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72. JAHRGANG HEFT NR. 24

Die wirtschaftliche Fundierung von Freileitungsmasten

Von Dipl. Ing. J. Killer, Dr. sc. techn., Baden

Vortrag, gehalten in franzosischer Sprache am 3. Internat. Kongress fiir Erdbaumechanik und Fundationstechnik, Schweiz 1953

Mit der Zunahme des Energiebedarfes werden immer
mehr Leitungen und hohere Spannungen zur Uebertragung
elektrischer Energie benotigt. Dem Problem der Fundation
von Masten kommt deshalb eine grosse Bedeutung zu.

Bei Weitspannleitungen unterscheidet man im allge-
meinen Trag- und Abspannmaste. Die ersten werden haupt-
séchlich durch Wind und die zweiten durch einseitigen Zug
im Falle von Leiterbruch beansprucht.

Erste Erfahrungen und Versuche

Die Fundation erfolgte in der Schweiz anfinglich mit
Blockfundamenten und nur bei grosseren Spreizmassen mit
Einzelfundamenten (Bild 1). Die Einspannung im Erdreich
wurde aber noch nicht beriicksichtigt. Erst beim Bau von
Leitungen mit héheren Spannungen begann man, die Mit-
wirkung des das Fundament umgebenden Erdreichs zu unter-
suchen. Zur Abkldrung dieser Fragen fiihrte die damalige
Motor AG. fiir angewandte Elektrizitidt, Baden, schon in den
Jahren 1918 bis 1922 Versuche mit betonsparenden Zapfen-
fundamenten durch, wobei pro Mast vier solcher Einzelfunda-
mente verwendet wurden [1]. Dieser Fundamenttyp wurde in
den folgenden Jahren bei verschiedenen Leitungen mit Erfolg
angewendet, so bei der 110 kV-Leitung Bottmingen-Delle und
der 135 kV-Leitung Beznau-Allschwil, die heute noch in Betrieb
sind.

In den Jahren 1923/1924 folgten unter Mitwirkung
schweizerischer Elektrizitdtswerke und von Ing.G.Sulzberger,
Kontrollingenieur beim Eidg. Amt fiir Verkehr, Versuche mit
Blockfundamenten in der Ndhe des Kraftwerkes Gosgen,
deren Ergebnis «Ein neues Berechnungsverfahren mit elasti-
scher Einspannung» [2] war, wobei die fiir Sand, Lehm und
Kies giiltigen Baugrundziffern ermittelt wurden. Die nach
diesem Verfahren berechneten Blockfundamente haben sich
bewéhrt.

Zur gleichen Zeit wurden in Gosgen ebenfalls Zugver-
suche an Einzelfundamenten durchgefiihrt. Man nahm an,

Bild 1.

Blockfundament (a) und Einzelfundament (b)

DK 621.315.66 - 218

dass die Erdmasse, welche um das Fundament mitwirkt, die
Form einer umgekehrten, abgestumpften Pyramide habe,
deren Kern der Betonkorper bildet und deren obere Flidche
von der Risszone begrenzt ist. Fiir verschiedene Bodenarten
wurde der Winkel zwischen der Mantelfliche des Pyramiden-
stumpfes und der Vertikalen ermittelt. Er liegt zwischen 50
und 300 (Bild 2).

Fast jedes Land hat auf Grund eigener Versuche ent-
sprechende Berechnungsmethoden entwickelt. Leider lassen
sich diese nicht miteinander vergleichen, da die Bodenarten,
in denen die Versuche durchgefiihrt wurden, nicht genau um-
schrieben sind.

Die erwidhnten Zugversuche in Gosgen waren mit Zug-
krédften von 2 bis 3 t an verhdltnismissig kleinen Funda-
menten vorgenommen worden. Die daraus abgeleitete Be-
rechnungsart erwies sich filir die Dimensionierung der
Fundamente fiir Leitungen bis zu 150 kV Spannung als be-
friedigend. Leitungen fiir héhere Spannungen erfordern Lei-
ter grosser Querschnitte und grosse Leiterabstinde. Es er-
geben sich daraus auch hohe Mastbelastungen und entspre-
chend grosse Krifte auf die Fundamente. Die friiheren Ver-
suchsergebnisse lassen sich nicht ohne weiteres so weit
extrapolieren. Die Kippmomente am Mastfuss erreichen bei-
spielsweise, je nach Spannweite und Annahme der Zusatz-
lasten, ungefihr die in der Tabelle 1 aufgefiihrten Werte.

Das Kippmoment bewirkt bei zwei Fundamenten Druck
und bei den anderen beiden Zug. Die Zugkraft pro Funda-
ment berechnet sich nach der Formel

(1) Z =M/2a — G/4

worin ¢ das Spreizmass, G das Mastgewicht einschliesslich
Leiter, Erdseile und Isolatorenketten und M das Moment am
Mastfuss bedeuten. Nach schweizerischen Vorschriften miis-
sen Einzelfundamente mit 1,5facher Sicherheit gegen Her-

Tabelle 1. Kippmomente, bezogen auf die Mastbasis

Spannung in kV M7 in mt M4 in mt

150 40+ 80 150+ 300
225 150200 350+ 900
380 200400 5001500

M, — Kippmoment fiir Tragmaste. M, — Kippmoment fiir Ab-
spannmaste.

Bild 2. Berechnung der Einzelfundamente nach der Methode des
Pyramidenstumpfs.

Z=Gr+4 Ge GE = 2y YE . 2. tgp (2t . tgp + 3b)
7Z = Zugkraft, G/ = Fundamentgewicht, Gr = Gewicht der mitge-
rissenen Erde, g = Winkel, den die Wiinde des Pyramidenstumpfes

mit der Lotrechten bilden, y# = spezifisches Gewicht der Erde.




344

SCHWEIZERISCHE BAUZEITUNG

72. Jahrgang Nr, 24

Bild 3 (links). Berechnung von

Einzelfundamenten nach der

7 Scherwertmethode. Z = G# —+

Sp . A4g; 4o = U.t; U = 4b.

Z = Zugkraft. Gr Funda-

mentgewicht. sz = Scherwert

| in t/m2. A, = U.t = Scher-
fliche, U = 4b = Umfang.

N
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75540
Bild 4 (rechts). Zug-Hebungs-
s Diagramm. ¢ = Eigengewicht.
7/ » Proportionalitidtsbereich.

f = TFliessbereich, b = Bruch-
/ /" bereich,
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ausreissen gerechnet werden. Zudem darf sich der Mast bei
maximaler Belastung um héochstens 0,64¢ aus der Vertikalen
neigen.

Die neue Dimensionierungsformel
a) Fir
Bevor die Motor-Columbus AG. im Friihjahr 1948 den
Bau einer Gebirgsleitung mit grossen Pfostenzugkréiften und
Einzelfundamenten begann, erteilte sie der Versuchsanstalt
fiir Wasserbau und Erdbau an der ETH in Ziirich den Auf-
trag, zu untersuchen, in welcher Weise beim Zugfundament
das Erdreich tatsdchlich mitwirkt, und gleichzeitig ein gegen-
iiber den bisherigen wirtschaftlicheres Berechnungsverfahren
vorzuschlagen. Inshesondere sollten die neueren Forschungs-
ergebnisse der Erdbaumechanik beriicksichtigt werden. Eine
solche Abklirung war nur durch neue Versuche moglich, die
zur Hauptsache in den Jahren 1948/49 in enger Zusammen-
arbeit zwischen dem Erdbaulaboratorium und Ingenieuren der
Motor-Columbus AG. durchgefiihrt wurden [4,5].
~ Beobachtungen bei den Versuchen im Laboratorium und
im Felde gaben Einblick in den Bruchvorgang. Die Messungen
erlaubten, Zug-Hebungsdiagramme zu zeichnen (Bild 4).
Diese lassen erkennen, dass die Verankerungskraft ein Maxi-
mum erreicht, bevor der Scherwiderstand des Bodens lber-
wunden ist. Der Scherbruch des Bodens erfolgt progressiv von
der Fundamentsohle bis an die Bodenoberfliche. Dabei wird
die Scherfestigkeit des Bodens jeweils nur in ortlich kleinen
Bereichen iiberschritten. Der mittlere Scherwiderstand ist
daher kleiner als die mit der Schersonde bestimmte theo-
retische Scherfestigkeit des Bodens. Die Bruchlinie wird um so
steiler, je geringer die Kohision des Bodens ist. Einen guten
Einblick in die Entstehung des Bruches ermoglicht der Mo-
dellversuch hinter einer Glaswand, der in Bild 9 gezeigt wird.
Die exakte Erfassung aller Vorginge wire sehr schwierig,
weshalb fiir die Berechnung eine Vereinfachung erforderlich
war. Die Versuche haben gezeigt, dass die Annahme einer fik-
tiven, vertikal verlaufenden Scherfliche durchaus brauchbare

Verankerung im Boden

b)

-

cm

10 A ‘?426 mm

7777

NS

Bild 5. Felsanker, a mit Geissfuss, b mit
Aufstauchung

0 0t

5
Zugkraft

Resultate ergibt. Der totale Scherwiderstand Sy wird durch
Feldversuche bestimmt. Aus diesem ergibt sich der auf die
Einheit der Mantelfliche bezogene sp-Wert (Bild 3).

Fiir Fundamente, die auf Zug beansprucht werden, er-
rechnet sich die Zugkraft nach der Formel
(2) Zp=Gp+ Sp=Gp + sp- 4o

Hierin bedeuten:

Zp — Zugkraft beim Bruch

Gr — BEigengewicht des Fundamentes mit Erdauflast

Sp — totale Scherkraft in ¢

sp — Scherwiderstand in t/m2? = Spz/do = s-Wert

Ao — U - t — theoretische Scherfliche (Mantelfliche)

U — Umfang des Fundamentfusses

t = Fundationstiefe

Die Dimensionierungsformel ist bewusst durch Vernach-
lissigung sekunddrer Einfliisse so einfach gewdhlt, damit der
bauleitende Ingenieur die Bemessung an Ort und Stelle sofort
vornehmen kann.

b) Fiir Verankerung im Fels

Im Gebirge mit hohen Transportkosten der Baumateria-
lien miissen minimale Fundamentabmessungen angestrebt
werden. Wo gesunder Fels vorhanden ist, sollen Anker zur
Aufnahme der Pfostenzugkrifte angeordnet werden. Fiir diese
gibt es drei Brucharten, wie Versuche in Molassesandstein
und Granit ergeben haben:

1. Der Bruch entsteht im Fels selbst,

2. der Bruch entsteht zwischen Fels und Mortel,

3. der Bruch entsteht zwischen Mortel und glattem Anker-

eisen.

Die Verankerung erfolgte bis jetzt meist mit Rundeisen,
die am Fusse aufgespalten waren (Geissfuss, Bild 5a). Fiir die
Lingenbestimmung war nur die Haftspannung zwischen
Eisen und Mortel massgebend. Wenn die Felsanker dagegen
am unteren Ende aufgestaucht werden (Bild 5b), treten die
selben Brucherscheinungen auf wie bei einem in Fels erstell-
ten Zugfundament.

Bild 6. Modellfundament unmittelbar vor dem Bruch

Bild 7. Teilweise freigelegtes Modellfundament nach dem Bruch
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Wird vorausgesetzt, dass der Bruch im Fels gleichzeitig
wie im Anker erfolgt, so ist

Zp— s Ao —=op - f und daraus
Zy — Zugkraft bei Bruch im Fels

Ao =t - U = Bohrlochtiefe X Bohrlochumfang ; .
op — spezifische Bruchfestigkeit des Ankereisens Z
f = Querschnitt des Ankers 7 »
sp = spez. Scherwiderstand des Ankers in Fels (die Bezugs- 5
fliche ist hier diejenige der Bohrlochwandung)
Kontrolle der neuen Dimensionierungsformel fiir Zugfunda-
mente durch Versuche - 10
Um die Brauchbarkeit der vorgeschlagenen Berechnungs- ‘
methode abzukldren und fiir verschiedene Bdden die entspre- :
chenden sz-Werte zu bestimmen, wurden folgende Versuche 15'
durchgefiihrt: 58
a) Modellversuche im Laboratorium,
b) Grossversuche im Feld mit Normalfundamenten, ‘20
c) Grossversuche im Felde an bestehenden neuen Funda-
menten, - Ll H
d) Versuche im Feld mit Kleinfundamenten, Bild 8. Modellversuch mit einer Fundamentplatte in Quarzsand hinter

e) Zugversuche mit Ankereisen in Fels. einer Glasplatte

a) Modellversuche im Laboratorium

Fiir die Versuche wurde ein zylinderférmiger
Behidlter verwendet, der einmal mit Lehm, das an-
dere Mal mit trockenem Sand gefiillt wurde. Als : \ \ TN -
Modellfundamente wurden Korper mit rundem, : y ) = | &
quadratischem und kreuzférmigem Querschnitt
mit und ohne Unterschneidung sowie Plattenfunda-
mente verwendet. Das Ziehen der Fundamentkor- -
per erfolgte mit Gegengewichten, Ihre Hebung
wurde mit Hilfe von Messuhren festgestellt.

Ungeféahr bei halber Bruchlast wurden Radial-
risse auf der Bodenoberfldche sichtbar, die bis zum
Bruch immer grosser wurden. Die Priifung von
Fundamenten (Bilder 6 und 7) im Schlammsand 7 i
ergab bei verschiedenem Wassergehalt folgendes
Bild: Erdfeuchter Schlammsand erforderte die
grossten Zugkrédfte, Trockenes, pulverartiges Ma- |
terial zeigte rd. 30 9 kleinere Werte. Dauerver-
suche von 21 Tagen ergaben rd. 30 % niedrigere
Werte <als Schnellversuche von 5 min. Bei
breiartiger Konsistenz unter Wasser strebte der §vercuie
Scherwert schon bei den Schnellversuchen gegen —-
Null.

Die Versuche hinter einer Glaswand zeigten

im kohédsionslosen Sand nahezu vertikal verlau-

fende Scherbruchlinien., Im bindigen Lehm ver-

laufen diese Linien mit flachem Winkel gegen die

Bodenoberfliche (Bilder 8 und 9). Bild 9. Modellversuch in fettem Lehm hinter einer Glaswand
= Spiegel zur Beobachtung der Oberfldche

Balken Fur die Messuhren

el = = _— 7
Hydraulische Presse gl Messuhren
' ‘b\ Manomelter
a ‘ 7 TRTETITRTT
%
Eyndament ¥ ' .
A1 Stempel
A\ empe)
‘ oy
77 7
Zugseil — |V ‘ /f 7
7
7 /]
\\
N\~ HilfsFundament

3ild 10, Versuchsanordnung fiir 200 t, schemat. Schnitt Bild 11. Ansicht der Versuchsanordnung gemiiss Bild 10
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Bild 12 (oben). Grossversuche in 0,00/2 4 7
der Umgebung von Ziirich. @ in ho- Hubkraft in Tonnen
mogenem Molassesandstein, b, ¢,
d und e in lehmiger Mordne, f und
i asse 25 <
¢ in Molasseschutt %, i:f\‘j
E i n;:?g Sh-16t/ma R
S 152 2 —1T———A
g Sg=12t/m
§ 10 __‘-*
Bild 15 (rechts). Binfluss des Un-  § a/ Ao
terschneidens von Einzelfundamen- Sh®
ten auf die Hebung und den Scher- o > “ =
wert Hubkraft in Tonnen
§
S wurde eine Zugvorrichtung entwickelt, die Kréfte bis 200 t
g erzeugte (Bild 10). Sie bestand aus einer hydraulischen
§ Presse, die einerseits auf einen Quertrdger wirkte, an dem
4 das Versuchsfundament mit Stahlseilen angehdngt war, an-
. i i i T im
Bild 13. Zugversuche an vier Mastfunda- derseits auf em.e'm Stempel._def‘, ;u}‘(:ht e‘mf. Auszpa UI;’? lk
a) menten in fettem Gehingelehm Fundament gefiihrt, auf einer darunter liegenden Druck-
platte ruhte.
o Bild 14 (unten), Versuchsanordnung fiir Die erzeugte Kraft konnte an einem Manometer abgelesen

20
Hutkraft in Tonnen 12 t

Felde mit

b) Grossversuche im
fundamenten

Normal-

Da die Versuchsresultate im Laboratorium nicht ohne
weiteres auf grosse Mastfundamente iibertragen werden konn-
ten, mussten Grossversuche durchgefiihrt werden. Hiefiir

werden. Die Hebungen des Fundamentes und des umgeben-
den Erdreichs, wie auch die Senkungen der Druckplatte wur-
den sowohl mit einem Nivellierinstrument wie auch direkt mit
Messuhren von 1/;, mm Teilung beobachtet. Zur Feststellung
von Risshildungen an der Bodenoberfliche wurden Gips-
streifen gelegt (Bild 11). Die Versuchsdauer betrug 2 bis 4
Stunden und die Belastungssteigerung 5 bis 10 t pro 30 Mi-
nuten.

Beim Versuch im Molassesandstein erfolgte der Bruch
an einem 40 cm tief im Fels verankerten Fundament bei
170 t Zug entlang einer unter 45 0 gegeniiber der Horizontalen
geneigten Scherfldche.

Aus dem Mordnematerial des Milchbucks bei Ziirich wur-
den sowohl pilzférmige Fundamentkdrper mit geschaltem
Schaft (Bild 12), bei denen nur die Fundamentplatte seitlich
an das Erdreich anbetoniert wurde, als auch satt an die
Winde bis oben anbetonierte, massive, prismatische Funda-
mente von je 1,50 und 2,50 m Tiefe gezogen. Obschon das
wiedereingefiillte Material um das Pilzfundament bei den
Versuchen b und ¢ gut eingestampft wurde, ergab eine Kon-
trolle mit der Rammsonde eine Verdichtung von nur 1/g des
ungestorten Bodens. Dementsprechend wiesen die Pilzfunda-
mente auch kleinere sz-Werte auf.

Zur Nachahmung alpiner Verhiltnisse wurde um das
Pilzfundament herum (Versuche f und g) Molassefelsschutt
lose eingeschiittet. Der szp-Wert betrug 1,8 bzw. 1,4 t/m2
(Bild 12).

Bei prismatischen Fundamenten und bei guten Boden-
verhiltnissen werden die horizontal wirkenden Kriifte durch
die grosse Beriihrungsfliche zwischen Fundament und Erd-
reich ohne Schwierigkeit auf den Boden iibertragen. Bei den
Pilzfundamenten mit kleiner Schaftfliche dagegen Kkann
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Zugversuche in fettem Lehm

Bild 16. Fundament mit glatten Wénden Bild 17.
schon bei kleinen horizontalen Kréften die Quetschgrenze
des Bodens ldngs des Stiels erreicht werden. Wesentlich fiir
die gute Wirkung dieser Pilzfundamente ist daher die sorg-
fdaltige Verdichtung des Einfiillmaterials und eine geniigende
Armierung des Schaftes.

c) Grossversuche im Felde an bestehenden
neuen Fundamenten

Bei zwei Leitungen mussten Maste verlegt werden. Es
ergab sich daher die Gelegenheit, an den nach der neuen
Methode berechneten Fundamenten Zugversuche vorzuneh-
men.

1. Versuch bei St. Gallen

Es standen vier unterschnittene Einzelfundamente mit
je einer Grundfliche von 1,70/1,70 m und einem Schaftquer-
schnitt von 1,00/1,00 m zur Verfiigung (Bild 13). Diese waren
rd. 1,30 m tief in fettem Gehdngelehm eingegraben. Um den
Boden nicht zu stéren, wurde ein 8 m langer Triger aus
2 NPI 40 als Querbalken beniitzt, an dem das zu priifende
Fundament angehéngt werden konnte. Die Hebung erfolgte
mit zwei hydraulischen Pressen. Die erzielte Bruchlast be-
trug 30 t. Der szp-Wert ergab sich zu 2,1 bis 2,5 t/m2. Die
Scherfestigkeit des Lehms, welche durch Druckversuche und
mit der Schersonde ermittelt wurde, betrug 4,5 bis 6 t/m2
(Schnellversuch), war also etwa 3 mal hoher als der szp-Wert.

2. Versuch bei Gosgen

Vorhanden waren zwei unterschnittene Einzelfundamente
mit einer Grundfliche von je 1,60/1,60 m und einem Schaft-
querschnitt von 0,80/0,80 m, die 1,20 m tief in leicht lehmigen,
humushaltigen Boden eingegraben waren. Die Einrichtung
war #dhnlich derjenigen bei St. Gallen. Die Bruchlasten be-
trugen 23 t und die szp-Werte 2,1 und 1,4 t/m2. Die kleineren
Resultate beim Versuch 2 kommen z. T. daher, dass wihrend

Tabelle 2. Zugversuche mit massiven, satt anbetonierten Einzel-
fundamenten in lehmiger Morane auf dem Versuchsfeld Milchbuck
in Zirich

Zahl Fundations- Sp SR
der Tiefe

Versuche m " t/mz % t/m2 Y%
21) 0,8 2,1 100 1,2 100
12) 1,5 2,6 124 1,4 117
12) 2,5 3,0 143 0,9 75

1) Testversuche

2) Grossversuche

sp =— Scherspannung beim Bruch

sp — Scherspannung beim Auftreten der ersten Risse

Unterschnittenes Fundament

des Versuches vier Mal
von 10 auf 0 t entlastet
worden war. Einen Ein-
fluss hatte auch die vor-
her anhaltende Regen-
periode, die den Boden
stark aufgeweicht hatte.
Berechnet waren die
Fundamente fiir eine An-
kerkraft von 13,8 t.

d) Versuche im
Felde mit Klein-
Fundamenten

Zur Ermittlung von
s-Werten fiir eine mog-
lichst grosse Anzahl ver-
schiedenartiger Boden
wurden {iber 60 zum
grossten Teil prisma-
tische Versuchsfunda-
mente von 50/50/50 cm
bis 70/70/80 cm erstellt.
Da sich die Versuchsein-
richtung fiir die Gross-
versuche bewédhrt hatte,
wurde das gleiche Prin-
zip auch fiir Kleinfunda-
mente libernommen (Bild
14). Ein hydraulischer Autoheber von 12 t Hubkraft und
17 cm Hub diente als Zugvorrichtung. Ein zerlegbarer Mess-
balken aus Stahlrohren sowie die Aluminiumstative waren
selbst in schwierigem Geldnde in 30 Minuten aufgebaut.

Um einen Vergleichsmasstab zu erhalten, wurden neben
den untersuchten Grossfundamenten auf dem Milchbuck auch
Kleinfundamente erstellt und gepriift. Tabelle 2 zeigt, wie die
sp-Werte des Bodens mit der Tiefe zunehmen (Bild 20).

Bei den Kleinversuchen im Gebirge zeigte sich, dass
grosse, in das Fundament springende Steine den Scherwider-
stand wesentlich erhohen. Bei einzelnen kiesigen Béden wurde
beobachtet, dass die Verankerungskraft sich nicht nur aus
dem Fundamentgewicht und dem Scherwiderstand zusammen-
setzt, sondern dass sich ein Druckgewdlbe bilden kann, das
den Widerstand durch den entstehenden Gewolbedruck wesent-
lich erhoht. Fiir die Berechnungsmethode wurde auf die Be-
riicksichtigung dieser Gewdlbewirkung verzichtet.

2 - 5=20¢/m?
Sg=165 t/m*
o R e e L_
ES rEs=s /
3 =T — 5=154/m?
3 —53=153 t/m?
L S
®
25 7
SE e - — | S=100/m?
RS
D g
$Q a)
< -
S — 5=05t/m?
S ‘
~N
o
o
0 0 oy YR o
o 5 10 5
Zeit T in Tagen
cm
4 y
I - —3
£ b)
e of———— — 2
2
£
[—Plotzlicker Bruch
I ———t infolge unbekannter|t
__________ _J' Storung
L 1 : T R |
0 5 10 5
Zeil T in Tagen
Bild 18. Dauerversuche iiber 10, bzw. 14 Tage mit Fundamenten

50/60/560 em im Felde (4o, = 1m2). Die Zugkraft wurde durch eine
statische Belastung mit Hebelarm und Gegengewicht erzeugt. a Zeit-
Belastungs-Diagramm. b Zeit-Hebungs-Diagramm.
Versuch 1 in leicht lehmigem Kies
——— Versuch II in magerem Gehiingelehm

s spezifischer Scherwert in t/m*
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! Bild 19. Zugversuche mit

1d0 I, Felsanker. a Geissfuss-
o 10 20 30 Anker, b Anker mit Auf-

Hubkraft in Tonnen stauchung, ¢ Isteg-Stahl

Im Gegensatz zu den Versuchen in grobkiesigen Boden
zeigten Versuche in feinkornigen und leicht lehmigen Boden,
dass bei prismatischen Fundamenten ohne Unterschneidung
nicht der Scherwiderstand, sondern vermutlich die Reibung an
den Fundamentwinden {iberwunden werden muss, Bild 15 zeigt
die Abmessungen des prismatischen und unterschnittenen
Fundamentes sowie den Verankerungswiderstand der beiden.

Bei den Versuchen mit beiden Fundamenttypen traten die
ersten Risse an der Oberfliche bei s — 0,45 t/m?2 ein. Beim
prismatischen Typ erfolgte die Ueberwindung der Haftreibung
bei einem sp = 1,2 t/m?2 plotzlich, wihrend der Bruch beim
unterschnittenen Typ erst bei sp = 1,6 t/m2 und allméhlich
eintrat. Dieses Verhalten zeigt deutlich die Vorteile von un-
terschnittenen Fundamenten (Bilder 15, 16 und 17).

Anhand von Dauerversuchen im Feld wurde auch die
im Laboratorium festgestellte Abminderung des sp-Wertes
des Bodens in Funktion der Belastungsdauer nachgepriift. Ein
pfahlartiger Modellkérper, der in fettem Lehm eingebettet
war, ergab ein Abfallen des Verankerungswiderstandes um
30 %, wenn die Wirkung der Zugkraft mehrere Tage an-
dauerte. Im Feld wurden zwei Dauerversuche mit je einem
prismatischen Korper von 50/50/50 cm, der eine in magerem
Lehm und der andere in leicht lehmigem Kies, durchgefiihrt.
Die Messungen ergaben nach 14 Tagen Einwirkung der Zug-

Tabelle 3. Ergebnisse der Versuche mit Ankern und Fundamenten

in Fels

Sz -Werte Ss-Werte
Felsart Hix fir
Ankereisen Fundamente
t/m2 t/m?2
Schlechter Molassesandstein 155 40
Guter Molassesandstein 265 90
Guter, massiger Granit 900

kraft ein deutliches Fliessen im Lehm, also eine merkliche
Hebung des Fundamentes, wihrend im lehmigen Kies prak-
tisch keine Bewegung festgestellt wurde (Bild 18).

e) Zugversuche mit Ankereisen in Fels

In den Fels wurden Locher von 32 bis 40 mm Durch-
messer und von 25, 50 und 100 ecm Tiefe gebohrt und sechs
Serien zu je drei Stiick Ankereisen mit einem Mortel von
gleichen Gewichtsanteilen Sand und Zement eingegossen. Die
Anker wurden am oberen Ende zwischen zwei horizontale
Eisen eingeklemmt, die als Balken dienten. Die Hubkraft
wurde mit einer hydraulischen 12-t-Presse erzeugt (Bild 19).

Bis 2000 kg/cm? Eisenbeanspruchung verhielten sich alle
Anker gleich. Bei héheren Spannungen wurde, dank der vom
Lochrand zum Grund fortschreitenden Querkontraktion, die
Haftfestigkeit zwischen Mortel und Eisen iiberwunden. Die
normalen Betoneisen mit aufgespaltenen Enden (Geissfiisse)
und selbst die Isteg-Eisen mit einer L#nge bis 50 d ohne
speziell bearbeitete Enden konnten aus diesem Grunde bruch-
frei herausgezogen werden. Die Anker mit konisch aufge-
stauchten Enden dagegen iibertrugen die Zugkraft auf den
Fels, und zwar bis zum Bruch der Eisen. Die Versuche
zeigten deutlich, dass die Widerstandsfihigkeit von Ankern
stark von der Form ihrer Enden abhingt.

Vorausgesetzt, dass der Bruch ldngs der Bohrlochwandung
oder im Fels erfolgt, ist der Bruchscherwert:

(4) sp—=Zp/t-U

Darin ist ¢ — Ankerlinge
U — Umfang des Bohrloches
Zy — Zugkraft bei Bruch im Fels

Die Ergebnisse der Versuche mit Felsankern sind in Ta-
belle 3 zusammengestellt. Die letzte Kolonne dieser Tabelle
enthilt die Scherwerte der in den gleichen Felsarten ausge-
fiihrten Versuche mit Fundamenten. Der wesentliche Unter-
schied zwischen den Resultaten mit Felsankern und denjeni-
gen mit Felsfundamenten diirfte wohl hauptséchlich von dem
grossen Unterschied des Verhiltnisses der Tiefe zur Breite
herriihren. Beim Vergleich der Scherwerte bei Zapfenfunda-
menten [1] mit denjenigen der iiblichen Einzelfundamente
ergaben sich ebenfalls bedeutende Unterschiede zugunsten der
Zapfenfundamente.
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Bild 20. Vergleich der Pyramidenstumpfmethode mit der Scherwert- Bild 21, Einfluss der Fundationstiefe auf die Hebungen in
methode., E = Scherwert als Funktion der Tiefe fiir lehmige Morine, lehmiger Moriine

P — Hubkraft nach der Pyramidenstumpfmethode fiir f# = 300, C
kraft nach der Scherwertmethode

= Hub-
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Die vorzusehende Bohrlochtiefe von Felsankern ergibt
sich unter obiger Voraussetzung betreffend die Art des
Bruches durch die Formel:

og - d
t s
£o) 4.8
D
bei S ——
wobei « a
D — Bohrlochdurchmesser
d — Ankerdurchmesser
op — spez. Bruchfestigkeit der Ankereisen auf
zZug

Fiir « — 1,25, o5 — 3000 kg/cm2 und sg = 155 t/m?2 ergibt
sich z. B. eine minimal erforderliche Bohrlochtiefe von t—=
43 d. Diese sollte aber auch bei guter Felsqualitit nie unter
12 d gewdhlt werden.

Die Berechnung kann auch so erfolgen, dass ldngs des
dussersten Eisens eine ideale Scherfliche angenommen wird,
deren sp-Wert abgeschidtzt werden kann.

Sind bei einem Felsfundament die Anker als Verlinge-
rung der Aushubwinde angeordnet, so ergibt sich eine Grup-
penwirkung.

Schlussfolgerung und Richtlinien fiir die Dimensionierung von
Zugfundamenten

a) Einfluss verschiedener Faktoren auf die
Zugverankerung

Der Boden setzt dem Ausreissen von Zugfundamenten
einen vom Erdmaterial abhingigen Scherwiderstand ent-
gegen. Um diesen voll ausniitzen zu konnen, ist vor der Di-
mensionierung der Fundamente an den Maststandorten, ins-
besondere bei wechselnder Bodenart, eine Sondierung bis auf
die mutmassliche Baugrubensohle notig. Nur auf diese Weise
ist es moglich, den Scherwert richtig abzuschétzen.

Bei wasserhaltigen, z. B. sandigen oder lehmigen Boden,
ist der Scherwiderstand eine Funktion des Wassergehaltes. Je
lehmiger der Boden ist, um so stdrker wird der Scherwider-
stand vom Wassergehalt beeinflusst. Bei Griindungen in was-
serhaltigen Boden ist der sp-Wert um mindestens 50 % zu er-
missigen und der Auftrieb abzuziehen. — Der Neigungs-
winkel, den die Flidche, ldngs welcher der Scherbruch erfolgt,
mit der Horizontalebene einschliesst, ist um so kleiner, je
kohdrenter, d. h. bindiger der Boden ist. Dementsprechend
wird auch der beim Scherbruch abgetrennte Erdkorper durch
zunehmende Kohirenz vergrossert. Bei kohdsionslosem Boden
wird die Scherlinie nahezu vertikal, wobei allerdings grob-
korniger Kies wegen der Bildung eines Druckgewdlbes eine
Ausnahme macht.

Mit zunehmender Fundationstiefe steigt bei gleicher
Bodenbeschaffenheit der sz-Wert, und zwar bei doppelter
Tiefe um 20 bis 25 %, bei dreifacher Tiefe um 30 bis 40 %
(Bild 20); entsprechend hoéher werden die Hebungen im
Augenblick des Bruches (Bild 21).

Mit der Dauer der Zugeinwirkung sinkt der szp-Wert je
nach Bodenart. Da aber die maximalen Belastungen der Maste
durch Wind, Leiterbruch usw. selten und im allgemeinen nur
von kurzer Dauer sind, geniigen die Schnellversuche zur Be-
stimmung der sz-Werte vollkommen.

Fir die Praxis ergibt sich die Regel, dass die aus den
Schnellversuchen gewonnenen sz-Werte in bindigen, undurch-
lassigen Boden fiir Dauerbelastung um 30 bis 50 2 zu redu-
zieren sind, um dem «Fliessen» Rechnung zu tragen. Kiesige

] I =R
5 20 0 10 20
Hubkraft in Tonnen, die einc

Hebung von tcm bewirkt

1
Hubkraft in Tonnen

Bild 22. Vergleich der Hebung in Lockergestein und Fels, a Torf,
b Moriine, ¢ verwitterter Fels, d gesunder Fels

Boden werden durch die Belastungsdauer nur unwesentlich
beeinflusst.

Bemerkenswert ist auch, dass im festen Gestein ein
sproder Bruch erfolgt, fiir den der plotzliche Eintritt und
kleine Hebungen charakteristisch sind, widhrend im Locker-
gestein ein Fliessbruch entsteht, der sich um so allméhlicher
ausbildet, je bindiger und feinkdrniger diese Boden sind
(Bild 22). Dementsprechend sind bei letztgenannten die He-
bungen vor dem Bruch relativ gross.

b) Vorteile der neuen Berechnungsmethode

In Bild 20 ist der Verankerungswiderstand eines Funda-
mentes von 1 m2 Grundfliche und verschiedener Tiefe aufge-
tragen. Man ersieht daraus, dass die Scherwertmethode bei
den im Leitungsbau iiblichen Fundationstiefen bis 2,50 m die
besten Resultate ergibt.

Mit der neuen Berechnungsmethode, die sehr einfach ist,
konnen Zugfundamente besser als bisher den wirklichen Bo-
denverhdltnissen entsprechend dimensioniert werden, und
zwar deshalb, weil der effektive Bruchvorgang des Bodens
besser erfasst wird. Ueberdies liegen zahlreiche Versuchs-
resultate fiir leichte Boden wie Torf, Schlamm, Seekreide,
Lehm, Kies, fiir weiche, geschieferte, gekliiftete Gesteine und
auch fiir harten kompakten Granit vor.

Um einen Einblick in die Auswirkungen der neuen Be-
rechnungsmethode auf die erforderliche Betonkubatur zu er-
halten, wurden verschiedene von Motor-Columbus erstellte
Leitungen verglichen. Das Verhdltnis des Betongewichtes zu
der nach den Vorschriften zu beriicksichtigenden Ankerkraft
ergibt ein Mass fiir die Wirtschaftlichkeit eines Fundamentes.
In Bild 23 sind diese Verhiltnisse, bezogen auf die total er-
forderliche Verankerungskraft einer Leitung (Summe der er-
forderlichen Ankerkrifte sdmtlicher Eckstiele) als Ordinate
dargestellt. Der Vergleich zeigt, dass das Betongewicht, ge-
messen an der Verankerungskraft, seit Einfiihrung der neuen
Berechnungsmethode im Jahre 1948 stark abgenommen hat. Es
ist im Durchschnitt eine Reduktion von rund 80 % bei dlteren,
auf rund 30 % bei den neuesten Leitungen festzustellen. Dabei
handelt es sich allgemein um Einzelfundamente, die allseits
an das Erdreich anbetoniert wurden, also nicht um beton-
sparende Eisenbetonfundamente. Bei einer 225 kV-Leitung
wurden Eisenbetonfundamente mit Platte und geschaltem
Schaft verwendet. Dabei konnte das Betongewicht auf 7,7 %
der Zugkraft gesenkt werden. Infolge der fiir einen Mast
gleichbleibenden Kosten fiir Baustelleneinrichtung, Sockel-
schalung und Armierung fallen die Fundamentkosten nicht
proportional mit der Reduktion der Betonkubatur. Doch sind
die Einsparungen bedeutend.

Diese Erfolge wurden einerseits durch die Beriticksichti-
gung des Scherwiderstandes des Bodens erzielt, anderseits
durch die Verbesserung der Fundamentkonstruktion. Wohl
stellen Projektierung und Bauleitung grossere Anforderungen
an das technische Personal, doch macht der Aufwand fir
diese Mehrleistungen nur einen Teil dessen aus, was sich
schliesslich an Baukosten einsparen ldsst.

¢) Wahlder Fundamenttypen (Bilder 24 bis 27)
Blockfundamente kommen nur noch fiir Leitungen niedri-
ger Spannungen und bei schlechten Bodenverhédltnissen oder
im Grundwasser in Frage. Schon bei 150 kV-Leitungen ist das
Einzelfundament iiberlegen. Ein Zwischenglied stellt das Rah-
menfundament dar, bei dem der innere Erdkern stehen
bleibt [4]. Werden die Einzelfundamente noch mit armierten
Betonriegeln untereinander verbunden, so erhdht sich ihre
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Bild 23. Verhiiltnis des Betongewichtes zur Ankerkraft der Masten
von Hochspannungsleitungen 150 und 225/380 kV
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Bild 24. Fundamenttypen. « In rolligem Kies, wo nur wenig unter-

schnitten werden kann. b In lehmigem Boden, wo eine Unterschneidung
bhis 50 em moglich ist. d Mit Ankern in gesundem Fels

Widerstandskraft wesentlich [3]. Bei schlechten Bodenver-
héltnissen werden Pfdhlungen oder Rohrgriindungen ange-
wendet. Auch wurde sandiger und kiesiger Untergrund schon
mit Zementinjektionen verfestigt. Es gibt verschiedene Typen
von Einzelfundamenten: prismatische, unterschnittene, Kreuz-,
Pilz- und Schleuderbetonfundamente usw. — Bei den prisma-
tischen ist das relative Betongewicht am grossten. In der
Schweiz werden meistens prismatische Fundamente erstellt,
weil aufgeloste Fundamenttypen wegen der komplizierten
Ausfiihrung keine Kostenersparnis ergeben. Schwellenfunda-

Tabelle 4. s-Werte fir verschiedene Bodenarten

Kat. l Bodenart Spin t/m2
I | Gesunder, kompakter Fels 80
II | Verwitterter und zerkliifteter Fels 4 40
I11 Mordne, Lehm, Fein- und Grobsand 1,56+ 4
v Festgelagerter Sand, lehmiger Sand 1,0+ 1,5
A% Sand, Feinsand 0,5+ 1,0
VI | Seekreide, Torf 0,2+ 0,6

Betrachtungen iiber die Technik II Menschiiche

Von Ing. A.Ostertag, Ziirich

4. Vom Kampf mit den Michten in der eigenen Seele

Das Wissen um das Walten von Méchten in den Urgriin-
den der Menschenseele und um die Notwendigkeit des Kamp-
fes mit ihnen erfiillte alle Kulturepochen und reicht zuriick
bis in die Hohlenkultur der Eiszeitmenschen. Nur die Natur-
philosophie aus der Zeit um die letzte Jahrhundertwende
16schte dieses Wissen aus, und die sich daraus zwangldufig
ergebende Vergdtzung des Menschen, die die Haltung des
modernen Abendlinders massgebend festlegt, hat uns arm
und krank gemacht. Aber wihrend die Massen der Kultur-
volker, und insbesondere auch die Massen ihrer Gebildeten,
die Inhalte des Unbewussten und des Transzendenten als iiber-
wundene Phantasiegebilde beldcheln, sich von ihnen fern-
halten und sich hinter die «wissenschaftlich gesicherten»
Tatsachen verschanzen, ist aus dem Bereich der Wissen-
schaften selber heraus der grosse Durchbruch erfolgt: Mit
der selben revolutiondren Kraft, mit der die moderne Physik
die klassischen Vorstellungen von Raum, Zeit, Materie und
Energie sowie die Weltanschauungen, die sich auf diese Vor-
stellungen stiitzten, umgewandelt und erneuert hat, mit eben
dieser Kraft hat die moderne Psychologie das einseitige und
verzerrte Bild, das wir uns in unserem naturphilosophischen
Rationalismus vom Wesen des Menschen zusammengezim-
mert hatten, von Grund auf verdndert. Insbesondere hat sie

Bild 25. Fundamenttypen. e Armierte Betonkonstruktion mit
kreuzférmiger Fundamentplatte (in standfestem Sand, Lehm
und lehmig-kiesigem Boden moglich), die Scherbruchlinie geht
iiber die Diagonale von einem Arm zum andern. f In schlam-
migem Boden mit Pfdhlen.

mente in Holz und Eisen sind hier nur einzeln zur Anwendung
gekommen.

In der Tabelle 4 sind s-Werte verschiedener Boden aufge-
zeichnet, die aus Fundamentversuchen von 0,50 bis 1,00 m
Tiefe gewonnen wurden.

Die neue Berechnungsmethode gilt nicht nur fiir Mast-
fundamente, sondern auch fiir andere Verankerungen in allen
Bodenarten und im Fels.
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die in den Urgriinden der Menschenseele wirksamen Méichte
neu erkannt und die Auseinandersetzung des Menschen mit
ihnen wieder zu einem zentralen Anliegen gemacht.

Beim Kampf des Menschen mit den Méchten in der eige-
nen Seele stehen zwei Aufgaben im Vordergrund, nédmlich
1. die Auseinandersetzung mit den Triebfunktionen im Sinne
einer lebensférdernden Einordnung der gewaltigen hier ver-
fiigharen Energien in eine unserer Berufung gemésse Lebens-
haltung, und 2. das Bewusstmachen der ins Unbewusste ver-
dringten Wesenskomponenten und ihre Integration in die
Ganzheit der Person. Diese beiden Aufgaben 16sen wir in un-
serem Leben nur schrittweise und nur teilweise. Wesentlich
ist weniger, wie weit wir dabei kommen, sondern dass wir
uns ernsthaft und ehrlich mit ihnen beschaftigen.

Der innern psychologischen Notwendigkeit dieses
Kampfes entspricht eine dussere arbeitshygienische und 6ko-
nomische Notwendigkeit: Das Arbeitsklima sowie Leistung
und Qualitdt unserer Berufsarbeit werden aufs stdrkste durch
die nicht verarbeiteten Teilstlicke der genannten Aufgaben
verschlechtert. Dem Betriebswissenschafter sind diese Wech-
selwirkungen gut bekannt, und es gehort zu seinen wichtig-
sten Aufgaben, die nachteiligen Auswirkungen der psycho-
logischen Gebundenheiten und Entwicklungsstérungen zu




	Die wirtschaftliche Fundierung von Freileitungsmasten

