise die danische Norm tut, und
aus diesem Grunde sind in der 192 auch keinerlei Formeln vor-
handen. Eine Ausnahme stellt nur das Kapitel iiber Probebe-
lastungen dar, wobei wir uns tatsichlich schwer taten, hier eine
auf den ersten Blick vielleicht allzu detaillierte Regelung des
Prozessablaufes vorzuschreiben; eine bessere Losung vorzu-
schlagen, sahen wir uns ausserstande.

Mitgliedern dieser Gruppe fiir ihre stets spontan gezeigte Bereit-
willigkeit zur Zusammenarbeit zu danken. Diese Tatsache
unterstiitzt die These, nach welcher wenige Leute, die sich gut
verstehen, innert wesentlich kiirzerer Zeit ein Resultat zu errei-
chen vermogen, als eine Riesenversammlung, was speziell fiir
kiinftige Unternehmungen éhnlicher Art gleich zu beherzigen
wiire,

Es liegt uns sehr daran, dass sich die Norm SIA 192 nicht nur

Aus gleichen Ueberlegungen heraus wollien wir vermeiden,

VKii fir die Di ung von
Pfahlen in Form von Tabellen oder Nomogrammen anzugeben,
Methoden die ebenfalls in der Normenliteratur zu finden sind.
Solche Angaben ergeben die Moglichkeit, ohne ecigentliche
Fachkenntnisse auf den ersten Blick normenkonforme Dimen-
sionierungen vorzunchmen, allerdings mit dem erheblichen
Risiko, durch falsche Einschatzung von Randbedingungen un-
reale Resultate zu erhalten.

Wir sind stets der Meinung, dass die Norm den Rahmen anzu-
geben hat, das Denken aber immer noch dem Projektverfasser
iiberlassen werden woll.

Die Erfahrungen, welche bis heute mit diesem Papier vorliegen,
dirften im grossen und ganzen positiv zu werten sein, was in
kurzen Worten festzuhalten ist:

Die SIA 192 wird generell iberall angewendet, erfiillt ihre Auf-
gabe als Ordnungshiiter und es sind uns zumindesten keine
Fille mehr bekannt, in denen wahre Amoklaufe, wie sie frither
festzustellen waren, im Hinblick auf mogliche Pfahltragfahig-
keiten oder aber Verwendung von ungeeigneten Geriten die
Sicherheit einer Pfahlgrindung eindeutig beeintrichtigten.
Auch negative Punkte stehen zu Buche:

Die in der Norm angegebenen zulissigen Spannungen im Pfahl-
schaft verfiihren of fenbar, zuldssige Pfahllasten nur auf Grund
der sog. inneren Tragfihigkeit zu ermitteln, und zwar schon
deshalb, weil diese Berechnungsweise ausserordentlich einfach
ist und zudem die erwiinscht grossen Werte liefert, die im
heutigen Konkurrenzkampf eine bessere Aussicht auf Erfolg im
Falle eines Angebotes versprechen. Dieses Vorgehen erweckt
iiberdies noch den Anschein vélliger Normkonformitat, und fir
den nicht so mit der Materie Vertrauten wird mit keinem Worte
erwihnt, dass in der Grosszahl aller Falle fiir die Dimensio-
nierung eines Pfahles wohl kaum die innere, sondern meistens
die dussere Tragfahigkeit, welche von den Eigenschaften des
Bodens abhangt, massgebend wird. Diese wesentliche
Ueberlegung kommt meiner personlichen Meinung nach in der
heutigen Fassung nicht oder zu wenig zum Ausdruck.

Ein weiterer negativer Punkt besteht in der Tatsache, dass
bereits der Zahn der Zeit nach vier Jahren an unserer Norm
nagt. Vorerst diirfte es wahrscheinlich aktuell werden, die Frage
von zerstorungsfreien Priifungen von Pfahlen, iiber welches
Thema an der heutigen Versammlung ja noch eingehend ge-
sprochen wird, aufzunehmen. Diese Methoden waren damals
bei der Erarbeitung nicht bekannt. Nicht in Kraft war zum da-
maligen Zeitpunkt auch nicht der Anhang 34 zur Stahibeton-
norm SIA 192, welche die Berechnung von Stahlbetonkon-
struktionen nach dem Traglastverfahren festlegte. Es ist nicht
zu (bersehen, dass gerade bei kreisrunden Querschnitten die
Bemessung auf Bruch anstelle der klassischen elastischen Be-
rechnungsweise unverkennbare Vorteile bringt, und die
Arbeitsgruppe ist momentan daran, dieses Problem in seinen
Konsequenzen eingehend zu studieren, um unter Umstdnden
die Norm entsprechend erweitern und dem neuen Stande der
Technik anpassen zu kénnen.

Zum Schlusse sei festgehalten, dass die SIA 192 wohl kaum ein
geniales Werk darstellt, immerhin mit dem trostlichen Gedan-
ken, dass sie sich als brauchbar erwiesen hat. Die Arbeitsgruppe
lebte hier dem Prinzip nach, dass eine akzeptable Losung innert
niitzlicher Frist wohl besser sci, als cine Wunderldsung viel zu
spit. Die ganze Erarbeitung der Norm im Rahmen der
Arbeitsgruppe war in zwei Jahren vollzogen; cine tatsichlich
kurze Zeit, und ich mochte hier die Gelegenheit beniitzen, allen

als erweist, sondern sich auch der zeitlichen Entwick-
lung anpasst. Sollten sich aus der praktischen Anwendung je
Wiinsche oder Erginzungen aufdrdngen, méchten wir Sie
bitten, diese dem SIA mitzuteilen, und wir konnen Ihnen
zusichern, dass wir allen Anregungen und Vorschligen nach-
gehen werden. Die Norm SIA 192 *Pfahlgriindungen” soll
nicht nur praktikabel sein, sondern es auch in Zukunft bleiben!

Adresse des Verfissers:

F. Andres, dipl. Ing.
Kesselhaldenstr. 61 a
9016 St. Gallen
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Der heutige Stand der Pfahlgriindungen
Von Prof. R. Sinniger, Ziirich

1. EINLEITUNG

Das Thema Pfahlgri war am 11. 1960 zum
letzten Mal Gegenstand einer Tagung unserer Gesellschaft. Es
ist daher nicht nur verstandlich, sondern auch begriissenswert,
dass die Verantwortlichen der heutigen Tagung erneut den Pro-
blemkreis Pfahlgriindungen zur Diskussion stellen. In der Tat
erlebte dieses Teilgebiet der Fundationstechnik in den vergan-
genen 18 Jahren eine ganz beachtliche Weiterentwicklung, die
zweifellos von der Nachfrage und Notwendigkeit immer neuer
Pfahlgriindungen hervorgerufen wurde. Wie aktuell das Thema
auch heute noch ist, zeigt uns cin Blick auf die internationalen
Veranstaltungen jingster Zeit, die teilweise oder gar vollum-
fanglich diesem Thema gewidmet wurden.

Das weiterhin anhaltende Interesse an Pfahlgriindungen liegt
vorallem in den folgenden Tatsachen begriindet:

— Bauwerke von grosser Bedeutung in den Sparten Verkehrs-
wege, Industricbauten, Energicerzeugungsanlagen etc.
werden in Gebieten érstellt, wo die Standortwahl nicht
mehr, oder nicht mehr allein, auf den Kriterien der Griin-
dung getroffen werden.

— Der Pfahl, urspriinglich als Bauclement zur Aufnahme von
Kraften in Richtung der Pfahlaxe gedacht, wird heute oft
auch als Bauelement zur Aufnahme von Kraften, dic stark
von der Axrichtung abweichen, verwendet.

Die Entwicklung der Gerite zur Ausfithrung der Pfahle
einerseits, aber auch die Preisentwicklung der Herstellungs-
kosten andererseits, erlauben wirtschaftliche Losung im
Vergleich zu alternativen Griindungsarten.

Ich méchte meine Ausfithrungen zum Thema der Pfahlgriin-
dungen nicht beginnen, ohne vorerst einen Blick in die Ver-
offentlichung Nr. 30 unserer Gesellschaft zu werfen, die die
Beitrage der Tagung vom 11. November 1960 wiedergibt. Unter
der gerechtfertigten Annahme, dass diese Beitréige dem damali-
gen Stand der Kenntnisse entsprechen, werde ich in der Folge
versuchen, die inzwischen erzielten Fortschritte und neueren
Erkenntnisse bis zum heutigen Stand aufzuzeigen.

2. EINDRUCKE DER TAGUNG VOM 11. NOVEMBER 1960

Aus dem einleitenden Referat von Herrn Professor Schnitter
entaehmen wir folgenden, fiir mich zentralen und heute noch
weitgehend giiltigen Satz:
’Das Zusammens piel der Kri fte und Formdinde-
rungen aus Pfahl und Boden ist dusserst komplex
und bis heute ist noch kein befriedigendes Ver-
JSahren bekannt, das dieses Zusammenspiel rech-
merisch erfasst. "
Wir werden in der Folge sehen, dass viele Ansitze zur Er-
fassung dieses Zusammenspiels gemacht wurden, Ansitze, die
unter vereinfachenden Randbedingungen sogar recht gut zu-
treffen. Wir sind jedoch auch heute noch weit davon entfernt,

allgemein gilltige Aussagen iiber dieses Zusammenspiel formu-
lieren zu konnen.

Weiter entnehmen wir obigem Referat folgenden Hinweis be-
ziiglich der Pfahlgruppe:
»_..die aus der Setzung des Einzelpfahles ange-
nommene Setzung der Pfahlgruppe wird im allge-
meinen stark unterschatzt”’.

Die Uebertragung der Berechnungs- oder Versuchsergebnisse
vom Einzelpfahl auf die Pfahlgruppe ist heute von unvermin-
dertem Interesse. Dabei wurde der Problemkreis in dem Sinne
erweitert, als auch die die Pfahlkopfe verbindende Fundament-
platte mit in die Ueberlegungen tiber Tragfahigkeit und Setzun-
gen der Pfahle einbezogen wurde.

Figur Nr. | gibt die 1960 veroffentlichte Formel zur Berechnung
der zulissigen Tragfahigkeit des Einzelpfahles wieder, eine
Formel dic auch heute, zumindest in ihrem Aufbau, noch allge-
mein Verwendung findet.

Die bereits damals von Professor Schnitter angebrachte Kritik
an dieser Formel ist heute noch giiltig und sollte bei jeder rech-
nerischen Erfassung beriicksichtigt werden. Es betrifft dies vor-
allem die folgenden Punkte:
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Fig. 1: Berechnung der zuldssigen Tragkraft des Einzelpfahles (aus
0)

Beitrag zur Tagung vom 11.11.196




— Das Verhaltniss von Spitzenwiderstand Pg zu Mantelrei-
bung PR ist eine Funktion der Pfahllast und somit keine
Konstante.

— Sowohl die Pf wie die Pf
haben einen wesentlichen Einfluss auf die Beiwerte Ng und
Ne.

— Der spezifische Spitzenwiderstand pg und die spezifische
Maiitelreibung pR wachsen nicht unbegrenzt mit der Lange
L des Pfahles an.

Wie wir noch sehen werden, sind fiir den letzten der oben er-
wahnten Punkte Grenzwerte bekannt, die eine Korrektur der
Formel zulassen. Ein schwerwiegender Nachteil einer solchen
Berechnung ist ferner das Fehlen jeglicher Auskunft iiber die zu
erwartenden Setzungen.

Die gleiche Kritik an einer auf Bruchlast basierenden Berech-

nung der Pfahltragkraft entnchmen wir dem Beitrag von Pro-

fessor Dr. Haefeli zur Tagung von 1960. Er fithrtewortlich an:
“’Trennung zwischen Spitzen und Mantelwider-
stand ... kann ohne geniigende experimentelle Un-
terlagen nicht gelost werden”’.

Ferner bestatigte obiger Referent:

nimmt - mit Be-

lastung ab”

und

“Im allgemeinen wird der Anteil der Reibung

unter der Nutzlast stark unterschatzt”’.
Beziiglich der Pfahlgruppe sind noch zwei weitere Ausserungen
erwahnenswert. Namlich:

»Bruchlast Pfahigruppe in der Regel grosser als

die N-fache Bruchlast des Einzelpfahles”.

Diese Feststellung ist zweifellos auch heute noch giltig, doch
muss ergénzend angefiihrt werden, dass die Bruchlast in der
Regel von geringer Bedeutung ist, da die Setzungen ciner
Gruppe unter Gebrauchslast weit mehr interessieren. Diese Set-
zungen aber sind in der Gruppe mit der N-fachen Last P grésser
als beim Einzelpfahl mit der Last P.

*Ein anderes noch ungeldstes Problem der P fahl-
gruppe bestelt darin, dass wenn durch eine starre

Fundamentsplatte ... bei allen Pfihlen der
Gruppe eine gleichmiissige Setzung erzwungen
wird”’.

Wie bereits kurz erwahnt, und wie wir noch sehen werden, exis-
tieren heute zumindest gute Ansitze, die unter vereinfachenden
Randbedingungen erlauben, die unterschiedliche Belastung von
Pfahlen unter einer starren Platte abzuschatzen.

Ausserst beachtenswert war der Vorschlag von Professor Dr.
Haefeli fir die rechnerische Erfassung der Setzungen des
Einzelpfahles, wie er in Figur Nr. 2 zusammenfassend wieder-
gegeben ist.
Die Lastverteilung im Untergrund wird dabei nach Boussinesq
berechnet, wobei angenommen wird, dass der Anteil der Man-
telreibung gleichmissig iiber die gesamte Schaftlange verteilt
ist. Der Untergrund wird mit dem Deformationsmodul Mg
charakterisiert. Dieser Vorschlag erscheint uns heute umso be-
achtenswerter, als viele Autoren von neueren Setzungstheorien
(Poulos, Butterfield, Cook) dieselbe Darstellung der Grundglei-
chung wihlten, Mit anderen Worten ausgedriickt, konnen
mehrere der neuen Setzungstheorien mit dem von Haefeli vor-
hl iqui D formuliert werden. In
der Erfassung der Randbedingungen zeigen jedoch die heutigen
Methoden, nicht zuletzt dank der Verwendung von Rechenpro-
grammen, eine weit grossere Flexibilitat.

Im weiteren Verlauf der Tagung von 1960 wurden acht verschie-
dene Pfahltypen hauptsichlich vom Standpunkt der Herstel-
lung und Verwendung her beschrieben, sowie ein Tragfahig-

keitsvergleich zwischen gerammten und gebohrten Ortspfahlen
angestellt.

Die Eindriicke der Tagung von 1960 mochte ich abschliessend
in zwei Gruppen unterteilt festhalten. In der ersten Gruppe sind
all diejenigen Feststellungen, die meines Erachtens auch heute
noch uneingeschrénkt Giiltigkeit haben. Es betrifft dies:

— Die Bodeneigenschaften sind fiir die Tragfahigkeit von aus-
schlaggebender Bedeutung
(1, @, ¢ = Laborversuche ; Mg = Feldversuch)

— Die Tragfahigkeit P = f(Ps, PR) wobei B% = 7 (P)

— Die auf der Grenzscherfestigkeit basierenden Formeln stim-
men nicht iiberall mit den Erfahrungswerten berein.

— Pfahltyp und Herstellungsmethode kann von grosser Be-
deutung fiir die Tragfahigkeit sein.

In der zweiten Gruppe sind dicjenigen Eindriicke aufgezeich-
net, die meines Erachtens heute einer Ergénzung bediirfen:

— Fiir dic Setzungen y des Einzelpfahles ist ein Ansatz zur Be-
rechnung vorhanden.
(Heute sind zahlreiche Methoden bekannt, dic cin Ab-
schitzen der Setzungen erlauben).

— Fiir die Krafte im Pfahlrost und dessen Setzungen sind nur
allgemeine Erfahrungswerte bekannt.
(Heute sind Rechenmethoden entwickelt, die ein besseres
Abschitzen der Krafteverhaltnisse innerhalb den Elementen
eines Pfahlrostes erlauben).

— Ein Zusammenhang zwischen der Arbeit bei der Pfahlher-
stellung und der Tragfahigkeit ist vorhanden.
(Der Zusammenhang zwischen der Arbeit der Druck- oder
Schlagsonde und der Tragfahigkeit des Pfahles ist nachge-
wicsen und bildet ein Hilfsmittel beim Bemessen).
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Fig. 2: Theorie zur Setzungsberechnung zylindrischer Pfahle (Prof.
Dr. Haefeli 1960)



3. VORUNTERSUCHUNGEN

3.1 Aligemeines

Bei vielen Fundationsproblemen steht zu Beginn der Studien die
Art der Fundation noch keineswegs fest. Es kann daher nicht
geniigend betont werden, dass die Voruntersuchungen so voll-
umfénglich gefiithrt werden miissen, dass alle interessierenden
Bodencharakteristiken ermittelt werden. Zu diesen Vorunter-
suchungen gehoren:

— eine geologische Beurteilung des Baugrundes
— Sondierungen und Probeentnahmen
— Laboruntersuchungen an reprasentativen Proben

In den weiteren Ausfiihrungen werde ich mich auf die Son-
dierungen beschranken, und von diesen auch nur dic fir
Pfahlgr spezifischen Unter etwas niher be-
trachien. Es betrifft dies insbesondere die Drucksondierung, die

(STP) und die Pr

Ziel all dieser Versuche ist es, die fiir eine spatere Berechnung
der Tragfahigkeit und der Setzung erforderlichen Eigenschaften
zu ermitteln. Die Kenntnis dieser Bodcnkcnnuffcm 151 in der
ersten Phase der von Be-
deutung, werden doch of t auf ihnen basierend die wegleitenden
Entscheide iiber Art der zu wahlenden Fundation getroffen.
Ohne den Pfahlbelastungsversuchen den Wert absprechen zu
wollen, werden diese doch oft erst in einer zweiten Phase durch-
gefiihrt, wenn alternative Losungen fiir die Grindung bereits
ausgeschlossen wurden.

ersuche.

3.2 Identifizierung des Baugrundes

Die Druck- und ungen sowie die F

Versuche sind nicht fiir die Identifikation (Komzusammen-
setzung) des Baugrundes gedacht. Trotzdem existieren in der
Literatur eine Grosszahl von auf Erfahrungen basierenden Be-
ziehungen zwischen dem Spitzendruck, der Schlagzahl oder

dem Druck des Pressiometer-Versuches und der Kérnung des
Bodens oder seiner Lagerungsdichte. Alle diese Werte aus der
Literatur sind mit dusserster Vorsicht zu verwenden und Schliis-
selbohrungen mit entsprechenden Laborversuchen an Boden-
proben sind in jedem Falle unerlasslich, um Fehlschliisse zu ver-
meiden.

Fiir die auf Erfahrung basicrenden Vergleichswerten sci auf die
Literatur verwiesen, insbesondere Schmertmann, Begemann,
Fugro und Sanglerat. In den Figuren 3, 4 und S sind Beispicle
solcher zwischen Sondierergebnissen und Boden-
art angegeben, wobei nochmals auf die Notwendigkeit von zu-
sitzlichen, erganzender Versuche zur Bestimmung der Boden-
kennziffern hingewiesen sei.

Bez1eHUNG ZwiScHEN FR UND KORNVERTEILUNG

FR = SPEZ. URTLICHE ManPELSE 1BUNS

S ITZENHIDERSTAND mE
BooenRT NACH Becenann
Kies - Sao FRo- 12
Sawp 125 <FR <16
Sturicer San 6 <FR<zs
Sir 25 <<
Siricer Ton 56 <mmcs
Tou o <mer
Tosr 7 <

Fig. 3: Beziehung Sondierergebnis-Bodenart am Beispiel der Druck-
sonde

Bindige Bdden (#-0]
Lagerungsdichte | Konsistenz-Zani Schiagzonl N Druckfestigkeit
fe fir 30 cm (kg/cm?)
sehr weich <0.25 <2 <o0.25
weich 0.25 - 0.50 2= 4 0.25 - 0.5
wenig dicht 0.50 - 0.75 4- 8 0.5 -1
mitteldicht 0.75 - 1 8- 15 V-2 Fig. 4
Beziehung _ Sondierergebnis-Lagerungs-
dicht 16 15 - 30 2 wd dichte am Beispiel der Rammsonde
sehr dicht 1< > 30 >4 (Bindige Boden)
Nichtbindige Biden (c=0)

. Schlagzanl N Vergleich mit
Lagerungsdichte SRR DT sTP Drucksonde qc
g fir 30 cm (kg/cm?)

Tocker <0.2 0- 4 < 20
wenig dicht 0.2 - 0.4 4- 0 20 - 40
mitteldicnt 0.4-0.6 10 - 30 40 - 120 Fig. 5:

. Beziehung  Sondierergebnis-Lagerungs-
dicnt = o S
9.6110:8 30 - 50 20200 dichte am Beis piel der Rammsonde

sehr dicht 5 0.8 > 50 > 200 (Nichtbindige Boden)

i
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Ausgeh

ten des
Fiir eine Pfahlgriindung von speziellem Interesse sind der fiir
die Eindringung in den Boden zu iiberwindende Spitzendruck
(genannt gc bei der Sonde und gy, beim Pfahl) und die damit

d von einer Grosszahl von Rammsondierungen in
Verbindung mit der Interpretation von Pfahlbelastungsver-
suchen hat Meyerhof (1975), unter Bezug auf andere Autoren,
vcrsuchl, einen empirischen Zusammenhang zwischen der
hl N (SPT) und der Grenztragkraft an der Spitze des

dirckt verbundenen Scher @ und c. Ferner int

ren die maximal an der Pfahlmantelfliche moglichen spez. Rei-
te fs sowie der Elastizi des Bodens Eg. Fiir

diese Werte existieren wiederum cine Anzahl Erfahrungswerte,

die eine erste Abschétzung der zu erwartenden Bodeneigen-

schaften aufgrund von Sondicrungen erlauben.

In nichtbindigen Boden (c = 0) kann der Zusammenhang zwi-
schen dem an der Spitze gemessenen Druck gc der Drucksonde
und dem Winkel der inneren Reibung @& wie in Figur Nr. 6 dar-
gestellt werden.

Micheningige Bdes o+

Approximativer Zusanmenang zwischen dem
Spitzendruck qc und dem Reibungswinkel o

250

obere Grenzwerte fiir

200

qc in keen?

100

\
|
|
|

0 3 ) a5

Fig. 6: Drucksonde. Approx. Zusammenhang zwischen qc und @

In bindigen Boden dagegen (& = 0) werden oft dic folgenden
zwischen dem Spitzendruck g und
der undrainierten Scherfestigkeit ¢, benutzt:

Einfacher Konus: oy = ‘g_“ oder ¢y

dc-v-h

9
v - hist dabei der effektive Ueberla-
gerungsdruck

) g __4c

Hollidndische Sonde: ¢y, %

Ausgehend von den Ergebnissen der Drucksonde wurde
cbenfalls versucht, eine empirische Beziehung zwischen dem
Spitzendruck g¢ der Sonde und dem Elastizitatsmodul Eg des
Bodens aufzustellen. Nach Interpretation einer Grosszahl von
Feldversuchenschlagen russische Autoren folgende Naherungs-
werte vor (Werte in kg/cm?):

‘Tonige Boden: Mittelwert Es = 49qc + 123
unterer Grenzwert Eg = 7 g

Sand: Mittelwert Es = 3,4qc + 130
unterer Grenzwert Eg = 3 g¢

Zu obigen Formeln ist jedoch zu bemerken, dass die moglichen
Abweichungen, vorallem was die Mittelwerte betrifft, beacht-
lich sein konnen,

Pfahles herzuleiten. Figur Nr. 7 zeigt diesen Zusammenhang,
wobei notgedrungen die Abmessungen des Pfahles als Para-
meter cingefiihrt werden miissen.

Empirischer Zusammenhang zwischen N und

der Grenztragfihigkert der Pranlspitze

Ramnpfinle
Nach Heyernof (1975)

Bonrpfinle

Fig. 7: Grenztragfahigkeit der Pfahispitze in Abhangigkeit der
Schlagzahl N (SPT)

Derselbe Autor hat ebenfalls eine Beziehung zwischen der maxi-
mal moglichen Mantelreibung fs lings des Pfahles und der
Schlagzahl N pro 30 cm der Rammsonde (SPT) hergeleitet. Die
empirischen Bezichungen lauten fir nichtbindige Boden:

Rammpfiahle:
50

fs = (kg/cm?)

ihle: - N 2
Bohrpfahle: fs 1% (kg/cm?)

N bedeutet dabei den Mittelwert von N, gerechnet iiber die ge-
samte Pfahllange. Dabei ist erganzend anzufiihren, dass diese
Maximalwerte von fg unter der Nutzlast des Pfahles nicht iiber
die gesamte Lange gleichzeitig auftreten konnen und somit mit
cher kleineren Werten zu rechnen ist.

Abschliessend zu diesem Kapitel sei noch auf eine dritte Art von
Felduntersuchungen hingewiesen, die leider bei uns, zum Teil
aus bekannten Griinden, nicht sehr oft zur Anwendung gelangt.
Es handelt sich dabei um die Pressiometer Versuche. Eine durch
Erfahrung getragene Interpretation der Versuche erlaubt wert-
volle Hinweise sowohl auf die Scherfestigkeit des Bodens wie
auch auf scine Verformungseigenschaften. Fiir Interessenten sei
auf das Buch von J. Nuyens (1973), erschienen im Verlag
Eyrolles, hingewiesen.



4, ERMITTLUNG ODER TRAGFAHIGKEIT

4.1 Aligemeines
Bei der Suche nach wirtschaftlichen Lésungen der Fundation
cines gegebenen Bauwerkes ist der planende Ingenieur oft ge-
zwungen, Abschiitzungen der Tragfahigkeit von Pfahlen vorzu-
nehmen, lange bevor er auf die Ergebnisse von Pfahlrammun-
gen und/oder Probebelastungen zuriickgreifen kann. Er muss
somit in der Lage sein, basierend auf den Resultaten der geolo-
gischen und geotechnischen Voruntersuchungen, cine moglichst
realistische Wahl von Pfahltyp, Abmessungen und Anordnung
der Pfahle zu treffen.

Ich beschrénkte mich daher in den weiteren Ausfiihrungen auf
die Bemessungsmethoden, die allein auf Ergebnissen von Vor-
untersuchungen beruhen. Auf die Rammformeln und den
Pfahlbelastungsversuch wird nicht cingegangen. Ferner sci
betont, dass diese Bemessungsmethoden sowohl fiir die Spitze
wie fiir den Mantel Grenzwerte der Krafte im Bruchzustand
angeben. Die zulissigen Pfahlkrifte werden durch die Ein-
fishrung eines Sicherheitsfaktores erhalten, der entweder global
oder getrennt nach Spitze und Mantel cingefiihrt wird. An
dieser Stelle sei auch bereits betont, dass die Ermittlung der zu-
lissigen Tragkraft nur ein Teil der erforderlichen Vordimen-
sionierung ist. In der Tat sind die Setzungen ciner Pfahlfun-
dation von mindestens cbenso grossem Interesse wic dic
Tragkraft. Ihnen sei daher ein speziclles Kapitel gewidmet.

Bei den nachfolgend diskutierten ’statischen Methoden®” zur
Abschitzung der Tragkraft wird nach wie vor in einen Anteil
Spitze und einen Anteil Mantel aufgeteilt. Eine Ausnahme
davon bildet lediglich das Verfahren von Rollberg. Fiir den Ein-
zelpfahl seien die Methoden fir nichtbindige und bindige
Boden getrennt angefiihrt.

4.2 Nichtbindige Boden

Aus der allgemeinen Formel fiir den maximalen spezifischen
Spitzenwiderstand

ap=c-Ne+K-y-L-Ng

lockere Lagerung K ~ 0.5
dichte Lagerung K = 1.0

entnehmen wirfirc = 0,K = lundy L = ¢

9p =a-Ng<q

Die Erfahrung hat nun gezeigt, dic von E. Franke 1976 ver-
offentlichten Versuche illustrieren dies sehr schon (Figur Nr. 8),
dass g keine lineare Funk tion von L ist, und dass Ng nicht nur
vom Reibungswinkel @ abhangt.

Tatséchlich scheint der spezifische Spitzenwiderstand mit zu-
nehmender Pfahllinge cinem Grenzwert  zuzustreben.
Meyerhof (1975) hat die Abhangigkeit von Ng, wie iibrigens
auch dicjenige von N¢, vom Verhaltnis der tragenden Pfahl-
linge L,y zum Durchmesser D aufgezeigt (Figur Nr. 9).
Derselbe Autor schlégt als Grenzwert g fiir gerammte Pfihle
im Sand vor

q1 = 05 - Ng - tg @ [ke/em?

wobei fiir N, die den kurzen Pfahlen entsprechenden Werte
einzusetzen sind. Fiir gebohrte Pfahle reduziert sich g zu
cinem Drittel oder zur Hlfte. Mit grosser Energic erstellte
Pfahlfusserweiterungen erlauben dagegen doppelt so hohe
Werte von gj. Der Grenzwert kann auch fir geschichtete
Boden errechnet werden, wobei auf die entsprechende Literatur
verwiesen sei.

Fig. 8:

¢ Lo Siir unter
Ausschluss der Mantelreibung nach E. Franke 1976

TRAGFAHIGKE ITS-KOEFFIZIENTEN FUR Ramersansi

Fig. 9: Tragfahigkeitswerte Ng und N¢ in Funktion von @ und
Lp/D
P



In nichtbindigen Boden ist die Abschétzung der Mantelreibung
cin sehr heikles Unterfangen, da diese abhangig ist von:

— Ausfithrung des Pfahles

— Zusammendriickbarkeit des Bodens

— natiirliche Spannungsverhaltnisse im

Boden (ko)

— Form und Durchmesser des Pfahles
Allgemein wird jedoch in der Literatur folgende Form der ma-
ximalen spezifischen Mantelreibung angegeben:

fs = K- Po- 188 =/

Ks = mittlerer Beiwert des Erddruckes

Po = mittlere Vertikalspannung
8  Reibungswinkel Pfahl - Boden
/1 = Grenzwert der Mantelreibung

Die Erfahrung hat nun gezeigt, dass die spezifische Mantel-
reibung nicht unbeschrinkt mit der mittleren Vertikalspannung
Po» das heisst mit der Pfahlldnge L, anwachst, sondern einem
Grenzwert fi zustrebt. Dieser Wert wird bereits bei der aus
Figur 9 ablesbaren kritischen Lange L erreicht. Als Beispiel
seien in Figur Nr. 10 solche Grenzwerte im Sand, veroffentlicht
von Meyerhof, angegeben.

Solche aus der Literatur iibernommenen Werte sind jedoch vor
einer weiteren Verwendung kritisch zu betrachten, da meistens
die durch die P i i
nicht bekannt sind. Beziiglich des Erddruckbeiwertes kann bei
gebohrten Pfahlen mit guter Niherung Ko = 1 — sin @' ge-
setzt werden. Bei gerammten Pfahlen kann dieser Wert jedoch
sehr bald 1 oder gar mehr erreichen. In normal konsolidiertem
Sand wurden Werte bis 2.5 ermittelt.

4.3 Bindige Boden
In diesem Abschnitt beschrankte ich mich auf die schwebende

Pfahlgrindung. Das heisst, dass sich auch dic Pfahlspitze in
cinem nur bedingt tragfahigen Boden befindet.

GRENZWERTE DER MANTELREIBUNG

fiir Sand und L > 15 bis 20 O

nach Meyernof

1,40 T [ T ,T
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$ o —
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E 3 0
Innerer Reibungswinkel &0
Remmpfanle (obere Werte fir iberkansolidierte Biden)
. —Bonrptanie

Fig. 10: Grenzwerte der Mantelreibung im Sand
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Vorerst seien die Resultate des in Figur Nr. 11 dargestellten Be-

lastungsversuches ganz kurz und nur in den wesentlichen

Punkten kommentiert:

— Der Anteil der Spitzenlast an die Gesamtlast ist klein, im Be-
reich der Nutzlast sogar schr klein.

— Die Mantelreibung ist nicht gleichmassig tiber die Pfahl-

lange verteilt, es sei denn fiir geringe Belastungen.

Die spezifische Mantelreibung steigt schon fiir kleine Ver-

schiebungen relativ rasch an und nimmt nach Erreichen

eines Grenzwertes wieder leicht ab.

Die Grenzwerte der spezifischen Mantelreibung sind nicht

iiber die Pfahllange konstant. Insbesondere der Bereich der

Pfahlspitze weist sehr geringe Reibungswerte auf, die bei zu-

nehmender Belastung auf Null absinken.

Am auffallendsten ist, selbst fir diesen relativ kurzen Pfahl,
der geringe Anteil der Spitze an der Gesamtlast. Borowicka
(1976) hat, basicrend auf den Losungen von Mindlin (1936),
rechnerisch den Nachweis fir diese geringe Spitzenbeteiligung
in homogenen, bindigen Boden erbracht. Die Resultate haben
gezeigt, dass bei gegebenem Verhaltnis der E-Moduli von
Boden (Eg) zu Pfahl (Ep) der Anteil der Spitze mit zunehmen-
der Pfahllinge abnimmt. Fir Eg/Epy = 1:10 000 steigt der pro-
zentuale Anteil der Spitze von 6.9% (L/D = 25) auf 12.8%

(L/D = 10).
Last in t
0 50 100 150
e
o
2
. { { {
=181
7.6
Setzungen in cn
0.0 1.2 2.5

Tiefe:

Fig. 11: Ergebnisse eines Belas tungsversiches



Es .5[ daher nicht verwunderhch dass bei schwebenden Pfahl-

er a wird, vorallem
m dEr Vordnmensmmerung Rechnensch kann der Maximalwert
der spezifischen wie folgt werden:

gp=c-Ne+qNg =g

Diese Formel gilt insbesondere fiir den drainierten Zustand des
Bodens (&” und ¢ = 0), wobei dic Werte fiir Nc und Ng aus
Figur 9 entnommen werden konnen. Der Grenzwert entspricht
dabei dem zur kritischen Lénge L¢ gehorenden Wert qp-

Fiir den nicht drainierten Zustand (& = 0) haben Erfahrung

und Theorie folgende Werte gezeigt:

— normalkonsolidierte, struktur-

empfindliche Tone Ne =5
— steife, liberkonsolidierte Tone N¢ = 10
— oft verwendeter, mittlerer

Grenzwert qr=9-cu

Bei der Abschitzung der Mantelreibung muss davon ausgegan-
gen werden, dass unter der Nutzlast des Pfahles, das heisst
Monate nach dessen Erstellung, in unmittelbarer Nahe des
Pfahlmantels bestimmt drainierte Verhaltnisse des Bodens
herrschen. Mit Hilfe des Coulombschen Gesetzes schreibt sich
die spezifische, mittlere Scherkraft am Mantel zu

fi=e +Ks P, 8D =S¢y

Setzen wir fiir gestorte Tone ¢’
konsolidierte Tone Ky = Ko

o und fiir gesattigte, normal-
sin @, so ergibt sich

Js/Py=B=(-sin2) tg @
Rechnerisch ergeben sich fiir die bei Tonen iblichen Reibungs-
winkeln @ B-Werte von 0.2 bis 0.3. Dic Erfahrung hat aber
gezeigt, dass diese B-Werte nicht nur vom Boden selbst, son-
dern auch von der Linge des Pfahles beeinflusst werden.

So empfichlt Meyerhof fiir

kurze Pfahle B = 0.25 bis 0.50
lange Pfahle B = 0.1 bis 0.25

angendnert gilt

1
2= (1-sing') g0’
T -sing)tge

- 150
250

o

Pfahllinge in m

N

Fig. 12: Mantelreibung in weichen bis mittleren Tonen

Die von Kerisel zusammengestellten Erfahrungswerte sind in
Figur Nr. 12 wicdergegeben. Die Aufzeichnung zeigt besonders
schon die Abnahme der mittleren Mantelreibung mit zuneh-
mender Pfahllange.

4.4 Direkte Ermittlung der Tragféhigkeit aus Sondierergeb-
nisser

Es ist ein seit jeher gehegter Wunsch, die zuldssige Tragkraft
eines Pfahles direkt aus Ergebnissen von Voruntersuchungen
ableiten zu konnen. Professor Haefeli (1961) hat dabei, unter-
stiitzt von schweizerischen Unternehmungen, mit einem
Modellpfahl einen interessantenBeitrag geleistet.

Dic neueste Arbeit auf diesem Gebiet stammt aus Deutschland
und wurde Ende 1977 von D. Rollberg verdffentlicht. Dieser
Autor hat die Ergebnisse von 248 im Feld probebelasteten
Pfihlen auf 55 Baustellen statistisch ausgewertet und mit den
Ergebnissen der Sondierungen (Drucksonde und Rammsonde)
verglichen. Mit Hilfe der Korrelationsrechnung wurden alsdann
Beziehungen zwischen der totalen Sondierarbeit und der Trag-
kraft von gebohrten und gerammten Pfahlen in bindigen und
nichtbindigen Boden hergeleitet. Stellvertretend fiir eine Gross-
zahl von Diagrammen, dic die Auswertung der Sondierergeb-
nisse erleichtern, sei in Figur Nr. 13 der Zusammenhang zwi-
schen der Sondierarbeit und der Tragkraft von Bohrpfahlen
verschiedener Abmessungen aufgezeigt.

Wenn sicherlich von einer unkritischen Verwendung solcher
Methoden gewarnt werden muss, so ist dennoch hervorzu-
heben, dass diese Sondierungen eine flachenmissige Erfassung
des Bauareales erlauben und bereits im Stadium der Planung
mit relativ bescheidenem Kostenaufwand ausgefihrt werden
konnen.

Fig. 13: Zusammenhang zwischen der totalen Sondierarbeit und der
Pfahltragkraft

5. ERMITTLUNG DER SETZUNGEN
5.1 Allgemeines

Bei der Di ung von Pfahlgri wurde und wird
zum Teil immer noch der Gesichtspunkt der zulassigen Pfahl-
last iiberbetont. Diese zulassige Pfahllast ist dabei ein Bruchteil
einer oft ebenso schwer zu definierenden Bruchlast des Pfahles.
Richtig wire die Fragestellung nach derjenigen Pfahllast,
welche solche Setzungen erzeugt, die vom Bauwerk gerade noch
schadlos aufgenommen werden kénnen.




Die Schwierigkeit der rechnerischen Bearbeitung der Pfahl-
setzungsprobleme liegt in der nur ndherungsweise erfassbaren
gegenseitigen Beeinflussung von Boden und Pfahl begriindet.
In der Tat kann diese gegenseitige Beeinflussung, je nach
Bodenart und Pfahltyp, von ganz verschiedener Art sein. Er-
schwerend fiir die Berechnung sind zudem die im Boden auftre-
tenden plastischen Verformungen, die mit entsprechenden
Stoffgesetzen nur schwer und erst nach speziellen Laborver-
suchen zu erfassen sind.

Wenn trotz obigen Einschrankungen in den letzten Jahren
einige brauchbare Resultate erarbeitet wurden, so war das nur
dank gewisser vereinfachender Annahmen sowie dem Einsatz
von Rechenprogrammen méglich.
Zur Abschitzung der Setzungen unterscheiden wir grundsétz-
lich die beiden folgenden Gruppen:

— empirische Methoden

— analytische Methoden
Diese werden in den nachfolgenden Abschnitten kurz erlautert.
Dabei sei die Zielsetzung wiederum so formuliert, dass die Ab-

i der in der P ermoglicht wer-

den soll, das heisst basierend auf geologischen und geotech-
nischen Voruntersuchungen.

5.2 Empirische Methoden
Es muss gleich vorweggeschickt werden, dass die nachfolgend
kurz beschricbene Methode von Cambefort (1964, 1965) dic
Durchfithrung cines Pfahlbelastungsversuches zur Vorausset-
zung hat. Wenn ich dennoch auf diese Methode cingehe, so
geschieht dies in zweifacher Absicht. Erstens beschreibt sie in
cindriicklicher Weise die Krafteveranderungen am Pfahl bei
seiner zunehmenden Belastung und zweitens dient sic ciner wei-
teren empirischen Methode als Grundlage.

Bei der Auswertung einer Grosszahl von Pfahlbelastungsver-
suchen hat Cambefort unter Voraussetzung homogenen Bodens
folgende Feststellungen machen konnen: (Vergleiche Figur
Nr. 14)

Mantelresbung

Durch Belastungsversuch zu bestinmen

9. f A B0, Ron,

Fig. 14: Schematische Darstellung von Mantel- und Spitzenlast

a

— Der Anteil der Spitze an der Gesamtlast wiichst linear mit
der Eindringung yp, bis Erreichen des Bruchzustandes.

— Die Zusammendriickbarkeit des Pfahles darf nicht vernach-
ldssigt werden.
— Die Mantelreibung F wichst bei beginnender Belastung
linear mit der Eindringung. F = A+ B-y
— Von einer gewissen Belastung an gleitet der Pfahl gegeniiber
dem Boden und es gilt fir diesen Teil der Mantelreibung
F =g+ fx
Aus diesen Feststellungen lasst sich die in Figur Nr. 15 gezeich-
nete schematische Last-Setzungskurve ableiten. Dabei wollen
wir hier lediglich festhalten, dass zu Beginn der Belastung die
Last-Setzungskurve von Cambefort eine Gerade ist.
Basierend auf den Arbeiten von Cambefort hat Cassan (1966,
1968) eine Berechnungsmethode entwickelt, die auf folgenden
Annahmen beruht:
— homogener Boden
— kein Gleiten Pfahl-Boden
(Gerade 0" - 1 in Figur 15)
— E Untergrund aus Pressiometerversuchen
bekannt. (Mittelwert iiber Pfahllange)
— Pfahlspitze ist Halbkugel, daraus folgt
R=86E
T+v

Yo
0-p o<x<h F=A+By
h <x<h F=A+by
) ¥
Py - Py LRI
o<x<h F=g+fx On
Py - Py
F = konst.
Hehr als Py iy = konst.

Fig. 15: Schematische Last-Setzungskurve



Die Setzung am Pfahlkopf yo infolge einer Last Py, ergibt sich
alsdann zu

4P,
% D R+4BA
Pfahllinge
Durchmesser
Bohrpfahl: 042-E
Rammpfahl: B = 1.25 -E

Als letzte der empirischen Methoden sei diejenige von Rollberg
erwihnt. Wie bereits unter 4.4 beschrieben, basieren seine An-
gaben ausschliesslich auf der statistischen Erfassung der Son-

5.3 Analytische Methoden

Die nachfolgend beschriebenen Methoden basieren unter ande
rem auf den folgenden wichtigen Voraussetzungen:

— Boden ideal elastisch (Eg)

— Last-Deformation im Halbraum nach Mindlin

— Axialsymmetrie von Spannungen und Deformationen.

Fiir die rechnerische Behandlung wird dabei der Pfahlin # Ele-

mente unterteilt, fiir die die folgenden Bezichungen formuliert
werden:

— Spannungs-Deformations-Verhalten des Bodens bei den

Elementen
— G fiir die n-Els ¢
— Defor fiir die #-El t

dicrarbeil, verglichen mit den von -
suchen. Interessant ist festzuhalten, dass hier die Analyse zahl-
reicher Versuche gezeigt hat, dass die Last-Setzungskurve am
besten durch eine Hyperbel beschrieben wird, die nach einer be-
stimmten Setzung in eine geneigte Endtangente iibergeht. Als
Beispiel fiir viele der von Rollberg erarbeiteten Diagrammen sei
in der Figur Nr. 16 die Halbwertsetzung (Setzung bei halber
Bruchlast) in Abhangigkeit der gesamten Sondenarbeit und
dem Pfahldurchmesser angegeben.

Dass dabei die Setzung mit zunehmender Sondenarbeit zu-
nimmt, ist darauf zuriickzufiihren, dass damit ebenfalls die
Bruchkraft des Pfahles wichst. Ferner wird die fehlende Ab-
hingigkeit der Halbwertsetzung vom Pfahlfussquerschnitt da-
durch erklart, dass bei halber Bruchlast die Pfahlspitze nur un-
wesentlich an den Setzungen beteiligt ist.

BERECHNUNG DER PFAHLSETZUNG

(fiir halbe Bruchlast)

Pfahlart : gerammt
Sonde Drucksonde
Beden nichtbindig

2 345 0 20 304050 100

Fig. 16: Serzung bei halber Drucklast in Funktion der gesamten Son-
denarbeit

Dies ergibt 2 (n+3) Gleichungen mit ebensovielen Unbekaiusi-

ten. Als Resultate werden dic Setzungen am Pfahlkopf er-

halten, und zwar in Abhangigkeit der folgenden Parameter:
Last P ; Dp,py (Basisdurchmesser zu Schaftdurchmesser);
L/D ; L/ (h > L = Tiefe einer festen Schicht); v ;
Eg oder G ; Epy / Eg.

Die Setzung y wird dabei von mchreren Autoren ganz dhnlicu

angeschricben, nimlich

y= .1 (Poulos u. Davis 1968)
s
4 L Butterfield B: jee 1971
¥= 5 G.1 (Butterfield u. Banerjce 1971)
= P 1 (Cooke 1973, 1974)
Y= LE- 5

Bei dieser Gelegenheit sei nochmals daran erinnert, dass bereits
Haefeli cinen Ansatz in genau derselben Form, aber cinige
Jahre frither, vorgeschlagen hat.

Obige Autoren haben fiir eine Anzahl Variationen der Para-
meter die Einflusszahlen 1, die natiirlich von Verfasser zu Ver-
fasser verschieden sind, gerechnet und graphisch dargestellt,

Stellenvertretend fiir die zahlreichen Diagramme sei in Figur
Nr. 17 die Einflusszahl I fiir Ej, / Eg = oo, zusammen mit dem
Korrekturfaktor Ry fiir den kompressiblen Pfahl wiedergege-
ben.

Einflusszanl 1

Ep/Ey woe v 0.5

0.4 Dy/D

Fig. I7: Einflusszahl I fiir Ep / Es = o resp. variabel



Diese analytischen Methoden erlauben ebenfalls die getrennte
i von i und Spif

Es ist dabei interessant festzustellen, dass fiir schwebende
Pfahlgriindungen und fiir L/p-Werte iiber 10 der prozentuale
Anteil der Spitze sehr gering, das heisst 10% und geringer ist.

Es muss zweifellos betont werden, dass diese analytischen Me-
thoden uns der Sorge um die Setzungsvorhersage nicht ent-
heben. Vorallem gibt es bei Verwendung der obigen Ansatze
eine moglichst zutreffende Wahl von Eg oder G zu machen. Ge-
geniiber der moglichen, naturbedingten Streuung dieser Werte
verschwinden die Differenzen, die von den unterschiedlichen
Rechenmethoden der Autoren herrithren. Der grosse Vorteil
der Methoden besteht aber darin, dass wir beim Entwurf von
Pfah]fundauonen die Moglichkeit haben, die Einfliisse ver-

Parameter auf die und letzten Endes auf
die Kosten der Griindung abzuschatzen.

Abschliessend zu diesem Abschnitt sei noch auf die Methode
der finiten Elemente hmgcvuc:cn Sie erlauben ecin realisti-
scheres Defor in die Rech einzu-
geben, vorausgesetzt, dass dieses Gesetz fiir den fraglichen
Boden bekannt ist und vorausgesetzt, dass entsprechende Re-
chenprogramme vorhanden sind. Personlich bin ich iiberzeugt,
dass eine weitere Entwicklung auf dem Gebiet der Last-
Setzungsberechnung von Pfd@hlen mit Hilfe der finiten Elemente
gesucht werden muss. Gute Ansitze sind bereits vorhanden und
weitere Arbeiten sind auch in der Schweiz in Vorbereitung.

6. DIE PFAHLGRUPPE

Bei der praktischen Anwendung der Pfiahle fiir die Griindung
von Bauwerken steht zweifellos dis Pfahlgruppe im Vorder-
grund. Erschwerend bei der Bemessung ciner solchen Funda-
tion treten, gegentiber dem Einzelpfahl, noch folgende Fakto-
ren hinzu:

— gegenseitige Beeinflussung der Pfahle

— gegenseitige Beeinflussung der Pfahle und der Platte, die die

Pfahlkopfe verbindet.

War es beim Einzelpfahl noch moglich, durch die Ausfiihrung
von Grossversuchen die rechnerischen Annahmen und Resul-
tate zu {iberpriifen, so sind wir bei der Pfahlgruppe in weitaus
den meisten Fallen auf Messungen am fertigen Bauwerk ange-
wiesen, um Hinweise auf die Richtigkeit unserer Berechnungen
zu bekommen. Aber auch in diesem Fall bleiben wir sehr oft im
Ungewissen iiber die tatsichlichen Vorginge, die sich zwischen
den Pfihlen, dem Boden und der Platte abgespielt haben. Wir
sind dann, mehr noch als beim Einzelpfahl, auf rechnerische
Ansitze angewiesen, um die Einfliisse von Untergrund, Pfahl-
abmessungen und Plattensteifigkeit auf das System abzu-
schiitzen. Die nachfolgenden allgemeinen Ergebnisse solcher
analytischer Untersuchungen basieren auf der Annahme eines
homogenen Halbrammes, dessen E-Modul bekannt sei.

Zuldssige Tragkraft und Bruchlast sind aber auch bei der
Gruppe nur von beschrinktem Interesse. Vielmehr interessiert
auch hier in erster Linie das Last-Setzungsverhalten unter
Nutzlast. Dabei kann die Setzung der Gruppe zu N Pfihlen, bei
der jeder Pfahl mit der Last P belastet wird, mit der Setzung des
Einzelpfahles unter der Last P verglichen werden, wobei s/D, N
und L/D als Parameter eingefiihrt werden.

Die Ergebnisse eines solchen Vergleiches von Butterfield u.
Banerjee (1971 sind in Figur Nr. I8 fir cine starre Platte ange-
geben. Es ist bemerkenswert, dass auch bei grossen Pfahl-
abstanden und fiir lange Pfahle, die Gruppe ungefahr 1.5 mal
grossere Setzungen aufweist als der Einzelpfahl.

Ein weiteres, in der Praxis stindig wiederkehrendes Problem,
ist die Aufteilung der Belastung auf Platte und Pféhle. Diese
Aufteilung ist nicht nur dusserst wichtig fiir die Dimensio-
nierung der Pf‘dhle selbst, sondern vorallem auch fiir die die
Pfahlképfe verbindende Platte.

10

Fig. 18: Setzung der Pfahlgruppe verglichen mit der Setzung des Ein-

Ep/Eg = 1000 v=0.5 L/D =25
*
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s/D

kg = rel. Steifigkeit Platte - Boden

Fig. 19: Anteil Pfahllast an die Totallast bei Platte mit 8 x & Pfahlen

Unter Annahme eines elastischen Verhaltens des Bodens hat
Hain u. Lee (1978) dieses Zusammenwirken und die gegensei-
tige Beeinflussung analysiert. Figur Nr. 19 zeigt den mit zunch-
menden Pfahlabstand abnehmenden Anteil der Pfahle an der
Gesamtlast. dass der oft gehorte
Vorschlag, die Last halfug auf Pfahle und Platte zu verteilen,
beim angegebenen Beispiel fiir s/p = 7 der Berechnung ent-
spricht.




7. SCHL USSBEMERKUNGEN

Auch heute miissen wir leider betonen, dass wir noch weit ent
fernt sind behaupten zu konnen, wir wiirden die Problerr_xe der
sechnerischen Di ierung der Pfahlgri in jedem
Falle beherrschen.

Von den vorhandenen guten Ansitzen miissen wir aber Kennt-
nis nehmen, erlauben sie uns doch mehr als nur gefiihlsmassig
den Einfluss der einzelnen Parameter auf das System abzu-
schatzen. Dies gilt auch fiir die Bemessung von Pfihlen, die
durch Horizontalkrifte und Biegung beansprucht werden sowie
auf die Beriicksichtigung der negativen Mantelreibung.

Zentrales Problem jeder planerischen Ttigkeit auf dem Gebiet
der Pfahlgriindungen bleibt jedoch die Ermittlung der Boden-
kennwerte. Auf die Untersuchungen im Feld und im Laborato-
rium ist daher grosstes Gewicht zu legen, wollen wir wirtschaft-
liche tind den Anforderungen entsprechende Fundationen
bauen.
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Les essais de chargement des pieux

Par M. Dysli, Laboratoire de géotechnique de I'EPFL, Lausanne

RESUME

Cet article passe en revue les principaux essais de chargement
dynamiques et statiques réalisés sur des pieux battus et moulés.
1l insiste particuliérement sur la réalisation pratique de ces
essais, ceci @ la lumiére des expériences de Pauteur, et fait
fréquemment référence & la norme SIA 192 : Fondations sur
pieux. Les essais dynamiques ne font l'objet que de quelques
. Les de charge, linst le
déroulement et Vinterprétation des essais statiques sous charges
verticales comme sont eux dé
en détail. Enfin, des indications sont données sur le coiit et la
durée de ces essais.

ZUSAMMENFASSUNG

Dieser Artikel behandelt dynamische und statische Belastungs-
versuche von Ramm- und Ortspfahlen. Hauptsichlich die Aus-
fiihrung dieser Versuche wird besprochen, dies gestiitzt auf die
Erfahrungen des Autors sowie die SIA-Norm 192: Pfahlgriin-
dungen. Die dynamischen Versuche sind nur kurz
kommentiert. Hingegen sind Belastungsvorrichtungen, Instru-
mente, Abwicklung und Interpretation der statischen Versuche
mit waagrechter wie mit senkrechter Beanspruchung verhdlt-
nismdssig detailliert beschrieben. Zum Schluss werden Angaben
betreffend Kostenaufwand und Dauer solcher Versuche gege-
ben.

1. PREAMBULE

Dans les lignes qui suivent, nous allons passer en revue les diffé-
rents moyens et méthodes d’essais actuels des pieux battus ou
forés et discuter de leurs avantages et inconvénients sur la base
d’expériences pratiques et relativement 4 la norme SIA No 192 :
«Fondations sur pieux».

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

2. BUTS ET OPPORTUNITES DES ESSAIS DE PIEUX

La détermination de la capacité portante et de la relation entre
les charges appliquées en téte du pieu et ses déformations est le
plus souvent difficile. Aprés une évaluation de la capacité por-
tante, respectivement de la déformabilité d’un pieu ou d’un
groupe de pieux par un modéle mathématique méme élaboré, il
subsiste dans bien des cas une incertitude intolérable sur le coef-
ficient de sécurité du pieu ou du groupe de pieux et sur leur
déformabilité, que seul peut lever un essai de charge en vraie
grandeur. En outre, le choix du type de pieu le plus efficace,
techniquement et économiquement, pour un terrain déterminé
Mest pas toujours facile sur la seule base d’une reconnaissance
géotechnique méme trés soignée et, pour les pieux moulés no-
tamment, un mauvais choix peut avoir des conséquences catas-
trophiques. Par exemple, lors de la construction de la centrale

thermique du HAVRE en France, le choix d'un mode d’exécu-
tion des pieux moulés inadéquat a induit une dépense supplé-
mentaire de plusieurs millions de francs suisses et un retard
d’environ une année dans le délai de construction. L’essai d’un
type ou de plusieurs types de pieux est donc souvent indispen-
sable.

Certaines méthodes de calculs permettent cependant aujourd’-
hui de mieux apprécier le comportement d’un pieu ou d’un
groupe de pieux que ne peuvent le faire les formules classiques
de capacité portante ou de battage. (voir en particulier R.
SINNIGER 1978). Ces méthodes élaborées ne modifieront ce-
pendant jamais la nature du sol qui sera toujours un milieu aux
propriétés et trés hé donc i i
connaitre parfaitement, et, dans bien des cas, I'essai en vraie
grandeur des pieux sera le seul moyen de s’assurer de leur com-
portement.

Cet essai nest cependant pas toujours nécessaire et Pusage de
méthodes de calculs élaborées pour évaluer le comportement
dun pieu isolé ou d’un groupe de pieux n'est absolument pas &
proscrire.

Lessai de pieu sous charge verticale est en particulier décon-
scillé dans les cas suivants :

— pieux-colonnes s’appuyant sur un substratum résistant dont
la capacité portante peut étre estimée avec un bon degré de
confiance, ou si elle est plusieurs fois supérieure 4 la charge
admissible du matériau constituant le pieu;

— sol homogéne avec ouvrage voisin fondé de la méme manié-
re et s’étant bien comporté dans le temps;

— groupe de pleux dans un sol ot les problemes de tassement
sont n effet, I' de la relation
charge-tassement, @blenue par um essai de pieu isolé, & un
groupe de pieux est treés difficile, voire impossible et I'essai
d’un groupe de pieux est rarement possible sur le plan éco-
nomique;

— pieux surdimensionnés pour résister 4 d'autres efforts que
par exemple la charge verticale;

— sol trés hétérogéne. Dans ce cas, il est souvent plus avanta-
geux de consacrer le coiit d’un essai de pxeu a un complé-
ment de la de i i et no-
tamment & multiplier le nombre des forages.

En outre, comme le coiit d’un essai de pieu est élevé (surtout
Pessai statique) — nous citerons plus loin des ordres de gran-
deur — il devient économiquement injustifiable lorsque le nom-
bre de pieux a réaliser est faible. Un surdimensionnement,
méme important, est alors préférable. Il n’y a cependant pas de
régle absolue pour déterminer si un essai est nécessaire ou pas;
le jugement et Pexpérience pratique de I'ingénieur, ainsi que la
confiance qu'il inspire au maitre de I'ouvrage, sont alors déter-
minants. A ce sujet, nous nous permettrons d’insister sur le fait
qu'un essai de pieu est un essai de mécanique des sols qui doit
@étre dirigé par un ingénieur géotechnicien. Cela semble logique,
mais n’est pas toujours le cas.




A quel moment faut-il réaliser I'essai ? Par rapport au cofit des
fondations, le cofit d'un essai de pieu est loin d’étre négligeable
et s'il est bien mené, il peut apporter des résultats décisifs pour
le projet de fondations. L'essai doit donc étre exécuté avant que
le projet ne soit figé. La solution théoriquement idéale est d’en-
treprendre un essai comparatif entre différents types de pieux,
donc avec plusieurs entreprises, avant le lancement des appels
d’offres pour les travaux de fondations. Cette solution n’est
¢économiquement possible que pour de grands chantiers de fon-
dations (plusieurs millions de francs de travaux de fondations);
dans ce cas, elle doit étre absolument encouragée car elle permet
scuvent des économies importantes dans le coit des fondations.
Lors de I'appel d’offres définitif, les entreprises ayant participé
aux essais de pieux sont avantagées par rapport aux autres
entreprises présentant une offre. On peut compenser cet avan-
tage lors de Iappel d’offres pour les essais de pieux, en deman-
dant aux entrepreneurs consultés de proposer une réduction sur
le coiit des travaux de fondations au cas ot ils leur seraient
adjugés.

Pour des chantiers de moindre importance, cette solution peut
&tre envisagée avec un essai sur un seul type de pieu,

En tous les cas, la solution a proscrire est I'essai réalisé dans le
cadre du marché des travaux de fondations, juste avant I'exécu-
tion des pieux définitifs. Cette solution est cependant malheu-
reusement souvent retenue, car elle est la plus simple sur le plan
administratif. Dans ce cas, I'essai n’est entrepris que dans un
but de contrdle et son résultat ne peut plus étre utilisé pour amé-
liorer le projet de fondations, sauf en ce qui concerne la lon-
gueur des pieux.

3. ESSAIS DYNAMIQUES
3.1 Buts et réalisation

Ces essais consistent a estimer la capacité portante de pieux par
la mesure de I'énergie nécessaire au battage des pieux choisis ou
aussi d’un pénétrométre dynamique. Ces essais servent aussi
déterminer le critére de refus a imposer a I’entrepreneur, et cela
est important. Ils ne donnent pas ou que trés peu de renseigne-
ments sur la déformabilité des pieux sous leur charge de service.
Une relation entre 'énergie de battage et la déformabilité d’un
pieu n'est en fait possible que par des formules empiriques
tirées d’analyses statistiques dessais (SANGLERAT 1965 par
exemple).

Différents types de moutons peuvent étre utilisés pour ces
essais, car énergie produite par le mouton peut théoriquement
&tre calculée pour tous les types de moutons, y compris les mou-
tons Diesel a double effet (voir en particulier R. D. CHELLIS
1961). Cependant, a part le mouton a chute libre, Pénergie
produite par les autres moutons dépend d’une quantité de para-
métres qu'il est trés difficile d’apprécier. Pour cette raison et
expériences faites, nous recommandons le mouton a chute libre
pour P'essai de battage (si I’on en trouve encore !).

3.2 Formules de battage

Lessai devant permettre d’apprécier la capacité portante d’un
pieu battu, il s’agitdonc de déterminer une relation liant 'éner-
gie de battage et cette capacité portante, relation appelée for-
mule de battage. Il en existe beaucoup et elles sont toutes obte-
nues en égalant énergie de battage a I'énergie de déformation
du pieu. Les formules les plus simples ne tiennent compte direc-
tement que de I'enfoncement permanent du pieu. A notre avis,
cela n’est pas suffisant et nous déconseillons I'usage de formu-
les telles que celles de PENGINEERING NEWS RECORD :

[ER)]

w poids du mouton

f = hauteur de chute

e = enfoncement moyen sous un coup
pour une volée de 10 coups

¢ = constante empirique variant de 2,5

a 0,25 selon le type de mouton !

Lénergie absorbée par le raccourcissement élastique du pieu
sous I'effet du choc est importante et il est nécessaire de la me-
surer et de I'intégrer dans le bilan énergétique. Sa mesure peut
se faire en enregistrant par un systéme trés simple, composé
d’une feuille de papier millimétré collée sur le pieu et dun
crayon déplacé a la main sur une poutre rigide sappuyant en
dehors de la cuvette de déformation entourant le pieu. Un tel
enregistrement est représenté & la figure 1.

Fig. 1 Enfoncement permanent et élastique lors d’un coup de mouton

Une formule de battage, tenant compte de cet enfoncement
élastique, est par exemple celle de J. S. CRANDALL (1931) :

W-h w
Qf'e+e1' P+W 32
e = enfoncement permanent sous
un coup
e] = enfoncement élastique
P = poids du pieu et de son casque

La capacité portante admissible est déterminée en minorant par
un coefficient de sécurité la capacité obtenue par une formule
de battage. Ce coefficient de sécurité est fonction de la formule
de battage. Avec la formule de CRANDALL, un coefficient
denviron 3 est généralement admis.

4. ESSAIS STATIQUES EN COMPRESSION

4.1 Généralités

L’essai statique 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 portante et
en plus permet de déterminer son tassement sous les charges de
service qui peut étre déterminant lorsque I'on a a faire a un sol
trés compressible. Pour un pieu moulé, c’est presque le seul
essai possible. Le seul inconvénient de cet essai est son coft
éleve.

4.2 Choix et réalisation des pieux d’essai

Deux choix sont a faire :

— le nombre de pieux d’essai,

— Tlutilisation ou non de pieux définitifs comme pieux d’essai
ou de réaction.

Le premier choix dépend bien entendu de 'importance du chan-

tier de fondations. A notre avis, un essai se justifie économique-

ment & partir d’'un nombre de pieux correspondant a un cofit de

fondation de quelque 0,5 million de francs suisses (1978). Il est



cependant exclu d’appliquer une telle régle lorsque I’on a 4 faire
aun terrain trés homogeéne en plan. Le nombre de pieux d’essai
est donc déterminé par la plus ou moins grande hétérogénéité
du terrain sous la fondation et par le coiit de cette derniére.

Si des économies peuvent étre réalisées en utilisant un des pieux
de la fondation comme pieu d’essai ou comme pieu de réaction,
il 'y a pas & hésiter : il faut utiliser le ou les pieux définitifs. En
outre, et sauf exception, si le temps d’attente entre 'exécution
de Pessai et la mise en charge des pieux par Pouvrage est assez
long (quelques mois pour des sols argileux) aucune réduction de
charge n’est & prévoir.

La réalisation d’un pieu d’essai moulé ou battu-moulé doit se
faireavec la machine prévue pour la réalisation des pieux défini-
tifs; en effet, le mode d’exécution des pieux moulés a une im-
portance prépondérante sur le comportement sous charge. Cela
n’est pas nécessaire pour la mise en place d’un pieu d’essai
battu.

L’exécution des pieux moulés ou battus-moulés doit étre con-
trolée avec beaucoup d’attention. Tout incident pendant le
forage ou le bétonnage doit étre noté et analysé. La courbe de
bétonnage, soit la relation liant le volume du béton a la profon-
deur, doit étre relevée avec la plus grande précision possible et
comparée au volume total du béton livré sur le chantier.
Apres le durcissement du béton, un contréle de la bienfacture
du pieu est obligatoire, par exemple, par carottage sonique dans
deux ou trois tubes placés dans le pieu avant le bétonnage (voir
fig. 18).

4.3 Dispositifs de charge
La figure 2 schématise les différents dispositifs de charge possi-
bles :

a) on peut utiliser un ballast constitué de différentes maniéres,
par exemple par du sable contenu dans une enceinte de
palplanche (fig. 3), par des toles d’acier (fig. 4) ou encore
par des réservoirs remplis d’eau. Ce ballast repose sur des
camarteaux (en principe 4) constitués avantageusement de
traverses de chemin de fer. Ce dispositif est un ouvrage
certes provisoire, mais trés lourd et au mode d’appui com-
pliqué car la charge du ballast est petit & petit transmise sur
un seul point d’appui : le vérin; il doit donc faire I'objet
d’une étude et de calculs statiques sérieux.

a) 8

U' ANCRAGE  _lL.
Y 2+

e)

Fig. 3 Ballast pour un essai G 6000 kN constitué de palplanches et de
sable (Le Havre 1967)

Fig. 4 Ballast pour un essai @ 4000 kN constitué de plaque d’acier
(Ecublens 1974)
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Fig. 2 Essai de chargement vertical statique . Schémas des dif férents dispositifs de charge



Le tassement des camarteaux sous la charge du ballast doit
étre mesuré dans le temps car c'est un excellent essai de
charge pour des fondations superficielles. Cette mesure per-
met aussi de corriger un éventuel déversement du dispositif
de charge.

La pression des camarteaux sur le terrain a, bien entendu,
une influence sur la résistance au frottement latéral du pieu
dans sa partie supérieure. La distance entre le pieu d’essai et
le bord des camarteaux doit donc étre la plus grande pos-
sible. En tous les cas, elle ne doit pas étre inférieure a trois
fois le diamétre du pieu.

b,c,d) on peut aussi utiliser un dispositif de chargement indirect
ou Peffort vertical est repris par des tirants ancrés sous la
pointe du pieu. Plusieurs variantes sont possibles :

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

— 3 a 4 tirants inclinés prenant appui directement sur la
téte du pieud’essai (fig. 2d et fig. 5)

— trés exceptionnellement, 1 tirant unique dans I’axe du
pieu pour un essai de pieu flottant peu chargé (fig. 2c);
dans ce cas, le tirant est libre sur toute la hauteur du pieu
dans un tube placé au moment du bétonnage.

Fig. 5 Dispositif de charge pour un essai d 6000 kN constitué par 4 ti-
rants d’ancrage dont les vérins sont réunis sur la téte du pieu
(Ecublens 1975)

La position de 'ancrage du tirant (L et M sur la fig. 2) est a
étudier de cas en cas, en fonction de la stratigraphie du sol
sous la pointe du pieu. L’ancrage doit étre placé de telle
maniére quil n’y ait pas ou presque pas d’influences réci-
proques de la pointe du pieu et de ancrage. Par sécurité,
lallongement des tirants d’ancrage doit étre contrdlé
pendant toute la durée de I’essai.

La solution d) parait 4 premiére vue la plus intéressante
pour les dispositifs a tirants d’ancrage, car elle évite la mise
en place d’une poutre ou d’une structure métallique impor-
tante au-dessus du pieu d’essai; cependant, avec ce
dispositif le centrage de la force verticale est difficile et exige
un contrdle continu de la pression dans les trois ou quatre
vérins.

les tirants d’ancrage peuvent étre remplacés par des picux de
traction. Dans ce cas, I'entre-axe des pieux ne doit pas étre
inférieur a cinq fois le diamétre du pieu dlessai (fig. 2e,
fig. 6 et fig. 7).

o

Fig. 6 Dispositif de charge pour un essai a 6000 kN constitué de 2
pieux de traction et d'une poutre de liaison. Remarquez le toit
de protection du lieu d’essai contre les intempéries
(Ependes 1977-78)

Fig. 7 Méme dispositif que sur la fig. 6 mais vu sous le toit de protec-
tion

1 est aussi possible de construire un dispositif com-
posé d’un ballast mobile se déplagant sur un levier, la
contre-réaction étant prise sur un pieu de traction (fig. 2f).
Ce dispositif est souvent cité dans la littérature anglo-
saxonne mais, 4 notre connaissance, n’est plus guére utilisé
du fait de sa complexité mécanique.

De tous les dispositifs énumérés dans les lignes ci-dessus il
semble, que depuis quelques années, les dispositifs avec tirants
dancrage soient les plus utilisés (DIVERS 1974).

4.4 Equipement de mesure et vérin

Léquipement standard d’un pieu d’essai fait Pobjet de la fi-
gure 8.

Sur ce schéma figure aussi un sondage de reconnaissance; il est
en effet important d’exécuter, avant I'essai, un forage de recon-
naissance géotechnique le plus prés possible du lieu d’essai. La
profondeur de ce forage doit dépasser de plusieurs métres la
profondeur de la pointe du pieu. La stratigraphie et les résultats
des essais géotechniques entrepris sur les échantillons prélevés
dans ce forage doivent permettre une corrélation entre les carac-
téristiques des sols et le résultat de I’essai de pieu, et ainsirendre
possible, dans une certaine mesure, I’extrapolation des résultats
de I'essai a d’autres régions de la fondation si les terrains sont
hétérogenes.
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il

dit peut se en matériel
récupérable et en matériel perdu. Le matériel permettant la me-
sure des déplacements en téte et autour du pieu est en principe
toujours récupérable. Parmi ce matériel, il faut vouer une atten-
tion particuliére au cadre de référence des mesures de déplace-
ment. Ce cadre ne doit subir que des déformations tres faibles et
quoique I’on puisse penser, cela est difficile a réaliser. Les
mouvements du cadre de référence sont dues a la déformation
propre du cadre sous l'effet de variations de température et
d’humidité et aux mouvements de ses appuis dus aux variations
de charge du picu ct des appuis du ballast ou des tirants
dancrage. Les mouvements propres du cadre peuvent étre
réduits a une valeur admissible (1/10 mm.) en utilisant un ma-
tériau peu sensible aux variations d’humidité et de température
et en protégeant la zone d’essai du soleil comme des intempé-
ries. Expérience faite, un cadre en bois contreplaqué est une trés
bonne solution.

Des mouvements des appuis du cadre inférieurs au dixiéme de
millimétre sont pour ainsi dire impossibles a éviter. Pour cette
raison, il faut faire effectuer réguliérement des nivellements de
précision par une personne qualifiéc et/ou mesurer la déforma-

tion des appuis par rapport a un point situé dans le sol, sous
I'appui, 4 une profondeur ou les mouvements verticaux sont in

férieurs au dixiéme de millimétre (difficile a estimer !). Le
tubage de ce repére de tassement en profondeur doit pouvoir se
déformer verticalement (tube genre DRAINFLEX).

La mesure de la variation de la forme de la cuvette de tassemeiit
autour du pieu, en fonction de la charge appliquée en téte du
pieu, est nécessaire a linterprétation de I'essai, ceci comirne
nous le démontrerons plus loin.

Le matériel perducomprend un extensométre, tréssimple, placé
dans le pieu et permettant la mesure de la déformation totale du
pieu proprement dit et des capteurs de déformation enrobés
dans le béton ou fixés sur larmature du pieu a différenis
niveaux. Ces capteurs de déformation permettent d'évaluer la
répartition des efforts le long du fit et entre ce fGt et la pointe,
tout au long des chargements et déchargements. Avec la mesure
de cette répartition, les résultats d’un essai de pieu sont plu-
sieurs fois supérieurs 4 la seule mesure des déplacements en téte,
alors que le coiit des capteursnoyés dans le béton, donc perdus,
n’est qu’une toute petite fraction du cott de I'essai. Si les di-
mensions de la section du pieu le permettent, ces capteurs de
déformation sont donc aujourd’hui presque obligatoires. En
tous les cas, il faut en placer au moins deux a la pointe du pieu.
Deus, car ces capteurs de déformation et leur tube ou céble de
liaison & P'appareil de mesure sont soumis a de fortes sollicita-
tions lors du bétonnage et le déchet n'est pas négligeable (10%
de déchet selon expériences personnelles).

Pour limiter I'excentrement de la charge, le ou les vérins trans.
mettent Peffort vertical par Pintermédiaire d’une rotule qui
peut étre une simple planche épaisse en bois contreplaqué. La
régulation automatique de la pression du vérin est presque -
dispensable; sans ce dispositif, une personne doit observer cons-
tamment la valeur affichée sur le manomeétre de précision ¢t la
corriger avec la pompe. Les régulateurs ne marchent pas tou-
jours trés correctement et il faut les contréler avant I'essai
comme, du reste, le bon étalonnage du vérin.

4.5 Réalisation de l'essai

Le temps de repos entre 'exécution du pieu et son essai, pio
posé par le norme SIA 192 : dix jours, est en général trop court,
pour des pieux battus comme pour des pieux exécutés en pl:
Pour ces derniers, ce délai doit étre d’un mois ou plus; pour des
pieux battus, il peut étre réduit a une semaine, seulement en
présence de terrains sableux compacts.

La charge maximum de Pessai doit sapprocher le plus possibic
de la charge de poingonnement; clle doit étre plutdt 2 fois
1,5 fois plus élevée que la charge admissible prévue (charge dc
service : P surla fig. 11) d’autant plus que cette charge adrris-
sible prévue ne peut étre qu'une grossiére approximation




1l existe différents modes de chargement pour un essai de pieu :

a ) par paliers avec, pour chacun d’eux, un temps de stabilisa-
tion constant. Ce mode de chargement est recommandé par
le Laboratoire Central des Ponts et Chaussées en France (J.
JEZEQUEL et J. MARCHAL 1970). Il a 'avantage de per-
mettre une prévision assez exacte de la durée de I'essai et
d’assurer une bonne continuité de la courbe charge-tasse-
ment. Si la durée choisie pour les paliers est trop courte, il a
linconvénient de sous-estimer les tassements sous charge de
longue durée.

b ) par paliers, avec stabilisation compléte du tassement pri-
maire. C’est le mode prescrit par la norme SIA 192. A notre
avis, ce mode convient bien jusqu’a des charges égales ou I¢é-
gérement supérieures a la charge admissible. Dans ce cas, le
critére de stabilisation de la charge par courbe semi-loga-
rithmique recommandé par la norme SIA 192 est trés bon et
facile & utiliser. On peut aussi admettre comme critére de
stabilisation un tassement fixé pendant un intervalle de
temps donné (par exemple : 1/5000 du diamétre du pieu
pendant une heure : régle DTU). II ne peut cependant plus
&tre appliqué lorsque I'on s'approche du poingonnement du
pieucarles durées des paliers deviennent trop longues (plus
d'une semaine dans des sols argileux) et la pression dans le

admissible, le mode a) est une bonne fagon de procéder. En

effet, au-dela de la charge admissible, la mesure précise des

tassements sous charge de longue durée perd de son intérét

et C’est surtout la charge de poingonnement qui est impor-

tante a connaitre. Le changement de mode de chargement

ou de critére de stabilisation doit étre cependant indiqué
i sur le di; de char,

chargement avec une vitesse d’augmentation de la charge
constante. Ce type d’essai de trés courte durée n’est valable
que si seule la charge de poingonnement est a déterminer.

c)

Comme le montre la figure 11, qui est une représentation stai
dard et recommandée de la mesure des déplacements en téte
d’un pieu d’essai, il faut un nombre important de décharges-
recharges pour obtenir, avec une bonne précision, la relation
charge-tassement plastique (rémanent) qui est souvent la plus
importante lors de linterprétation de Iessai

La valeur relative des paliers de charge est habituellement
donnée par rapport a la charge admissible prévue. Différentes
solutions sont possibles. Notre expérience a montré que la solu-
tion : 0,25-0,5-0,75-1,0-1,17-1,33-1,50-1,67-1,83-2,0 convient
bien a des terrains moyennement a trés compressibles. D'autres
solutions sont bien entendu aussi possibles. Il est cependant re-

de réduire I" de charge de chaque

vérin ne peut que difficilement étre La
combinaison de ce mode avec, au-dela de la charge

CHARGE R215 R
B
GHARGE 2
M6 4 2 2 4 6 8 10 [four]
PLASTIQUE ‘ TEMPS
1
o/
GRITERE /1 |
50 CRITERE 2/ /"~
60
TASSEMENT

Fig. 11 Diagrammes des déplacements en téte et en pointe d’un pieu
dessai chargé verticalement
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Fig. 12 Répartition des ef forts normawx en fonction de la pro fondeur

palier au-dessus de la charge admissible prévue Py et de
commencer 'essai par une charge assez faible (0,25) de facon a
s’assurer que tout le dispositif fonctionne correctement avant
qu'il ne soit trop tard.

La figure 12 décrit une rcprescmauon de la répartition des
efforts normaux dans le pieu en fonction de la profondeur et
des charges. Cette répartition est tirée des mesures entreprises
sur des capteurs de déformation placés, dans le pieu, a diffé-
rents niveaux. Le passage des déformations mesurées aux
efforts normaux est possible par la connaissance du module
d’élasticité du béton du pieu (essai sur éprouvettes et mesures
sur lextensométre placé dans le pieu : ajustement) et de sa
section. Cette derniére n’est pas nécessairement constante sur
toute la hauteur du pieu et c’est pour cette raison notamment,
dans le cas d’un pieu moul¢, que la courbe de bétonnage
(volume du béton en fonction de la profondeur) doit étre établi
avec le plus de précision possible. Un poingonnement
horizontal d’une couche de faible résistance par la pression du
béton liquide est chose assez fréquente !

MN)




Les deux diagrammes de droite de la figure 12 montrent que les
évolutions de leffort en pointe et du frottement latéral en
fonction de la charge sont tout a fait différentes. En particulier,
le frottement latéral atteint son maximum bien avant I'effort en
pointe. Qui plus est, et ce qui n’est pas représenté explicitement
sur cette figure, 'évolution du frottement latéral en fonction de
la charge peut varier fortement suivant les couches. C’est pour
cette raison essentielle que la mesure des déformations a diffé-
rents niveaux du pieu (par exemple aux interfaces des couches),
au moyen de capteurs noyés dans le béton, est trés importante
pour Pinterprétation de Iessai et Pextrapolation de ses résul-
tats, voire leur interpolation si plusieurs essais sont réalisés.
Cette figure nous conduit naturellement a dire quelques mots de
Pinterprétation de Pessai de pieu, interprétation qui doit per-
mettre & Pingénieur chargé du projet de fondation d’utiliser le
plus complétement possible les résultats de Iessai de charge-
ment vertical.

4.6 Inter prétation des résultats

Plusieurs méthodes d’interprétation existent bien entendu. A
notre connaissance, le modéle propos¢ par CAMBEFORT
(1964) est de loin le plus réaliste car il fait intervenir la relation
charge-tassement tout au long du chargement du pieu, sépare
I'effet de la pointe et du frottement latéral et utilise des lois clas-
siques de la rhéologie. Leeffet de pointe y est analysé par la
relation :

)'h"@h
=[Q-Zn+R-G]

(@.1)

@p = diametre de la pointe

yh = enfoncement de la pointe

QR = coefficients caractéristiques du sol
et de linterface sol-béton

avec :

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

—A+B.y, (42)

avec : F = frottement latéral
Yz = tassement du pieu a la profondeur z
AB = constantes caractéristiques du sol

et du mode d’exécution du pieu

 porte l'indice z car le modéle de CAMBEFORT tient compte
de la déformation propre du pieu (module d’élasticité du béton
du pieu # o)

Fig. 13 Interprétation d’un essai de chargement vertical selon
CAMBEFORT

Dés quun glissement relatif se produit entre le sol et le fat, ceci
des sa partie supérieure, le frottement latéral est évalué avec la
relation classique suivante :

=G+F z (4.3)

= profondeur au point considéré

= constantes caractéristiques du sol et
du pieu (selon le modéle classique du
frottement latéral :

avee : z

G,F

G = cohésion et
=Ko-y-tg @)

Au-dessous de la zone de «décollement», la relation 4.2 reste
valable. A la limite, la part de Peffort vertical due au frottement
le long du fat est égale a :

h
F = [G+F-5 s 4.4
Avec : # = hauteur du pieu
§ = surface du fat

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 plastique selon 4.3 est déce-
lable par la mesure de Pévolution de la cuvette de tassement
autour du pieu. En effet, dés ce passage, le sol en surface n’est
plus entrainé par le pieu et la cuvette de tassement ne croit plus
avec la charge, ou plutdt, se met a croitre plus lentement car le

se produit p du haut vers le bas.

La figure 13 montre, de fagon simplifiée, I'interprétation selon
le modéle de CAMBEFORT, des résultats de I'essai de pieu
reproduits aux figures 11 et 12.

5. ESSAIS SOUS CHARGES HORIZONTALES
5.1 Généralités

Dans le cas d’une fondation sur pieu, les efforts horizontaux
dus, par exemple, a I'effet du vent sur la superstructure,
peuvent étre transmis au sol, par des pieux inclinés ou par appui
latéral de pieux verticaux sur le terrain encaissant. Comme il est
difficile et coiteuxd’incliner un pieu moulé, un essai de charge
horizontale est souvent nécessaire sur ce type de pieu. D’autant
plus que la déformation latérale du picu est le plus souvent
difficile a estimer de par la méconnaissance de la déformabilité
horizontale du sol. Cet essai peut se réaliser sans grand frais sur
le pieu ayant subi I'essai de charge verticale et est donc ainsi
facilement justifiable.

5.2 Dispositif de charge

L’effort horizontal est transmis au pieu d’essai par un tirant
pouvant s'ancrer dans un pieu voisin, mais suffisamment €loi-
gné du pieu d’essai (entre-axe = 5 fois le diamétre du pieu
dessai), ou dans un massif de terre (voir fig. 14); D'autres solu-
tions sont bien entendu aussi possibles.

Leeffort horizontal est produit par un vérin creux placé de pré-
férence contre le pieu d’essai; le contrdle du vérin et les mesures
de déformation du pieu peuvent se faire ainsi sans déplacement
des opérateurs. Pour ne pas induire un moment trop élevé sur la
téte du pieu, ce qui peut dans certains cas compliquer I'interpré-
tation des résultats de lessai, le tirant doit se trouver le plus
prés possible de la surface du sol.

5.3 Equipement de mesures

Cet équipement est un peu différent de celui de Pessai statique
de chargement vertical. Comme pour ce dernier, il comprend un
matériel récupérable pour la mesure des déplacements en téte du



Fig. 14 Essai de chargement horizontal : Schémas de dewx dispositifs

BES CAROTTAGE
SONIQUE

(PIEU MOULE)

Fig. IS Schéma d’un équipement standard pour un pieu d'essai sous
charges horizontales

pieu et un matériel en partie perdu pour la mesure des dépla-
cements et des efforts a lintérieur du pieu. Ces équipements
sont schématisés sur la figure 15.

Le dispositif de mesure des déplacements en téte du pieu doit si
possible comprendre une poutre verticale pour la mesure préci-
cise, par des comparateurs fixés sur un cadre de référence, de la
tangente verticale de la déformée du pieu. Comme la durée des
mesures est courte par rapport & Pessai de chargement vertical,
il west pas nécessaire de rattacher, par des mesures géoméiri-
ques, les appuis de ce cadre & des repéres se trouvant a Pexté-
rieur de la zone d'essai.

La mesure des déplacements verticaux de la téte doit étre effec-
tuée avec si possible quatre comparateurs. Par ces derniers, on
peut mesurer le mouvement vertical du pieu et aussi controler la
tangente verticale de la déformée.

Un tube clinométrique placé verticalement dans le pieu est, a
notre avis, indispensable. Il est le seul moyen précis de mesurer
la déformée horizontale du pieu, ceci au moyen d’un clinométre
mobile de grande précision, appareil aujourd’hui trés répandu.
La profondeur de ce tube peut étre limitée par rapport a la hau-
teur du pieu.

Des capteurs de déformation placés a différents niveaux per-
mettant d’évaluer les contraintes dans le pieu (le module d’élas-
ticité du béton étant & priori connu) sont utiles mais pas indis-
pensables. Si’on souhaite en utiliser, il faut alors les placer sur
un méme niveau symétriquement par rapport a 'axe du pieu et
le plus loin possible de ce dernier de fagon & mesurer des défor-
mations les plus grandes possible et a contrdler la bonne marche
des deux capteurs opposés. La mesure des déformations sur ces
capteurs permet, si tout fonctionne correctement, de calculer
Peffort normal et le moment au niveau du pieu ou ils sont
placés. Il est cependant important de signaler que si ces capteurs
sont enrobés dans le béton, les mesures effectuées en traction,
alors que le béton est dans un stade fissuré, n'ont aucun sens.
On peut aussi fixer des capteurs aux armatures, ce qui supprime
cet inconvénient, cependant leur fixation a armature est assez
compliquée et coliteuse.

Le dispositif de mesure peut &tre encore complété par des cap-
teurs de pression des terres placés a linterface terrain-béton.
Dans le cas d’un pieu moulé, une pose de ces capteurs garan-
tissant une mesure correcte de la pression des terres est malheu-
reusement trés difficile, voire impossible. Avec des pieux
battus, cette pose est facilement soluble.

Les figures 16, 17 et 18 illustrent les divers dispositifs de mesure
et de charge décrits ci-dessus.

Fig. 16 Dispositif d'essai sous charges horizontales (Ecublens 1974)
Au premier plan, le pieu d'appui



5.4 Réalisation de lessai

Liessai de chargement horizontal se yéalisc un peu comme
I'essai de chargement vertical, par paliers avec des décharges
frequentes. Le diagramme de gauche de la figure 19 donne une
idée de ce que peut étre un programme de charge pour un essai
horizontal.

Fig. 17 Equipement de mesure pour un essai de charge horizontale
Ecublens 1974)

NBRE
CHARGE HORIZONTALE

La stabilisation des déplacements horizontaux aprés le passage
4 une charge supérieure est rapide, en outre les efforts horizon-
taux subis par des pieux sont le plus souvent de courtes durées
(vent), ainsi les critéres de stabilisation appliqués pour Lessai
vertical ne peuvent étre généralement utilisés pour I'essai de
charge horizontale. Le critére de stabilisation que nous avons
souvent utilisé pour cet essai est du type x 1/100 mm en y mi-
nutes, par exemple 2/100 mm en 10 minutes. Si les pieux d’un
ouvrage doivent subir des efforts horizontaux de longues
durées, il est alors parfois nécessaire d’utiliser un critére de
stabilisation du genre de celui préconisé par la norme SIA 192
pour Pessai de charge verticale. Qui plus est, des essais de fluage
du sol de tres longues durées sous une charge horizontale cons-
tante sont parfois nécessaires.

Fig. 18 Equipement d’un pieu d’essai sous charges horizontales : 3
tubes de carottage sonique, 1 tube clinométrique, les cébles des
captewrs de déformation et de pression latérale des terres
(Ecublens 1974
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F1g. 19 Résultats d’un essai de pieu sous charges horizontales
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La déformation horizontale permanente du pieu sous des
charges répétées est intéressante a connaitre dans la plupart des
cas. Cet essai de chargement répété peut étre intercalé sans diffi-
culté dans un programme général de charge. La relation entre le
déplacement horizontal et le nombre de cycles de charge est tou-
jours logarithmique. Le diagramme central de la figure 19 est
un exemple d’une telle relation.

La déformée du pieu en profondeur est mesurée, aprés la stabi-
lisation des déplacements horizontaux de chaque palier, au
moyen du clinométre et en utilisant les technigues de mesure
propres 4 cet instrument (en particulier : plusieurs mesures avec
des rotations de 180° de I'instrument). Le résultat d’une telle
mesure fait 'objet du diagramme de gauche de la figure 19. On
pourra y remarquer un certain décalage entre la tangente verti-
cale de la téte du pieu, mesurée par des comparateurs fixés sur le
cadre de référence et le sommet de la déformée mesuré par le
clinométre. Ce décalage est normal car la précision de la mesure
par comparateurs est beaucoup plus élevée que celle de la
mesure par clinométre. Lors de Pinterprétation de I’essai, la dé-
formée mesurée par le clinométre devra &tre ajustée a la
tangente verticale. Cet écart est souvent la conséquence d’un
positionnement un peu aléatoire des roulettes du clinométre
dans les rainures du tube. A ce propos, signalons que les clino-
métres & boussole prévus pour des tubes non rainurés ne peu-
vent étre utilisés dans un pieu du fait de la cage d’armature.

5.5 Inter prétation des résultats et synthése de quelques
résultats récents

Si, relativement a P'essai de charge verticale, I'essai horizontal
est simple a réaliser et peu cofiteux, son interprétation compléte
est longue et exige usage de Pordinateur. En effet, Pingénieur
souhaite parfois extrapoler le résultat de I'essai et a ainsi besoin
des modules de réaction du sol. Ces modules de réaction ne
peuvent étre obtenus que par une méthode déconvolutive qui
exige un bon modéle mathématique de calcul d’un pieu soumis
aun effort horizontal.

Lorsque le terrain est homogéne sur toute la hauteur du pieu
intervenant dans le déplacement horizontal, ce calcul par itéra-
tion est déja assez laborieux car, contrairement a ce que laisse
croire la théorie classique du calcul d’un pieu soumis a une
charge horizontale (TERZAGHI 1955 par exemple), le module
de réaction n’est absolument pas constant. A un niveau donné,
il est fonction du déplacement horizontal ce qui est en fait par-
faitement logique car, il n’y a aucune raison physique pour
quun sol se comporte différemment sous charge horizontale
que sous charge verticale ! En outre, si le terrain est homogéne
dans sa constitution, il ne Pest jamais quant a son degré de con-
solidation et le module de réaction croit en général avec la pro-
fondeur.

Avec un terrain constitué de plusieurs couches,
interprétation peut se compliquer encore.

cette

Une telle interprétation n’est cependant pas toujours nécessaire
et elle ne doit, en tous les cas, pas étre la cause de 'abandon
d’un essai de charge horizontale car la simple transcription gra-
phique des résultats, telle quelle est représentée sur la figure 19,
est déja d’un grand intérét pour Pingénieur chargé du projet de
fondation.

La figure 20 est une synthése de plusieurs essais sous charges
horizontales de pieux moulés dans des sols moyennement a trés
compressibles. Elle montre, et cela est important, que les modu-
les de la littérature (TERZAGHI 1955) correspondent a des
déplacements proches de la rupture du sol et sont ainsi presque
toujours beaucoup trop faibles pour des charges de service.
Comme le module de réaction est fonction de la largeur du picu,
nous avons reporté en ordonné le module multiplié par la lar-
geur B du pieu.

10

02 04 08 08 10 [em] 20
DEPLACEMENT HORIZ. AUX NIVEAUX CONSIDERES

Fig. 20 Interprétation de plusicurs essais de pieu sous charges horizon-
tales

6. COUT ET DUREE DES ESSAIS DE PIEU

Avant de conclure, il est, nous croyons, intéressant de donner
quelques indications approximatives sur le coiit et la durée des
essais de charge statique.

En ce qui concerne le cofit, la figure 21 montre la relation
approximative entre la charge maximum verticale de P’essai sur
un pieu unique et son coiit. Ce dernier comprend

— Pexécution du pieu dessai et son instrumentation

— le dispositif de charge

— les dispositifs de mesure

— Dessai proprement dit (personnel)

— linterprétation de P'essai.

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

4+ CHARGE VERTICALE

'©
~
200-
o
L
(2]
—
'5 100
Q
o

CHARGE VERTICALE
TTTTT © ET HORIZONTALE

2000

CHARGE

4000

VERTICALE MAX [kN]

6000 8000

Fig. 21 Coit des essais de chargement statique en milliers de Fr.



OPERATIONS

DUREE

OBSERVATIONS

Appel d’offre et adjudication

Commande et livraison capteurs perdus

Essai de charge vertical :

2000 kN en terrain sablo-limoneux
2000 kN en terrain argileux

6000 kN en terrain sablo-limoneux
6000 kN en terrain argileux

Rapport final

3 semaines

qques semaines &
plusieurs mois

Installation du chantier et exécution du pieu 3 semaines
Construction du dispositif | Ballast 2 semaines Durcissement du béton du pieu
de charge : . 5 p——— pendant ce délai
UIERECELEEES ! Tate en béton HRI
Mise en place du dispositif de mesure 1 semaine Attention au délai de repos du terrain

< 1 semaine
1 semaine
1-2 semaines

2-3 semaines

Essai de charge horizontal yc préparation 1 semaine
Remise des premiers résultats de P'essai 1 semaine délai compté dés la fin des essais
1 a2 mois délai compté des la fin des essais

presque toujours sur le chemin critique

Tableau 6.1 : Durée des phases d’un essai statique (2000 @ 6000 kN)

7. CONCLUSIONS

Nous avons tenté dans cet article de donner un apercu général
du déroulement des essais de pieux les plus courants et de rendre
attentif Pingénieur 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 exemple, parlé ni des essais de pieux
en traction qui apparentent un peu aux essais d’ancrage ni des
essais sur des groupes de pieux qui sont exceptionnels, vu leur
coit, et que nous n’avons, malheureusement, jamais réalisés.

Dans cette conclusion, nous nous permettrons d’insister sur le
fait que les essais de pieux et surtout les essais de chargement
statique sont une opération importante souvent délicate a réali-
ser qui doit faire ’objet d’une étude sérieuse et étre confiée soit
aune entreprise spécialisée qui réalise Popération compléte sous
la direction de Pingénieur chargé du projet de fondation, soit &
une entreprise et a un bureau de géotechnique qui réalise 'essai
proprement dit avec le dispositif construit par I'entrepreneur.
Dans les deux cas la compétence du personnel chargé de I'essai
doit &tre garantie; il est intéressant de signaler a ce propos que
certaines grandes entreprises de travaux de fondation ont des
équipes spécialisées pour les essais de pieux.

Enfin, les résultats d’un essai de pieu bien mené avec une instru-
mentation compléte ont un intérét général et il est souhaitable
quils soient publiés car ils apportent souvent plus a la mécani-
que des sols qu'une dissertation hautement théorique.
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Bohrpfahle mit Spitzenverpressung
ihre Herstellung und ihr Verhalten bis zur Fertigstellung des Rohbaues

Von M.A. Gautschi, Zirich

Bild 1: Lage des Bauob jektes mit Ober fliche der tragfihigen eiszeit-
lichen Seeablagerungen (2) konstruiert auf Grund der Sondier-
bohrungen (1)



EINLEITUNG

In Ziirich wurde fiir die Ringier AG ein Pressehaus gebaut, das
aus verschiedenen Griinden besondere Anforderungen an die
Fundation stellte. Der 3600 m* Flache beanspruchende Gebéu-
dekomplex umfasst 2 Untergeschosse mit einem 6-geschossigen
Hauptbau und einem 3-geschossigen Hofbau.

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

Auf Grund fritherer 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 gefordert wurden vermutete
man ein archdologisch ergiebiges Feld. Die durch den nach-
folgend beschriebenen Bauvorgang ermoglichten umfangrei-
chen Grabungen haben denn auch vielfaltige Hinweise iiber die
Siedlungsweise in Uferndhe gebracht, deren Auswertung und
Interpretation noch langere Zeit beanspruchen diirfte. Als sehr
seltener Fund sei der vierradrige Wagen erwéhnt,

DER BAUGRUND

Er lasst sich, soweit er aufgeschlossen wurde, in 5 Schichten un-
terteilen (Bild 2). Unter der kiinstlichen Auffiillung (1) aus
einem Gemisch aus Silt, Sand, Ton und Kies befinden sich
Sump fablagerungen (2) aus Torf und unreiner Seekreide, die
verschiedene Kulturschichten aus Jungstein- und Bronzezeit
enthalten. Darunter folgen nacheiszeitliche Seeablagerungen
aus reiner Seekreide (3) und basalem Faulschlamm (4). Als

Teil des Ziirichsees zur Ablagerung kamen. Es sind dies zur

Silte und Fei mit stark Anteil
an Kies und Steinen. Ihre Lagerungsdichte lasst eine leicht gla-
zialeIthelastung oder Stauchung vermuten. [ C. Schindler
1968

Die Oberflache dieser fiir die Abgabe von grosseren. Laslen
einzig in Frage Schicht fallt

den See hin ab (Bild 1 + 2). Der Schnitt in Bild 2 verlauft scnk-
recht zum Seeufer durch das Gebaude und zeigt, dass der Bau-
kubus fast ganz in diese Schicht hineinreicht. Eine Flachfunda-
tion lag darum auf der Hand, ebenso cine Wannenkonstruktion
wegen dem hohen Grundwasserstand Um, trotz gedrangter
Bauzeit, den Zeit und
Raum zu geben, entschloss man sich, den Hochbau wahrend
der Bauzeit zundchst trotzdem auf Pfahle zu stellen.

DER BAUVORGANG

Vom Strassenniveau aus wird zunachst die Baugrubenum-
schliessung mittels einer Schlitzwand erstellt. Gleichzeitig
werden fiir die provisorische Fundation der Stiitzen Bohrpfahle
abgetieft und anschliessend die definitiven Stahlstiitzen fiir die
2 Untergeschosse in der verlorenen Bohrung auf den Pfhlen
versetzt. Nach einem Voraushub wird das Grundwasser mit
Wellpoints abgesenkt und die Decke iiber dem ersten Unter-
geschoss betoniert. Nun schreitet der Hochbau, abgestiitzt auf
Schlitzwand und Pféhle bis zu seiner Vollendung fort. Die
bereits vor dem Betonieren der ersten Decke einsetzenden
archéologischen Notgrabungen konnen im Schutze der Baugru-
benumschliessung und der Wasserhaltung iiber mehrere
Monate weitergefiihrt werden. Erst gegen Ende der Rohbau-
phase wird der Aushub fiir die Kellergeschosse vollendet und

unterste bautechnisch relevante Schicht wurden die ei.
Seeablagerungen (5) angetroffen; Sedimente, welche nahe der
Gletscherstirn im kurz vorher eisfrei gewordenen nordlichen

sowohl die — als definitive Fundation — als auch

die Decke iiber dem 2. Untergeschoss betoniert. Eine detaillier-
tere Beschreibung ist unter [ Stahlbau 1978] zu finden.

Bild 2 Schnitt Richtung See durch Gebiude und Baugrund
1 Auffillung, 2 Sump fablagerungen,
3 Seekreide, 4 5 i




PFAHLHERSTELLUNG

Aus diesem Bauvorgang ergaben sich besondere Anforderun-
gen an das Trag- und Setzungsverhalten der Pfahle: Dadurch,
Hoes der Prahlkopf in — 9.6 m Ticfe ab Bohrplanum lag,
Xonnten die Saulenlasten von bis 260 t nur von einem Pfahl
iibernommen werden. Da zwischen dem Betonieren der ersten
ke bis zur Fertigstell des Rohb: mehr als ein
Jahr verstrich, durften die Setzungsdifferenzen zwischen den
cinzelnen Pfihlen nicht mehr als ca. 6 mm betragen.

Um diesen, fiir den vor leicht zu hydr
SGrundbruch neigenden Baugrund, sehr anspruchsvollen Bedin-
gungen gerecht zu werden, wahlte man einen Bohrpfahl mit
Spitzenverpressung. Bild 3 zeigt die Anordnung. Zunichst
wurde eine ca. 10 m tiefe Bohrung Durchmesser 130 cm nieder-
gebracht und mit ciner provisorischen Verrohrung versehen.
Anschliessend wurde die Bohrung Durchmesser 100 cm ca.
16 m tief vorgetrieben. Der nun eingebrachte Beton ergibt das
untere Auflager fir die am Armierungskorb befestigte Flach-
presse. Diese Presse ist mit 2 Kupferrohren mit der Oberflache
verbunden. Nach Erhirten des Pfahlbetons wird mit Hilfe
dicser Presse die Pfahlspitze gegen den Pfahlschaft vorgespannt
(Bild 4)

Bei dicser Beanspruchung entsteht eine Spitzenbelastung Qpl,
die gleich der Mantelreibung Qs ist. Sie wurde nach der folgen-
den Formel berechnet [M.A. Gautschi 1976 ]

a1+ q
QpI:Qs:n~2R-]—2—2»K~lgd>'-]_

Die gewdhlten Abmessungen ergaben eine rechnerische Mantel-
reibung Qpy von 200 t pro Pfahl. Die eingebauten Pressen
waren ausgelegt auf 208 t max. Last bei einem Hub von 2,5 cm.

Um einerseits das Tragverhalten der Pfdhle zu priifen und
andererseits eine minimale Konsolidation des Baugrundes unter
dieser Belastung zu erreichen, wurde jeder Pfahl zundchst mit
‘Wasser abgep! und erst i mit ilch ver-
presst.

Pumpe

Bohrung @& 130cm

Va

Pfahl 2100cm

JL

Flachpresse

e

Bild 3 Schema der Pfahiherstellung,
2uoberst ca. 10 m verlorene Pfahlbohrung,
darunter ca. 15 m langer armierter Bohr pfahl

PFAHLVERHALTEN

Von den 56 ausgefiihrten Pfahlen konnten 12 wegen Defekten
an der Leitung nicht ausgewertet werden. Die verbleibenden 44
Pfihle reagierten bei der Verpressung wie folgt:
16 Pfahle konnten bis auf die maximale Pressenlast von
208 t belastet werden, ohne dass der zur Verfiigung stehen-
de Pressenhub von 2,5 cm ausgeniitzt werden musste. Es
wurdendabei folgende Bewegungen beobachtet:
Pfahlkopfhebung Ahy max. 10,5 mm
min. 1,0 mm
mittel 3,6 mm

Pfahlspitzensenkung Ah) max. 20,25 mm
min. 70 mm
mittel 13,5 mm

Daraus geht hervor, dass fiir die Mobilisicrung des Mantel-
reibung wesentlich geringere Bewegungen notig waren als fir
den Spitzenwiderstand, Lésst man die 4 Pfahle mit den grossten
Deformationen Ak weg, so betrgt das Mittel von Ahy der
verbleibenden 12 Pfahle sogar nur 2,0 mm.

am [T q,

Oho= Ahy ¢+ Ah2

QP|

Bild 4 Die auf Pfahlmantel und Pfahlspitze wirkenden Krfte beim
Verpressen
q1 Ueberlagerungsdruck beim Pfahlkopf
a2 Ueberlagerungsdruck auf der Hohe der Presse
Dy Pressentub
Oy Plahilkop fhebung
Oy Pfahispitzensenkung
Q5 Mantelreibung
Qp, Spitzenwiderstand



Bei den restlichen 28 Pfahlen war der Pressenhub Ahg von
2,5 cm vor Erreichen der max. Pressenkraft erschopft, wobei
23 mehr als 20 mm Spitzensenkung aufwiesen und nur 5 Pfahl-
kopfe um 5 bis 9 mm sich hoben Auch hier a]so em wesentlich
grosserer Weg zur ilisi g des

Bild 6 zeigt die Bewegungen von  Prahl 9. Er gehort zu den
wenigen, die zwar die maximale Pressenlast errelch!en, aber
verhiltnisméssig grosse Pfahlkopfhebungen ver Die

Herzlicher Dank geht an alle Beteiligten, war doch eine solch
anspruchsvolle Arbeit nur durch ein gutes Zusammenspiel von
Allen moglich, speziell aber durch den Einsatz des Ingenieur-
biiros Fietz AG Ziirich und der Pfahlbohrequippen der Firma
Losinger AG.

Erstbelastung erfolgte mit Wasser, die Zweitbelastung mit Ze-
mentmilch,

Wihrend dem Rohbau wurden die Setzungen Ahg =
Saulen periodisch mit einem Prézisionsnivellement beobachtet
(Bild 5). Die Interpretation dieser Messungen ist aus verschiede-
nen Griinden wesentlich erschwert. Zunéchst sind wegen den
schlechten Baugrundverhiltnissen keine absolut ruhigen Fix-
punkte in der Nachbarschaft zu finden. Weiter bewirkt die zu-
nehmende Steifigkeit der Gebéudekonstruktion eine gewisse
L ung von den "'schwi *

Pféhlen und zu der wenig

Die 38 am Ende noch zugénglichen Punkte setzten sich im
Mittel 6,4 mm, im Max. 12, im Min. 1,0 mm. Der hochste Wert
befindet sich bei den mit 260 t belasteten Pfahlen, deren
Spitzeninjektion wegen Defekten zu wiinschen iibrig liess, der
minimale Wert bei einem mit nur 160 t belasteten Pfahl nahe
der Schlitzwand. Die Differenzen zwischen den ten

Pféhlen betrugen, mit ciner Ausnahme von 55 mm, 3 oder
weniger mm. In Bild 6 ist der Setzungsverlauf von Punkt 9 auf-
getragen. Die gemessene Hebung von 1,5 mm diirfte durch die

i »> Setzung der Fixpunkte infolgeall
Wasserstand zu erkldren sein. Dass der Baugrund sehr empfind-
lich auf Grundwasserabsenkung reagiert, zeigten Setzungen in
der Nachbarschaft von 1 cm bis nahezu 4 cm.

Qp,~P >Qp,

Bild 5: Verhalten des Pfahles unter der : Der Spitzen-
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Bild 6: Gemessene Bewegungen an Pfahl 9;
— bei der Verpressung Oy, Oy
— bei der Belastung durch die Sdulenlast Setzung des Pfahl-
kopfes Mg (gestrichelte Linie)
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i.e micropieu et ses applications

par M. Blandenier, St-Prex

Etant donné la diversité des systémes actuellement proposés par
les entreprises, nous donnerons, de ce mode de fondation, la
définition générale suivante :

— Pieu de petit diamétre comportant, en général, une arma-
(ure métallique centrale ayant pour fonction de reprendre
les efforts de la superstructure pour les transmettre au ter-
suin encaissant par Pintermédiaire d’une gaine de ciment,

Le terme de micropieu s'applique donc & I'ensemble des procé-
dés de fondation caractérisés par un élément porteur de faible
diamétre.

Le procédé sous une forme simple a été introduit pour la pre-
miére fois sur le marché en Italie par la Maison Fondedile il y a
unetrentained’années.

1l'a connu un développement rapide a partir des années 60, avec
Ienregistrement pratiquement simultané, en Suisse et a I'étran-
ger, de plusieursbrevets.

D’autre part, le s'est développé aux

ancrages en terrain meuble, et de ce fait a largemem bénéficié
des améliorations techniques apportées a ce secteur.

AVANTAGES DU MICROPIEU

Les avantages principaux du micropieu résultent d’abord de son
diametre de forage réduit. De ce fait, sa réalisation devient
possible avec des foreuses a rotation légéres, peu encombrantes
et non polluantes qui peuvent intervenir dans des locaux exigus
ou sous de faibles hauteurs de plafond.

On verra, par les exemples qui seront donnés plus loin, les pos-
sibilités offertes 4 cet égard.

La méthode de forage adoptée est la rotation avec utilisation de
couronnes & prismes ou a diamant pour le passage des magon-
neries,

Le choix de la rotation est important car il permet d’éviter les
vibrations et les ébranlements. La possibilité d’exécution en
forage tubé apporie également une grande sécurité a égard du
remaniement ou du risque de décompression du sol.

Ce sont ces dispositions qui permettent de travailler en toute
sécurité sous des fondations lourdement chargées.

Enfin autre avantage important, du fait de son diamétre réduit,
le micropieu peut gtre réalisé au travers des fondations existan-
tes; la liaison entre le micropieu et les fondations de Pouvrage &
reprendre est ainsi réalisée d'une maniére simple et sire par
scellement au coulss de ciment sans qu'il soit nécessaire de pro-
céder a des reprises en sous-ceuvre ou 4 des modifications de
structuredes fondations,

Ces
tre

qualités en font un procédé appliqué avant tout dans des
avaux de reprise en sous-ceuvre, de renforcement de struc-

tures, de fondations a Pintérieur et autour d'immeubles en
;f;\f' cc, et d'une fagon générale pour le travail en sites d’accés
ifficile

Dans notre groupe nous nous sommes efforcés de standardiser
les micropieux avec des forages de diameétres allant de 100 a
250 mm pour des charges de service variant entre 40 et 250 ton-
nes. On peut ainsi les comparer aux pieux forés classiques dans
les diametres 400 a 800 mm.

Le terme de micropieu est donc li¢ ala dimension du pieu et non
pas 4 sa capacité portante, qui par contre est loin d’étre négli-
geable,

La longueur des micropieux n’est pas limitée et peut atteindre
les mémes dimensions que celles des pieux classiques.

Ceci a soulevé le probléme de flambage, qui a fait Pobjet de
nombreuses études aussi bien chez nous que dans les pays voi-
sins, et dont les conclusions favorables ont été d’ailleurs confir-
mées par de nombreuses applications.

Ce probléme dépend des caractéristiques du terrain, de I'élance-
ment du pieu et des dispositions adoptées pour la construction
de I'élément porteur métallique.

Les expérimentations et la pratique ont permis de clarifier le
probléme et de constater qu'il est, dans la grande majorité des
cas, aussi négligeable pour les micropicux que pour les pieux
classiques.

CARACTERISTIQUES DES MICROPIEUX
La fig. 1 donne quelques exemples de micropieux.

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

Dans le passé, ce pieu était simplement rempli de coulis ou de
mortier au cours de ’extraction du tubage, avec ou sans mise en
pression du coulis de remplissage.

Actuellement, il est le plus souvent équipé d’un élément porteur
métallique, par exemple un fer profilé, un tube métallique ou de
simples barres d’armature frettées. Dans ce cas, Parmature mé-
tallique est dans le forage rempli d’un
coulis de scellement, ceci avant I'extraction du tubage.

Cette technique est suffisante lorsque le terrain de fondation est
de bonne qualité ou lorsque le pieu peut étre fiché en profon-
deur sur une couche portante, ce qui lui donne en fait les carac-
téristiques d’un pieu colonne.

Aucentrede la fig. 1, nous avons représenté le pieu IM, systéme
»Solétanche”. I pour injection, M pour métallique.

Ce pieu est plus connu sous le nom de pieu aiguille, pour souli-
gner & la fois le role prépondérant de Parmature métalliue,
ainsi que son élancement.

Le pieu aiguille comprend une armature constituée par une ou
un ensemble de barres en acier solidarisées entre elles avec, au
centre, un tube & manchettes non porteur utilisé pour la réinjec-
tion de la zone de scellement. Aprés un certain temps nécessaire
au durcissement du coulis de gaine, Iinjection de scellement, en




pression, peut étre réalisée avec ce systéme en une ou plusieurs
phases suivant les qualités du terrain encaissant.

A droite de la fig. 1, nous avons représenté le pieu TUBFIX,
systémebreveté “Swissboring”.

L'armature est, ici, constituée par un tube & paroi épaisse muni
de manchettes d’injection dans la zone de scellement. Grace &
ce dispositif, on peut procéder dans cette zone ct au niveau
désiré, a des injections en pression controlée de maniére a
assurer la qualité requise du scellement.

Larépétition des phases d’injection sous pression, rendue possi-
ble par le dispositif du tube 4 manchettes, se traduit par une
amélioration trés sensible de Padhérence micropicu-terrain.

On retiendra également pour les systémes de micropieux réin-
jectables :

— L’importance de 'armature métallique qui permet d’attein-
dre un niveau de capacité portante élevé et qui reste capable
de reprendre certains efforts parasites.

— Les effets prédominants de la gaine de ciment qui joue plu-
sieurs roles importants :

Raidissement de I'armature.

— Transmission des efforts au terrain.

— Protection de 'armature contre la corrosion.

Les micropieux des deux derniéres catégories comprennent, en
fait, trois parties :

— La téte du pieu.

— La longueur libre.

— La longueur ancrée au terrain.

Comme on peut le constater dans leur principe de construction,
les ropieux de ce type s’apparentent de trés prés aux ancra-
ges réinjectables par plusieurs de leurs caractéristiques princi-
pales :

— Forage de petit diamétre.
— Existence d’une armature métallique.

— Scellement en pression par phases successives au moyen du

tube a manchettes.

Leur principe de construction permet en outre :

— De reporter Peffort au niveau désiré.

— De travailler indifféremment en compression ou en traction.
— De procéder a une mise en charge préalable.

Pieu IM
(Solétanche]

Pieu racine
(Palo radice Fondedile)

Fig. I Exemples de micropieux
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DISPOSITIF DE MISE EN CHARGE PREALABLE

Le systeme breveté "TUBFIX” Swissboring est doté d’un di:
positif original de mise en charge préalable qui permet la mise
en précompression de I'élément porteur (fig. 2). Dans ce sys-
téme, la téte du micropieu est complétée par un tube, dit de
traction, scellé dans le massif de fondation de louvrage. Le
vérin de mise en charge se fixe au tube de traction par un systé-
me de griffe, ce qui permet 'application de I'effort désiré sans
nécessité de recourir a une contrebutée extérieure.

Ce dispositif de dimensions réduites offre les possibilités inté-

ressantes suivantes :

— Le contrdle simultané du micropieu et du tube de traction
peut sexécuter facilement et a peu de frais. L'opération
représente un véritable essai de charge pour la réception de
la capacité portante du micropieu.

La mise en compression du micropieu a sa charge de service
ou a une fraction déterminée de cette derniére permet une
compensation du tassement initial qui ainsi ne vient pas
Sajouter aux tassements déja enregistrés. La mise en charge
permet donc de controler les phénoménes de tassement.
Enfin une mise en charge dépassant le poids de la super-
structure permet dans certaines situations particuliéres de
créer un soulévement volontaire et controlé.

Les opérations de mise en charge avec le systéme Tubfix ne
dépendent en définitive que du tube de traction et de sa parfaite
adhérence au massif de fondation.

En conséquence, 'opération de mise en charge peut se faire
sans aucun é é ire des f i par
exemple fouilles et modifications de structure, qui sont généra-
lement imposées par d’autres systémes.

DIMENSIONNEMENT DES MICROPIEUX

Le dii d deux aspects :

des micropieux p
— Ledimensionnement de I'élément porteur.
— Ledimensionnement de la fiche ou longueur de scellement.
Le probléme est complexe et ne peut étre traité ici. Il perd toute-
fois beaucoup de son importance du fait de la possibilité de
mise en charge préalable, qui permet en fait de tester la capacité
portante de chaque pieu.

Pieu TUBFIX
(Swissboring-Rodio)

coitte

Tube de traction

Tube sorteu
parol e
H8s/sam

Manchon e liarsan.

Manchette dinjection



Vérin

Piston
Ecrou de blocage

Coiffe

/.7«_/’ Magonnerie defondation

Forage

Tube de traction
scelle dans le magonnerie

Scellé au ciment aprés
mise en charge

Fig. 2 Dispositif demiseen charge

Micropieux Systéme
TUBFIX

L~ Forage

Voici, pour illustrer la technique des micropieux, quelques

ge18ATm
exemples d'application :

g
i

Exemple No. 1
Probléme posé :

Fondation d’un immeuble 4 reconstruire dans la vieille ville de
Lucerne (fig. 3).

1 s'agissait de faire pénétrer les pieux dans un substratum de
gres molassiques trés durs sans produire d’ébranlements
susceptibles de provoquer des tassements des batiments voisins
vétustes et mal fondés. De plus la place disponible pour les
outillages de picux était trés exigiie. L exécution de micropieux
étant possible a rotation et avec de petites machines répondait
exactement aux conditions requises.

Pieux exécutés :

nombre : 15 piéces

chargesutiles : 95 - 180 tonnes

longueurs : 6,5-10,5m

encastrement : 1,5-4,0m

élémentporteur : tube en acier 52, Deyy = 159 mm,

épaisseur variable 10-20 mm

Parties intéressées :

Maitrede I'euvre :  Erbengemeinschaft Baumgartner,
Lucerne
Architecte : G. Helber, dipl. Arch ETH/SIA,
Lucerne
Ingénieur : U. Holg, dipl. Ing. ETH/SIA,
Lucerne
Entreprise : Swissboring SA, Volketswil/ZH Fig. 3 Lucerne, Hertensteinstrasse 43, coupe



Exemple No. 2
Probléme posé :

Renforcement des fondations d’une halle de fabrication, sans
interruption de la production (fig. 4 et 5).

Le choix du systéme *’micropieux’ et I'exécution des travauxen
équipe de nuit ont permis de maintenirintégralement la produc-
tion de jour. En effet, les outillages de pieux étaient peu encom-
brants et pouvaient travailler entre les machines-outils. Les
zones de travail ont été polluées au minimum, grace a 'absence
de déblais importants et a la possibilité d'injecter le coulis de
scellement & partir d’une centrale installée a I'extérieur.

Pieux exécutés :

nombre : 119 piéces
charges utiles 28 - 72 tonnes
longueur moyenne 83m

tube en acier 52, @ex; = 60 - 100 mm,
épaisseur 8 - 12,5 mm

€élément porteur

Parties intéressées :
Maitre de I'ceuvre :

Schweizerische Lokomotiv- und
Maschinenfabrik SLM, Winterthur
Solexperts SA, Zurich

Swissboring SA, Volketswil/ZH

Etude :
Entreprise :

o

Fig.4 Winterthur SLM, Bau A, plan

Fig. 5 WinterthurSLM, forage pourmicropieux
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Exemple No. 3

Probléme posé :

Fondation d’une jetée de chargement de gaz liquide & Qatar,
Golfe Persique (fig. 6 et 7).

Il s"agit, ici, d’'un exempled’application en site marin. La coupe
montre la disposition des micropieux qui assurent la stabilité
des moles d’amarrage. Les micropieux travaillent ici en trac-
tion. Leur longueur hors sol est d’environ 70 pieds. Des dispo-
sitions de constructions particuliéres ont été prises dans ce cas &
Pégard de la protection du micropieu métallique contre la cor-
rosion.

Pieux exécutés :

nombre : 48 piéces

charges utiles : 75 - 125 tonnes en traction
longueur totale : 36-44m

longueuren terrain :  15-23m

sable fin 4 moyen 34 4 m
Couche calcaire avec cavernes remplies
dargile 122 20 m

tubage de 23", épaisseur /2’

encastrement

protection :

Parties intéressées :
John Howard & Co Ltd. London
Swissboring Overseas Corp. Ltd, Dubai

Entreprise générale :
Entreprise de pieux :

Fig. 6 Qatar, coupe d’un méled’amarrage

Fig. 7 Qatar, vue d’un mole d’amarrage



¢« No. 4

Exem|

Probléime pose :

Reprise en sous-geuvre d’un batiment dont la fondation était

déficiente (fig. 8 & 10).

(e batiment est, théoriquement, fondé sur pieux forés a la ta-

riere dans les diamétres 80 - 110 cm. Au cours de la construc-

tion, des tassements importants sont observés. Ils atteignent

15 cm dans la partie centrale, et provoquent des désordres dans
superstructure.

Les sols de fondation sont constitués, en partant de la surface

lu sol, de @

— remblais trés meubles, tourbeux en téte.

— calcaire grossier assez fissuré et caverneux par endroit.

— sables du Cuisien avec quelques graviers et passages tour-

beux.

Fig. 8 Nanerre, vue du bétiment repris sur micropieux

Fig.9 Nanterre, disposition des micropiewx en pian

La décision est prise de reprendre la totalité des charges sur
pieux aiguilles, soit environ 38000 tonnes pour le noyau central
et le local technique. Tous les efforts sont reportés dans la cou-
che de calcaire grossier et de sable du Cuisin. Exécution avec
des machines Hausherr METRO et HBM 12 mixtes & mat télés-
copique, sous faible hauteur de plafond (2.20 m).

Pieux exécutés ;

nombre : 630 picces
chargesutiles : 62 - 70 tonnes

longueur : environ 30 m
encastrement : 9m

pieux aiguilles

constitués par : 2 barres TOR 40 mm ou

2barres TOR 40 mm

+ 1 barre TOR 20 mm
Protectioncontre
la corrosion : traitement au brai epoxy

Entreprise : Solétanche Entreprise SA, Paris

Fig. 10 Nanterre, forage des micropieux sous hauteur réduite

® Micropieu équipé de2 T 40 + 1T 20
« Micropieuéquipé de 2 T 40



Exemple No. 5

Probleme posé

Reprise en sous-ceuvre d’un pont ancien sur la riviére Trebbia

en Italie, dont P'arche centrale s’est effondrée en 1971 (fig. 11 et

12).

Les parties d’ouvrage encore en place et les culées de la nouvelle

arche ont été fondées sur micropieux TUBFIX.

Une solution de fondation sur micropieux a été choisie en rai-

son des facilités de mise en ceuvre :

— pont de travailléger;

— liaison facilitée avec les fondations de 'ouvrage ancien.

— exécution s’intégrant aisément aux travaux de régénération
menés parallélement.

Fig. 12 Ponte Gobbo, coupe

Exemple No. 6

Probléme posé :
Renforcement des fondations de la cathédrale St-Pierre a
Geneéve, dans le cadre des travaux de restauration (fig. 13 a17).
11 sagissait de remplir les conditions suivantes :

— Choix d’une méthode de forage qui ne risque pas de provo-
quer des désordres dans I'édifice de haute valeur historique
par
— ébranlement des maconneries,

— décompression du sol sous Iassise des fondations,
— dépradation de chapiteaux et pollution du site archéolo-
gique.

— Choix d’un systéme qui permette la mise en charge des mi-
cropieux sans modification de structure des murs et des
massifs de fondation.

Le micropieu TUBFIX Swissboring, avec dispositif de mise en

charge incorporé, qui répond a ces conditions, a été retenu.

Fig 11 Ponte Gobbo, Bobbia (Italie), vue des travaux de réfection

Pieux exécutés (Etape 1978):

nombre : 94pieces
charge utile : 50 tonnes
longueur : 9a 1l m

647 m dans les sables
tube & paroi épaisse @ 89 x 10 mm

encastrement ;
élémentporteur :

La 2¢ étape prévue pour 1979 doit comprendre environ 300
pieux.

Parties intéressées :
Maitre de I’ceuvre :  Fondation des clefs de St-Pierre,
Genéve

A. Galéras, E. Martin
architectes associés, Genéve

Architectes :

Ingénieurs : E. Bourquin & G. Stencek, ing. civils
EPF, Genéve; Ch. Comte, ing. EPF
Entreprise : Swissboring SA, St-Prex/VD



Fig. 13 Geneve, CathédraleSt-Pierre, coupe

Fig. 14 Geneve, Cathédrale St-Pierre, plan lére étape

w



Fig. IS Geneve, Cathédrale St-Pierre, vue de tétes de micropieux (tubes  Fig. I6 Genéve, Cathédrale St-Pierre, autres tétes de micropieux
detractionscellésdansla magonnerie)

Fig. 17 Geneve, Cathédrale St-Pierre, outillage de
Jforage pour micropieux

Adresse de I'auteur :

M. Blandenier, ing. civ. dipl. EPF-Z
/0 Swissboring SA
1162 St-Prex VD

Prises de vue :

Swissboring SA, Volketswil ZH / St-Prex VD

Solexperts SA, Zurich

Soletanche Entreprise SA, Paris

Ing. Giovanni Rodio & C., S.p.A., Casalmaiocco (Milano)
P. Ch. George, Genéve
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Résultats de deux essais de charge effectués a Genéve dans des formations

morainiques
Par J.-F. Hoteliier, ingénieur ENSG, Genéve

INTRODUCTION

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-
cielles lorsqu’elles affleurent, que pour des fondations pro-
fondes lorsqu’elles disparaissent sous des couches plus récentes
de moindre qualité

Le terme de moraine recouvre des terrains de méme origine géo-
logique, mais de qualité trés différente, comme le montrent les
deux essais de charge suivants effectués sur des pieux forés.

ESSAI No. 1 — PIEU CYLINDRIQUE & 90

Le premier essai a été réalisé sur un pieu cylindrique de diamétre
effectif 90 cm. fiché sur 8 m. dans une moraine argileuse
wurmienne, pauvre en cailloux, dure 4 trés dure, plastique et
pratiquement saturée (fig. 1).

'
' p i
T
cL MIYENE
ENEUR EN EAU W
01DS SPECIFIQUE ¥ s
UX DE SATURATION £
MITE DE LIQUIDITE [
MITE DE 1CITE 1.7
DICE DE ASTICITE P 7 w7
NSt 0 Kefr2 139
S STANCE 3 -5

2. 1 Moraine argileuse wurmienne — Fiche d’identif ication.

11 s'agit dans I'ensemble d’un terrain de bonne qualité qui auto-
rise habituellement en fondations superficielles un taux de tra-
vail moyen de 3 kg/cm? (0,3 M Pa).

Dispositif de charge (fig. 2 et 3)

Le dispositif de charge était constitué, de partet d’autre du pieu
d’essai, de deux pieux de traction reliés par une poutre compo-
sée de 3 profilés HEB 1000, la charge étant appliquée par deux
vérins hydrauliques et transmise au fond des pieux de traction
par des cables de précontrainte.

La fiche des pieux de traction avait été fixée a 15 m. pour qu’ils
puissent remplir leur mission avec un soulévement minimum
compatible avec leur utilisation comme élément de fondation au
stade définitif.
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Fig. 2 Essai de charge sur pieu @ 90 — Profil.



Fig. 3 Vue générale de I'installation de charge.

Essai et résultats
Lessai de charge s'est déroulé en deux temps :

1) Essai rapide sous forme de cycle charge — décharge, pour
évaluer la charge de rupture et définir la charge admissible
selon un critére de portance.

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

480
Charge (t)

gl ————
Tassement (cm)

Fig. 4 Pieu comprimé — Diagramme charge-tassement.

1) Essai rapide (fig. 4)
Lessai a été réalisé en une journée en appliquant des charges
croissantes par paliers de 70 t. jusqu’a la valeur maximum de
480 t. Pour chaque palier, la charge était maintenue de 22 & 25
minutes.

Les déformationsétaient mesurées au 1/10 de mm.  Paide d’un
niveau ique mesurant les dé de 5 réglettes,
soit :

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

— 1 sur chaque picu de traction pour surveiller leurs souléve-

— 1 sur un point «fixe» comme contrdle.

Lallure de la courbe effort — déformation et le tassement ma-
ximum atteint, soit un peu plus de 8 cm., montrent que le pieu
était proche de la rupture. La charge de rupture peut &tre éva-
luée, par extrapolation, & un peu moins de 500 t.
La charge admissible du pieu comprimé, en fonction de la por-
tance, a été déterminé selon différentes méthodes.

a ) Méthodes basées sur I'importance des tassements résiduels :
— BUREAU VERITAS

) P adm = 100% P (S résid. = 5 mm.) = 164 t.
b)Padm = 67% P (S résid. 177 t.
) Padm = 50% P (S résid. = 181 t.

— CODE NATIONAL DU BATIMENT, CANADA
a) 1960 : P adm. = 50% (S résid. = 40 mm.) = 197 t.
b) 1965 : P adm. = 50% (S résid. = 20 mm.) = 145 t.

Pour ces 2 méthodes, plus couramment employées pour des
pieux de petits diamétres (40-50 cm.) les critéres (tassements
résiduels) ont été adaptés aux pieux utilisés (soit @ = 90 cm.)
b ) Méthodes basées sur des tassements sous charges limites :
— TERZAGHI

a)Prupt = P

(S lim. = 10% O pieu) F =125
Padm. = 1961

(la charge limite a été déterminée par extrapolation)

b) Prupt = P (Slim. = 2”) F =20
Padm. =210t

¢ ) Méthode basée sur la forme générale du diagramme
charges-dé formations

— CRITERE DE TANGENCES (réf. 1)
P rupt. est donné par I'intersection des tangentes aux pentes
moyennes sup. et inf. du diagramme

=20
Padm. = 185t
F =15

Padm. = 245t.

d ) Méthode basée sur les «vitesses» de déformation pour cha-
que palier de charge
— CAMBEFORT & CHADEISSON (réf. 2)
P rupt. est donné par la charge correspondant a une
variation brusque des déformations en fonction du «temps»
F

- 130t

Padm.
F =125
m. = 240t.
) Méthode basée surla variation des déformations élastiques

PP aux défo

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

nation:

Padm = 265t.

L'hypothése admise par Széchy, soit tassement de chaque palier
par’ consolidation primaire quasiment achevée, n'étant pas
remplie, cette derniére méthode m’a pas été retenue.
Loapplication de ces méthodes donnait une fourchette de char-
ges admissibles allant de 145 & 245 t, avec une moyenne de
197t. La charge admissible du pieu sclon un critére de por-
tance, a été fixée 4 200 t.

2) Essais lents

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



ments spécifiques & chaque palier étaient faibles (0,3 &
i a cm,

1. 4 100% de la consolidation primaire — 0,4 4 0,5
polés & 3 mois).
Ji-ment, une certaine consolidation s'était opérée pendant
rapide, notamment sous les charges les plus élevées. Si on
(ait au tassement sous charge rapide celui de «consolida-
,, on obtiendrait 4 3 mois des valeurs plus plausibles de 1,0
5 cm. pour chaque palier.

Effort (t)

¢. 5 Pieu de traction — Diagramme effort-soulévement

_ Définition de la charge de service
1ans le cas de Pouvrage en question, les surcharges instanta-
‘es représentaient les % de la charge de service totale des pieux.
ingénieur BA désirait, pour limiter les sollicitations de la
ructure, que le tassement des pieux sous Iinfluence de ces sur-
narges, ne dépasse pas S mm., ce qui revenait a admettre un
ssement total d’environ 7 mm. sous la charge de service.

application de ce critére eut pour effet de réduire la charge de
=rvice du pieu d’essai a 170 t.

#) Fonctionnement du pieu d’essai

_a comparaison entre le comportement des pieux de traction et
clui du pieu d’essai, permet d’évaluer comment se mobilisent le

ottement latéral et la résistance en pointe au fur et a mesure
“ue les pieux se déplacent sous des charges croissantes (fig. 5).

sur le pieu d’essai, on peut estimer que jusqu’a S0 t., la pointe
¢ travaille pas, et que vers la charge de service (170 - 2001.) elle

rend entre 35 et 40%0 du total. A proximité de la rupture, il est
cile de connaitre la répartition pointe — fiit, puisque I'on
ore la valeur-limite du frottement latéral.

) Dimensionnement des pieux

fiche des pieux différemment chargés a été définie en admet-
nt que la résistance spécifique moyenne au frottement latéral
la résistance en pointe sont indépendantes de la profondeur
<= fiche et quelles ne dépendent que du tassement du pieu.
est sur cette base qu'ont été dimensionnés et exécutés les
“Ux.

3SAINo. 2 — PIEUX BARRETTES

2¢ essai a été réalisé sur des pieux barrettes destinés a suppor-
une tour d’habitation de 18 niveaux, située dans la banlieue
Genéve.

- pieux sont entiérement fichés dans une moraine limoneuse
~ neen cailloux, trés dure et trés compacte, d’excellente qualité

! taux de travail habituels de semelles fondées dans cette

< che sont de 3,5 a 4,0 kg/cm’ (0,35 4 0,4 M Pa). Notons que
dans le cas présent, une fondation sur pieux était plus économi-
que que des semelles ou un radier.

USCS:GM-GC A 6C-CL OVENE OEE
TEREUR EW EAU W 9.1 mym
POIDS SPECIFIQUE ¥ 240 B
TAUX DE SATURATION ® 1 kil B
LIMITE DE LIQUIDITE W 19 7
LIMITE DE PLASTICITE W 2.2 7
INDICE DE PLASTICITE P2 77 7
CONSISTANCE APPARENTE & K/ 5 )
RESISTANCE AU BATTAGE N ST 100 7

Fig. 6 Moraine limoneuse wurmienne — Fiche d’identif ication.

Les pieux barrettes avaient une section de 0,6 x 2,60 m. (élé-
ments de paroi moulée) et une fiche de 42 7 m. pour des charges
de service prévues allant de 300 a 1400 t.

Pour des raisons pratiques faciles & comprendre, I'essai a été
effectué sur un pieu de fiche minimum et de «faible» charge de
service (400 t.)

" MORAINE  LIMONEUS

\

\
\

Fug. 7 Essai de charge sur pieu barrette — Coupe (ype.

\ ANCRAGE 100t



Fig. 8 Vue générale de linstallation de charge.

Dispositif de charge (fig. 7 et 8)

Le dispositif de charge réalisé par entreprise Fehlmann
vaux Hydrauliques, était composé d’un bati en profilés métalli-
ques lourds sur lequel venaient s'accrocher 8 ancrages scellés en
profondeur dans la moraine graveleuse. La charge était appli-
quée entre le bati et le pieu par 10 vérins hydrauliques, montés
en série. L’ensemble étail préva pour atteindre le double dz la
charge de service, soit 800 t.

Essai de charge et résultats

L’essai de charge sest déroulé comme précédemment en deux
temps : un essai rapide a charges croissantes, suivi d’un essai
«lent» & charge constante.

1) Essai «rapide»

Le pieu a été chargé par paliers de 100 t. maintenus 15 mn,
jusqu’a la charge maximum de 8001t. autorisée parles ancrages.

L’examen du diagramme charge - tassement montre que les
tassements sont trés faibles et qu’a 800 t. on est encore trés loin
de la charge de rupture. En effet, les critéres S rupt = 2" ou
1/10 du diamétre ne sont pas du tout satisfaits. L’allure habi-
tuelle de la courbe de chargement avec une concavité tournée
vers le haut indique que le pieu réagit d’autant mieux qu’il est
plus sollicité.

Un calcul «a Penvers» selon Poulos (véf. 4) permet de détermi-
ner pour la moraine assimilée a un milieu élastique un module
de déformation globale a la charge de I'ordre de 6000 kg/cm?*
(600 M Pa) et un module de déformation 4 la décharge beau-
coup plus fort, voisin de 13000 kg/cm? (1300 M Pa).

2) Essais lents

Le pieu dessai a été soumis & des charges de 400 t. puis de 600 t.
appliquées chacune pendant 48 h.

Les diagrammes de tassement en fonction de logt montrent que
les 100%0 de la «consolidation primaire» sont atteints au bout
de quelques minutes.

Les tassements totaux extrapolés a 2 mois sont :

— sous la charge de service Ps = 400 t. : 2,7 mm.

— sous 1,5 x Ps, soit 600 t. 3,2 mm.

3. Dimensionnement des fiches

Suite aux excellents résultats des essais, il a été décidé de réduire
d’un métre les pieux dont la fiche prévue était supérieure 4 4 m.
Les pieux d’une longueur de 4 m., considérée comme une fiche
minimum, n’ont pas été modifiés.

4

Tassement (mm)

Fig. 9 Essai rapide — Diagramme charge-tassement.

Fig. 10 Essa lent — Diagramme tassement-log t.



CONCLUSIONS

©

w

. En ce qui concerne les dispositifs de charge, I'utilisation

dancrages scellés en profondeur est souvent pratique et éco-
nomique, mais ceci ne permet pas d’obtenir des renseigne-
ments sur le frottement latéral comme avec des pieux de
traction, a moins d’équiper le pieu d’essai d’extensométres,
ce qui se fait maintenant systématiquement, vu leur coiit
relativement peu élevé vis-a-vis de celui d’un essai et des
informations qu'on peut en tirer.

. La littérature offre toute une gamme de formules pour d¢-

terminer la charge admissible d’un pieu. Il ne faut cepen-
dant pas oublier que des éléments particuliers a Iouvrage
comme la durée d’application de la charge, les déf i
absolues ou différenticlles admissibles, ctc, peuvent devenir
prépondérants.

. Les formations morainiques ont suivant leur nature et leur

compacité des comportements trés différents. Il est donc
important dans I’étude d’un projet de fondation sur pieux
dans ces terrains de les avoir au préalable parfaitement
identifiés, surtout si Pon n’envisage pas I'exécution d’un
essai de charge. IIfautde toute fagon conserver une certaine
prudence pour se mettre a 'abri des hétérogénéités (niveaux
intraformationnels de moindre qualité, «cheminées» d’alté-
ration, etc.) inhérentes a ce genre de formations.
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Zerstdrungsfreie Pfahlprifmethoden: Maglichkeiten und praktische Erfahrungen

YonDr. H. Kapp, St. Gallen

1. EINLEITUNG

Ueber dem Problem, die Qualitat und Kontinuitat eines Beton-
pfahles mit wirtschaftlich vertretbarem Aufwand abzuklaren,
zerbrechen sich Ingenieure und Unternehmer die Kopfe, seit es
Betonpfahle gibt. Erstaunlich am Thema der zerstérungsfreien
Pfahlprifmethoden ist deshalb nicht so sehr die hohe Zuver-
ldssigkeit der heute moglichen Diagnose, sondern vielmehr die
Tatsache, dass die Entwicklung und Anwendung der zersto-
rungsfreien Pfahlpriifung im Ausland bereits vor mehr als 10
Jahren eingesetzt hat, ohne dass man — von einigen l6blichen
Ausnahmen abegesehen — in der Schweiz hievon Kenntnis ge-
nommen hitte. Bezeichnenderweise enthilt ja auch die SIA-
Pfahlnorm Nr. 192 noch keinen entsprechenden Hinweis, was
nun allerdings — wie dem Referat des Kommissionsprasidenten
entnommen werden kann — demnichst geéndert werden soll.
Dabei handelt es sich im Grunde genommen lediglich um eine
Weiterentwicklung lingstens erprobter Untersuchungsmetho-
den aus dem Gebiet der Betontechnologie, eine Entwicklung,
die zum grossen Teil am Centre expérimental de recherches et
d’études du batiment et des travaux publics in Paris erfolgte
und von hier bald auch auf andere Lander wie Danemark und
Italien iibergriff. Man darf ruhig behaupten, dass heute — nach
iiber 10 Jahren Erprobung und praktischer Anwendung — die
bis anhin einzige, mehr oder weniger zuverléssige, aber sehr
kostspielige Methode der Priifung verdachtiger Pfahle mittels
Kernbohrungen durch die zerstérungsfreien Pfahlpriifmetho-
den sehr ernsthafte Konkurrenz erhalten hat.

In unserem Land wird die zerstorungsfreie Pfahlpriifung von
schweizerischen Unternehmungen seit gut 2 Jahren angeboten,
wobei im wesentlichen 3 verschiedene Methoden zur Anwen-
dung kommen:

— Ultraschall-

— Vibrations- und

— Echomethode

Ueber die beiden letzteren wird anschliessend im Artikel von
Herrn Fierz berichtet. Hier beschranken wir uns deshalb
darauf, eine kurze Einfiihrung in die Ultraschallmethode zu
geben, welche im franzésischen Sprachgebiet unter dem Namen
carottage sonique bekannt ist.

2. ULTRASCHALLMETHODE

Wie bei allen andern Ultraschallpriifungen basiert auch unsere
Methode im wesentlichen darauf, dass die Durchschallungs-

indigkeit mit dem izif des untersuchten
KKorpers variiert, wobei im Falle einer vollstandigen Diskonti-
witét (Bruch, Einschniirung) die Schallwelle abgelenkt bzw.
eflektiert wird. Bild 1 zeigt die Anwendung dieses Prinzips am
3eispiel eines Briickenelementes, eine Prifmethode, die heute
‘mmer héufiger gefragt ist.

Bei der Pfahlpriifung macht man sich die Gesetze der Wel
ausbreitung in der Weise zunutze, dass Partien mit qualitativ
minderwertigem Beton sowie Kiesnester und Bodeneinschliisse
2zu einer Verlingerung der Durchlaufzeit gegeniiber dem Nor-
malwert, Briche und Hohlraume aller Art dagegen zu ciner
mehr oder weniger vollstandigen ’Ausblendung’ des Signals
fiihren (s. Fig. 2). Handelt es sich umgekehrt um einen homo-
genen Beton, so kann bei bekanntem Sondenabstand die Beton.
druckfestigkeit mit grosser Anndherung ermittelt werden.

Fig. 1 Beispiel einer mittels Ultraschall geprifien
(z.B.

KIESNEST BRUCH EINSCHNURUNG

Fig. 2 Prinzip der Beton-Durchschallung in einem Pfahl



Um einen Pfahl auf seiner gesamten Léinge mittels Ultraschall
zu untersuchen, ist es unumgénglich, ihn von Anfang an mit
Fithrungsrohrchen zu bestiicken, die zur Aufnahme und Fiih-
rung des Impulsgebers und des Empfangers dienen. Die
Rohrchen sind in der Weise am Armierungskorb zu befestigen,
dass ein moglichst grosser Teil des gesamten Pfahlquerschnittes
durchschallt werden kann (s. Fig. 3). Die Rohrchen werden fiir
die Messung mit Wasser gefiillt, um aufgrund der hieraus resul-
tierenden Wellenbrechung die anfallende Energie in einem
Punkt zu konzentrieren, der knapp ausserhalb der Rohrachse
liegt.

Pfahi < s0cm

Pfahl # 50- 100 cm

Fig.3 der Ultraschall

IMPULSGENERATOR

Fig. 4 Messanordnung

Da es schwierig ist, die Empfangersonde im Inneren des Rohres
auf diesen Brennpunkt zu orientieren, bedient man sich eines
piezoelektrischen Keramik-Druckgebers, der rund um die Son-
denachse angeordnet ist und damit den Brennpunkt mit Sicher-
heit umfasst.

Die vom Geber in einer Frequenz von ca. 40 - 100 kHz ausge-
sandten Schallwellen werden nach dem Durchlaufen des Pfahl-
querschnittes vom Nehmer aufgenommen und elektronisch an
eine Zentrale weitergeleitet, wo die empfangenen Signale in
einem Oszilloskop sichtbar gemacht und die Durchlaufzeit der
Wellen registriert wird. Die empfangenen Impulse konnen ent-
weder auf inuierl; Weise i

oder aber als Zeitimpulslinie Giber einen automatischen Schrei-
ber dargestellt werden (s. Fig. 4). Um bei der photographischen
Aufnahme ein Ueberschneiden der verschiedenen Signale zu

2

vermeiden, begniigt man sich mit der modulierten Darstellung
der horizontalen Linie, d.h. der obere Teil der Welle tritt weiss,
der untere schwarz in Erscheinung. Ein kontinuierlicher und
homogener Betonquerschnitt wird daher durch eine regel-
missige Abfolge von alternierend weissen und schwarzen Str
fen dargestellt. Minderwertige Betonqualitat oder Diskontinui-
titen machen sich durch cin dssi
Wellenbild odér durch einen vollstindigen Unterbruch des
empfangenen Signals bemerkbar (s. Fig. 5).

Die neueste Entwicklung der Ultraschall-Methode geht dahin,
nicht nur die Durchlaufzeit zu messen, sondern gleichzeitig
auch die Amplitude des ankommenden Signals zu registrieren.
Dadurch wird die Zuverlassigkeit der Diagnose und die réum-
liche Ortung von Fehlern wesentlich verbessert. Auf einen wei-
teren, kostenmissig sehr betrachtlichen Vorteil dieser neuen
Methode wird spiter noch hingewiesen.

Die Prifung eines Pfahles erfolgt nun in der Weise, dass man in
2 gegeniiberlicgenden Fiihrungsrohrchen die Geber- und Neh-
mersonde bis auf den Pfahlfuss absenkt und dann beide Sonden
kontinuierlich und lageparallel bis zum Pfahlkopf hochzicht.
Bei cinem homogenen Pfahlbeton muss hierbei die festgestellte
Durchlaufzeit der Wellen iiber dic gesamte Pfahllange praktisch
konstant bleiben (s. Fig. 4).

Wird dagegen beim ersten Durchlauf ein moglicher Fahler auf-
gezeichnet, so wird die fragliche Stelle nochmals durchschallt,
diesmal aber das empfangene Signal mit grosserem Auflosever-
mogen und in einem grosseren Massstab aufgenommen und
dargestellt.

Als Fithrungsrohre fiir die Aufnahme der Sonden werden bei
der urspriinglichen U meist ohnli 1%-
Gasrohre aus Stahl verwendet, die am Armierungskorb be-
festigt und mit diesem einbetoniert werden. Ueblicherweise ver-
setzt man 3 an den Ecken eines gleichseitigen Dreiecks ange-
ordnete Rohrchen. Bei kleinen Pfahlen kann man sich allenfalls
auf deren 2 beschranken, wihrend bei grosskalibrigen Pfahlen
deren 4 (an den Ecken eines Quadrates) empfohlen werden (s.
Fig. 3). Damit wird es moglich, auch einen Fehler genau zu lo-
Kalisieren, der sich nicht auf den ganzen Pfahlquerschnitt er-
streckt. Bei der Befestigung der Rohrchen am Armierungskorb
ist auf moglichst optimale Lageparallelitat iiber die gesamte
Pfahllange zu achten; bei sehr langen Pfahlen kann dies etwel-
che Miihe verursachen.

Die Verwendung von Stahlfiihrungsrohren ist vor allem deshalb
empfehlenswert, weil bei Kunststoffrohrchen keine geniigende
Haftung zwischen Rohrwandung und Beton garantiert werden
kann. Letzteres kann zu Storsignalen fiihren, die u.U. einen gar
nicht vorhandenen Fehler vortauschen.

Die neue Ultr mit ter Auf

der Durchlaufzeit und der Amplitude ist demgegeniiber nicht
auf cine optimale Haftung zwischen Rohr und Beton ange-
wiesen und erlaubt deshalb die Verwendung von Kunststoff-
rohrehen, was vor allem bei grossen Pfahllangen eine betréchi-
liche Kostensenkung ermoglicht.

Zwangsldufig erhebt sich nun die Frage, was im Falle eines fest-
gestellten Fehlers zu tun sei. Dabei darf davon ausgegangen
werden, dass die hohe Prazision der Ultraschallmethode es ja
im allgemeinen erlaubt, zwischen Fehlstellen mit minderwerti-
gem Beton, Kiesnestern oder Bodeneinschliissen einerseits und
vollstandigen Diskontinuitdten andererseits zu unterscheiden
und die tiefenméssige Lage der Fehlstelle auf = 1 dm genau zu
orten. In gemeinsamem Gesprach zwischen projektierendem In-
genieur, Oberbauleitung und Priifingenieur ist aufgrund dieser
Diganose zu entscheiden, ob der kranke Pfahl trotz der fest-
gestellten Gebrechen in der Lage ist, die ihm zugedachte Trag-
kraft und Funktion zu ibernehmen. Ist der Entscheid negativ,
so muss deshalb doch nicht unbedingt in jedem Fall ein neuer
Pfahl erstellt werden. Vielmehr ist es durchaus moglich, den
Pfahl im Bereich der Fehlstelle aus den bestehenden Fiihrungs-
rohrchen heraus zu injizieren und auf diese Weise mit relativ



ringem Aufwand zu sanieren. Die Fithrungsrohre kénnen zu
zsem Zweck in der gewiinschten Tiefe ohne weiteres mit einer
preizfrase aufgetrennt und somit als Injektionsrohre ver-
endet werden.

3. SCHLUSSFOLGERUNGEN UND GEGENUBER-
STELLUNG

Mit den modernen, zerstorungsfreien Pfahlpriifmethoden, ins-
besondere mit den Ultraschall- und Vibrastionsmethoden, wird
es moglich, auf die bisherigen sehr kostspieligen Beton-Kern-
bohrungen zu verzichten und im allgemeinen erst noch cine we-
sentlich prézisere Diagnose zu stellen. Die neuen Methoden sind
langjéhrig erprobt und in der Praxis bewéhrt. Die erforderli-
chen Apparaturen sind robust und auf jeder Baustelle ohne
besondere Installationen einsetzbar.

Die beiden in der Praxis am haufigsten angewandten Methoden
— Ultraschall und Vibration — unterscheiden sich im wesentli-
chen durch folgende Vor- und Nachteile:

— Bei der Ultraschall-Methode miissen die zu priifenden

Pfihle von Anfang an bestimmt und mit Fiihr

— Die Fihrungsrohre der Ultraschall-Methode konnen bei
festgestellten Fehlern als Injektionsrohre verwendet werden.
Zur Sanierung von Fehlern, die mit der Vibrations-Methode
entdeckt werden, muss der Pfahl vorgingig aufgebohrt
werden,

— Was schliesslich die Kostenseite betrifft, so gilt allgernein,
dass die Ultraschall-Methode infolge ihres geringeren
apparativen Aufwandes zu giinstigeren Bedingungen ange-
boten wird als die Vibrations-Methode. Allerdings entfallen
bei letzterer die Kosten fiir Lieferung und Montage der Fiih-
rungsrohre. Die Durchschnittliche Leistung darf je nach
Lénge und Durchmesser der Pfahle fiir beide Methoden mit
~ 15 - 25 gepriiften Pfadhlen pro Arbeitstag veranschlagt
werden, Bei optimalen Bedingungen kann diese Quote auf
iiber 30 Pfahle pro Arbeitstag gesteigert werden

Zerstorungsfreie Pfahlprifmethoden

bestiickt werden. Die Vibrations-Methode kann demgegen-
iiber ohne spezielle Vorbereitung auch dann noch eingesetzt
werden, wenn der Entscheid hiezu erst nach Abschluss der
Pféhlungsarbeiten getroffen wird. In der Praxis zeigt sich
allerdings, dass allein schon das prophylaktische Versetzen
von Ultraschall-Fiihrungsrhrchen einen betrachtlichen psy-
chologischen Einfluss auf die Unternchmung und insbeson-
dere auf den Bohrmeister ausiibt. Jedenfalls ist es immer
wieder erstaunlich, wic auch alte Bohrmeister
die Diagnose ihrer Pfahle mit betrachtlichem Herzklopfen
erwarten,

— Die Ultraschall-Methode ist auf Pfahlc belicbiger Lénge und
ur , die Vibrati
de im allgemeinen nur auf Pfahle mit einem Schlankhensr

L
fakt — < 20.
aktor von—=

— Die Vibrations-Methode basiert auf der dynamischen Erre-
gung des Pfahles und des ihn umhiillenden Bodens. Bei he-
terogenen, vielschichtigen Boden, wie sie bei uns iiblich
sind, kann deshalb die Interpretation von Vibrations-Dia-
grammen etwelches Kopfzerbrechen bereiten. Die Ultra-
schall-Methode ist demgegeniiber unabhingig vom um-
hiillenden Boden; ihre Diagnose kann mit hoher Prazision
direkt bildhaft sichtbar gemacht werden.

Mit der Ultraschall-Methode kann der dusserste Masntel-
bereich des Pfahles nicht erfasst werden, da es praktisch
nicht moglich ist, die Fiihrungsrohre ausserhalb der Schaft-
armierung anzubringen.

= Wiedergabe der emp fangenen US-Impulse.
ispiel eines 6 m langen, mit Fehlern préparierten Pfahles.

Ultraschallmethode | Vibrationsmethode

Vorteile Unabhangig vom umhal Die zu prifenders Pranie kéi-
den Boden auf Pfahle be nen erst nach erfolgter Her -
liebiger Linge und Durch- | stellung bestimmt weraen
messer anwendbar

Hohe Prazision der Diagnose | Als Vorbereitung zur Pristung
muss der Prahl lediglich mit

Fehlerhatte Partien treten einem glattgezogenen Zemanit

bildhatt in Erscheinung pulz uberstrichen werden

Apparativ relativ wenig auf -
ndig

Fuhrungsrshrchen kann zur Sa-
nierung schadhatter Pfahie als
Injektionsrohr verwendetwerd

Nachteile Die zu prifenden Pfanie Im aligemeinen auf Pfante
mussen zum voraus bestimmt | mit einem Schiankheitsgrad
und mit Fuhrungsréhrchen von L =20 beschrankt
bestickt werden 7 |

Abhingig vom Schwingurgs -
Der dusserste Mantelbereich | system Boden - Pfant

des Pahles kann im allgemeinen Interpretation in heterogene i
nicht erfasst werden Boden deshalv relativ heikel

Apparativ relativ aufwendig

B

Fig. 6 Gegeniberstellung der Vor- und Nachteile der beiden am hiu-
Jigsten angewandten Uliraschall- und Vibrationsmethode

Adresse des Verfassers:  Dr. H. Kapp
c/0 Grundbauberatung AG
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Zerstorungsfreie Priifung von Betonpfiahlen

Von H. Fierz, Zollikofen

EINLEITUNG

Die Ultraschall-Methode wurde als eine von mehreren Moglich-
keiten der Priifung von Pfahlen im vorangehenden Vortragein-
gehend erlautert. Hier mochten wir nun sechs bekannte zersto-
rungsfreic Pfahlprifungsverfahren vorstellen Vieren dieser
Verfahren liegt die
im Betonpfahl zugrunde, einem weiteren dle Streuung von
Gamma-Strahlen in der Matérie und dem letzten die Verteilung
des elektrischen Potentials um einen unter Spannung stehenden
Stab. Ferner konnen diese Verfahren grob in zwei Klassen ein-
geteilt werden:

a) Verfahren, welche iber Kontinuitdt und Qualitit des Betons
Aufschluss geben

b) Verfahren, welche den Boden miterfassen und somit gewisse
qualitative oder sogar quantitative Aussagen iiber die Trag-
féhigkeit zulassen.

Oszillograph

L

Verstérker

Hammer

Beschisuniqungsmesser

Pront

A/\/\J\l

Reflexionsmethode

Bild |: Reflexionsmethode, Messanordnung

DIE REFLEXIONSMETHODE

Das Prinzip des ersten Verfahrens, welches wir als Reflexions-
Methode bezeichnen, ist im Bild 1 dargestellt, Mit dem Ham-
mer wird am Pfahlkopf eine impulsformige Welle angeregt. Das
Trigger-System dient zur Festlegung des Beginns der Zeit-
messung mit dem Oscillographen. Die Welle lauft den Pfahl
hinunter, wobei sic an Diskontinuitatsflichen reflektiert wird,
Diskontinuitatsflichen sind zB. der Pfahlfuss, Querschnitts-
verinderungen sowie Risse.

Die reflektierten Wellen gelangen wieder zum Pfahlkopf, wo
ihr Eintreffen vom Beschleunigungsgeber registriert wird. Das
Messergebnis ist ein Zeit Diagramm, aufwcl
chem der Anf: i Is, sowie die i R

dieses Impulses zu sehen sind. Aus den Laufzeiten der reflek-
tierten Wellen, vom Beginn des Hammeraufpralles bis zur An-
kunft am Pfahlkopf, lasst sich bei bekannter Schallgeschwin-
digkeit im Beton die Tiefe der Diskontinuitatsflachen berech-
nen

DIE VIBRATIONSMETHODE

An Stelle einer stossartigen Erregung des Pfahlkopfes kani
auch eine harmonische Erregung verwendet werden. Die
Messung wird vom Zeitbereich in den Frequenzbereich verlegt.

Dieses Verfahren nennen wir Vibrationsmethode, wobei die so-
genannte des Pfahl-Boden-Syst: als

Funktion der Erregerfrequenz gemessen wird. Die mechanische
Impedanz Z ist das Analogon zum elektrischen Widerstand und
ist definiert als Quotient aus erregender Kraft F und der daraus
resultierenden Schwinggeschwindigkeit ¢. (vgl. Bild 2). Je
nachdem Kraft und Geschwindigkeit am selben Ort oder nicht
gemessen werden spricht man von Eingangs- oder Uebertra-
gungsimpedanz.

\F\

lzl= T (N/m/s)

a: impédance d'entrée

b: impédance de transfert

Bild 2: Zur Definition der mechanischen Impedanz




Die Messausriistung besteht im wesentlichen aus einem elektro-
magnetischen Vibrator fiir die Erregung und einem Geschwin-
digkeitsaufnehmer (siche Bild 3). Die Frequenz der erregenden
Kraft wird inuierlich variiert. Ein is sorgt dafiir,
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.

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
durchgefiihrt.

ULTRASCHALLMETHODE

erwihnen wir nochmals kurz die Ultra-

Die gemessene Admittanz wird durch folgende Para be-

stimmt:

1 . — Geometrie, d.h. Durchmesser, Lénge, Tiefe von Diskon-
tinuitaten

2. — Betonqualitat

3. — Bodeneigenschaften

Aus den Messkurven (Bild 4) wird die Lage von Diskontinui-
titen, bzw. die Pfahllange,nicht mehr aus Laufzeiten bestimmt,
sondern aus den zugehoriger

Die Resonanzen entstehen bei bestimmten Frequenzen, wenn
die sich iiberlagernden auslaufenden und reflektierten cinlau-
fenden Wellen gleichphasig sind.

Bei fehlerfreien Pfahlen wird nur ein Frequenzabstand fest-
gestellt, welcher der Pfahllinge entspricht. Der mittlere Wert
der Admittanz nimmt bei gleicher Betonqualitét mit zunehmen-
dem Pfahl-Durchmesser ab, wie dies die gestrichelte Kurve
einer 70er und die punktierte Kurve eines 90er Pfahles zeigen.

schallmethode, bei welcher Laufzeiten von elastischen Wellen
gemessen werden. Die Messergebnisse présentieren sich z.B. in
Form von Tief indigkeits-Di (Bild 5).

DICHTEMESSUNG

Die Dichtemessung beruht auf ganz anderen physikalischen
Vorgangen als die vier soeben beschriebenen Verfahren. Fiir
diese Messung wird eine sogenannte y-y-Sonde beniitzt, wie sie
auch bei tiblichen Bohrlochmessungen zur Anwendung gelangt.
Aechnlich wie bei Ultraschallmessungen miissen in den Pfahlen
Messrohre fiir das Einfiihren 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.

Admittanz

Die ausgezogene Messkurve eines defekten Pfahles, z.B. mit
cines mehr oder weniger grossen Querschnittsveranderung, ®
zeigt einen ganz anderen Verlauf. Die zur Pfahllange gehoren-

Legende — defekter Pfahl
=== Pfahl i.0. #70cm
-~ Pfohl i.0. #90cm

den Resonanzen sind nur noch schlecht feststellbar, da die
Wellen schon an der fehlerhaften Stelle zum grossten Teil
reflektiert werden. Der zur ausgezogenen Messkurve gehorende
Pfahl hat rund 2 Meter unter dem Pfahlkopf eine bedeutende,
einseitige Einschniirung.

DYNAMISCHE PFAHLPRUFUNG NACH TNO

Ein weiteres Verfahren, welches als dynamische Pfahlpriifung
bezeichnet wird, wurde am TNO in Delft entwickelt. Die Erre-
gung ist wiederum stossartig und die Messung erfolgt im Zeit-
bereich. Im Gegensatz zur Reflexionsmethode werden aber
Fallgewichte bis zu 4000 kg verwendet, fiir deren Heben ein
Bagger notwendig ist. Mit einem optischen System bestehend
aus einer Lichtquelle, einer am Pfahl angebrachten schwarz-
weissen Kante und einer Spezialkamera wird die durch den Stoss
bewirkte Bewegung des Pfahlkopfes registriert. Gleichzeitig
wird mittels Dehnungsmess-Streifen die auftretende Last be-
stimmt. Man erhalt eine Last - Zeit - Funktion und eine Weg -
Zeit - Funktion. Vereinfachend zusammengefasst wird aus der

Signal proportional V

Frequenz
200 0 oo 00 1000,

. N

Bild 4: Vibrationsmethode, Messkurven

Verstarker/

Signal proportional b

Beschleunigungsmesser

Leistungs-
verstarker

Pfohlkopf

Bild 3: Vibrationsmethode, Messanordnung

z

Regel - Einheit

Filter

Signal-
Generator

steversignal Rroportional'V

Signol prapartional f



vitesse des ondes de compression

2 3 4 5 6 km/s

Pro._

Bild 5: Ultraschall-Methode, Messkurven

Die y-Strahlen werden im Beton gestreut und abgeschwicht.
Ein Teil der y-Strahlen wird zum Detektor zuriickgestreut,
wobei die Anzahl der Strahlen, welche den Detektor erreichen,
mit zunehmender Betondichte abnimmt. Mit dem Bohrloch-
messgerat wird die Dichte kontinuierlich als Funktion der Tiefe
gemessen. Bild 6 zeigt das Resultat einer an einem Pfahl in 4
ausgefiihrten Di In den
1 und 2 stellt man zwischen 4 und 6 m eine Abnahme der Dichte

ELEKTRIK

Das letzte Verfahren, welches am Institut fir Geophysik der
Universitdt Lausanne erprobt wurde, gestattet nur die Messung
der Pfahllinge oder genauer der Armierungsldnge. Die Ar-
mierung wird an den einen Pol einer Spannungsquelle ange-
schlossen (Bild 7). Der zweite Pol der Quelle wird in geniigen-
dem Abstand vom Pfahl an eine Hilfselektrode angeschlossen.
In einer in Pfahlnéhe abgeteuften Bohrung wird die Spannung
zwischen einer festen und einer beweglichen Elektrode ge-
messen. Aus dem Spannungsverlauf in Funktion der Tiefe
(linkes Diagramm) lasst sich die Lange der Armierung be-
stimmen. Bei nicht zu grossem Abstand der Bohrung vom Pfahl
liegt das Ende der Armierung auf der Hohe des Wendepunkles
der e, bzw. des i der G

(rechtes Diagramm).

ZUSAMMENFASSUNG

In der Tabelle 1 haben wir die sechs Priifverfahren zusammen-
gefasstund nach den Kriterien

— Geriteaufwand

— Messvorbereitungen am Pfahl

— Messgrosse und

— Aussage

kurz gekennzeichnet.

Es ist dass mit Infor
der apparative Aufwand sehr stark ansteigt. Fiir die Anwen-
dung der vier Methoden Reflexion, Vibration, TNO und Elek-
trik muss lediglich der Pfahlkopf zugénglich sein, wobei fiir die
Elektrik cine zustzliche Bohrung notwendig ist. Diese kann
aber fir mehrere Pfahle beniitzt werden. Im Gegensatz zu
Ultraschall- und Dichtemessungen, die den Einbau von Mess-
rohren bedingen, kann bei den vier erstgenannten Verfahren
der Entscheid zur Priifung auch nach der Pfahlherstellung er-
folgen.

Die Wahl des einen oder anderen Verfahrens hingt von der ge-
wiinschten Information sowie den Kosten ab.

Fiir einzelne Pfahle bietet sich z.B. Ultraschall als zuver-
ldssigstes Verfahren an. Fiir grossere Pfahlfelder konnte hmge»
von -

fest. In der gleichen Tiefe wurde mittels Ultr

gen, insbesondere zwischen den Rohren 1 und 2, 1 und 4 und 1
und 3, cbenfalls eine Abnahme der Schallgeschwindigkeit
gemessen.

gen eine
sinnvoller sein, wobei einige mittels Ultraschall gepriifte Pfahle
als Referenz fiir die Vibrationsmethode dienen konnen.

Methode Geriite-Aufwand | Vorbereitung am Pfahl | Messgrosse Information

Ultraschall gross Einbau von Kontinuitét und
Qualitat des Betons

Dichte gross Einbau von Messrohren | Dichte Kontinuitit und
Qualitit des Betons

Vibrations- gross Herrichten des Pfahl- mechanische Impedanz | Pfahllinge;

methode kopfes Betonqualitat

Reflexion Klein praktisch keine Laufzeiten Pfahllange

TNO sehr gross Herrichten des Pfahl- Krifte und Bewegung | Traglast

kopfes am Pfahlkopf
Elektrik sehr klein Bohrung in Pfahlnihe Elektrische Lénge der Armierung
Spannungen
T belle 1 Zerstorungsfreie Pfahlpriifmethoden
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Bild 6 : Dichtemessung, Messkurven
Potentialverlauf Gradient Messprinzip
avsay 7 B Sponnungsquells

t
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Armierung
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Bild 7: Elektrik, Messanordnung und Messkurven
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PANEL-DISKUSSION

Notiz zur Panel-Diskussion

Erstmals in der Geschichte der Tagungen unserer Gesellschaft wurde, als Abschluss der Herbst-
tagung vom 3.11.1978 in Bern, eine Panel-Diskussion durchge fiihrt.

Unterder Leitung von Herrn K. Suter, dipl. Ing., Chur, stellten sich die Herren F. Andres, dipl.
Ing., St. Gallen, Prof. H.J. Lang, Ziirich, G. Magagna, dipl. Baumeister, Zug, C. Racine, dipl.
Ing., Ziirich und Prof. R. Sinniger, Ziirich, den Fragen ausdem Auditorium.

Ein Teil der Fragen bezog sich auf die am 1.5.75 in Kraft getretene SIA-Norm 192 *'Pfahlfunda-
tionen”, andere Fragen gingen von den Themata der Vortrige aus. Vier Diskussionsbeitrige sind
im vorliegenden Heft Nr. 99 veroffentlicht.

An der Panel-Diskussion wurden z.B. Fragen behandelt wie: “'Berechnung von Pfihlen, die
durch te und beanspruch werden; Lastau fteilung zwischen
Pfihlen und Bodenpl, der im und zuldssi-
ge Spannungen; Bmchbeanspruchung von Pfihlen”. Im weiteren kamen Fragen der Inter preta-
tion von Belastungsversuchen, der Aus fiihrung, der Ausschreibung usw. zur Sprache.

Es hat sich gezeigt, dass diese Diskussionsform zum Abschluss einer Tagung sehr niitzlich ist
und von den Tagungsteilnehmern begriisst wird. Der Vorstand hat demnach beschlossen, auf
Grund dieser guten Erfahrung erneut, je nach Art des Tagungsthemas, Panel-Diskussionen zu
organisieren,

R. Wullimann
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Diskussionsbeitrag zum Thema “Kleinbohrpfahle”

Von H.-W. Koreck, Dipl.-Ing., Miinchen

In Erginzung zu den interessanten Ausfiihrungen von
Mr. Blandenier zum Thema "’Les micropieux et leurs applica-
tions” sollen ein paar Bilder von freigelegten Kleinbohrpfahlen
von Baustellen aus der Bundesrepublik gezeigt werden.

Bild 1

Bild 2

Die Bilder 1 und 2 zeigen freigelegte Kleinbohrpfahle unter

i : Im Zuge des U-Bahn-B
wurden die bewohnten Gebaude voriibergehend bis zum Ein-
ziehen der Spannbetonplatte und der scitlichen Lastumlagerung
von diesen Kleinbohrpfahlen getragen.

Bild 3 zeigt die Pfahle unter cinem abgefangenen Fundament
Sie stiitzen dieses Fundament voriibergehend bis zum Einbau
eines tiefer liegenden Bauteiles.

Bild 3



Bild 4 zeigt dic Pfahle in einer hoch belasteten Baugrubenwand.
Da die Pfahle nur cine geringe Biegung aufnchmen konnen,
werden sie mehrfach durch Riegel und Anker nach hinten abge-
spannt.

Bild 4

In Bild § ist der Querschnitt eines Mini-Kern-Verbundpfahles
2u sehen. Der Kern besteht aus einem 50 mm Gewi-Stahl. Zur
Erhohung der dusseren Tragfahigkeit wurde der Mortelmantel
durch Nachverpressung nachtréglich aufgesprengt. Dic dunklen
Bereiche kennzeichnen den nachverpressten Mortel.

Bild 5

Zur Zeit wird im Arbeitskreit 5 der Deutschen Gesellschaft fiir
Erd- und Grundbau an der Norm DIN 4128 ’Kleinbohrpfahle”
gearbeitet. In der Norm werden Hinweise fiir die Konstruktion,
Herstellung, Bemessung, Tragféhigkeit und Priifung gegeben,

Fiir dic Bemessung der inneren Tragfahigkeit konnen demnach
bei Pfahlen mit schlaffer Bewehrung, wie bei den Grossbohr-
pfahlen, dic ichtlini

werden. Fir Verbundpfahle ist dagegen ein Nachweis der
Brauchbarkeit, d.h. entweder die Zustimmung im Einzelfall
oder die allgemeine Zulassung erforderlich. Die dussere Trag-
fahigkeit ist durch Probebelastungen nachzuweisen, es sei denn,
es licgen bereits Erfahrungen mit vergleichbaren Pfahlen in
vergleichbaren Boden vor.

Adresse des Verfassers:

H.-W. Koreck, Dipl-Ing.
Lehrstuhl und Prifamt fir Grundbau
und Bodenmechanik

Technische Universitat Miinchen
Paul-Gerhardt-Allee 2

D - 8000 Miinchen 60
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Tragverhalten und zuldssige Belastungen der Pfahle

Von Jan Matousek, dipl. Ing., Geotest AG., Zollikofen

Objekt:
Nationalstrasse N7 Winterthur - Kreuzlingen
Briicke iber dic Thur (km 17.354)
Pfahl-Probebelastung

Bauherr:
Tiefbauamt des Kantons Thurgau, Frauenfeld

Pro jektierender Ingenieur:
Ingenieurbiiro Oskar Roth, Frauenfeld

Im Auftrag des Kant. Tleﬂ)auamte: Thurgau und in Zusam-
it mit dem pro jekti Roth, Frau-
enfeld, hatten wir im Frihling 1978 Gelegenheit, einen Bela-
mit einem Pfahlam Standort der
zukiinftigen Thurbriicke der N7 durchzu fiihren.
Wir mochten in diesem Beitrag iiber die gewonnenen Ergebnisse
kurz berichten. Eine aus fiihrliche Publikation wird spiter er fol-
gen.

Feinsand, siltig

L SCHICHTAUFBAU DES UNTERGRUNDES UND
VERSUCHSDURCHFUHRUNG

Aufgrund geotechnischer Untersuchungen konnen am Standort

der Thurbriicke folgende Schichtkomplexe unterschieden wer-

den (siche Bild 1):

— siltig-feinsandige Deckschicht

— leicht siltige bis saubere Kiese (Thurkies)

— stark tonige Silte und tonige Kiese, z.T. mit organischen
Beimengungen, als Zwischenlagen im Thurkies

aus vorwiegend sil-

tigen Feinsanden in Wechsellagerung mit Silten.

Die untere Grenze der siltig-feinsandigen Seeablagerungen
wurde mit den Sondierungen nicht erreicht.

Gemass den Ergebnissen der in den Sondierbohrungen ausge-
fihrten Standard-Penetration-Tests sowie der Rammson-
dierungen ist der Thurkies locker bis mitteldicht gelagert. Die
Pfahlprobebelastung wurde in einer Zone mit eher lockerer
Lagerung ausgefiihrt.

Fir die der Br waren ige
Bohrpfahle mit einem Durchmesser von 180 cm vorgesehen.

Betonwiderlager
Terrainoberflache ~ 405.7m .M.

Zugpfahl -
©  #~100cm

Kies

Silt mit Kies, tonig

> Aushubsohle ~ 402.5m &.M.

Silt mit Kies

Kies T L /= Druck
° / .
L ° o, Versuchspfohl . °
. * #~100cm .
.. * 7 ME=xMessebens o -
° . . - = u ©
Feinsand / Silt TaTE,

9 1: Schichtaufbau und Versuchseinrichtung



Jeder Briickenpfeiler soll nur auf einen einzigen Pfahl abgestellt
werden. Die mogliche Pfahllange ist, vor allem im Flussbereich,
durch die siltig-feinsandigen Seeablagerungen beschréankt.
Daher war es erforderlich, das angenommene Tragverhalten der
Pfahle mittels einer Probebelastung zu verifizieren.

Aus wirtschaftlichen Griinden wurde die Probebelastung an
einem Pfahl mit kleinerem Durchmesser (100 cm) ausgefihrt.
Um die Anteile der i und des Spi i

an der Tragfahigkeit des Probepfahles getrennt messen zu
konnen, sind in den Probepfahl entsprechende Messinstru-
mente eingebaut worden und zwar:

— 1 hydraulisches Druck-Kissen zur Messung des Spitzen-
druckes o

— 16 Betondeformations-Aufnehmer, nach dem Prinzip des
elektrischen Dehnungsmess-Streifens, zur Messung der
Pfahlstauchungen. Diese wurden auf 4 Messebenen (ME 1
bis ME 4) zu je 4 Stiick verteilt.

Als Widerlager fiir die Belastungspresse diente ein kreuzformig
ausgebildetes Betonjoch, welches seinerseits durch 4 Zugpfihle
(Durchmesser D = 100 cm) verankert wurde- siche Bilder 1 bis
3.

Die Dimensionierung der gesamten Probebelastungsvorrich-
tung basierte auf ciner maximalen Priflast von Fayx = 15 MN.
Die Laststufen von7, 9und 15 MN sind als Dauerversuche aus-
gefiihrt worden. Nach der Probebelastung in vertikaler Rich-
tung wurde der Pfahl auch in horizontaler Richtung belastet.

Bild 2: G icht der ichtung.
Das kreuzformige Widerlager durch ¢ Zugp fahle verankert.

Bild 3: Kopf des Probep fahles mit Belastungspresse

2

Die Probepfahle wurden durch die Firma Lutz in Griineck, die
Instrumentierung des Probepfahles durch die Terrexpert AG,
Bern, ausgefihrt. Die Instrumentierung des Probepfahles ist
aus den Bildern 1, 4, 5 und 6 ersichtlich.

2. VERSUCHSERGEBNISSE

Aus Bild 7 sind die j Anteile des

und der Mantelreibung ersichtlich. Wegen einer messtechnisch
bedingten Unsicherheit in der Annahme des lastiibertragenden
Pr: s .

tes in der Pf wurden fiir
die Bestimmung der Mantelreibung im Sinne von Grenzwert-
h zwei verschit Interpre ianten A

und B beriicksichtigt.
Bei einer Pfahlsetzung von S = 20 mm betrug der Anteil der
Mantelreibung an der Priiflast je nach Interpretationsvariante
55 bis 65%. Unter der Maximallast von 15 MN ging dann der
Mantelreibungsanteil auf ca. 40 bis 55% zuriick.

Bild 4: Druck-

des mit h
Kissen an der Pfahlspitze

Bild 5: Detail des hydraulischen Druck-Kissens zur Messung des
Spitzendruckes (mit Beton-Fuss-Stiick)



Ploblastras S = I24mm

Manteireibung Qm

Bild 6: des Hinten das hy Bild 7: Spitzenwi Qs und Om
Druck-Kissen, am Betonde. A als Anteile der Priiflast
nehmer in den Messebenen ME 1 bis ME 4 und Stahlrohre @ 2”

Jir Ultraschallmessungen

spitzencruck G [kn/m?]

Bild 8: und mittlere als Funktion der

%
Pfahisetzung

Die gemessene Verteilung der Mantelreibung lings des Probe-
pfahles und ihre Abhingigkeit von den Pfahlsetzungen sind aus
den Bildern 9 und 10 ersichtlich. Wir sehen, dass hier die Man-
telreibung nicht eine lineare Funktion des Ueberlagerungs-
druckes ist, wie bei vielen Berechnungsverfahren angenommen
wird. Die grossten Werte wurden im Bereich der Pfahlmitte
zwischen den Messebenen ME 2 und ME 3 gemessen. Im Be-
reich der Pfahlspitze scheint die Mantelreibung stark zu va-
riieren. Aehnliche Mantelreibungs-Verteilungen sind z.B. auch
von VESIC und ZWECK an Pfiahlen mit verschiedenen Pfahl-
ldngen gemessen worden.
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Bild 9: Verteilung der spezifischen Mantelreibung léngs des Probe-
pfahles
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Bild 10: in einzelnen als

i ;
Funktion der Pfahisetzung.

3. ALLGEMEINE BEMERKUNGEN BEZUGLICH RECH-
NERISCHER PFAHLDIMENSIONIERUNG

Unseres Erachtens kann die mittlere spezifische Mantelreibung
mit Hilfe von Erfahrungswerten aus Probebelastungen wesent-
lich genauer abgeschatzt werden, als der Spitzenwiderstand.
Der effektive Anteil der Mantelreibung an der Gesamttrag-
fahigkeit des Pfahles ist in der Regel wesentlich grosser als auf-
grund der gebréuchli i ange-
nommen wird,

Dic Richtlinie im Artikel 5.21.2 der SIA-Norm 192 (Sicherheits-
grad von mindestens 20 fir den Anteil Spitzenwiderstand,
bzw. mindestens 30 fiir den Anteil Mantelreibung) scheint uns
deshalb fiir kdrnige Boden fraglich. Nach unserem Ermessen
sollte im Gegenteil der Sicherheitsgrad firr den Anteil Spitzen-
widerstand eher grosser als jener fiir den Anteil Mantelreibung
sein. Dariiberhinaus betrachten wir Richlinien fir die Sicher-
heitsgrade nur dann als sinnvoll, wenn gleichzeitig auch das
Berechnungsverfahren angegeben wird. Der in der Norm ange-
gebene Begriff i gesi

den” kann némlich sehr unterschiedlich ausgelegt werden.

4
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Tragfahigkeit und Lastsetzungsverhalten einer Pfahlgriindung auf der Grundlage
einer einheitlichen Auswertung von Pfahl-Probebelastungen mit einfachen Mitteln

VonDr.-Ing. Ch. K. Christow, Karlsruhe

1. EINLEITUNG:

Die SIA-Norm 192 PFAHLFUNDATIONEN verankert in
ihrem Abschnitt 4.24, dass das sicherste Mittel fiir die Voraus-
sage der Pfahl it die Pr sind und
betont im Abschnitt 4.51, dass solche Grossversuche nur ge-
rechtfertigt sind, wenn ihre Durchfithrung und Auswertung ge-
sicherte und aussagekraftige Schlussfolgerungen erlauben.

Wihrend iiber die Durchfiihrung der Probebelastungen im
Abschnitt 4.57 und Figur 1 bis 5 cine ausgezcichnete Anleitung
gegeben ist, enthalt dic Norm (wie auch die deutschen Normen
DIN 1054 und DIN 4014/Blatt 2) noch keine Angaben iiber ihre
Auswertung,

Finer einheitlichen Auswertung von Pfahlprobebelastungen

kommt jedoch entsprechend grosse Bedeutung zu.

=in rationelles Auswerteverfahren sollte folgenden Anforde-

rungen gerecht werden:

2 ) es muss einfach in der Anwendung sein

b ) es muss mit nur wenigen Parametern auskommen

J es muss extrapolationsstabil sein

d) es muss sich eignen, nicht nur Bemessungsgrundlagen fir
das jeweilig konkrete Bauvorhaben zu liefern, sondern
dariiber hinaus eine einheitliche Basis zur Nutzung der Pro-
hebelastungen auch zur Erforschung der Tragféhigkeit und
des Lastsetzungsverhaltens einer Pfahlgriindung zu ermog-
lichen.
nstehend wird ein vom Verfasser entwickelte und seit

Jahren mit Erfolg eingesetzte Auswerteverfahren erlautert und
© Anwendung anhand einiger Beispiele aus der Praxis ge-

zeigt

2. ANALYTISCHE DARSTELLUNG DER NICHTLI-
REN LAST-SETZUNGSKURVE EINES PFAHLES

ZUR AUSWERTUNG VON PROBEBELASTUNGEN:
5( ast-Setzungskurve eines Pfahles beschreibt einen

1 und asymptotisch abklingenen Vorgang und kann mit
de *chen Formel

L

da ellt werden. Darin ist
P = die Pfahllast

= dic Pfahlsetzung

Gl. (1) stellt cinen Sonderfall der kanonischen Gleichung

o)

dar.

Die mathematischen Grundlagen sind in[1]und die Anwen-
dung auf verschiedene Probleme der Bodenmechanik in[2),
[3),[4), (6] und [9 ] gegeben.

GL. (2) wird als linear gebrochene Funktion oder auch als
Hyperbel-Funktion bezeichnet.

Mit Hilfe der Koordinatentransformation (X,Y)

X=s
()
)
=%

wird Gl. (1) in cine gerade Linie
Y =a+ bX (@)
verwandelt (in der analytischen Geometric spricht man hier
Anamrophose).
Gl. (4) sagt aus, dass die Versuchspunkte (X;, Y;) aus einer
Pfahl-Probebelastung auf einer Geraden liegen, die die
Parameter ¢ und b
liefert.
Bild 1 zeigt die Anwendung bei senkrechter und bei schréger
Asymptote der Last-Setzungskurve eines Pfahles.
Probebelastungen an Grossbohrpfahlen in nichtbindigen
Boden zeigen vorwiegend keine senkrechte, sondern eine
schrage Asysmptote. Dies spricht dafiir, dass kein Grundbruch
im herkomlichen Sinne zu erwarten ist, sondern ein stetiges
Anwachsen der Setzungen, In diesem Fall lautet die Gleichung
der Last-Setzungskurve fiir die Pfahlgrindung

senkrechte Asymptote sehvage Asymptote

Setzung

Bild 1: Analytische Darstellung der Lasi-Setzungskurve eines Pfahles




s

P s

+ecs - 9

Wird die Gl. () nach s aufgelost, erhalten wir die nichtlincare
Abhangigkeit der Pfahlsetzung von der Pfahllast P:

5= :W | . (6)
= |

Beide Formeln, GL(1) und GL(6), liefern den physikalischen
Sinn der Parameter @ und b:
1. Parameter a:
Das Glied (aP) in GL(6) ist die Tangente zur Last-
Setzungskurve durch den Koordinatennullpunkt und
stellt somit die iibliche lineare Bezichung zwischen
Setzung und Pfahllast dar (s. Bild 1):
Der Parameter aist somit die vom Verfasser in[3] defi-
nierte spezifische Setzung fiir die Belastung P = 1

a=siin oder (bew. -

. Parameter b:

Der Parameter b liefert mit scinem Reziprokwert die
Asymptote der Last-Setzungskurve, d.h. dic Bruchlast
Py des Pfahles:

Pp = (s Bild )

Damit kann das Lastsctzungsverhalten ciner Pfahlgriin-
dung wie folgt beschricben werden:

)

Fiir die Durchfiihrung der Probebelastungen st es schr von Be-
deutung, dass GL(2) mit x = 7 auch dic Auswertung der Zeit-
Setzungslinien fiir die einzelnen Laststufen erlaubt (s. ausfiihr-
lich in[ 31).

Die beschriebene Methode bietet folgende Vorteile:

2.1 Die Methode erméglicht es,

a) die Auswertung Versuche an
nen Stellen einheitlich auszufiihren

b) auf dem Wege der Auswertung von F

ungen

2.4 Nicht immer ist es moglich, im Versuch die Bruchbelastung
2u erreichen. Die beschriebene Methode erlaubt es auch,
sogar aus drei bis vier Versuchspunkten auf die zu erwarten-
den Kurvenverlauf und Endbelastung (d.h. Bruchbelastung)
zu schliessen. Dies bringt nicht zuletzt auch Kostenvorteile
bei der Durchfiihrung solcher Grossversuche mit sich.

25 mit Messung  des
Spitzendruckes und der Mantelreibung konnen mit der
gleichen Methodik ausgewertet werden.

2.6 Mit Hilfe der GL(7) konnen andere Berechnungsverfahren
durch Probebelastungen an bestimmten Untergrundverhalt-
nissen geeicht werden.

2.7 Nicht nur Grossbohrpfihle, sondern auch alle andere Pfahl-
arten (z.B. Frankipf ahle, Wurzelpfihle usw.) kénnen mit
der hier beschriebenen Methode behandelt werden.

Bild 2: der
tidren Ton (Talbriicke Alzey)

eines G im ter-

3. ERMITTLUNG DER TRAGFAHIGKEIT UND DES

statistische Werte fiir die Parameter &, b und c fiir ver-
schiedene Bodenarten und Pfahlparameter zusammenzu-
stellen und damit bei Entwurf von Pfahlgriindungen die
Formel (1), (5) oder (6) anzuwenden.
Korrelationsbeziehungen zwischen den Parametern a
und b, bzw. ¢, und den Bodenkennziffern sowie den
Pfahlparametern abzuleiten und auf dieser Grundlage
die Grundgleichung (7) anzuwenden. Damit ist auch die
ichkeit gegeben, verschi Berech-
nungsverfahren untereinander zu vergleichen.

Kol

2.2 Anderen Methoden gegeniiber besteht hier ein grosser Vor-
teil auch darin, dass die zu erwartende Bruchbelastung Py
sofrot aus dem Reziprokwert des Parameters b ermittelt
werden kann,

2.3 Eine besondere Bedeutung kommt auch dem Umstand zu,
dass selbst (bekannte wie unbekannte) Einfliisse, die wir
analytisch noch nicht erfassen konnen, in den Parametern a
und b implizit enthalten sind. Fiir ein mit Probebelastungen
untersuchtes Gebiet werden sie somit miterfasst.

LASTSETZUNGSVERHALTENS BEI DEM ENTWURF
VON PFAHLGRUNDUNGEN:

Bei der praktischen Projektierungsarbeit wird wie folgt ver-
fahren:

3.1 Man ermittelt die Last-Setzungskurve der Pfahlgriindung

a) nach GL(1) oder GL(6), wenn mit den Parametern a und
b gearbeitet wird (a und b aus Probebelastungen oder
Tabellen festgelegt)

b) nach GL(7), wenn zuvor die spezifische Setzung sy und
die Bruchlast Pp aus einem der bekannten Verfahren
berechnet wurden.

32 Mit Hilfe der Last-Setzungskurve wird die zulassige Last
entweder aus einer vorgegebenen Grundbruchsicherheit
(2.B. nach DIN 1054) oder aus dem planungsseits vorgebe-
nen Wert der zuldssigen Setzung berechnet.

33 Wird die zuldssige Last nach dem Wert einer zuldssigen
Setzung ermittelt, wird zum Schluss die Grundbruchsicher-
heit iiberpriift.



Versuchskur{lﬁ

Auswertung der Versuchskurve:

p—rrPry PP

@ Nach DrChristow:

4.2 Probebelastung der Deutschen Bundesbahn in Duisburg-
Kaiserberg im Griinsandmergel senkrechte und schrige
Asymptote):

Bild3 zeigt die Auswertung eines Grossversuches der Deutschen

Bundesbahn in Duisburg - Kaiserberg (s. [8 ], Pfahl Nr. 8,

D=120mundT = 7,20 m).

Die Auswertung ergab, dass die Versuchskurve viel mehr eine

schrige Asymptote besitzt; d.h. eine eigentliche Bruchbelastung

liegt nicht vor, sondern ein stetiger Setzungszuwachs. Die rech-
nerische Bruchbelastung dient dann nur zur Festlegung der zu-

lassigen Pfahllast [6].

Die nach den ermittelten Gleichungen berechneten Last-
Setzungs-Punkte (P, s) sind in Bi/d 3 mit Kreis und Dreieck ein-
getragen und zeigen deutlich die hohe Giite der Approximation
im Vergleich mit anderen Auswerteverfahren.

43 Projektierung einer Pfahlgriindung:

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

Werden die spezifische Setzung 51 nach[3 ] und die Bruchbe-
lastung Pp, nach cinem geeigneten (oder "anerkannten”’) Ver-
fahren berechnet, erhélt man aus GL(7) die Last-Setzungskurve
der Projektgriindung. Die zulissige Belastung kann dann nach
Abschnitt 3.2 festgelegt werden.

Bild 4 zeigt eine solche Anwendung. Untersucht wurde ein

@t serisaer apmpse Jpzm;r_ p=10ug7Mp Pfahlim nichibindigen Boden

s Aomatsle
v |P=

O
P=u22.0m8

Last -Seteungsiurve:

Asymptote:

Bild 3: Last-Setzungskurve eines Pfahles

4. ANWENDUNGSBEISPIELE:

Dic vorstehend beschriebene Methode wird in Bild 2 und 3 mit
der Auswertung von zwei Pfahl-Probebelastungen veranschau-
licht.

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

4.1 Probebelastung im tertidren Ton fiirdie Griindung der Tal-
briicke Alzey (senkrechte Asymptote):

Die Ausfithrung der Probebelastung ist in 7 ausfiihrlich
beschricben.

Bild 2 illustriert, wie einfach die Versuchskurve s = f(P) gra-
phisch ausgewertet wird. Dafiir reicht es aus, nur eine dritte
Koordinatenachse fiir Y = s/P hinzufiigen. Die umgerechneten
Versuchspunkte (X;, Y;) liegen mit ciner fiir die Praxis schr
guten igkeit auf einer A i aden. Die Interpola-
tion gelingt so gut, dass i
nach der Theorie der kleinsten Quadrate nicht erforderlich sind.

dliche A

Der Achsenabschnitt auf der Y-Achse ergibt den Parameter a
und der Anstieg des schraffierten Dreiecks - den Parameter b.

Daraus ergeben sich fiir die untersuchte Pfahlgriindung mit s in
‘mm)

a) die Last-Setzungskurve:

1000 -5
P= 150+ 2855 0 MP
und
b) die Bruchlast:

Py = Vb = 3509 (Mp)

— mit cinem Durchmesser D =
— und einer Lénge =

1,00 m
10,00 m

Druck-Setzyngs-Diagramm
eines Pfahles
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Bild 4: Druck-Setzungs-Diagramm eines Pfahles



Die Einbindetiefe ergab sich aus der Untersuchung der Lage-
rungsdichte im Untergrund mit der Schweren Rammsonde nach
DIN 4094, System GLG.

Die Bruchbelastung pj, wurde-nach DIN 4017 und die spezi-
fische Setzung s1 mit der Spannungsverteilung im Untergrund
nach DIN 4019 ermittelt.

Mit Gl(7) wurde abschliessend die Last-Setzungskurve in
Bild 4 berechnet und die zuléssige Bodenpressung festgelegt.

5. VERGLEICH DER PFAHLTRAGFAHIGKEIT AUS
BERECHNUNG UND PROBEBELASTUNG:

Probebelastungen, besonders solche an Grossbohrpfahlen, sind

recht kostspielig. Allein deshalb stellt sich fir die Bauherrschaft

immer auch die Frage, welchen Nutzen ecin solcher Gross-

versuch bringt. Am besten lisst sich diese Frage beantworten,

wenn man die Ergebnisse einer solchen Probebelastung der
‘ahltragf ahigkeit aus fahren

Aus Anlass der Planung solcher Grossversuche wurde vom Ver-
fasser einc Probebelastung nach dem hier beschricbenen Ver-
fahren ausgewertet. Gleichzeitig wurde die Tragfahigkeit des
Versuchspfahls nach verschiedenen Verfahren berechnet. Die
Grundbruchsicherheit wurde mit 1, = 2 eingesetzt,

Bild 5 zeigt die Untergrundverhaltnisse sowie die geometrischen
Parameter des Versuchspfahls.

In Bild 6, oben, ist die Versuchskurve (P - 5) und ihre Auswer-
tung gezeigt. Darunter sind die Ergebnisse der Berechnungen
nach fiinf i Verfahren 1t und der
aus dem Grossversuch resultierenden zulssigen Pfahllast zul Py,
gegeniibergestellt.

Es fallt zunéchst sofort auf, dass cin im August 1978 vom
Schweizerkollegen, Herrn Dr. HERZOG, Aarau, veroffent-
lichte Bemessungsverfahren (s. Literatur{ 10]) das beste Ergeb-
nis aller Berechnungen gebracht hat, da es auf Auswertung
ciner grossen Zahl von Probebelastungen beruht.

—_—

i
3 D=90cm
I Versuchsptaht

K, anzreste;

Bodenprofil '

Eichsondierung

BildS: Auswertungeiner Probebelastung

F]

Versuchskurve und ihre Auswertung
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Ptahltragféhigkeit aus Berechnung und Probebelastung:

2ulR | A
ermittelt i
nach (Mp) |70
DIN 4017 109,34 | 333
DN 4014,Blatt2 | 106,3 | 32,4
berechnet Prof. Vesid 130,24 | 396
=2)
§03 Or.Spang 12,81 | 343
(BZA Miinchen)
Or. Herzog (1978) 319,08 | 971
aus der la) Aus Bruchbetrachtung | 328,6 § 100
Auswertung mit Mp=
der b)Aus zuldssiger 2900 | 883
Probeb .
vobebelastung ] Setzung 520 3850 | N1,
(Or.Christow) | Szut o]
s=27 w000 |121.7

D -

Ausnutzung der tatsichlichen Tragfdhlgkext
bhingigkeit vom Berec ren

Bild 6: Auswertung einer Probebelastung

Dic rechnerische Bruchbelastung Py = 657,2 Mp aus dem
lieferte die T der unter-
suchten Pfahlgriindung. Sie diente als Bezug (100%) fiir den
Vergleich. Die Tabelle in Bild 6 zeigt deutlich, dass dic gngigen
Berechnungsverfahren nur eine sehr geringe Ausnutzung der
tatsichlichen Tragf higkeit einer Pfahlgrindung bringen (im
vorlicgenden Fall & = 33,3 bis 39,6%).
Das auf Probebelastungen beruhende Verfahren von Dr.
HERZOG ergab cine Ausnutzung der Tragfahigkeit von A =
97,1%. Dies zeigt unter anderem auch, dass fiir die boden-
Praxis ¢in isches Verfahren oft geeigne-
ter ist, als aufwandige * Losungen.

strenge”

6. ZUSAMMENFASSUNG:

Mit den vorstehenden Ausfiihrungen wird ein einfacher Weg
zur einheitlichen Auswertung von Pfahl-Probebelastungen be-
schrieben und anhand praktischer Beispiele die Anwendung
erlautert.

Damit ist nicht nur die gegeben, Prahlgr

mit einfachen Mitteln zu entwerfen, sondern auch bestehende
Bercchnungsverfahren untereinander zu vergleichen sowic an
bestimmten Untergrundverhéltnissen zu cichen,




Der in Bild 5 und 6 erlauterte Vergleich zwischen Berechnung
und Probebelastung zeigt nicht zuletzt, dass man nach dem
heutigen Stand der Berechnungsverfahren fiir Pfahlgr undun-
gen auch in Zukunft auf Probebelastungen nicht verzichten
konnen wird
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Schutz von Pfiahlen gegen chemische und mechanische Zerstérung in aridem Klima

Von A. Wackernagel, dipl. Ing. ETH, Basel

1. EINFUHRUNG

Die Fundierung von Bauwerken in den Wiistensanden in den
Vereinigten Emiraten am Arabischen Golf stellt vielfaltige Pro-
bleme. Teils sind Flachgriindungen moglich. Teils ist die Lage-
rungsdichte der Sande so gering, dass Tiefgrindungen nétig
sind. Die Sande weisen eine starke chemische Verunreinigung
auf, namlich 0.3 - 0.5% Sulfat und 0.1 - 0.5% Chlorid. Das
Grundwasser, dessen Spiegel nahe der Gel fliche liegt,

3. ALTERNATIVEN ZUR PFAHLGRUNDUNG

Als Alternative zur Pfahlgriindung sind Baugrundverbesse-
rungen moglich. Solche sind in den vorhandenen Sanden mit
Erfolg ausgefithrt worden. Als Verfahren wurden sowohl Vi-
brations-Tiefenverdichtung als auch Verdrangungs-Tiefen-Ver-
dichtung angewandt.

Diese Verfahren beinhalten cin weit geringeres Risiko in stark

enthélt 2900 - 6400 mg/l Sulfat und 23°800 - 36’300 mg/l
Chlorid. Sowohl Baugrund wie Grundwasser sind somit als sehr
betonaggressiv einzustufen. Dem Schutz der Bauteile unter der
Geldndeoberfliche kommt daher erstrangige Bedeutung zu.

2. SCHUTZ DER PFAHLE

Die Erfahrungen im Gebiet des Golfes zeigen, dass Bauschaden
insbesondere durch hochsteigende Feuchtigkeit verursacht wer-
den. Durch starke Verdunstung oberhalb der Geldndeober-
flache wird bei ungeschiitzten Bauteilen standig Feuchtigkeit
aus dem Untergrund mittels Kapillaritiat hochgezogen. Die im
Wasser und Boden vorhandenen Sulfate werden angereichert
und fiihren zu einer chemischen Zerstorung des Betons.

Dazu kommen die Chloride, die in den Poren kristallisieren. Sie
erzeugen einen Kristallisationsdruck und fiihren zusatzlich zu
ciner mechanischen Zerstorung des Betons infolge Sprengwir-
kung. Die Chloride fordern auch die Oxydation der Armie-
rungseisen.

Die Ausfithrung von Betonpfihlen mittels Zement hoher
Sulfatbesténdigkeit geniigt nicht. Es muss die Wanderung von
Feuchtigkeit nach oben verhindert werden. Eine Art, die Pfahle
2zu schiitzen, ist das sogenannte “Sleeving”, das bedeutet, die
Pfahle im oberen Bereich durch eine wasserdichte Hiille zu
schiitzen, um die Verdunstung zu verhindern. Die Hiillen
konnen aus nylonverstarkten Kunststoff-Membranen bestehen.
Im Bereich des Pfahlkopfes ist zur Erganzung der Umhiillung
eine Schicht aus wasserdichtem Kunststoffmortel nétig.

Es ist auch versucht worden, den Pfahlbeton vollstandig mit
einer wasserdichten Membrane zu umhiillen und die Zwiebel
aus reinem Kiessand auszufiihren. Dabei besteht jedoch die
Gefahr, dass entweder dic Membrane beim Betonieren verletzt
wird oder dann der Beton ungeniigend verdichtet wird.

Auch wenn alle Sicherheitsmassnahmen ergriffen werden, be-
stehen Bedenken beziiglich der Dauerhaftigkeit von Pfahlgriin-
dungen unter den gegebenen Bedingungen.

Boden. Sic sind daher im Rahmen des wirtschaft-
lich moglichen einer Pfahlgrindung vorzuzichen.
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