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DAfStb-Sachstandbericht  
Mechanische Kennwerte historischer Betone, Betonstähle und 
Spannstähle für die Nachrechnung bestehender Bauwerke

Jürgen Schnell1, Michael Weber2

Kurzfassung. Der neue DAfStb-Sachstandbericht Mechanische Kennwerte his-
torischer Betone, Betonstähle und Spannstähle für die Nachrechnung von be-
stehenden Bauwerken [1] beinhaltet die Umrechnung von aus der Herstellzeit in 
Deutschland bzw. der DDR dokumentierten mechanischen Materialkennwerten 
auf Größen, wie sie zur Anwendung von DIN EN 1992-1-1 [2] und DIN EN 1992-1-1/
NA [3] benötigt werden. Als Erläuterungen sind ebenfalls Hintergründe zur Um-
rechnung enthalten. Zusätzlich zu charakteristischen Materialkennwerten sind im 
Sachstandbericht u. a. auch weitere Hinweise zur Querschnittsbemessung sowie 
eine umfassende Zusammenstellung der zu verschiedenen Zeitpunkten zugelas-
senen Spannstähle und Spannsysteme angegeben. Der Sachstandbericht ist das 
Ergebnis eines von Zilch + Müller Ingenieure GmbH, München (Prof. Zilch) und der 
TU Kaiserslautern gemeinsam bearbeiteten und vom Deutschen Ausschuss für 
Stahlbeton DAfStb finanzierten Verbundprojektes. Der Sachstandbericht wurde im 
DIN NA 005-07-01 UA Bewertung von Bestandsbauwerken gespiegelt.

DAfStb-Report Mechanical properties of historical concretes, reinforcing 
steel and prestressing steel for the structural analysis of existing structures 
– Abstract. This new report [1] contains the conversion of historical mechanical pro-
perties into values, used in DIN EN 1992-1-1 [2] and DIN EN 1992-1-1/NA [3]. For this 
purpose, in the annex of the new DAfStb-Report also features background informa-
tion on the mathematical conversion. In addition to the characteristic material pro-
perties, in the new DAfStb-Report also information on the section design, approved 
prestressing steels and tensioning systems at various points are contained. The Re-
port is the result of a study conducted by Zilch + Müller Ingenieure GmbH, München 
and the TU Kaiserslautern that was financed by the DAfStb. DIN NA 005-07-01 UA 
Bewertung von Bestandsbauwerken has reviewed it.

1	 Einleitung

Grundsätzlich sind baustatische Nachrechnungen an bestehenden Tragwerken infolge Ände-
rung, Instandsetzung oder Verstärkung nach aktuellem Normenwerk zu führen. Dazu werden 
charakteristische Werte der Festigkeiten der verwendeten Baustoffe benötigt. Diese Größen 
können je nach Ziel der Nachrechnung entweder den aus der Herstellzeit überlieferten Pla-
nungsdokumenten entnommen oder durch zerstörende Materialprüfungen an aus dem Bau-
werk entnommenen Proben bestimmt werden.

1	 Prof. Dr.-Ing., TU Kaiserslautern, FG Massivbau und Baukonstruktion 
2	 Dipl.-Ing., TU Kaiserslautern, FG Massivbau und Baukonstruktion
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Im neuen DAfStb-Sachstandbericht [1] werden Hinweise und Erläuterungen zur Umrechnung 
von aus der Herstellzeit dokumentierten mechanischen Materialkennwerten gegeben. Dabei 
orientiert sich die Gliederung im Wesentlichen an Eurocode 2. 

2	 Allgemeines

Zumindest im Rahmen einer Vordimensionierung ist die Nachrechnung bestehender Tragwer-
ke unter Verwendung der überlieferten Werkstoffkennwerte, die aktuellen Festigkeitsdefiniti-
onen zugeordnet werden, sinnvoll. Inwieweit den so ermittelten Festigkeiten vertraut werden 
kann, muss im Einzelfall beurteilt werden.

Durch den umfassenden Überblick über die in Deutschland (einschließlich der DDR) in den 
verschiedenen Normengenerationen verwendeten Betone, Betonstähle und Spannstähle bil-
det der neue Sachstandbericht sowohl die Grundlage für die Nachrechnung von Hoch- und 
Ingenieurbauten als auch für Brücken und Teile von Brücken aus Beton, Stahlbeton und Spann-
beton, basierend aufgrundsätzen der Bemessung, die in Eurocode 0 (Grundlagen der Trag-
werksplanung) geregelt sind.

Dabei sind Informationen zur Betonbaunormung, beginnend mit den Vorläufigen Leitsätzen für 
die Vorbereitung, Ausführung und Prüfung von Eisenbetonbauten [4] von 1904 bis zum aktuell 
gültigen Regelwerk, dem Eurocode 2, enthalten. 

3	 Materialkennwerte auf der Basis von Planungsdokumenten

3.1	 Beton

In Kapitel 3.1 des Sachstandberichts werden spezifische Eigenschaften historischer Betone 
ab dem Herstelljahr 1916 angegeben. Die Umrechnung der historischen Materialeigenschaf-
ten erfolgt hierbei auf Basis der historischen, normativen Festlegungen und daraus resultie-
renden Umrechnungsfaktoren.

In Tabelle 1 ist die charakteristische Betondruckfestigkeit für historische Betone nach [5] ange-
geben. Dabei erfolgt eine Zuordnung von Betonfestigkeiten, die sich auf die charakteristische 
Zylinderdruckfestigkeit fck oder die Würfeldruckfestigkeit fck,cube nach DIN EN 206:2014-07 [6] 
bezieht. Dazugehörige mechanische Kennwerte wie Elastizitätsmodul Ecm und Betonzugfes-
tigkeit fctm können anhand der analytischen Beziehungen in DIN EN 1992-1-1 [2], Tabelle 3.1, 
näherungsweise berechnet werden.

Eine Modifikation der Teilsicherheitsbeiwerte entsprechend DBV-Merkblatt [7] ist bei der 
Zuordnung der charakteristischen Betonfestigkeiten aufgrundlage von Planungsdokumenten 
nicht möglich, da hierfür eine qualifizierte Bewertung der Betondruckfestigkeit durch Bau-
werksuntersuchungen unerlässlich ist.

Bei Zuordnung der charakteristischen Betondruckfestigkeit nach Tabelle 1 ist der Bemes-
sungswert der Betondruckfestigkeit fcd entsprechend DIN EN 1992-1-1, Gleichung (3.15), de-
finiert als:
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	 ( 1 ) 

Für den Teilsicherheitsbeiwert γc sowie den Beiwert αcc zur Berücksichtigung von Langzeitaus-
wirkungen auf die Betondruckfestigkeit dürfen Werte nach [2] und [3] verwendet werden. Die 
Spannungs-Dehnungs-Linien zur Querschnittsbemessung historischer Stahlbetontragwerke 
dürfen nach [2] ermittelt werden.

3.2	 Betonstahl

In Kapitel 3.2 des Sachstandberichts werden spezifische Eigenschaften für historischen Be-
tonstabstahl, Betonstabstahl vom Ring und Betonformstahl angegeben. Zur Verwendung der 
in Tabelle 3 angegebenen Werte wird eine eindeutige und auf der sicheren Seite liegende 
Zuordnung vorausgesetzt. In Fällen, in denen dies nicht möglich ist sowie für Straßenbrücken/
Spannbetontragwerke, die bis 1953 errichtet wurden, dienen die in Tabelle 3 angegebenen 
Werte in der Regel lediglich der Vorbemessung und sind für eine abgesicherte Bewertung der 
Standsicherheit durch eine qualifizierte Bestandsaufnahme zu verifizieren.

Neben Informationen zur charakteristischen Streckgrenze fyk und zur Duktilitätsklasse von 
Betonstabstählen und Betonformstählen verschiedener Zeitperioden sind in Kapitel 3.2 des 
Sachstandberichts zusätzlich Hinweise zu Betonstahl in den Lieferformen Betonstahlmatte 
und Gitterträger enthalten.

In Tabelle 3 ist die charakteristische Streckgrenze fyk verschiedener Betonstähle in Abhängig-
keit von Herstellungsart und Herstellungsjahr sowie eine Zuordnung in die Duktilitätsklassen 
A oder B in Anlehnung an [10] und [11] angegeben.

Tabelle 2:	 Charakteristische Betondruckfestigkeit fck für hochfeste Betone nach 
DAfStb-Richtlinie [9]							     
				  

Betonklasse *) B 65 B 75 B 85 B 95 B 105 B 115

fck [N/mm²] 53,0 61,0 69,5 77,5 86,0 94,0
*)  Druckfestigkeit ermittelt am 200er Würfel, maßgebend: 5-%-Quantilwert

		

Tabelle 1:	 siehe nächste Seite
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Tabelle 1:	 Zuordnung von Betonfestigkeiten ab 1916 nach [5]

Zeitraum

Würfelkanten-

länge [mm]

Bezeichnung

M: Mittelwert  

aus 3 Proben; 

5-%-Quantil-

wert

Nennwert der Betondruckfestigkeita) geprüft am Würfel

zugeordnete charakteristische Zylinderdruckfestigkeit fck [N/mm²]

1916-1925

DAfEb

200

 

Wb28 Wb28

 M [kg/cm²] 150 180

fck [N/mm²] 8 9,5

1925-1932

DIN

200 Wb28 Wb28 Wb28

 M [kg/cm²] 100 130 180

fck [N/mm²] 5 7 10

1932-1943

DIN

200

 

Wb28 Wb28 Wb28

 M [kg/cm²] 120 160 210

fck [N/mm²] 6,5 8,5 12

1943-1972

DIN

(TGL bis 1980)

200

 

B B

 

B

 

B

 

Bb)

 

Bb)

M [kp/cm²] 120 160 225 300 450 600

fck [N/mm²] 6,5 11 15 20 30 40

1972-1978

DIN

[kp/cm²]

200 Bn  Bn Bn Bn  Bn Bn Bn

5 % [kp/cm²] 50 100 150 250 350 450 550

fck [N/mm²] 4 8 12 20 27,5 35,5 43,5

1980-1990

TGL

 

150 Bk Bk Bk Bk Bk Bk Bk Bk Bk Bk

5 % [N/mm²] 5 7,5 10 15 20 25 35 45 50 55

fck [N/mm²] 4 5,5 7,5 11,5 15 19 26,5 34 38 41,5

1978-2001

DIN c)

200 B B B B B B B

5 % [N/mm²] 5 10 15 25 35 45 55

fck [N/mm²] 4 7,5 12 20 27,5 35,5 43,5

ab 2001

DIN

DIN EN

150 C8/ C12/ C16/ C20/ C25/ C30/ C35/ C40/

5 % [N/mm²] 10 15 20 25 30 37 45 50

fck [N/mm²] 8 12 16 20 25 30 35 40

a)    Einheiten: 100 kg/cm² = 100 kp/cm² ≙ 10 N/mm²

b)    DIN 4225:1944: Fertigbauteile aus Stahlbeton [8]

c)    Die charakteristische Betondruckfestigkeit fck für hochfeste Betone nach DAfStb-Richtlinie für hochfesten Beton 

1995-08 [9] ist für die Festigkeitsklassen B65 bis B115 entsprechend Tabelle 2 anzunehmen.
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Tabelle 3:	 Charakteristische Streckgrenzen und Duktilitätsklassen von Betonstabstählen und 
Betonformstählen verschiedener Zeitperioden (vgl. [10] und [11])

Bezeichnung Stahlsorte Verwendungs-

zeitraum

fyk  

[N/mm²]

Duktilitäts-

klasse

Glatte Rundstähle 

(DIN 1000, DIN 1612, 

DIN 488)

Schweißeisen vor 1923 180a) b) -

Flusseisen (Bauwerks-; Handelseisen) vor 1925 220a) b)

B
Flussstahl (St 37, St 37.12, St 00.12) 1925-1943

Betonstahlgruppe I 1943-1972 220b)

BSt 220/340 GU 1972-1984

Glatte Rundstähle 

(DIN 1000, DIN 1612, 

DIN 488)

hochwertiger Baustahl St 48 1925-1932 290a) b)

Bhochwertiger Beton- und Baustahl St 52 1932-1943
340b) c)

Betonstahlgruppe IIa 1943-1972

Glatte Rundstähle 

(TGL: 101-054, TGL 

12530, TGL 33403)

St A-0 Betonstahl I 1965-1985 220b)

B
St A-I Betonstahl I 1965-1990 240b)

St B-IV / St B-IV S 1972-1990 490b) -

Betonrippenstähle 

(DIN 488)

BSt 420/500 RU (III)
1972-1984

420

B

BSt 420/500 RK (III) A

BSt 420 S (III)

1984-2009

B

BSt 420 S (III) verwunden A

BSt 500 S (IV)

500

B

BSt 500 S (IV) verwunden

AB500A
seit 2009

B500B B

Betonrippenstähle 

(TGL 101-054, TGL 

12530, TGL 33403)

St A-III 1965-1990 390 B

St T-III 1976-1985 400

St T-IV 1976-1990
490

St B-IV RDP / St B-IV S-RDP 1979-1990 -

Quergerippter Beton-

formstahl; Zulassung 

von 1952/1954  

(QUERI-, Ilseder-, 

Nori-Stahl)

Betonstahlgruppe I

1952-1963

220

B
Betonstahlgruppe IIa (naturhart) 340b) c)

Betonstahlgruppe IIIa (naturhart) 400b) d)

Betonstahlgruppe IVa (naturhart) 500b)

Fortsetzung nächste Seite
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Bezeichnung Stahlsorte Verwendungs-

zeitraum

fyk  

[N/mm²]

Duktili-

tätsklasse

Rippen-Torstahl Betonstahlgruppe IIIb (kaltgereckt) 1962-1972

400b) d)

AFILITON-Stahl Betonstahlgruppe IIIb (kaltgereckt) 1965-1969

NORECK-Stahl Betonstahlgruppe IIIb (kaltgereckt) 1960-1967

HI-BOND-A-Stahl Betonstahlgruppe IIIa (naturhart) 1962-1973
B

DIROC-Stahl Betonstahlgruppe IIIa (naturhart) 1964-1969

Betonformstahl e)

BSt 420/500 RUS / RTS seit 1977 420
B

BSt 500/550 RU (IV)
1973-1984

500BSt 500/550 RK (IV) A

BSt 500/550 RUS / RTS 1976-1984 B

GEWI-Stahl e)
BSt 420/500 RU (III) seit 1974 420

B
BSt 500 S (IV) seit 1984 500

Isteg-Stahl e) min. St 37 verwunden (kaltverfestigt) 1933-1942 340b) c) -

Drillwulst-Stahl e)
St 52 1937-1943 340b) c) B

Betonstahlgruppe IIIa (naturhart) 1943-1956

Nocken-Stahl e)
St 52 1937-1943 340b) c)

B
Betonstahlgruppe IIIa (naturhart) 1943-1954 400b) d)

Nocken-Stahl e) Betonstahlgruppe IVa (naturhart) 1943-1956 500b) B

Torstahl e)

Torstahl 36/15
1938-1943

360b)

-
Torstahl 40/10 400b)

Betonstahlgruppe IIIb (kaltgereckt) 1943-1959 400b) d) A

Stahl Becker KG e) Betonstahlgruppe IIIa (naturhart) 1964-1969 400b) d) B

Betonformstahl vom 

Ring e)

BSt 500 WR (IV)
seit 1984 500

B

BSt 500 KR (IV) A

Betonstahl in Ringen BSt 500 WR mit Sonderrippung seit 1991 500 A

a)   Erhöhung des Teilsicherheitsbeiwertes γs um 10 % (vor 1943)

b)   Bei glatten Betonstählen und Betonformstählen ist deren von DIN EN 1992 abweichendes Verbundverhalten  

      zu berücksichtigen (siehe [1]).

c)   Erhöhung auf 360 N/mm² bei Stabdurchmesser ≤ 18 mm

d)   Erhöhung auf 420 N/mm² bei Stabdurchmesser ≤ 18 mm

e)   nach Zulassung

Die Zuordnung in die Duktilitätsklassen A oder B erfolgt dabei entsprechend den in 
DIN 488-1:2009-08 [12] angegebenen Mindestwerten für das Verhältnis der Zugfestigkeit zur 
Streckgrenze (ft/fy)k und die Dehnung bei Höchstlast εuk (Tabelle 4).

Fortsetzung Tabelle 3
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Tabelle 4:	 Duktilitätsmerkmale von Betonstahl nach DIN 488-1:2009-08 [12]

Duktilitätsklasse A B

(ft/fy)k ≥ 1,05 ≥ 1,08

εuk [%] ≥ 2,5 ≥ 5,0

Speziell für hochgerippte Betonstahlmatten aus der Zeit vor 1988 kann keine eindeutige Zu-
ordnung in die Duktilitätsklassen A oder B erfolgen, da sie nicht die Bedingungen der Duktili-
tätsklasse A nach Tabelle 4 erfüllen.

Neben charakteristischer Streckgrenze fyk und Duktilitätsklasse stellt die bezogene Rippenflä-
che fR eine weitere bedeutende Kenngröße gerippter Betonstähle dar. Sie hat einen maßgeb-
lichen Einfluss auf den Bemessungswert der Verbundfestigkeit fbd.

Ab der normativen Einführung des Betonrippenstahls in DIN 1045:1972 [12] ist die bezogene 
Rippenfläche fR in der jeweils entsprechenden Version der DIN 488 geregelt. Die bezogene 
Rippenfläche älterer Betonrippenstähle, die vor der normativen Einführung des Betonrippen-
stahls in DIN 1045:1972 verwendet wurde, kann der jeweiligen Zulassung entnommen bzw. 
aufgrundlage der dort enthaltenen Werte berechnet werden. Im DAfStb-Sachstandbericht ist 
eine tabellarische Auflistung der bezogenen Rippenfläche der ab 1972 in DIN 488 sowie der in 
TGL 12530 geregelten Betonrippenstähle in Abhängigkeit vom Durchmesser der Bewehrung 
enthalten.

In Bild 1 ist exemplarisch die Spannungs-Dehnungs-Linie verschiedener Betonstähle nach [13] 
dargestellt. Für BSt 500 und BSt 420 ist ein Anstieg der Arbeitslinie nach Überschreiten der 
Streckgrenze ausnutzbar. Bei hochgerippten Betonstahlmatten BSt 500 M und älteren Beton-
stahlmatten sollte jedoch auf die Ausnutzung des ansteigenden Astes der Spannungs-Deh-
nungs-Linie nach dem Erreichen der Streckgrenze verzichtet werden [5]. Zusätzlich sollte die 
Stahldehnung bei der Biegebemessung im GZT bei diesen Matten auf maximal 1,5 % be-
grenzt werden, da sie nicht die Bedingungen der Duktilitätsklasse A nach Tabelle 4 erfüllen.

Bild 1:	 Vergleich der Spannungs-Dehnungs-Linien von Betonstählen nach DBV-Merkblatt 
Bauen im Bestand – Beton und Betonstahl [13]
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3.3	 Spannstahl

In Kapitel 3.3 des Sachstandberichts werden Hinweise zum Umgang mit Spannstählen mit 
heute nicht mehr gültiger Zulassung in Kombination mit Berechnungen nach DIN EN 1992-1-1 
bzw. DIN EN 1992-2 gegeben. Die Gültigkeit sämtlicher Informationen ist unabdingbar mit 
einer eindeutigen Zuordnung der verwendeten Spannstähle zu einem bestimmten Erzeugnis 
aufgrundlage der Angaben aus den Original-Planungsdokumenten verbunden.

Neben Angaben zum Relaxationsverhalten und den Maßen und Oberflächeneigenschaf-
ten der Spannstähle werden zur Nachrechnung folgende charakteristische Eigenschaften 
(5-%-Quantil) der Spannstähle benötigt: die 0,1-%-Dehngrenze fp0,1k, die Zugfestigkeit fpk und 
die Dehnung bei Höchstlast εuk. Diese Angaben können meist der zum Bauzeitpunkt gültigen 

Zulassung entnommen werden. In älteren 
Zulassungen mit Bezug auf DIN 4227 ist die 
0,1-%-Dehngrenze oft nicht angegeben. Die 
erste Kennzahl der Stahlgüte stellt nicht fp0,1, 
sondern die 0,2-%-Dehngrenze dar. Wenn 
die 0,1-%-Dehngrenze bei der Nachrechnung 
benötigt wird, kann sie mit ausreichender 
Genauigkeit aus den in den Zulassungen 
angegebenen Spannungs-Dehnungs-Linien 
der Spannstähle ermittelt werden (vgl. Bild 
2). Details hierzu sind im Sachstandbericht, 
Kapitel 3.3.3, angegeben. 

Als Übersicht sind für ausgewählte Zeitpunk-
te (1958, 1966, 1975, 1983, 1991) die wich-
tigsten der in den jeweiligen Zulassungen 
enthaltenen Materialkennwerte der bauauf-
sichtlich (baupolizeilich) in der Bundesrepu-
blik Deutschland sowie der DDR zugelasse-
nen Spannstähle in tabellarischer Form im 
DAfStb-Sachstandbericht angegeben. Ex-
emplarisch ist in Tabelle 5 ein Ausschnitt der 
Übersicht der 1958 in der Bundesrepublik 

Deutschland zugelassenen Spannstähle und Spanndrahtlitzen dargestellt. Darüber hinaus sind 
im Sachstandbericht auch Informationen zu Duktilitäts- und Ermüdungseigenschaften histori-
scher Spannstähle angegeben.

Die zur Querschnittsbemessung erforderlichen Spannungs-Dehnungs-Linien dürfen entspre-
chend [6] genutzt werden. Kenngrößen können dabei direkt aus der entsprechenden Zulassung 
entnommen bzw. aus dort angegebenen Spannungs-Dehnungs-Linien grafisch ermittelt wer-
den. Wenn einzelne Größen in der originalen Zulassung nicht in SI-Einheiten angegeben sind, 
müssen sie mit dem genauen Faktor 1 kg/mm² = 1 kp/mm² = 9,81 N/mm² umgerechnet werden.

Mit der Einführung der Richtlinie für die Zulassungsprüfungen an Spannstählen, Ausgabe Juli 
1971 [14], wurden Relaxationsversuche verbindlich. 1973 wurde erstmals in den Richtlinien 

Bild 2:	 Graphische Ermittlung der für 
die Nachweise im GZT benötig-
ten 0,1-%-Dehngrenze aus der in 
Spannstahlzulassungen enthaltenen 
Spannungs-Dehnungs-Linie [1]
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für Bemessung und Ausführung von Spannbetonbauteilen (DIN 4227:1973) die rechnerische 
Berücksichtigung der Spannungsverluste infolge Relaxation gefordert, weshalb Zulassungen 
aus dem Zeitraum vor ca. 1973 keine Angaben zum Relaxationsverhalten enthalten. Für solche 
Spannstähle werden im neuen DAfStb-Sachstandbericht Rechenwerte für die Spannungsver-
luste infolge Relaxation angegeben.

4	 Kennwerte älterer Spannsysteme

Ein weiterer wichtiger Punkt zur Bewertung bzw. Nachrechnung bestehender Spannbeton-
tragwerke nach DIN EN 1992-1-1 bzw. DIN EN 1992-2 ist der Umgang mit Spannverfahren 
mit heute nicht mehr gültiger Zulassung. Kapitel 4 des DAfStb-Sachstandberichts enthält u. a. 
Angaben zur maximalen Vorspannkraft während des Spannvorgangs Pmax, dem Höchstwert 
des Mittelwertes der Vorspannkraft Pm0(x) unmittelbar nach Spannen und Verankern bzw. 
nach dem Übertragen der Vorspannung, zur Auswahl sofortiger Spannkraftverluste sowie 
Parameter der Ermüdungsfestigkeitskurven für Spannstahl in Kopplungen und Verankerun-
gen.

Als Hilfe bei der Suche nach der damaligen Zulassung und der eindeutigen Zuordnung eines 
früher verwendeten Spannverfahrens ist im DAfStb-Sachstandbericht eine Tabelle mit ca. 400 
bauaufsichtlich (baupolizeilich) zugelassenen Spannverfahren enthalten. Exemplarisch ist in 
Tabelle 6 ein Ausschnitt dieser Übersicht dargestellt.

5	 Zusammenfassung

Die Zuordnung überlieferter Werkstoffkennwerte zu aktuellen Festigkeiten aufgrundlage vor-
liegender Planungsdokumente ist zumindest im Rahmen von Vordimensionierungen sinnvoll, 
da dadurch eine Schädigung der Tragstruktur durch Probekörperentnahme vermieden wird. 
Hierzu bildet der neue DAfStb-Sachstandbericht durch den umfassenden Überblick über die 
in Deutschland (einschließlich der DDR) verwendeten Betone, Betonstähle und Spannstähle 
eine gute Grundlage, sowohl für Hoch- und Ingenieurbauwerke als auch für Brücken und Teile 
von Brücken. 

Für eine abgesicherte Nachrechnung wird insbesondere bei älteren Bauwerken eine Über-
prüfung der vorliegenden Materialfestigkeiten am bestehenden Tragwerk unerlässlich sein.
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Dynamik von Stahlbetonbrücken –  
Messprojekte aus dem Eisenbahn- und Straßenverkehr

Lutz Auersch1, Samir Said2

Kurzfassung. An drei Straßenbrücken unterschiedlicher Länge und Bauart wurden 
vor Inbetriebnahme ambiente Schwingungsmessungen mit bis zu 350 Messpunk-
ten durchgeführt, um auch höhere Eigenformen detaillierter zu ermitteln. An einer 
Eisenbahnbrücke der Strecke Hannover–Würzburg wurden bei Testzugfahrten mit 
definierten Geschwindigkeiten verschiedene Resonanzanregungen beobachtet. 
Dies wird mit dem Achsfolgespektrum des ganzen Zuges erklärt, wobei eher spe-
zifische Frequenzauslöschungen als Resonanzanregungen maßgeblich sind.

Dynamics of reinforced concrete bridges – measuring projects in rail and 
road transport – Abstract. Ambient vibration measurements of three different 
road bridges have been performed with up to 350 measuring points. The identified 
mode shapes are presented. Train passages with different speeds have been mea-
sured at a railway bridge where the excitation of different modes has been obser-
ved. This is explained by the axle-sequence spectra of the train.

1	 Einleitung

Schwingungsmessungen an Brücken ist ein Aufgabenbereich, mit dem sich die BAM Bun-
desanstalt für Materialforschung und -prüfung bereits seit etwa 1985 beschäftigt [1]. Im For-
schungsvorhaben [2] wurden dynamische Untersuchungen an sieben sehr verschiedenen 
Brücken in Berlin durchgeführt. An einer dieser Brücken, der sogenannten „Westendbrücke“, 
läuft seit 1994 bis heute ein Brückenmonitoring [3]. Eine Fußgängerbrücke konnte komplett in 
der Bauhalle der BAM in verschiedenen Schädigungsstufen untersucht werden [4]. Darüber 
hinaus wurden in den 1990er Jahren für eine Reihe von Brücken Schwingungsmessungen im 
Neubauzustand durchgeführt und für spätere Vergleichsmessungen bereit gehalten (Bild 1). 

1	 Dr.-Ing., BAM Bundesanstalt für Materialforschung und -prüfung, Berlin
2	 Dipl.-Ing., BAM Bundesanstalt für Materialforschung und -prüfung, Berlin

Bild 1:	 Südbrücke Oberhavel in Berlin-Spandau, ambiente Schwingungsmessung mit insge-
samt 334 Messpunkten
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Einige Messergebnisse hierzu werden in diesem Beitrag dargestellt. Das Konzept all dieser 
Brückenuntersuchungen ist in [5] beschrieben und inzwischen auch auf Windenergieanlagen 
angewendet worden [6, 7].

In derselben Zeit (1980–2015) waren auch Eisenbahnerschütterungen ein zentrales For-
schungsthema des Fachbereichs [8]–[11]. Die komplexesten Messungen fanden 1994 auf 
der Hochgeschwindigkeitsstrecke bei Würzburg statt [12]. Hierbei wurden auch verschiedene 
Überfahrten eines Testzuges über eine Stahlbetonbrücke gemessen, die im zweiten Teil die-
ses Beitrages beschrieben und interpretiert werden.

2 	 Ambiente Schwingungsmessungen an Straßenbrücken

2.1 	 Mess- und Auswertemethoden

Es werden im Folgenden die Eigenschwingungsformen von drei Brückenbauwerken unter 
ambienter Anregung (natürliche Umweltanregung wie Wind und Bodenunruhe) gezeigt. Die 
Schwinggeschwindigkeiten werden mit Geophonen gemessen. Für die Datenerfassung steht 
ein 72-kanaliges Messsystem zur Verfügung. Es wurde an bis zu 350 Messpunkten gemes-
sen, um nicht nur Veränderungen der Eigenfrequenzen sondern auch der (höheren) Eigen-
formen erfassen zu können. Dazu werden mehrere Messreihen nacheinander jeweils etwa 
20 Minuten lang aufgenommen. Einige Referenzmesspunkte, die für möglichst viele Eigenfor-
men signifikante Amplituden haben sollen (hier im Drittelpunkt des größten Brückenfeldes), 
bleiben bei allen Messungen gleich. Die Messwerte wurden einer analogen Tiefpassfilterung 
(bis 166 Hz) und einer Abtastung mit 500 Hz unterzogen. Die Außen- und die Bauwerkstem-
peratur wurden als wichtige Einflussfaktoren stets mitgemessen.

Alle gemessenen Zeitverläufe werden in Zeitintervalle von 16 Sekunden zerlegt und die zu-
gehörigen Fourier-Transformationen berechnet. Die Amplituden der ermittelten Spektren 
werden quadriert und durch das zugehörige Integral dividiert (Normierung). Die normierten 
quadratischen Spektren aller Zeitintervalle und aller Messpunkte werden gemittelt und erge-
ben die „Averaged Normalized Power Spectral Density“ (ANPSD, [13]). Im Bild 2 sind diese 
Summenspektren für alle drei untersuchten Brücken dargestellt. Die Frequenzen, bei denen 

Bild 2:	 Summenspektren (ANPSD) der Brücken  
a) in Berlin-Spandau, b) bei Magdeburg, c) in Berlin-Mitte
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Maxima auftreten, werden als Eigenfrequenzen betrachtet, die nachfolgend hinsichtlich der 
Eigenformen ausgewertet werden.

Die Eigenformen werden aus den Amplituden der über alle Zeitintervalle gemittelten Übertra-
gungsfunktionen aller Messpunkte gegenüber dem Referenzmesspunkt bestimmt, wobei die 
bei der Division der Spektren entstehende Phasendifferenz zur Festlegung des Vorzeichens 
am jeweiligen Messpunkt verwendet wird. Für die drei Brückenbeispiele sind jeweils einige 
wesentliche Eigenschwingungsformen in den Bildern 3 bis 5 dargestellt.

2.2	 Südbrücke Oberhavel in Berlin-Spandau

Die Brücke besteht aus zwei Stahl-Kastenträgern (h × b = 1,3 m × 1,8 m) mit biegesteifen 
Querträgern, die im Abstand von 4,125 m angeordnet sind, und einer Betonfahrbahnplatte. 
Der Überbau spannt sich als Durchlaufträger mit Stützweiten von 3 × 33 – 66 – 3 × 33 m und 
hat somit eine Länge von insgesamt 264 m. Die Gesamtbreite beträgt 18 m. Unter den beiden 
Kastenträgern befinden sich Punktkipplager, an den mittleren zwei Pfeilern sind die Lager mit 
Schwingungsdämpfern versehen. 

Es wurden zehn Messreihen mit jeweils 
33 Messpunkten, die entlang einer Brücken-
hälfte im Abstand von 4,125 m angeordnet 
waren, durchgeführt. 

Über den gesamten Messzeitraum wurden 
zusätzlich vier Referenzmesspunkte auf der 
Fahrbahn und vier weitere Messpunkte im 
Bereich der zwei mittleren Auflager mess
technisch erfasst. Damit ergeben sich insge-
samt 334 Freiheitsgrade zur Darstellung der 
Eigenformen.

Für die Südbrücke sind im Bild 3 fünf ausge-
suchte Eigenformen dargestellt. Die beiden 
ersten Eigenformen werden von den Schwin-

gungen des Mittelfeldes dominiert, das im Vergleich zu den andern sechs Feldern doppelt so 
lang ist. Die erste Eigenform stellt hauptsächlich eine Biegeschwingung und die zweite eine 
Torsionsschwingung dar. Die dritte Eigenform ist geprägt von den Biegeschwingungen der 
äußeren Felder, wobei die rechten Felder etwas stärker als die linken schwingen. Die nächste 
Eigenform bei f = 4,58 Hz ist die zweite, antimetrische Torsionsschwingung des Mittelfel-
des und zugleich die erste Torsionsschwingung der beiden benachbarten Felder. Die letzte 
dargestellte Eigenform bei f = 8,0 Hz ist von den Biegeschwingungen der einzelnen Felder 
geprägt. Im Mittelfeld bildet sich die vierte und in den benachbarten Feldern die zweite Biege
eigenform aus.

 

Bild 3:	 Eigenformen der Südbrücke Ober
havel in Berlin-Spandau.
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2.3	 Autobahnbrücke über dem Elbeabstiegskanal bei Magdeburg

Diese Brücke ist als Stabbogenbrücke mit Stahlbetonverbundplatte (Stahl-Hohlkastenträger mit 
biegesteifen Querträgern und Betonfahrbahnplatte) ausgeführt. Sie wurde als Einfeldbauwerk 
mit einer Gesamtlänge von 96 m (Stützweite 92 m) und einer Gesamtbreite von 21 m gebaut. 
Die Scheitelhöhe des Bogens über der Fahrbahn beträgt 15 m. Der Bogenquerschnitt besteht 
aus einem zweizelligen Kasten mit einer Breite von 1,4 m und einer Höhe von 0,9 m. Die Hän-
gestangen haben ein Durchmesser von 0,1 m und sind im Abstand von 6,86 m angeordnet. Die 
Dicke der Fahrbahnplatte variiert in Längsrichtung zwischen 0,32 m in Brückenmitte und 0,6 m 
über den Auflagern. Die Lagerung erfolgt über Punktkipp- und Punktkippgleitlager. 

Bei dieser Brücke wurden an der Fahrbahn-
platte fünf Messreihen mit je 27 vertikalen 
Messpunkten und an den Bögen drei Mess-
reihen mit je 2 × 9 vertikalen und 2 × 9 horizon-
talen Messpunkten aufgebaut, ergänzt durch 
sechs Referenzmesspunkte an der Fahrbahn
platte und an den Bögen sowie 12 Messpunk-
te an den Auflagern. Dadurch ergeben sich 
insgesamt 255 Freiheitsgrade, die sich auf die 
Fahrbahnplatte (135 vertikale), die Brücken
bögen (jeweils 54 vertikale und horizontale) 
und die Lager (12 vertikale) verteilen.

Die erste Eigenform der Autobahnbrücke ist 
hauptsächlich von der horizontalen Bewe-
gung des linken Bogens bestimmt, während 
die andern fünf Eigenformen von der Fahr-
bahn geprägt sind (Bild 4). Bei den Schwin-
gungsformen mit den Eigenfrequenzen 
f = 1,1; 1,71 und 3,48 Hz weist die Fahrbahn-
platte maßgeblich Biegeschwingungen mit zwei, drei oder vier Schwingungsmaxima auf. Bei 
f = 2,62 Hz schwingen die beiden Träger uneinheitlich in der ersten und vierten Eigenform 
und es treten erhebliche Verformungen über die Plattenbreite auf. Bei f = 6,23 Hz hat man 
schließlich die vierte Torsionseigenform.

2.4 Kronprinzenbrücke in Berlin-Mitte

Die Kronprinzenbrücke hat eine Gesamtlänge von 75,24 m und besteht aus drei Feldern mit 
den Spannweiten 15,62 – 44 – 15,62 m. Das Stahltragwerk besteht aus zwei durchlaufen-
den Haupttragrohren mit einem Durchmesser von 1 m, die schubfest mit der orthotropen 
Fahrbahnplatte verbunden sind. Die Querträger stützen sich im Abstand von 2,75 m auf den 
mit der Brücke an den Enden und in der Mitte schubsteif verbundenen zwei Bogenrohren 
mit einem Durchmesser von 0,37 m ab. Die Lager sind als längsverschiebliche Kalottenlager 
ausgeführt, die die Kräfte auf Stahlpyramiden abtragen. Widerlager und Mittelpfeiler wurden 
auf Betonpfählen gegründet. An der Fahrbahnplatte entlang der Brücke wurden im Abstand 
von 4,1 m bzw. 7,1 m fünf Messreihen mit je 29 Geophonen aufgebaut. Zusätzlich wurden 

Bild 4:	 Eigenformen der Autobahnbrücke 
bei Magdeburg
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an der Fahrbahnplatte zwei Sensoren als 
Referenzmesspunkte während des gesam-
ten Messeinsatzes fest installiert. Weitere 
16 vertikale und vier horizontale Geophone 
waren an den Auflagern angebracht. Daraus 
ergeben sich insgesamt 167 Freiheitsgrade.

Die in Bild 5 dargestellten Eigenschwin-
gungsformen der Kronprinzenbrücke las-
sen sich wie folgt beschreiben: Die erste 
Eigenform bei f = 2,14 Hz wird von der Bie-
geschwingung und die zweite Eigenform 
(f = 2,62 Hz) von der Torsionsschwingung 
des Mittelfeldes dominiert. Die beiden Ne-
benfelder schwingen in diesen beiden Ei-
genfrequenzen relativ schwach. Die Schwin-
gungsform bei f = 4,76 Hz zeigt die zweite 
Biegeschwingung des Mittelfeldes. Die wei-
teren Moden (f = 5,80 und 10,25 Hz) weisen 
Torsionsschwingungen des mittleren und 

des linken Feldes mit zwei bzw. vier Schwingungsmaxima auf. Interessanterweise schwingt 
die symmetrisch gebaute Brücke bei den letzten beiden Eigenfrequenzen nicht symmetrisch.

3	 Eisenbahnbrücke unter Zugverkehr 

An der Hochgeschwindigkeitsstrecke bei Würzburg wurden an einem drei Kilometer lan-
gen Abschnitt simultane Schwingungsmessungen im Fahrzeug und an drei Fahrwegen 
durchgeführt: zwei Schottergleise auf einer Brücke und in der Ebene sowie eine Feste 
Fahrbahn im Tunnel [12]. Die Brücke ist eine 45 m lange Spannbeton-Hohlkastenbrücke 

(Stützweite 43 m), die gelenkig auf Elasto-
merlagern aufgelagert ist (Bild 6). Neben 
den Fahrwegschwingungen an mehreren 
Schienen und Schwellenpunkten wurden 
die Brückenschwingungen auf der westli-
chen, vom Messzug befahrenen Seite an 
fünf äquidistanten Messpunkten gemessen. 
Bei den Impulsversuchen und dem beidsei-
tigen Standardzugverkehr wurden zusätzlich 
drei Messpunkte auf der östlichen Seite ge-
messen, so dass auch Torsionsschwingun-
gen der Brücke erfasst wurden. Es wurde 
ein Messzug bestehend aus einer Lok, fünf 
Reisezugwagen und einer Lok mit definier-
ten Geschwindigkeiten von 40, 63, 80, 100, 
125, 140 und 160 km/h eingesetzt. Dabei 
wurden sehr spezielle Resonanzanregungen 
der Brücke beobachtet.

Bild 5:	 Eigenformen der Kronprinzenbrücke 
in Berlin-Mitte

Bild 6:	 Spannbeton-Eisenbahnbrücke bei 
Würzburg
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3.1 Experimentelle Beobachtungen

Bild 7 zeigt die Zeitverläufe von Messzugüberfahrten über die Brücke mit verschiedenen Ge-
schwindigkeiten vT = 100 km/h und vT = 160 km/h, wobei jeweils der Zeitausschnitt aus-

Bild 7:	 Zeitverläufe der Zugüberfahrten mit 100 km/h (links) und 160 km/h (rechts) an den 
Sechstel-, Drittel-, Mittel-, Drittel- und Sechstelpunkten der befahrenen Brückenseite
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gewählt wurde, bei dem der mittlere Teil 
des Zuges die Brücke passiert. Man kann in 
beiden Fällen eine klare Resonanzanregung 
beobachten. Bei der langsameren Geschwin-
digkeit sind alle Messpunkte auf der Brücke 
in Phase und es handelt sich um die erste 
symmetrische Eigenform der Brücke. Bei der 
höheren Fahrgeschwindigkeit sind das Nord- 
und Südende der Brücke in Gegenphase und 
in der Mitte der Brücke sind die Amplituden 
sehr klein. Das bedeutet, dass eine zweite 
antimetrische Eigenform durch den Zug mit 
160 km/h angeregt wird. Dementsprechend 
sind auch die Eigenfrequenzen, die bei den 
Zugüberfahrten dominieren, verschieden: 
f = 7 Hz bei vT = 100 km/h und f = 11 Hz bei 
vT = 160 km/h.

Eine einfache Modalanalyse wurde mit dem Nachschwingen der Brücke nach den regulären 
ICE-Überfahrten durchgeführt. Die ersten vier Eigenformen und -frequenzen zeigt Bild 8. Die 
erste Biegeeigenschwingung mit f = 3,7 Hz passt sehr gut zur Eigenform eines beidseitig 
gelenkig gelagerten Balkens. Bei f = 7 Hz liegt die erste Torsionseigenform und bei f = 11 Hz 
liegt die zweite, antimetrische Biegeeigenschwingungsform vor. Die zweite, antimetrische 
Torsionseigenschwingungsform folgt bei f = 12,7 Hz.

3.2	 Die modale Anregung der Eisenbahnbrücke durch eine Achslastfolge

Um den Effekt von Zugüberfahrten zu untersuchen, wird zunächst die Brückenüberfahrt einer 
einzelnen Achse betrachtet. (Es wird hier also das einfachere und konservativere Bewegte-Las-
ten-Modell und nicht das aufwändigere Zug-Brücken-Interaktions-Modell, z. B. [14], verwendet.) 

Für jede Eigenform j der Brücke mit der Eigenkreisfrequenz ωj und der normierten Amplituden-
funktion wj(x) gilt die Differentialgleichung (1) im Zeitbereich oder die Fourier-transformierte 
Gleichung (2):

� (1)

� (2)

Aus Gl. (3) erhält man die Übertragungsfunktion der j-ten Eigenform für die Verschiebungen 
oder die Schwinggeschwindigkeiten:

� (3)

Bild 8:	 Die ersten Eigenformen der Eisen-
bahnbrücke:  
a) erste Biegeeigenform f = 3,7 Hz,  
b) erste Torsionseigenform f = 7 Hz, 
c) zweite Biegeeigenform f = 11 Hz,  
d) zweite Torsionseigenform f = 12,7 Hz 
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Die Admittanz H(ω) ist für die Eigenfrequenz von 7 Hz und für verschiedene Dämpfungen in 
Bild 9 zusammen mit der Stoßantwort dargestellt. Die Breite des überhöhten Resonanzbe-
reichs nimmt mit der Dämpfung zu und liegt hier bei df = 1 bis 1,5 Hz. Entscheidend für eine 
starke Anregung sind die Lastanteile, die in diesen Resonanzbereich fallen.

Die Anregung Fj in den Gleichungen (1)–(3) ist die modale Kraftkomponente, die sich gemäß 
Gl. (4) und Gl. (5) berechnet:

� (4)

� (5)

Gleichung (4) besagt, dass aus der ortsabhängigen Eigenfunktion wj(x) mit der Fahrgeschwin-
digkeit eine zeitabhängige Funktion wj(x = vTt) wird, mit der die zeitabhängige bewegte Achs-
last multipliziert, das heißt gewichtet wird. Im Frequenzbereich bedeutet dies, dass das Achs-
lastspektrum F(ω) mit dem Spektrum der Eigenform Wj(ω) gefaltet wird. 

Im Bild 10 sind die modalen Kraftkomponenten für die erste und zweite Eigenform als Zeitver-
lauf und Spektrum dargestellt, wobei die oberen Bilder eine statische Achslast von FS = 100 kN 
und die unteren Bilder eine dynamische Achslast von FD = 1 kN darstellen. Für die statische 
Last gilt:

 � (6)

Man erhält also unmittelbar das jeweilige Eigenformspektrum Wj(ω), das für eine zur Brü-
ckenmitte symmetrische Eigenform symmetrisch, bei der antimetrischen zweiten Eigenform 
hingegen antimetrisch ist.

Die tiefen Frequenzen enthalten große Amplituden, die mit dem langsamen Impuls der ge-
samten Brückenüberfahrt der statischen Last zusammenhängen. Der Hauptfrequenzbereich 
der Brückenüberfahrt liegt zwischen 0 und 1 Hz für die 1. Eigenform und zwischen 0 und 

Bild 9:	 Stoßantwort und Admittanz für die Brückeneigenschwingung mit 7 Hz und Dämpfun-
gen von D = 5, 7 und 10 %
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1,4 Hz bei der 2. Eigenform. Diese Frequen-
zen sind deutlich tiefer als die Eigenfrequen-
zen der Brücke, so dass in diesem Fall keine 
Resonanzanregung aufgrund des Brücken-
überfahrtimpulses auftritt. 

Die höheren Frequenzen entstehen durch die 
Unregelmäßigkeiten bei der Auf- und Abfahrt 
der statischen Lasten an den Brückenenden. 
Bei der gelenkig gelagerten Brücke hat man 
einen Knick der Biegelinie, im Falle der elas-
tischen Auflager ergibt sich zusätzlich ein 
Sprung am Brückenanfang und am Brücken
ende. Beide Fälle einer gelenkig gelagerten 
Brücke auf starren oder elastischen Lagern 
sind im Bild 10 dargestellt. Der zusätzliche 
Sprung von 15 % des Verschiebungsmaxi-
mums ergibt hochfrequente Amplituden, die 
fünfmal größer als bei den starren Brücken-
auflagern ausfallen. Die Spektren weisen 
sehr starke Schwankungen auf, die auf der 
konstruktiven oder destruktiven Superposi-
tion der Brückenauf- und -abfahrt beruhen. 
Diese Schwankungen erfolgen entsprechend 
der Überfahrtdauer T in einem Abstand von 
df = 1/T = 0,7 Hz, der kleiner als die Bandbrei-
te der Brückenresonanz ist, so dass sie sich 
bei der Brückenantwort ausmitteln.

Für die harmonische Last FD mit der Kreis-
frequenz ωD ergibt sich Gl. (7), was im Bild 
10 unten als Zeitverlauf und Spektrum darge-
stellt ist.

� (7)

Dabei wurde in Bild 10 c) die Frequenz mit 7 Hz passend zur ersten Torsionseigenfrequenz 
und in Bild 10 d) mit 11 Hz passend zur zweiten Biegeeigenfrequenz gewählt. Aus einer ein-
zelnen Anregungsfrequenz wird durch die Gewichtung mit der Eigenform ein Frequenzband, 
dessen Bandbreite der doppelten Bandbreite des Überfahrtimpulses entspricht, also df = 2 Hz 
für die erste und df = 2,8 Hz für die zweite Eigenform. Bei einer breitbandigen dynamischen 
Anregung, wie etwa durch die Störgrößen in Bild 11 a), machen sich diese Amplitudenumver-
teilungen allerdings kaum bemerkbar.

Die dynamische Anregung der Brückenschwingungen erfolgt hauptsächlich durch die Unre-
gelmäßigkeiten s des Gleises. Diese Gleisstörgrößen sind aus den Fahrzeugmessungen be-
kannt, die Spektren für das Schottergleis auf der Brücke sind in Bild 11 a) dargestellt. Aus den 

Bild 10:	Modale Kräfte als Zeitverläufe und 
Spektren, bei der Überfahrt einer 
statischen Last mit vT = 100 km/h, a) 
erste und b) zweite Eigenform, und 
infolge von harmonischen Lasten 
mit c) f = 7 Hz für die erste Eigen-
form und d) f = 11 Hz für die zweite 
Eigenform. Alle Ergebnisse sind für 
starre und elastische Auflagerung 
dargestellt
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Störgrößenamplituden von s = 0,2 und 0,1 mm bei den interessierenden Frequenzen 7 und 
11 Hz lassen sich mit der Radsatzmasse mR dynamische Kräfte von ungefähr 

� (8)

ableiten, vergleiche Bild 10 unten. Die Amplituden infolge der Gleisunregelmäßigkeiten sind in 
etwa gleich groß wie die Amplituden infolge der Brückenauf- und -abfahrt.

Bild 11:	a) Gemessene Gleislagefehler ò am Messort Ebene, õ auf der Brücke, Δ im Tunnel 
(Feste Fahrbahn), b) Schwingungen des Brückengleises bei der Überfahrt des Mess-
zuges mit vT = ò 160, õ 125, Δ 100, + 80, × 63 km/h

Bild 12:	Wie Bild 10, jedoch mit vT = 160 km/h Bild 13:	Wie Bild 10, jedoch mit vT = 300 km/h
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In den Bildern 12 und 13 sind die statischen und dynamischen Kraftkomponenten für die hö-
here Fahrgeschwindigkeit von 160 km/h und für eine hohe Fahrgeschwindigkeit von 300 km/h 
dargestellt. Man erkennt deutlich, dass die Spektren mit zunehmender Zuggeschwindigkeit 
aufgeweitet werden. Das deutlich größere, tieffrequente Überfahrtspektrum nähert sich bei 
300 km/h der Grundeigenfrequenz von 3,7 Hz an. Bei noch höheren Geschwindigkeiten oder 
kürzeren Brücken trifft das Überfahrtspektrum Wj(ω) auf das Resonanzspektrum H0(ω) und 
große Überhöhungen sind möglich.

Nicht nur das tieffrequente Überfahrtspektrum wird breiter, sondern auch die Schwankungen 
im höherfrequenten Spektrum. Damit sind noch weitere Verstärkungen oder Reduzierungen 
möglich, je nachdem ob die Resonanzkurve mit ihrer Halbwertsbreite vollständig in einem 
Maximalwert- oder Minimalwertbereich liegt. Diese Art von Resonanzen und Auslöschungen 
sind jedoch bei den vorliegenden Messungen wegen der geringeren Zuggeschwindigkeiten 
und den damit schmalbandigeren Spektrumsschwankungen nicht möglich.

Die beobachteten Resonanzanregungen können demnach bei diesen Brückenmessungen nur 
durch die Überlagerung mehrerer Achsen entstehen. Der Abfolge der Achsen im Zeitbereich 
F(t), Gl. (9), mit verschiedenen Verzögerungszeiten Tk entspricht im Frequenzbereich einer Über-
lagerung von komplexen Exponentialfunktionen exp(iωTk), Gl. (10), und man erhält ein Produkt 
des ursprünglichen Lastspektrums F0(ω) einer Achse mit dem Achsfolgespektrum X(ω).

� (9)

� (10)

 
Das spezifische Achsfolgespektrum des eingesetzten Messzuges ist im Bild 14 für die beiden 
interessierenden Zuggeschwindigkeiten als Zeitverlauf und (Fourier-)Spektrum, im Bild 11 b) 
zusätzlich als gemessene Terzbandspektren für alle Zuggeschwindigkeiten dargestellt. Man 
findet ein Maximum bei 7 Hz für 100 km/h und ein Maximum bei 11 Hz für 160 km/h, also 
jeweils nahe bei den betrachteten Eigenfrequenzen. Das Maximum ist jeweils die größte Spit-
ze innerhalb eines breiteren Frequenzbandes mit einer Reihe von Amplitudenspitzen. Gleich-
zeitig treten Minima und ein Bereich reduzierter Amplituden auf, und zwar bei 7 Hz für die 
Fahrgeschwindigkeit von 160 km/h und nahe 11 Hz für 100 km/h. Darüber hinaus findet man 
diese Minima schon bei einer einzelnen Lokomotive, siehe Bild 14 c) und d). Man kann somit 
schlussfolgern, dass die Achsfolgespektren entscheidend für die Anregung beziehungsweise 
Unterdrückung der einzelnen Brückeneigenschwingungen sind. Die Achsfolge ergibt Minima 
und Maxima, die zu den Messbeobachtungen passen, wobei die Auslöschung durch die Achs-
folge offensichtlich die größere Bedeutung hat [15]. Isolierte Maximalwertspitzen findet man 
im Achsfolgespektrum nur bei speziellen, sehr regelmäßigen Zügen [16].

Die hier diskutierten Achsfolgespektren stehen im Zusammenhang mit den Zugsignaturen in 
den UIC-Regeln [17], die als Funktion der Wellenlänge ausgedrückt werden. Kleine Wellenlän-
gen beziehungsweise höhere Frequenzen sind dabei allerdings unterrepräsentiert, obwohl sie 
wie bei dem vorliegenden Beispiel durchaus von Bedeutung sein können.
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Abschließend zeigt Bild 15 die Maximalamplituden aller Messzugfahrten. Man verzeichnet 
eine leicht überproportionale Amplitudenzunahme mit der Zuggeschwindigkeit.
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Messtechnische Überlegungen bei Fallversuchen

Tino Kühn1 

Kurzfassung. In diesem Beitrag werden prinzipielle Untersuchungen an der 
200-kJ-Fallanlage des Instituts für Massivbau der TU Dresden vorgestellt. 
Besonderer Wert wird dabei auf einige Aspekte der hochdynamischen Prüfung 
von steifen Bauteilen, wie Betonplatten, gelegt. An einigen Beispielen werden 
Details der Prüfung näher beleuchtet und die komplexe Interaktion zwischen Prüf-
anlage, Prüfling und Messwert betrachtet. Einige selektierte Ergebnisse zeigen ein 
teilweise unerwartetes Verhalten auf und laden zur Diskussion ein.

Reflections on measuring technique in drop tests – Abstract. In this paper the 
current state of a research project on the behaviour of reinforced concrete slabs 
subjected to impact loads are presented. As one part of the project several slabs 
were tested under varying conditions using a drop tower with a capacity up to 200 
kJ. In this article, details of the testing and of the complex interaction between test 
equipment, specimen and measurement will be shown more in detail by a few ex-
amples. The paper gives some insight in the methodology and the problems which 
need to be solved as well as first principal example results for public discussion.

1	 Einführung

Im vorliegenden Beitrag werden einige Aspekte umfangreicher Forschungsarbeiten zur Er-
mittlung des Schädigungsverhaltens von Betonplatten bei hochdynamischer Aufprallbean-
spruchung betrachtet. Ein Teil des zugrunde liegenden Projektes befasst sich mit der syste
matischen Untersuchung der Belastungsbedingungen und der Analyse des resultierenden 
Schädigungsverhaltens von strukturnahen Bauteilen, in diesem Falle von ebenen Platten, 
welche hierfür in einer geführten Freifallversuchsanlage getestet werden.

Die Variation einer Vielzahl von Parametern, wie der Fallhöhen, der Fallmassen und der davon 
abgeleiteten Aufprallgeschwindigkeiten und Fallenergien, aber auch die Untersuchung des 
Einflusses unterschiedlicher Betonfestigkeiten oder verschiedener Bewehrungsgrade sind 
Teil des Gesamtprojektes. Zusätzliche Größen, wie beispielsweise der Einfluss des Impaktor-
durchmessers und dessen Form, werden in Stichversuchen betrachtet. Ziel der Untersuchun-
gen und der großen Anzahl von Versuchen ist die Schaffung einer verlässlichen und konsisten-
ten Datenbasis für spätere Analysen und Modellentwicklungen. Der vorliegende Beitrag gibt 
einen Einblick in die Methodik der Arbeiten und Datenanalysen und zeigt Probleme auf, wel-
che noch gelöst werden müssen. An einigen Beispielen werden erste Ergebnisse beleuchtet.

1	 M.Sc., Institut für Massivbau, TU Dresden
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2	 Grundlegende Betrachtungen

Strukturen unter dynamischen Belastungen sind Gegenstand der aktuellen Forschung am In-
stitut für Massivbau der TU Dresden. In einer Vielzahl von Projekten zu dieser Thematik wird 
sowohl das lokale Materialverhalten unter verschiedenen Belastungszuständen als auch des-
sen Einfluss auf das globale strukturelle Verhalten bei moderaten Beanspruchungsgeschwin-
digkeiten betrachtet. Typische Vertreter letzterer sind beispielsweise Aufprallbelastungen in-
folge von Fahrzeuganstößen, Flugzeugabstürzen oder bei Felsrutschen etc.

Die hohe Geschwindigkeit bei dynamischen Experimenten führt wahrscheinlich zu einem 
Dehnrateneffekt in Form einer entsprechenden Festigkeitssteigerung beim Werkstoff Beton. 
Dies wurde bereits von mehreren Autoren sowohl für den Druckbereich, z. B. [1], als auch im 
Zugbereich, z. B. [2], postuliert. Unabhängig davon kann dieser Effekt in numerischen Model-
len, beispielsweise als eine Art Viskosität oder Dämpfung bei niedrigen Dehnraten oder als 
Rissöffnungsträgheit bei höheren Geschwindigkeiten, beschrieben werden, z. B. [3]. Anhand 
einer Vielzahl von numerischen Benchmark-Modellen konnte aber auch gezeigt werden, dass 
der strukturelle und materielle Anteil bei den zugrunde liegenden Experimenten nicht wirklich 
separiert werden kann und jeder dieser Kennwerte jeweils beide Anteile beinhaltet. Dieser 
Fakt macht es äußerst schwierig, Kennwerte aus dynamischen Experimenten auf die Realität 
oder in entsprechend allgemeingültige Berechnungsmodelle zu überführen [4].

Wie in vielen experimentellen Fallversuchen in der Vergangenheit, z. B. [5], leider gezeigt wer-
den konnte, ist die genaue Kenntnis über die Interaktion von Anlagentechnik und Versuchs-
körper entscheidend für die Bewertung von Versuchen, um verwertbare und allgemeingültige 
Ergebnisse zu erzielen. Der Einfluss des Werkstoffes und seiner Eigenschaften ist zwar ir-
gendwie bemerkbar, aber nicht wirklich vom strukturellen Ergebnis trennbar. Um dieses dy-
namische Verhalten besser zu verstehen, sind numerische Simulationen selbst mit groben 
Werkstoffmodellannahmen unverzichtbar. Sie geben Einblicke in das wahre lokale Verhalten 
und vermitteln ein Gefühl für die globale Reaktion, ohne experimentell bedingte Störungen [6].

Im Folgenden werden als Teil eines umfangreichen Projektes zur Kennwertermittlung Bei-
spielversuche an bewehrten Betonplatten vorgestellt, welche mit Hilfe einer eigens hierfür 
errichteten hochenergetischen Fallanlage durchgeführt wurden. Dieser Aufsatz vermittelt Ein-
blicke in die Besonderheiten des Versuchsaufbaus und es werden einige grundlegende expe-
rimentelle Ergebnisse näher betrachtet, ohne einen Anspruch auf Vollständigkeit zu erheben.

2.1	 Die Versuchsanlage

Entsprechend der gestellten Projektanforderungen wurde am Otto-Mohr-Laboratorium der 
TU Dresden eine neue Anlage für hohe Fallenergien im Treppenhaus eines bestehenden Ge-
bäudes konzipiert und realisiert. Mit einer Fallhöhe von bis zu ca. 11 m und einer maximalen 
Fallmasse von 2,5 Tonnen sind mit dieser Anlage Energien von bis zu ca. 200 kJ nutzbar. Auf 
einem 3 × 3 m großen Spannfeld lassen sich Bauteile entsprechender Größe fixieren und 
belasten. Mit Auftreffgeschwindigkeiten von bis zu 15 m/s und einem flexiblen System von 
Impaktoren lässt sich ein breiter Bereich dynamischer Versuche unterschiedlichster Schädi-
gungsformen abdecken. Neben den reinen Freifallversuchen lassen sich mit der Anlage auch 
deutlich höhere Geschwindigkeiten mit beschleunigten Projektilen realisieren. Hierfür lässt 
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sich zusätzlich ein Beschleuniger senkrecht in das 4-stöckige Gebäude integrieren. Mit Hilfe 
von zwei parallelen Druckluftbehältern mit einer Kapazität von je 500 l lassen sich bei maxima-
lem Ladedruck von bis zu 16 bar nahezu die gleichen Energien von 200 kJ realisieren.

Der Durchmesser des Beschleunigers ist in der aktuellen Konfiguration auf 100 mm festge-
legt, wodurch sich prinzipiell die gleichen Projektile wie in der aktuell verwendeten Freifallkon-
figuration nutzen lassen. Auch hierfür steht ein breites Sortiment zur Verfügung und ermög-
licht die flexible Anpassung an verschiedenste Prüfaufgaben. Die maximale Projektilmasse ist 
hierbei in etwa auf ca. 100 kg beschränkt. Je nach Gewicht und Ladedruck lassen sich somit 
Auftreffgeschwindigkeiten von ca. 150 m/s realisieren.

Die Kombination beider Techniken ermöglicht dynamische Untersuchungen in einem breiten 
Geschwindigkeitsspektrum bei vergleichbaren Energien. Die Untersuchung des Materialver-
haltens und die Validierung bestehender Modelle, aber auch die Optimierung von Schutz-
strukturen und Laminataufbauten können mit der bestehenden Anlage durchgeführt werden. 
Das Spannfeld ermöglicht einen flexiblen und systematischen Prüfaufbau. Die sich darunter 
befindliche seismische Masse von 30 t ist auf vier Pneumatikfedern mit einem maximalen 
Federweg von 500 mm gelagert. Diese erlauben die Einstellung der Federhöhe und der Stei-
figkeit je nach Versuchsanforderung.

Bild 1 zeigt den Aufbau des Prüffeldes im unteren Bereich des Gebäudes mit einer zerstörten 
1,5 × 1,5 m großen Betonplatte, dem Fallschlitten mit 100-mm-Impaktor und den vertikalen 
Führungen zur linken und rechten Seite. Neben dem Impaktor in der Mitte sind die zwei Not-
falldämpfer zu erkennen, welche im Falle des Durchstanzens der Probe die restliche Energie 
abbauen und weitere Zerstörung verhindern.

Bild 1: Ansicht des Spannfeldes mit Fallschlitten und zerstörter Probe� Foto: Tino Kühn
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2.2	 Energie und Impulsbetrachtungen

Statische Experimente werden in der Regel kraft- bzw. weggesteuert durchgeführt. Freifall-
versuche sind hingegen rein energiegesteuerte Experimente, welche nur über ihre Fallmassen 
und Fallhöhen beeinflusst werden können. Die Energie E ist mit der potenziellen Energie bei 
gegebener Höhe h mit E = m · g · h definiert. Darin sind m die Masse und g als Erdbeschleuni-
gung enthalten. Ignoriert man Reibungseffekte, ergibt sich die Aufprallgeschwindigkeit v mit:

 (1) 2v g h   	 (1)

und die reine Fallzeit t mit:

(2)

2 h
t

g


  	 (2)

Der durch den Impaktor erzeugte Impuls wird während der Kontaktzeit teilweise in den Pro-
bekörper übertragen, wobei die Länge und die Beschaffenheit der Probekörper wichtige Ein-
flussgrößen hierfür sind. Ignoriert man diese und diverse Oberflächeneffekte vorerst, ergibt 
sich die resultierende Impaktorgeschwindigkeit vIR nach dem Aufprall zu:

 (3) 

 I I S S S I S
IR

I S

m v m v m v v
v k

m m
     

 


 	 (3)

und die Geschwindigkeit vSR des Prüfkörpers mit:

 (4) 

 I I S S I S I
SR
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m v m v m v v
v k

m m
     

 


 	 (4)

wobei k den Impulstransfer zwischen 1 (rein elastisch) und 0 (rein plastisch), m die Mas-
se und v die Geschwindigkeiten von Impaktor und Probe beschreiben. Die für das Beispiel 
experimentell ermittelbare Stoßzahl k = 0,1 gilt in etwa für den Referenzversuch für 2 m 
Fallhöhe bei einer Fallmasse von 800 kg für eine C40-Betonplatte mit einer Geometrie von 
1,5 × 1,5 × 0,3 m. Sie führt zu einem geringen Rückprall des Impaktors mit einer Geschwindig-
keit von vIR = -0,48 m/s und einer resultierenden Probekörper- und Fundamentgeschwindig-
keit von vIS = 0,14 m/s. Die weiche Lagerung der seismischen Masse erlaubt unter Berücksich-
tigung der Nichtlinearität der Federsteifigkeiten die genaue Bestimmung der resultierenden 
Geschwindigkeiten und Beschleunigungen und eine erste integrale Beurteilung des Schädi-
gungsvorganges im Bauteil.

2.3	 Fundament und Lagerung

Das Fundament besteht aus einer seismischen Masse von ca. 30 t und ist auf vier Dop-
pelfaltenbalg-Pneumatikfedern mit zusätzlichen Stabilisatoren gelagert. Druck und Hub sind 
regelbar, was eine definite Abstimmung des Fundamentes auf den Versuch ermöglicht. Im 
Beispiel erfährt die Masse eine Auslenkung von 24 mm innerhalb einer Zeit von ca. 200 ms. 
Die Federkennlinien sind nichtlinear und von geometrischen Änderungen bei verschiedenen 
Hüben und vom entsprechenden Druck bei variabler Temperatur abhängig. Dies führt zum 
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Beispiel zu einer statischen Druckbelastung von pS = 3,1 bar bei 235 mm Hublänge, um das 
Fundament, die Nutzlast und die Proben stabil zu halten. Pro Feder ergibt sich daraus im Bei-
spiel eine statische Kraft von 80 kN. Bei dynamischer Belastung ist für den Beispielversuch 
eine zusätzliche Kraftamplitude von 5,5 kN aus der Massenbeschleunigung für jede Feder 
ableitbar. Das Pneumatiksystem stellt hierbei während des Versuches einen geschlossenen 
Kreislauf dar, was zu einer Kompression im Gesamtsystem führt. In diesem Fall ist das isen-
trope Druck-Volumen-Verhältnis vereinfacht gegeben durch:

 (5) 

   S S S S
D

D

p h V h
p

V






  	 ( 5 ) 

mit einem statischen Druck pS(hS), dem statischen Federnvolumen VS(hS) sowie pD und VD als 
deren dynamische Anteile. Der freie Parameter κ ist der bekannte Isentropenexponent und für 
trockene Luft κ = 1,4. Im Beispiel erhöht sich der Druck auf pD = 3,7 bar mit einer Reduzierung 
des Hubes auf 210 mm. Die Temperatur in den Federn erhöht sich während der Kompression. 
Unter der Annahme einer adiabaten Zustandsänderung ergibt sich der Zusammenhang aus:

 

 (6) 
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	 ( 6 ) 

mit TS und TD jeweils als Temperaturen für den statischen und dynamischen Belastungsfall. 
Im Beispielexperiment erhöht sich die Temperatur um 41 K bei einer angenommenen Umge-
bungstemperatur von 20 °C. Weiterhin ist die Volumenänderungsarbeit aufgrund der Kom-
pression mit:

 (7) 
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             
 	 (7)

 
gegeben. Für das Beispiel 
ermittelt sich eine Arbeit 
von 1,8 kJ für jede Feder, 
was bedeutet, dass nur ca. 
65 % der Fallenergie in den 
Fundamentfedern wirksam 
werden. Bild 2 zeigt die ge-
messenen Fundamentdaten 
für das Beispiel, welche 
sehr gut mit den rein ana-
lytischen Annahmen über-
einstimmen. Die Kenntnis 
über die Fundamentreaktion 
ermöglicht einen ersten Hin-
weis auf das global definier-
bare Schädigungsverhalten 
für den Plattenaufprall. Bild 2: 	 Druck und Verschiebungsverlauf des beschleunigten 

Fundamentes
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2.4	 Zweitschlagverhinderung

Nachdem sich das Fundament prinzipiell entsprechend Gleichung (4) verhält, können die Re-
aktion des Impaktors und seine Geschwindigkeit anhand von Gleichung (3) bestimmt werden. 
Eine Zunahme der Stoßzahl führt hierbei zum Rückfedern mit entsprechend negativen Ge-
schwindigkeiten. Im Beispielexperiment führt die negative Geschwindigkeit vIR ebenfalls zur 
Richtungsänderung des Impaktors, gefolgt von einem zweiten Schlag bzw. von häufigeren 
Schlägen bis zur vollständigen Umsetzung der im Impaktor gespeicherten Energie. Um diese 
Einflüsse in der Analyse zu verhindern, kann der Fallschlitten durch selbsthemmende Brem-
sen genau dann gestoppt werden, wenn der Schlitten nach dem ersten Aufschlag erstmalig 
seinen oberen Umkehrpunkt erreicht. Zu diesem Zeitpunkt ist die dynamische Lastkompo-
nente gleich null.

2.5	 Impaktorensystem

Entsprechend dieser Vorgehensweise sollte für Experimente mit hohen Steifigkeiten bzw. 
spröden Werkstoffen wie Beton nur der erste Schlag wirklich relevant sein. Die Länge des 
Schlages ist durch die Länge des Impaktors bestimmt und ergibt sich unter Annahme linear 
elastischer Kompression und Expansion mit:

(8)
2 I

I
I

l
t

c
   	 (8)

mit der Impaktorlänge lI und dessen Wellenausbreitungsgeschwindigkeit cI, welche durch:
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seinen Elastizitätsmodul E, seine Querkontraktionszahl μ und seine Massendichte ρ gegeben 
ist. Mit einer longitudinalen Wellenausbreitungsgeschwindigkeit von ca. cI = 5500 mm/ms 
liegt die Impulslänge für das Beispiel bei ca. tI = 0,274 ms. Berücksichtigt man vorerst wei-
terhin ein rein elastisches, ungeschädigtes Verhalten der Proben, ergibt sich die maximale 
Spannung unabhängig von der Masse des Impaktors mit:

 (10) 
1
2I I IS c v     	 (10)

Die Impaktorspannung für das Beispiel beträgt SI = 134 MPa, welche über die Impaktfläche 
in die Impaktorkraft von FI = 1,1 MN resultiert und somit eine maximale mögliche Beanspru-
chung definiert.

In Bild 4 werden die gemessenen Impaktorkräfte während der ersten 4 ms für piezoelektri-
sche Dehnungssensoren (oben) und für widerstandsbasierte Dehnungsmessstreifen (unten) 
verglichen. Die maximale Kraft von ca. 0,8 MN ist geringer als die theoretische Annahme. Die 
longitudinale Impaktoreigenfrequenz wird in der oberen Kurve gut als überlagerte Schwingung 
über dem ca. 1 ms langen Hauptimpuls sichtbar. Die Gesamtsteifigkeit des Impaktorsystems 
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kann verändert werden, um das Belastungsverhalten zu modifizieren und beispielsweise die 
Belastungsdauer und die Impulsform variabel an das Prüfobjekt anzupassen. Dies erfolgt bei-
spielsweise durch zusätzliche Lagen zwischen den Impaktoren und den Zusatzmassen oder 
durch Veränderung der Federsteifigkeiten und -wege am Fallschlitten.

Bild 3: Spannungszustand des Impaktors zu unterschiedlichen Zeitpunkten

Bild 4: Kraftverläufe am Impaktor für piezoelektrische und widerstandsbasierte Sensoren
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3	 Prinzipielles Plattenverhalten

Bis zu diesem Punkt erfolgte die Betrachtung des äußeren Systems durch eine Abstraktion 
des Probenverhaltens mit Hilfe der Stoßzahl k = 0,1, welche für den vorliegenden Fall Gültig-
keit hat. Die Probe ist auf der Fundamentmasse mit vier Festlagern fixiert, welche gleichzeitig 
als Kraftmesszellen dienen. Dies ermöglicht eine äußerst steife Verbindung zwischen Mess-
objekt und Fundamentmasse. Vergleicht man Bild 2 und Bild 4, erkennt man, dass der erste 
Belastungsimpuls nach ca. 70 ms beendet ist, währenddessen die Bewegung des Fundamen-
tes erst ca. 100 ms später beginnt. Die Lagerung kann demzufolge für diese Zeit steif und un-
verschiebbar in vertikaler Richtung betrachtet werden. In Bild 5 sind die Belastungsbedingun-
gen der Platte während des ersten Belastungsimpulses auf den Punkt A (obere Plattenmitte) 
skizziert. Mit Gleichung (9) ergibt sich die longitudinale Wellenausbreitungsgeschwindigkeit in 
der Betonprobe mit ca. cCL = 4.025 mm/ms. Mit einer Probendicke von HC = 300 mm ergibt 
sich die Zeit der ersten Wellenreflektion tCL = 0,075 ms. Zu dieser Zeit erreicht die induzierte 
Druckwelle die Unterseite am Punkt B und reflektiert als Zugwelle zurück.

In Bild 6 sind die numerischen Ergebnisse des zeitlichen Verlaufes der vertikalen (SYY) und 
horizontalen Spannungskomponenten (SXX) in den Punkten A und B für einen kurzen Impuls 
dargestellt. Die sphärische Ausbreitung der Wellenfront führt in der Platte zur Reduzierung 
der Spannungsamplitude mit zunehmendem Abstand r zum Impulsursprung mit annähernd 
1/r. Nach einem Anfangsplateau wird der Spannungsanstieg an der Unterseite der Platte er-
kennbar und reflektiert in eine Zugwelle. Die reflektierten Wellenfronten interferieren mit den 
weiterhin einlaufenden Druckwellen zu einem komplexen, nahezu chaotischen Spannungszu-
stand innerhalb der Struktur. Die lokalen Dehnraten reichen von hohen Werten im Bereich der 
Impaktzone bis hin zu geringen Werten verteilt in der gesamten Struktur.

Die sich einstellenden vertikalen Verschiebungen UYY der Positionen (A; UYY oben) und (B; 
UYY unten) sind in Bild 7 dargestellt. Schädigung oder Plastifizierung ist in diesem Beispiel 
unterdrückt. Ein Eindringen des Impaktors (rot) ist während der Belastungszeit (blau) mit deut-
lich größeren Amplituden an der Plattenoberseite als an der Unterseite (schwarz) zu erkennen. 
Das Eindringen reduziert sich wieder am Ende der Belastungszeit bis zu einem Zustand, an 

Bild 5: Prinzip zur elastischen Wellenausbreitung in der Platte
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Bild 6: Berechnete Spannungsverläufe während der ersten ca. 1,4 ms

Bild 7: Berechnete Verschiebungen während der ersten 1,4 ms
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dem (A) und (B) nahezu die gleichen vertikalen Verschiebungen mit vertikal oszillierenden 
Schwingungen aufweisen. Hieran schließt sich eine globale Verformung mit einem ersten 
Maximum bei ca. t = 1 ms an, welche mit der Periodenzeit der natürlichen Eigenmoden kor-
respondiert. Vergleicht man dies mit Bild 4, erkennt man die sehr gute Übereinstimmung der 
Impulsbelastungszeit mit der globalen Plattendurchbiegungszeit, was in diesem Falle zu einer 
eher statischen Bewertung mit Biegezugversagen führen würde.

4	 Experimentelle Ergebnisse

4.1	 Experimenteller Versuchsaufbau

Ausgehend von einer Referenzkonfiguration wurden verschiedenste Parameter in einem sta-
tistisch relevanten Bereich systematisch variiert. Die Referenzdaten wurden wie folgt defi-
niert:

q	 Probekörper
	 q	 Betonklasse: C40 (C35/45)
	 q	 Plattengeometrie: 1,5 × 1,5 × 0,3 m
	 q	 Bewehrung: BSt 500, Øs 10/10 cm, kreuzweise
	 q	 Betondeckung: 25 mm

q	 Impaktor
	 q	 Fallhöhe: 2 m
	 q	 Fallmasse: 800 kg
	 q	 Impaktorlänge: 750 mm
	 q	 Impaktordurchmesser: 100 mm
	 q	 Impaktorform an der Spitze: flach

q	 Fundamentdaten
	 q	 Gewicht zuzüglich Auflager: ca. 32.000 kg
	 q	 statische Auslenkung: 235 mm bei 3,1 bar Federdruck

Die Messdatenerfassung erfolgt standardmäßig für die Impaktorkräfte und Beschleunigun-
gen in dessen Spitze, wobei die Kräfte parallel mit piezoelektrisch- und widerstandsbasierten 
Sensoren erfasst werden. Das Fundamentverhalten wird anhand des zeitlichen Verlaufes sei-
ner Verschiebungen, Beschleunigungen und Federdrücke vollständig erfasst. Die Erfassung 
der Probenreaktion erfolgt durch Messung der Lagerkräfte zwischen Fundament und Probe, 
wobei auch hierfür redundant jeweils piezoelektrische Sensoren, Halbleiter- und klassische 
DMS eingesetzt werden, um geringe quasistatische Änderungen genauso gut wie hochdy-
namische erfassen zu können. Die Daten werden üblicherweise mit einer Samplingrate von 
2 MHz für den relevanten Zeitbereich von einer Sekunde aufgezeichnet, wofür ein 24-Kanä-
le-Erfassungssystem zur Verfügung steht. Zusätzlich werden zwei Hochgeschwindigkeitska-
meras getriggert, um direkte dreidimensionale Verschiebungs- und Verformungsmessungen 
auf der Probe zu ermöglichen.

Nachfolgend sei nur ein geringer Teil dieser umfangreichen Untersuchungen dargestellt, ohne 
Anspruch auf Vollständigkeit.
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4.2	 Einfluss der Impaktorgeometrien

Der Einfluss der Impaktorlänge konnte bereits rein analytisch gut beschrieben werden. Die 
Form der Impaktorspitze spielt allerdings eine deutlich größere Rolle im Hinblick auf das Schä-
digungsverhalten, als dass dies rein analytisch beschrieben werden kann. Im Folgenden wur-
den ausgehend von der Referenzkonfiguration drei verschiedene Spitzenformen bei einem 
Impaktordurchmesser von 100 mm und einer Plattendicke von 200 mm untersucht. Bild 8 
zeigt einen Vergleich des Schädigungsverhaltens einheitlich 100 ms nach dem Triggersignal. 
Die Impaktoren sind alle bereits ca. 100 mm in das Bauteil eingedrungen und man erkennt 
bereits recht deutlich die unterschiedlichen Schädigungsmechanismen. Die flache Impaktor-
spitze führt zu einem reinen ringförmigen Ausstanzen, wohingegen mit geringer werdendem 
Spitzenradius eine Zunahme der Oberflächenschädigung durch entsprechende Abplatzungen 
zu verzeichnen ist.

Eine genauere Betrachtung der Impaktorkraftverläufe in Bild 9 zeigt die hohen Werte mit 
ihrem Maximum in Druckrichtung bei ca. 534 kN für das flach, 187 kN für das halbrund und 
152 kN für das spitz zulaufende Impaktorende. Die Beschleunigungsverläufe sind mit Maxima 
bei ca. 4.000 g recht gering für das flache Impaktorende und überschreiten den Messbereich 
des Sensors von 5.000 g in den beiden anderen Fällen. Interessanter als die Maxima sind in 
diesem Falle allerdings die nachfolgenden Verläufe. Während die Amplituden beim Impaktor 
mit flachem Ende nach ca. 10 ms bereits auf null abgeklungen sind, liegen die Werte für die 
runden und spitzen Impaktoren noch deutlich länger in diesen Bereichen, was mit einer steti-
gen Schädigung durch oberflächige Abplatzungen einhergeht.

Der Prozess endet mit einem Durchstanzen für den flachen Impaktor und mit weniger starker 
Penetration für die beiden anderen Fälle. In Bild 10 sind die Rückseiten der Platten mit deut-
lichen Stanzkegeln für den flachen (links) und halbrunden Impaktor (Mitte) und einem völlig 
davon abweichenden Verhalten im rechten Fall (spitzer Impaktor) zu sehen.

 

Bild 8:	 Einfluss der Impaktorform auf die Schädigung an der Auftreffseite zum Zeitpunkt 
100 ms � Fotos: Tino Kühn
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4.3	 Einfluss der Fallmassen

Die Fallmasse wurde nachfolgend auf 1.800 kg erhöht und die Plattendicke auf 200 mm re-
duziert bei ansonsten gleich bleibender Konfiguration. Die Fallenergie erhöht sich somit von 
ca. 15 kJ auf 35 kJ. Die resultierenden Impaktorkräfte und Beschleunigungsverläufe sind in 
Bild 11 dargestellt.

Das Maximum der Kraft des ersten Impulses erhöht sich von ca. 534 kN bei einer Fallmasse 
von 800 kg auf 671 kN bei 1.800kg, was moderat im Vergleich zur deutlich höheren Energie 
ist, allerdings aber keinerlei statistische Absicherung aufweist. Verdeutlicht werden kann die-
ser Effekt aber durch die Tatsache, dass bereits bei der geringeren Fallmasse eine deutliche 

Bild 9: 	 Verlauf von Impaktorkraft und Beschleunigung bei Verwendung dreier unterschied
licher Impaktorgeometrien

Bild 10:	Einfluss der Impaktorform auf die Schädigung der Rückseite � Fotos: Tino Kühn
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Schädigung der Probe auftritt und diese nahezu durchstoßen wurde. Ein Extra an Energie 
führt nun nicht zwingend zu einem Anstieg der Schädigung, insofern diese bereits nahezu 
abgeschlossen ist. Ein großes Maß an Schädigung bedeutet hierbei, dass der Impaktor be-
reits fast die gesamte Plattendicke durchdrungen und nur noch die untere Bewehrungsschicht 
einen Widerstand entgegenzusetzen hat. Eine höhere Energie führt zu einer tieferen Penetra-
tion, bis in diesem Falle die Sicherheitsdämpfer den Rest absorbieren. Die Energieadsorption 
durch das Fundament erhöht sich von 11 kJ auf 17 kJ, allerdings verringert sich das Verhältnis 
zur Fallenergie von ca. 70 % auf 50 %. Dieser Unterschied liegt in diesem Fall an den ak-
tivierten Dämpfern, welche bei einer globalen Energiebetrachtung wie dieser natürlich mit 
berücksichtigt werden müssen.

Bild 12 zeigt erneut vergleichend 
die Rückseiten der Platten für 
hohe und für niedrigere Fallmas-
sen. Der Impaktor durchstößt die 
gesamte Plattendicke für die hohe 
Masse (rechts), was zu einer mas-
siven Zerstörung der unteren Be-
wehrungsschicht mit teilweisen 
Rissen führte. Auf der linken Seite 
blieb der Impaktor in der Probe 
stecken. Die Rückseite weist zwar 
große Schäden auf, die Beweh-
rungsstäbe sind allerdings intakt.

Bild 11: Verlauf von Impaktorkraft und Beschleunigung bei unterschiedlichen Fallmassen

Bild 12:	Einfluss der Fallmassen auf der Rückseite der 
getesteten Platten� Fotos: Tino Kühn
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4.4	 Variation der Fallhöhen

Mit Vergrößerung der Fallhöhen erhöhen sich die Fallenergie und die Auftreffgeschwindigkeit. 
Im Beispiel wurde die Referenzkonfiguration in drei Schritten mit 2, 3 und 4 m getestet, was 
zu Energien von ca. 15, 24 und 32 kJ und Impaktorgeschwindigkeiten von 6,3; 7,7 und 8,6 m/s 
führt. Die Plattendicke beträgt in allen Fällen 300 mm. Die Triggerzeitpunkte in Bild 13 wurden 
für höhere Geschwindigkeiten angepasst, um eine vergleichbare Zeitbasis zu schaffen. Es ist 
offensichtlich, dass die Zeitverläufe der Kräfte nahezu identisch sind und die Variation der Fall-
höhe hier keinen signifikanten Einfluss zeigt. Die Kraftamplituden schwanken im Bereich von 
5 % um einen Wert von ca. 750 kN. Die maximale Impaktorspitzenbeschleunigung schwankt 
in einem Bereich von 57, 49 bis 34 mm/ms2, was ebenfalls signifikant und unerwartet ist. Die 
Ursachen hierfür konnten noch nicht weiter analysiert werden.

Vergleicht man die Rückseiten der Probekörper für unterschiedliche Fallhöhen (Bild 14), ist ein 
hohes Maß an Schädigung bei der rechts abgebildeten Platte zu erkennen. Die hohe Energie 
bei 4 m Fallhöhe führte wiederum zu einem vollständigen Durchstoßen der Probe mit Akti-
vierung der Sicherheitsdämpfer. Unabhängig davon sind die Daten während der relevanten 
ersten Millisekunden unbeeinflusst davon. Die Energie ist annähernd so hoch wie die bei 
erhöhter Fallmasse mit 1.800 kg. Ignoriert man vorerst die geringere Plattendicke bei den Fall-
massenversuchen, erkennt man rechts im Bild 14 ein ähnliches Schädigungsbild. Vergleicht 
man die geschädigten Proben nach Impaktbelastungen mit 2 und 3 m Fallhöhen, erkennt man 
ab 3 m Fallhöhe Risse in der unteren Bewehrung.

Bild 13:	Einfluss der Fallhöhe auf den Kraftverlauf und die Beschleunigung
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5	 Zusammenfassung

Die Ausführungen zeigen die Relevanz eines detaillierten Verständnisses der Prüfmaschine 
und des gesamten Versuchsaufbaus sowie des Versuchsablaufs bei der Analyse von Mess-
daten für schnelle Prozesse. Die theoretische Betrachtung von grundsätzlichen zeitlichen 
Zusammenhängen ist der wichtigste Faktor zur Festlegung eines sinnvollen Messkonzeptes 
für solche Experimente. Die Kenntnis des Verhaltens der Prüfkörper und deren Wechselwir-
kung mit der Prüfeinrichtung führen zu einem besseren Verständnis und einer nachvollzieh-
baren Interpretation der manchmal einfach als Messfehler oder Rauschen abgewerteten 
Datenbasis.

Die Interpretation der drei Beispieldatensätze wurde anhand von nur zwei Messwerten am 
Impaktor durchgeführt, da eine Art statische Ersatzkraft für Bauingenieure am relevantesten 
für die Bemessung erscheint. Im Detail hat diese eingeschränkte Sicht keine Gültigkeit mehr, 
da eine wesentlich größere Anzahl von Parametern durch die Interaktion von Prüfkörper und 
Prüfvorrichtung beeinflusst werden. Am Beispiel der Kraftmessung zwischen Impaktor und 
Fallmasse wird dies deutlich, da diese beispielsweise sehr stark durch Querkräfte auf Biegung 
beeinflusst werden und Fehlinterpretationen hierzu möglich sind. Um dies zu kompensieren, 
wären perspektivisch zusätzliche Sensoren nötig.

Die drei Beispiele zeigen weiterhin die Schwierigkeiten auf, will man klar und eindeutig zwi-
schen den drei wichtigsten Parametern Energie, Masse und Geschwindigkeit und deren 
Einfluss auf das Schädigungsverhalten unterscheiden. Bereits der Begriff Schädigung ist in 
diesem Zusammenhang nicht wirklich fassbar, noch ist er für solche Experimente einheitlich 
definiert. 

Vor diesem Hintergrund wären Versuche ohne umfangreiche Schädigung sinnvoll, um detail-
liertere Informationen über die wahre Belastbarkeit der Probe zu erhalten. Versuche mit einem 
deutlichen Energieüberschuss machen an dieser Stelle offensichtlich nicht wirklich Sinn. Um 
dieses Verhalten im Detail besser zu verstehen, sind momentan umfangreiche numerische 
Untersuchungen zur Abbildung der Interaktion mit der Versuchseinrichtung in Arbeit und wer-
den Auswirkung auf die nächsten Versuchsserien haben. 

Bild 14:	Einfluss der Fallhöhe auf das rückwärtige Schädigungsbild � Fotos: Tino Kühn
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Identifikation dynamischer Strukturparameter von Eisenbahnbrü-
cken mittels terrestrischer Mikrowelleninterferometrie

Jens Schneider1, Matthias Becker2,  
Andrei Firus3, Jiny Pullamthara4, Michael Drass3 

Kurzfassung. Die terrestrische Mikrowelleninterferometrie bietet die Möglichkeit, 
Deformationen von Objekten mit einer Genauigkeit von bis zu 0,01 mm bei ei-
ner hohen Abtastrate ohne jegliche Instrumentierung der zu messenden Struktur 
zu messen. Die hohe Abtastrate ermöglicht eine genaue Erfassung des Schwin-
gungsverhaltens des zu untersuchenden Objekts und somit die Ableitung der mo-
dalen Strukturparameter. Dieser Beitrag untersucht die Anwendbarkeit des Mess-
verfahrens für Eisenbahnbrücken. Die Validierung der Messmethode wurde durch 
konventionelle Vergleichsmessungen durchgeführt.

Identification of dynamic structural parameters of railway bridges by means 
of terrestrial microwave interferometry – Abstract. Terrestrial microwave inter-
ferometry is a modern measuring method, which allows deformation measurements 
with an accuracy of up to 0,01 mm at a sampling rate of up to 4000 Hz. Due to the 
high sampling frequency, the vibration behavior of the measured object can be cap-
tured accurately and its main modal parameters can thus be directly determined. This 
paper investigates the applicability of this measuring technique in case of railway 
bridges. For this, measurements of a railway bridge were performed. Their validation 
was made through parallel measurements with conventional sensors.

1.	 Einleitung

Die Identifikation dynamischer Struktureigenschaften ist ein wichtiger Aspekt in der Überwachung 
bestehender Tragwerke und in der Beurteilung ihrer Tragfähigkeit. Sie äußern sich im Bewegungs- 
und Schwingungsverhalten des Bauwerkes und werden anhand von dynamisch gemessenen Be-
wegungsgrößen abgeleitet. Konventionelle Messverfahren, wie zum Beispiel Beschleunigungs-
messungen mittels piezometrischer Beschleunigungsaufnehmer oder Verformungsmessungen 
mit induktiven Wegsensoren setzen einen großen arbeitstechnischen Aufwand voraus, da die 
Sensoren meistens direkt an die Struktur angebracht werden müssen, wobei es für manche Bau-
werke wegen der schlechten Zugänglichkeit überhaupt keine Untersuchungsmöglichkeit gibt. Des 
Weiteren können konventionelle Sensoren nur punktuell angebracht werden, was zu wesentli-
chen Einschränkungen führt, wenn die Bewegung der gesamten Struktur erfasst werden soll. 

Die terrestrische Mikrowelleninterferometrie (MI) bietet hier die Möglichkeit, Deformationen von 
gesamten Strukturen mit einer Genauigkeit bis in den Submillimeterbereich bei einer Abtastrate 

1	 Prof. Dr.-Ing., TU Darmstadt, Institut für Statik und Konstruktion
2	 Prof. Dr.-Ing., TU Darmstadt, Institut für Geodäsie
3	 M.Eng., TU Darmstadt, Institut für Statik und Konstruktion
4	 M.Sc., TU Darmstadt, Institut für Geodäsie
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von bis zu 4000 Hz und einer sehr hohen räumlichen Auflösung berührungslos zu erfassen. Durch 
die sehr hohe Abtastrate ermöglicht diese Methode auch eine genaue Erfassung des Schwin-
gungsverhaltens des zu untersuchenden Objekts und somit die Ableitung seiner modalen Kenn-
werte. Darüber hinaus ist das Messverfahren auch im laufenden Betrieb einsetzbar, da die zu 
messende Struktur weder begangen noch instrumentiert werden muss. Das stellt einen wesent-
lichen Vorteil dar, vor allem bei der Untersuchung von Eisenbahnbrücken, deren Instrumentierung 
mit traditionellen Messsystemen zusätzliche Sicherheitsmaßnahmen oder Sperrpausen der Ei-
senbahntrassen erfordert. Dieser Beitrag untersucht die Anwendbarkeit dieses Messverfahrens 
für Eisenbahnbrücken anhand eines konkreten Beispiels. Die Validierung der Ergebnisse durch 
parallele Vergleichsmessungen mit konventionellen Sensoren wird ebenfalls vorgestellt. 

2.	 Mikrowelleninterferometrie

2.1	 Messprinzip

Das Grundprinzip der Bewegungserfassung mittels terrestrischer Mikrowelleninterferomet-
rie beruht auf der Messung der Amplitude und Phase der elektromagnetischen Welle, die 
von dem Radargerät (Mikrowelleninterferometer) ausgesendet und an dem zu messenden 
Objekt reflektiert wird [1]. Der Zusammenhang zwischen der Objektbewegung Δrdisp und der 
interferometrischen Phase Φ, d. h. die Differenz der Phase zweier Messungen, ist gegeben in 
Abhängigkeit der Wellenlänge λ der ausgesendeten Mikrowelle durch: 

	 (1)

Da die interferometrische Phase Φ immer im Bereich -π bis +π (d. h. -λ/4 bis +λ/4 aufgrund 
der doppelten Wegstrecke) liegt, kann sie unter Berücksichtigung mehrerer Einflussfaktoren 
wie folgt formuliert werden:

	 (2)

Hierbei ist Φdisp die der geometrischen Streckenänderung in Blickrichtung entsprechende Pha-
senverschiebung, Φatm die atmosphärisch bedingte Phasendifferenz, Φnoise das Rauschen und 
n die Phasenmehrdeutigkeit, da nur das Phasenreststück messbar ist und nicht die ganzzahli-
ge Anzahl von Wellendurchläufen. Die atmosphärischen Einflüsse sind allerdings bei dynami-
schen Messungen (kurze Zeitintervalle) sehr gering und können daher in den meisten Fällen 
vernachlässigt werden. Die Phasenmehrdeutigkeit, d. h. die Anzahl von Phasendurchgängen, 
kann nur unter verschiedenen Annahmen bestimmt werden. Hinsichtlich der Verschiebungen 
wird meistens davon ausgegangen, dass sie zwischen zwei Abtastungen ein Viertel der Wel-
lenlänge nicht übersteigen (±λ/4 = 4,4 mm, λ = 17,4 mm). 

2.2	 Mikrowelleninterferometer

Die Radargeräte IBIS und FastGBSAR (Bild 1) sind zwei kommerziell angebotene Mikrowellen
interferometer. Sie können in zwei Versionen betrieben werden: nämlich mit Radar mit syn-
thetischer Apertur (Synthetic Aperture Radar, SAR) und mit Radar mit echter Apertur (Real 
Aperture Radar, RAR). Der Betrieb im RAR-Modus ermöglicht Messungen von Bewegungen 
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entlang eines Profils, während die SAR-Technologie zur Erfassung flächenhafter Bewegungen 
großer Strukturen angewendet wird. Im Folgenden werden nur Anwendungen im RAR-Mo-
dus betrachtet.

Die Sendeantenne eines MI-Geräts, das auf einem Stativ montiert wird, sendet kontinuierlich 
Mikrowellen im Bereich von 17,2 GHz (KU-Band, 17,4 mm Wellenlänge) aus, die am zu mes-
senden Objekt reflektiert und von dem Gerät durch die Empfangsantenne wieder empfangen 
werden. Die gemessenen Bewegungen sind eindimensional, d. h. nur in Blickrichtung des 
Geräts. Daher ist eine sinnvolle Aufstellung des Radars in Abhängigkeit der zu erwartenden 
Bewegungsrichtung auszuwählen. Die gemessenen Bewegungen in Blickrichtung Δr können 
dann auf die wahre Bewegungsrichtung Δx nach Gleichung (3) projiziert werden (Bild 2).

Bild 1:	 Radargeräte: IBIS (links) und FastGBSAR (rechts)

Bild 2:	 Typische Messsituation mit einem Mikrowelleninterferometer
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(3)

Aufgrund der hohen räumlichen Auflösung und der hohen Genauigkeit kann das Mikrowel-
leninterferometer gleichzeitig mehrere Messpunkte unter gleichem Zeitstempel analysieren 
und auswerten. Das stellt einen entscheidenden Vorteil gegenüber vielen konventionellen 
Messsystemen dar. Darüber hinaus ermöglicht die MI-Technologie eine Durchführung von 
Messungen unabhängig von Tageslicht und Wetter. 

Die Qualität des reflektierten Signals wird 
hauptsächlich durch die Reflektivität des zu 
messenden Objekts beeinflusst. Stahl- und 
Betonkanten weisen ein besonders gutes 
Reflexionsvermögen auf, während glatte 
Oberflächen aufgrund der überwiegenden 
Vorwärtsreflexion als schlechte Reflektoren 
eingestuft werden. Darüber hinaus können 
die Radargeräte im RAR-Modus nur zwi-
schen Punkten verschiedener Entfernung un-
terscheiden (Bild 3). Punkte, die in dieselbe 
Auflösungszelle fallen, überlagern sich und 
können nicht voneinander getrennt werden. 
Daher ist bei der Wahl des Standpunktes und 
der Ausrichtung des Messgeräts die Vermei-
dung von Punktüberlagerungen zu berück-
sichtigen [2]. 

Die Entfernungsauflösung bei MI-Radargeräten wird durch Anwendung der SFCW-Technik 
(Stepped Frequency Continuous Wave) erzielt [3]. Der Zusammenhang zwischen der Auf-
lösung im Ortsraum δr, der Bandbreite B und der Lichtgeschwindigkeit c ist durch Gl. (4) 
gegeben:

 	 (4)

Somit erhält man mit einer maximalen Bandbreite von 200 MHz eine Auflösung von 0,75 m 
in Blickrichtung.

In der Tabelle 1 werden die relevanten Spezifikationen der zwei genannten Mikrowelleninter-
ferometer dargestellt. Im Allgemeinen geht man davon aus, dass eine Abtastrate von 200 Hz 
für Anwendungen in der Brückendynamik ausreichend ist, da die erste zu erwartende Eigen-
frequenz, die meistens die Schwingungsantwort dominiert, in der Regel unter 20 Hz liegt.

Bild 3:	 Räumliches Auflösungsvermögen 
eines Mikrowelleninterferometers
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Tabelle 1:	 Spezifikationen von IBIS-S und FastGBSAR

Spezifikation IBIS-S FastGBSAR

Frequenz [GHz] 17,2 

Wellenlänge [mm] 17,4 

Bandbreite [MHz] bis zu 200 

Entfernungsauflösung [m] 0,75 

Genauigkeit [mm] 0,01 bis 0,1 

Maximalentfernung [m] 1000 4000 

Abtastrate [Hz] bis zu 200 bis zu 4000

Eine ausführlichere Übersicht über das Messprinzip und die Funktionsweise der Mikrowellen
interferometer geben Bernadi et al. [1] und Rödelsperger et al. [4]. Mehrere Anwendungs
beispiele werden in [4] und [5] vorgestellt.

3.	 Untersuchungen an einer Eisenbahnbrücke

3.1	 Messobjekt und Messlayout

Zur Bestätigung der Praxistauglichkeit der Mikrowelleninterferometrie für baudynamische 
Messungen wurden experimentelle Untersuchungen an einer Eisenbahnbrücke im laufenden 
Betrieb durchgeführt. Gemessen wurden parallel Deformationen mit dem Mikrowelleninter-
ferometer IBIS-S und mit konventionellen induktiven Wegsensoren sowie Beschleunigungen 
mit Servo-Beschleunigungsaufnehmern.

Die gemessene Struktur ist eine Vollwandträgerbrücke aus Stahl mit einer Spannweite von 
16,4 m, die aus zwei baugleichen entkoppelten Teilbauwerken (TBW) besteht. Vom statischen 
System her handelt es sich um zwei parallele Einfeldträger, s. Bilder 4 und 5. Die Instrumen-
tierung der Struktur für die zwei Messaufbauten ist in Bild 5 dargestellt. Der wesentliche 
Unterschied zwischen den zwei Messanordnungen ist die Aufbringung von Winkelreflektoren 
in dem ersten Aufbau. Somit soll auch der Einfluss der Reflektoren auf die Messgenauigkeit 
des MI-Radars analysiert werden.

Bild 4:	 Messaufbau 1 (links) und Messaufbau 2 (rechts) – Draufsicht
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3.2	 Ergebnisse und Vergleich mit konventionellen Messsensoren

3.2.1	 Allgemeines

Werden Zeitverläufe verschiedener Messungen verglichen, müssen die Messdaten in Verbin-
dung mit dem jeweiligen Zeitvektor zeitsynchron vorliegen. Bei den hier zu vergleichenden 
Messsystemen ist dies jedoch messtechnisch nicht möglich, weil sie keine interne Steue-
rung der Uhren besitzen und mit unterschiedlichen Softwareprogrammen bedient werden. 
Die Zeitsynchronisation muss in erster Linie den zeitlichen Versatz der Startpunkte ermitteln 
und unterdrücken. Das geschah durch Programmierung einer Funktion, die die ersten lokalen 
Extrema der zu vergleichenden Zeitreihen findet. Die Zeitpunkte dieser Maxima wurden ver-
glichen und für die Synchronisation benutzt. 

3.2.2	 Verschiebungen

Für jeden Aufbau wurden Messungen bei mehreren Zugüberfahrten durchgeführt. Bild 6 zeigt 
exemplarisch einen mit dem Mikrowelleninterferometer IBIS-S am Teilbauwerk 1 gemesse-
nen Verformungszeitverlauf infolge der Überfahrt eines Hochgeschwindigkeitszuges (ICE 3, 
14:27 Uhr, s. Tabelle 2). Die dabei verwendete Abtastrate betrug 125,2 Hz.

An den Punkten MP1 und MP3 wurden die Verformungen auch mit konventionellen Wegsen-
soren erfasst (Abtastrate 600 Hz). Bild 7 zeigt beispielsweise die Überlagerung der in Bild 6 
dargestellten Verformung (MP1) mit der mit einem induktiven Wegsensor gemessenen Ver-
formung an derselben Stelle für die gleiche Zugüberfahrt. Das bei dem Vergleich entstandene 
Residuum ist gering (vgl. Tabelle 2).

Bild 5:	 Messaufbau 1 (links) und Messaufbau 2 (rechts) – Seitenansicht

Bild 6:	 Gemessene Verformungen: MI-Radar IBIS-S (Überfahrt ICE 3)
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Tabelle 2:	 Maximale Verformungen am Teilbauwerk 1

Zugüberfahrt Maximale Verformung [mm]

MP 1 MP 2

MI-Radar Wegsensor Differenz 
MI-Wegsensor

MI-Radar

1 (IC 14:09) 7,15 7,89 -0,74 10,90

2 (ICE3 14:15) 6,06 6,57 -0,51 8,86

3 (RE 14:18) 7,12 7,85 -0,73 10,68

4 (ICE3 14:27) 7,61 8,14 -0,53 11,22

5 (ICE3 14:31) 7,47 8,13 -0,66 11,23

Mittelwert -0,63

Standardabweichung 0,10

Tabelle 3:	 Maximale Verformungen am Teilbauwerk 2

Zugüberfahrt Maximale Verformung [mm]

MP 3 MP 4

MI-Radar Wegsensor Differenz  
MI-Wegsensor

MI-Radar

1 (ICE 12:48) 8,10 7,14 0,96 11,38

2 (RE 12:56) 8,74 7,81 0,93 12,46

3 (IC 12:58) 8,23 7,36 0,87 11,66

4 (RE 13:08) 8,74 7,75 1,00 12,03

Mittelwert 0,94

Standardabweichung 0,05

Bild 7:	 Deformationsmessungen: MI-Radar und induktiver Wegsensor (synchronisierte 
Zeitvektoren) sowie Residuum
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In den Tabellen 2 und 3 sind die maximalen gemessenen Verformungen für alle Zugüberfahr-
ten aufgeführt. Zusätzlich wird ein Vergleich zwischen den gemessenen maximalen Verfor-
mungen mittels MI-Technologie und induktiver Wegsensoren für die Punkte MP1 und MP3 
angestellt. Die Ergebnisse zeigen eine gute Übereinstimmung. 

3.2.3	 Eigenfrequenzen

Eine Ermittlung der Eigenfrequenzen von Brückenbauwerken aus den Signalen bei Zugüber-
fahrt ist nicht empfehlenswert, da sich bei der Zugüberfahrt eine erzwungene Schwingung 
mit Zusatzmasse einstellt. Die zusätzliche Masse führt zu scheinbar niedrigeren Eigenfre-
quenzen des Brückenbauwerks [7]. Die Eigenfrequenzermittlung erfolgt daher durch Fast 
Fourier Transformation (FFT) des Signals des Ausschwingvorgangs (nach Zugüberfahrt) in 
den Frequenzbereich (Bild 8). In den Bildern 8 und 9 werden exemplarisch Frequenzspektren 
von allen verwendeten Messmethoden dargestellt. Bei einer genaueren Betrachtung der Bil-
der 8 und 9 ist zu erkennen, dass das Beschleunigungsspektrum noch kleine Spitzen bei den 
höheren Eigenfrequenzen enthält, die in den Verformungsspektren nur erahnt werden kön-
nen oder gar nicht sichtbar sind. Das ist auf die Proportionalität der Beschleunigung mit der 
Verformung über das Quadrat der Eigenkreisfrequenz zurückzuführen und verdeutlicht, dass 
Schwingungen mit hohen Frequenzen sehr geringe Wegamplituden aufweisen. Daher sind 
die höheren Eigenformen i. d. R. für die Ermittlung der Gesamtbeanspruchung des Tragwerks 
vernachlässigbar [8].

Bild 8:	 Mit MI-Radar am MP1 gemessene Verformungen (links) und daraus abgeleitetes 
Frequenzspektrum (rechts, Überfahrt ICE 3)

Bild 9:	 Frequenzspektren der konventionellen Sensoren (MP1, Überfahrt ICE 3)
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Den Vergleich zwischen den infolge mehrerer Zugüberfahrten ermittelten Eigenfrequenzen 
zeigen die Tabellen 4 und 5. Eine sehr gute Übereinstimmung der Ergebnisse ist ersichtlich. 

Tabelle 4:	 Eigenfrequenzen des Teilbauwerks 1

Zugüberfahrt Eigenfrequenz [Hz]

MP 1 MP 2

MI- 
Radar

Weg
sensor

Beschleunigungs
aufnehmer

MI- 
Radar

Beschleunigungs
aufnehmer

1 (IC 14:09) 6,72 6,68 6,72 6,72 6,74

2 (ICE3 14:15) 6,36 6,46 6,46 6,48 6,52

3 (RE 14:18) 6,36 6,34 6,37 6,36 6,37

4 (ICE3 14:27) 6,11 6,08 6,12 6,11 6,12

5 (ICE3 14:31) 6,11 6,12 6,13 6,11 6,13

Mittelwert 6,33 6,34 6,36 6,36 6,38

Standardabweichung 0,25 0,25 0,25 0,26 0,26

Tabelle 5:	 Eigenfrequenzen des Teilbauwerks 2

Zugüberfahrt Eigenfrequenz [Hz]

MP 3 MP 4

MI- 
Radar

Weg
sensor

Beschleunigungs-
aufnehmer

MI- 
Radar

Beschleunigungs-
aufnehmer

1 (ICE 12:48) 6,85 6,79 6,85 6,85 6,85

2 (RE 12:56) 6,85 6,74 6,77 6,85 6,77

3 (IC 12:58) 6,85 6,83 6,98 6,85 6,98

4 (RE 13:08) 6,85 6,68 6,77 6,85 6,77

Mittelwert 6,85 6,76 6,84 6,85 6,84

Standardabweichung 0,00 0,06 0,09 0,00 0,09

3.2.4	 Dämpfungsmaße

Um modale Dämpfungen bestimmen zu können, ist es zunächst erforderlich, das Signal in 
einzelne Frequenzen zu zerlegen. Dies erfolgte durch Anwendung von Bandpassfiltern. Da-
nach wurde die Ermittlung der modalen Dämpfungsmaße ξ  mit Anwendung der Gleichung (5) 
und dem Ablesen der Amplituden xn und xn+m aus dem Signal in Abhängigkeit der gewählten 
Periodenzahl m durchgeführt (Bild 10). 
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Der Vergleich der Dämpfungsmaße ermittelt durch Auswertung der mit unterschiedlichen 
Sensorarten erfassten Signale wird in den Tabellen 6 und 7 dargestellt. Hier erkennt man 
wiederum eine sehr gute Übereinstimmung der Ergebnisse.

Tabelle 6:	 Dämpfungsmaße des Teilbauwerks 1

Zugüberfahrt Dämpfungsmaß [%]

MP 1 MP 2

MI- 
Radar

Weg
sensor

Beschleunigungs-
aufnehmer

MI- 
Radar

Beschleunigungs-
aufnehmer

1 (IC 14:09) Ausschwingphase nicht erkennbar Ausschwingphase  
nicht erkennbar2 (ICE3 14:15) 2,50 2,39 2,04

3 (RE 14:18) 2,67 2,53 2,60 2,47 2,30

4 (ICE3 14:27) 2,59 2,86 2,63 2,62 2,79

5 (ICE3 14:31) 2,53 3,10 2,71 2,78 2,84

Mittelwert 2,57 2,72 2,49 2,62 2,64

Standardabweichung 0,08 0,32 0,31 0,15 0,30

Bild 10:	Dämpfungsermittlung (m = 10) infolge der Überfahrt eines ICE 3 (Messungen am 
Punkt MP1)
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Tabelle 7:	 Dämpfungsmaße des Teilbauwerks 2

Zugüberfahrt Dämpfungsmaß [%]

MP 3 MP 4

MI- 
Radar

Weg
sensor

Beschleunigungs-
aufnehmer

MI- 
Radar

Beschleunigungs-
aufnehmer

1 (ICE 12:48) 1,83 1,30 2,19 2,32 1,82

2 (RE 12:56) 1,91 2,36 1,51 1,87 1,71

3 (IC 12:58) Ausschwingphase nicht erkennbar

4 (RE 13:08) 1,85 1,39 1,45 2,12 2,23

Mittelwert 1,87 1,68 1,72 2,10 1,92

Standardabweichung 0,04 0,59 0,41 0,22 0,27

3.2.5	 Differenzierte Verschiebungen und gemessene Beschleunigungen

Um die MI-Messung mit den gemessenen Beschleunigungen vergleichen zu können, muss 
diese zweimal nach der Zeit differenziert werden. Da es sich um numerische Werte handelt 
und keine mathematisch beschreibbare Funktion vorliegt, muss eine numerische Differenti-
ation durchgeführt werden, welche in jedem Punkt auf der Zeitachse die Steigung der Ge-
raden zwischen zwei nacheinander folgenden Wegwerten berechnet. Einmalige Differenti-
ation liefert Geschwindigkeitswerte. Eine weitere Berechnung der Steigung zwischen den 
Geschwindigkeitswerten liefert Beschleunigungsdaten. Diese lassen sich dann mit den Daten 
der Messung des Beschleunigungsaufnehmers vergleichen. Im Rahmen dieser Untersuchung 
wurden die mit konventionellen Sensoren durchgeführten Messungen nochmals mit einem 
Tiefpassfilter (Butterworth, 10. Ordnung) versehen, da der Frequenzgehalt dieser Messungen 
aufgrund der höheren Abtastrate viel breiter ist. Die angewandte Grenzfrequenz ist gleich 
der Hälfte der Abtastrate des MI-Geräts. Bild 11 zeigt einen Vergleich zwischen den zweimal 
differenzierten Verformungszeitverläufen und dem dazugehörigen gemessenen Beschleuni-
gungszeitverlauf. Hierbei ist eine gute Übereinstimmung zu erkennen.

Bild 11:	Vergleich: differenzierte Verformungen und gemessene Beschleunigung (MP1, Über-
fahrt ICE3); rechts: Detaildarstellung der Messwerte im Zeitintervall 1,8...2,9 s
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3.2.6	 Integrierte Beschleunigungen und gemessene Verformungen

In einer Zeitreihe eines Beschleunigungsaufnehmers liegt keine herkömmliche zu integrieren-
de Funktion vor, deswegen müssen numerische Integrationsverfahren benutzt werden. Dafür 
wurde in dieser Untersuchung die Trapezregel angewendet [9], die die Wegwerte aus den 
vorangegangenen Werten nach Gleichung (6) rekursiv berechnet: 

 	 (6)

Hierbei ist Δt die Abtastzeit, ai und yi stellen die gemessenen Beschleunigungen bzw. die 
gesuchten Wegwerte dar. Die Anfangswerte y0 und y1 werden nach diesem Ansatz zunächst 
willkürlich festgelegt (y0 = y1 = 0). Diese willkürliche Festlegung führt allerdings zu erheblichen 
Verfälschungen der ermittelten Wegwerte [10]. Um diese Einflüsse zu eliminieren bzw. zu mi-
nimieren, wurde eine ausgleichende Parabel errechnet, die von den berechneten Wegwerten 
abgezogen wurde. Das damit erhaltene Ergebnis kann allerdings einen langwelligen Trend 
beinhalten, der durch eine Mittelwertfilterung (IIR) unterdrückt werden kann. 

Darüber hinaus setzt sich die Gesamtverformung einer Eisenbahnbrücke aus einem quasi-sta-
tischen und einem dynamischen Anteil zusammen (s. Bild 12). Die Aufteilung der gemesse-
nen Verformungen erfolgt durch die Anwendung eines Tiefpassfilters (Grenzfrequenz 1 Hz) 
für den statischen Anteil und eines Hochpassfilters (Grenzfrequenz 1 Hz) für den dynamischen 
Anteil.

Bild 12:	Aufteilung der Verformung: quasi-statischer Anteil (links) und dynamischer Anteil 
(rechts)

Bild 13:	Vergleich zwischen integrierter Beschleunigung und gemessenen Verformungen 
(MP1, Überfahrt ICE3); rechts: Detaildarstellung im Zeitintervall 1,5...4 s
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Die Beschleunigungsaufnehmer können allerdings nur dynamische Anteile der Bewegung 
erfassen. Das erklärt sich durch das Verschwinden der quasi-statischen Anteile der Verfor-
mung bei der zweimaligen Differentiation nach der Zeit. Daher ist es erforderlich, nur die 
dynamischen Anteile des gemessenen Verformungszeitverlaufs mit der doppelt integrierten 
Beschleunigung zu vergleichen. Bild 13 zeigt, dass die unter Beachtung der obigen Zusam-
menhänge integrierte Beschleunigung sehr gut mit dem dynamischen Anteil der gemessenen 
Verformung übereinstimmt.

4.	 Schlussbemerkungen

In diesem Beitrag wurde eine Untersuchung der Anwendbarkeit der Mikrowelleninterfero-
metrie für Messungen an Eisenbahnbrücken im laufenden Betrieb vorgestellt. Dafür wurden 
Bewegungsgrößen an einer Eisenbahnbrücke mit dem MI-Gerät IBIS-S sowie mit konventio-
nellen Sensoren parallel gemessen und daraus die modalen Strukturparameter abgeleitet. Die 
Ergebnisse von Vergleichsmessungen mit konventionellen Messverfahren bestätigen die hohe 
Qualität der Ergebnisse des MI-Radars IBIS-S. Darüber hinaus wurde festgestellt, dass die 
MI-Messungen auch ohne an der Struktur aufgebrachte Winkelreflektoren eine sehr gute Über-
einstimmung mit den konventionellen Messungen und Messungen mit Reflektoren aufweisen. 
Dies bedeutet, dass die MI-Technik ein sehr großes Potential für schwer zugängliche Bestands-
bauwerke hat und bei Eisenbahnbrücken ohne Sperrpausen angewendet werden kann.

Es konnte auch gezeigt werden, dass sich aus den Verformungen direkt Beschleunigungen 
durch zweimalige Differentiation berechnen lassen, die mit den gemessenen Beschleunigun-
gen sehr gut übereinstimmen. Ähnlich konnten auch die dynamischen Anteile der Verformung 
durch zweimalige Integration der gemessenen Beschleunigungen mit hoher Genauigkeit er-
mittelt werden. 

Bei der vorgestellten Parallelmessung wurde das MI-Gerät in der vertikalen Ebene direkt unter 
dem zu messenden Bauteil aufgestellt. Eine solche Aufstellmöglichkeit gibt es allerdings eher 
selten. Daher sind weitergehende Untersuchungen im Vergleich zu konventionellen Messver-
fahren vorgesehen, die eine versetze Aufstellung des MI-Geräts, z. B. quer oder schräg zur 
Vertikalebene des gemessenen Bauteils, untersuchen. 

Darüber hinaus ist auch eine Validierung der Messungen mit dem MI-Radar FastGBSAR durch 
parallele konventionelle Messungen geplant. Somit könnten die auf dem Markt verfügbaren 
Mikrowelleninterferometer unter dem Aspekt der Ergebnisqualität für Brückenbauwerke im 
Vergleich gesetzt werden.
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Einsatzmöglichkeiten der Schallemissionsanalyse im Bauwesen

Stephan Pirskawetz1, Julia Wolf2, Wolfram Schmidt3, Andreas Rogge4

Kurzfassung. Die Schallemissionsanalyse (SEA) ist ein passives zerstörungsfrei-
es Prüfverfahren, mit dem Rissbildung, Risswachstum und andere Gefügeverän-
derungen detektiert und lokalisiert werden können. Anhand von zwei Beispielen 
aus der Forschung der Bundesanstalt für Materialforschung und -prüfung (BAM) 
wird gezeigt, welche Möglichkeiten die SEA beim Bauwerksmonitoring und bei 
der Untersuchung von Baustoffen bietet. Im ersten Beispiel wird die Ortung von 
Schallemissionen zur Verfolgung des Risswachstums in Beton eingesetzt. Weiter-
hin wird mit Zugversuchen an Faserbeton illustriert, dass mit der SEA Versagens-
mechanismen identifiziert werden können.

Application possibilities of Acoustic Emission Testing (AET) in Civil Enginee-
ring – Abstract. Acoustic Emission Testing (AET) is a passive and nondestructive 
method for detection and localization of crack development, crack growth and other 
microstructural changes. The potential of AET for Structural Health Monitoring and the 
testing of building materials are shown by two case studies conducted by the BAM. 
The first example shows how the localization of acoustic emissions can be used to 
track crack growth in concrete. The second example demonstrates through tensile 
testing the ability of AET to identify failure mechanisms in fiber-reinforced concrete.

1	 Einleitung

In Anbetracht der alternden Verkehrsinfrastruktur und den Herausforderungen der Energie-
wende gewinnt die Dauerüberwachung von Bauwerken wie Brücken und Windenergieanla-
gen an Bedeutung. Mit der Schallemissionsanalyse steht für solche Aufgaben ein potentielles 
Werkzeug zur Verfügung, mit dem kritische Belastungszustände und Schäden früh und in 
Echtzeit erkannt werden können. Bei der Entstehung und dem Wachstum von Rissen wird ein 
Teil der elastischen Energie eines unter Spannung stehenden Materials in Form von Schall-
wellen freigesetzt. Auch durch Reibung der Ufer bereits vorhandener Risse oder durch Rei-
bung an Grenzflächen verschiedener Materialien entstehen solche als Schallemissionswellen 
bezeichneten Wellenpakete. Sie breiten sich von der Quelle ausgehend im Material aus und 
verursachen an der Oberfläche dynamische Verschiebungen. Diese können mit geeigneten 
Messsystemen registriert werden. Die Charakteristik der Schallemissionen wird durch den 
Entstehungsprozess, die Eigenschaften der Materialkomponenten und die elastischen Eigen-
schaften des Materials bestimmt. Die Aufzeichnung und Analyse von Schallemissionen ist 
eine passive, zerstörungsfreie Methode zur Untersuchung von Gefügeveränderungen im Mo-
ment des Entstehens.
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2	 Dipl.-Geophys., BAM Bundesanstalt für Materialforschung und -prüfung, Abteilung Bauwerkssicherheit, Berlin
3	 Dr. Dipl.-Ing., BAM Bundesanstalt für Materialforschung und -prüfung, Abteilung Bauwerkssicherheit, Berlin
4	 Dr.-Ing., BAM Bundesanstalt für Materialforschung und -prüfung, Abteilung Bauwerkssicherheit, Berlin
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Bild 1 (oben):  
Schallemissionsmesskette und Schall
emissionssignal mit Beispielen für extra-
hierte Signalmerkmale

 

Bild 2 (links):  
Schallemissionssensor zum Einbetten in 
Beton
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Zur Umwandlung der Oberflächenverschiebungen in elektrische Signale können kapazitive, 
induktive, optische oder piezoelektrische Sensoren eingesetzt werden. Die mit Abstand brei-
teste Anwendung finden piezoelektrische Sensoren. Sie sind vergleichsweise preiswert, ro-
bust, haben eine hohe Empfindlichkeit und decken in verschiedenen Bauformen ein breites 
Frequenzspektrum ab. Die piezoelektrischen Sensoren müssen mit geeigneten Koppelmitteln 
wie Ölen, Fetten, plastischen Dichtmassen oder Klebern akustisch an die Oberflächen der 
zu prüfenden Objekte angekoppelt und gegebenenfalls mit Haltevorrichtungen fixiert wer-
den. Das Ausgangssignal der Sensoren in Form einer elektrischen Spannung wird verstärkt, 
digitalisiert und gefiltert. Anschließend werden Signalmerkmale wie die Ankunftszeit am 
Sensor, Maximalamplitude, Anstiegszeit und Signaldauer extrahiert und, je nach Ausstattung 
des Messsystems, zusammen mit dem Signalverlauf gespeichert. Bild 1 zeigt eine typische 
Schallemissionsmesskette sowie ein Schallemissionssignal mit einigen Merkmalen. Weiter-
führende Informationen zur Schallemissionsprüfung sind z. B. in [1], [2] und [3] zu finden.

Bei der Auswertung von Schallemissionsmessungen wird zwischen der merkmalsbasierten 
[4] und der signalbasierten [5] Analyse unterschieden. Dies kann durch die Entwicklung der 
Messtechnik begründet werden. Während heute alle hochwertigen Schallemissionssysteme 
in der Lage sind, neben den Signalmerkmalen auch die digitalisierten Wellenformen aufzu-
zeichnen, hieß es noch 1987 in [6]: „Few acoustic emission systems are capable of recording 
all of the test data.“ Für viele technische und wissenschaftliche Anwendungen genügt aber 
schon eine merkmalsbasierte Analyse. Sie erlaubt bei ausreichender Anzahl von Sensoren 
die Lokalisierung von Schallereignissen und in einigen Fällen eine Schadensquantifizierung 
sowie die Klassifikation von Bruchmechanismen. Mit Zugriff auf die Signalformen bei der 
signalbasierten Analyse können die Ergebnisse verbessert werden. So ist zum Beispiel durch 
die Präzisierung der Ankunftszeitbestimmung der Schallemissionen an den Sensoren eine 
Verbesserung der Ortungsergebnisse möglich [7]. Die Methode der Momententensorinversi-
on (MTI) bietet eine, wenn auch sehr aufwendige, Möglichkeit der Identifikation von Bruchtyp 
und -orientierung [8].

Die merkmalsbasierte Analyse bzw. Bewertung von Schallemissionen gehört in der Verfah-
renstechnik zu den Standardwerkzeugen zur Prüfung von Druck- und Lagertanks, Rohrleitun-
gen, Ventilen und anderen Anlagenteilen. Einige Anwendungsbeispiele enthält das Kompen-
dium AT [9]. Mit der Schallemissionsprüfung können große Strukturen geprüft und Defekte 
lokalisiert werden, auch wenn Anlagenteile nicht direkt zugänglich sind. Typische Defektan-
zeigen sind hohe lokale Schallemissionsaktivitäten oder -intensitäten in Abhängigkeit von der 
Belastung oder der Zeit. Die Bewertung der Schallemissionen erfolgt parallel zur Prüfung, 
so dass die Gefahr des Versagens der Struktur sehr früh erkannt und die Prüfbelastung ab-
gebrochen werden kann. Im Anschluss an die Prüfung können Empfehlungen zur Wartung, 
zum Betrieb und zu weiteren Prüfungen der Anlage gegeben werden. Wie effektiv die Schall
emissionsanalyse zur frühzeitigen Erkennung von Schäden eingesetzt werden kann zeigt zum 
Beispiel, dass durch ihre Einführung als wiederkehrende Prüfung für Lagertanks aus faser-
verstärkten Kunststoffen Anfang der 1980er Jahre die Zahl der schweren Unfälle infolge von 
Materialversagen deutlich reduziert werden konnte [10]. Eine Auswahl an Normen zur Schall
emissionsprüfung ist z. B. in [11] zu finden.

Im Gegensatz zur routinemäßigen Anwendung der Schallemissionsanalyse im Bereich der 
Verfahrenstechnik tragen die Anwendungen im Bauwesen einen deutlichen Forschungscha-



8. Symposium Experimentelle Untersuchungen von Baukonstruktionen

64	

rakter. In der Literatur ist eine große Zahl von Berichten über Schallemissionsprüfungen im 
Bauwesen zu finden. 

Ein wichtiges Thema im Bauwesen ist die Zustandsbewertung und Überwachung von Brücken. 
In einem über 22 Monate angelegten Projekt wurde in Minnesota, USA, die Eignung der Schall
emissionsanalyse von kritisch bewerteten Stahlbrücken untersucht [12]. An der gewählten Brücke 
konnten im Projektzeitraum unter Verkehrslast keine Anzeigen für Rissbildungen detektiert werden. 
Die Autoren des Berichtes werten dies als positives Ergebnis und empfehlen die Überwachung 
weiterer Stahlbrücken. In der Schweiz wurden die Spannglieder der Spannbetonbrücke Ponte 
Moesa in Roveredo über einen Zeitraum von mindestens 12 Monaten überwacht [13]. Mit der 
Schallemissionsanalyse konnten in dieser Zeit 13 Drahtbrüche detektiert und lokalisiert werden. Die 
Drahtbrüche konnten durch Öffnung der lokalisierten Bereiche bestätigt werden. Aufgrundlage die-
ser Ergebnisse wurden zunächst weitere Untersuchungen veranlasst und schließlich entschieden, 
die Brücke zu ersetzen. Weitere Beispiele für das Monitoring von Spanngliedern in Brücken kom-
men aus England [14] und Japan [15]. Die Applikation von Schallemissionssystemen zur Detektion 
von Rissen im Beton von Brücken und in gemauerten Brücken wird in [16] beschrieben.

2	 Messungen der BAM

In der Abteilung Bauwerkssicherheit der BAM wird die Schallemissionsanalyse seit 2006 zur 
Untersuchung von Gefügeveränderungen in zementgebundenen Bauwerkskomponenten ge-
nutzt. Die Arbeitsschwerpunkte reichen dabei von Hydratationsvorgängen über Brandverhal-
ten und Alkali-Kieselsäure-Reaktion bis zum Ermüdungsverhalten. Anhand von zwei aktuellen 
Beispielen wird im Folgenden illustriert, wie die Schallemissionsanalyse zum Verständnis von 
Schädigungsmechanismen beitragen und zur Entwicklung von Monitoringsystemen einge-
setzt werden kann. Die Schallemissionen wurden in beiden Beispielen mit dem Messsystem 
AMSY 6 der Firma Vallen Systeme GmbH aufgezeichnet. Die Auswertung erfolgte mit der 
Software VisualAE dieser Firma.

2.1	 Biegeversuch am bewehrten Betonbalken

Bei der Überwachung von Betonbauwerken mit Ultraschall stellt insbesondere die dauerhafte 
und zuverlässige Ankopplung der Sensoren eine Herausforderung dar. Um dieses Problem zu 

Bild 3:	 Aufbau des Biegeversuchs an einem bewehrten Betonbalken
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lösen, hat die Firma Acoustic Control Systems, Ltd. (ACS, Moskau, Russland) in Kooperation 
mit der BAM einen Ultraschallsensor entwickelt, der in den Beton eingebettet werden kann 
[17], [18] (Bild 2). Je nach Messaufgabe kann damit die Schallgeschwindigkeit zwischen zwei 
Sensoren oder auch im Volumen zwischen Sensoren in einem ganzen Netzwerk bestimmt 
werden. Die Änderung der Schallgeschwindigkeit kann zur Überwachung der Rissbildung die-
nen, wobei aber beachtet werden muss, dass die Schallgeschwindigkeit auch durch Tempera-
tur und Feuchte beeinflusst wird. Zum Test der Sensoren hinsichtlich ihrer Empfindlichkeit bei 
der Detektion von Rissbildungen wurden je zwei Sensoren im Abstand von 90 cm in Balken 
mit den Abmessungen 120 cm × 20 cm × 30 cm einbetoniert. Um ein spontanes Versagen im 
Biegezugversuch zu verhindern, wurden vier Bewehrungsstähle mit einem Durchmesser von 
8 mm als Längsbewehrung eingelegt. Im Abstand von jeweils 15 cm wurden diese durch Bü-
gel umfasst. Die Betondeckung betrug 2 cm. In Dreipunkt-Biegeversuchen wurden definiert 
Risse in diesen Balken erzeugt und dabei die Schallgeschwindigkeiten gemessen. Bild 3 zeigt 
einen Ausschnitt eines Versuchsaufbaus. Die Belastung der Balken erfolgte in Wegregelung 
stufenweise, wobei die Balken nach jeder Laststufe vollständig entlastet wurden. In jedem 
Belastungszustand und in den jeweils folgenden Entlastungsphasen wurden Ultraschallmes-
sungen mit den eingebetteten Sensoren durchgeführt.

Die Dehnung der Balken und die Rissöffnung wurden mit induktiven Wegaufnehmern sowie 
digitaler Bildkorrelation erfasst. Die Schallemissionsanalyse wurde als weiteres Verfahren zur 
Verfolgung der Rissbildung eingesetzt. Dafür wurden jeweils vier Schallemissionssensoren 
des Typs VS150MS mit Prestik-Klebepads von Bostik an der Vorder-, Unter- und Rückseite der 
Balken angekoppelt. Die Sensoren wurden so angeordnet, dass der zu erwartende Hauptriss 
innerhalb des von den Sensoren aufgespannten Volumens lag.

Bild 4 zeigt am Beispiel eines Balkens die aus der Belastung resultierenden rechnerischen 
Spannungen an der Balkenunterseite sowie die zugehörigen, über eine Länge von 250 mm 
inklusive der Rissöffnung gemessenen, Dehnungen. Zusätzlich sind die nach jeder Belastung 
bzw. Laststufe im entlasteten Zustand gemessenen Dehnungen dargestellt. Ab Laststufe 34 
ist ein deutlicher Anstieg der Dehnungen zu verzeichnen. Auch im entlasteten Zustand sind 
ab hier noch signifikante bleibende Dehnungen vorhanden, die auf eine Rissbildung während 
der vorherigen Belastung bis 3,0 N/mm² schließen lassen.

Bild 4:	  
Aus der stufenweisen 
Belastung resultierende 
Spannungen und Dehnun-
gen, aufgenommen mit 
der Kraftmessdose der 
Prüfmaschine und einem 
induktiven Wegaufnehmer 
über eine Messlänge von 
250 mm an der Balken
unterseite
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Auch die Schallemissions-
aktivität, in Bild 5 darge-
stellt in Form eines Histo-
gramms durch die Anzahl 
der aufgezeichneten Ereig-
nisse in einem definierten 
Spannungsintervall (Inter
vallgröße 0,05 N/mm²) 
in Abhängigkeit von der 
Zugspannung, zeigt einen 
deutlichen Anstieg ab einer 
Spannung von 3,0 N/mm². 
Sie erreicht bei 3,4 N/mm² 
(Laststufe 43) ein Maxi-
mum und fällt dann bis 
4,0 N/mm² auf ein rela-
tiv stabiles Niveau. Ab 
4,9 N/mm² (Laststufe 61) 
ist wieder ein signifikanter 
Anstieg der Schallemissi-
onsaktivität erkennbar.

Die Erklärung für dieses Verhalten liefern die Ortungsdiagramme im Bild 6. Hierin zeigt Dia-
gramm A die Vorderansicht des Balkens mit den georteten Schallemissionsereignissen. In 

Bild 5:	 Schallemissionsaktivität in Abhängigkeit der Spannung

Bild 6:	 Lokalisierungsergebnisse in Abhängigkeit von der Spannung
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Diagramm B ist die Verteilung der Schallereignisse entlang des Balkens und in Diagramm C 
die Verteilung über die Balkenhöhe in Abhängigkeit von der Spannung dargestellt.

Aus dieser Darstellung wird deutlich, dass schon ab 1 N/mm² Schallemissionen lokalisiert 
werden können. Das deutet auf eine Mikrorissbildung hin, die sich zunächst mittig von der 
Unterseite des Balkens ausgehend nach oben ausbreitet. 

Die Häufigkeit der ab 3,0 N/mm² lokalisierbaren Ereignisse lässt auf eine Makrorissbildung 
schließen. Bei einer Spannung von ca. 3,8 N/mm² reicht dieser Primärriss zentrisch von der Bal-
kenunterseite ausgehend über zwei Drittel der Balkenhöhe. In Diagramm C in Bild 6 ist anhand 
der georteten Schallereignisse gut zu erkennen, dass die Rissbildung mit zunehmender Belas-
tung von unten nach oben fortschreitet. Der Großteil der danach bei weiterer Laststeigerung 
messbaren Schallemissionsaktivität ist vermutlich nicht mehr auf Risswachstum, sondern auf 
Reibung zwischen Stahl und Beton bzw. auf Reibung an den vorhandenen Rissufern während 
der wiederkehrenden Be- und Entlastungen zurückzuführen. Erst ab einer Spannung von ca. 
4,6 N/mm² setzt wieder eine signifikante neue Rissbildung ein. Diagramm A in Bild 6 macht 
deutlich, dass diese Rissbildung 15 cm bis 20 cm rechts und links neben dem Primärriss beginnt.

In Diagramm A des Bildes 6 sind die nach Abschluss der Belastung an der Balkenoberfläche er-
kennbaren Rissverläufe nachgezeichnet. Insbesondere die zwischen 3,4 N/mm² und 4,3 N/mm² 
georteten Schallereignisse liegen eng am Primärriss. Zu beachten ist dabei, dass in der gewähl-
ten Darstellung alle im Volumen georteten Ereignisse auf die Oberfläche projiziert werden. Da 
die Rissfläche im Volumen natürlich nicht genau senkrecht zur Oberfläche verläuft, erscheint 
die durch die Ortungsergebnisse angezeigte Risszone breiter als der an der Oberfläche sicht-
bare Riss. Mit dem Risswachstum ist auch eine inhomogene Änderung der Schallgeschwin-
digkeit im Material verbunden. Dadurch werden die Ortungsergebnisse verfälscht. Bei einer 
homogenen Schallgeschwindigkeitsänderung wäre eine Korrektur, z. B. in Abhängigkeit von 
der Lastgeschichte, problemlos möglich. Für inhomogene Schallgeschwindigkeitsverteilungen 
bietet die Kombination aus 
Schallemissionsanalyse 
und Ultraschalltomogra-
phie einen Lösungsansatz 
[19]. Allerdings befindet 
sich diese Verfahrenskom-
bination noch in der Ent-
wicklungsphase.

Wie stark und ungleich-
mäßig sich die Schallge-
schwindigkeit infolge der 
Rissbildung ändert, zeigt 
die zwischen drei Paaren 
von Schallemissionssen-
soren in Abhängigkeit von 
der Belastung bestimm-
te Schallgeschwindigkeit 
(Bild 7). Zwei der Sensor-

Bild 7: 	 Änderung der Schallgeschwindigkeit infolge der Riss-
bildung
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paare befanden sich auf der Balkenvorderseite und sind in Bild 3 mit A und B markiert. Das 
dritte Sensorpaar befand sich auf der Balkenunterseite. Gemessen wurden jeweils die An-
kunftszeitdifferenzen der vom eingebetteten Ultraschallsender gesendeten Impulse an den 
Sensoren eines Paares.

An der Entwicklung der Schallgeschwindigkeiten lässt sich das Risswachstum abschät-
zen. So ist ein deutlicher Einfluss der Rissbildung auf die Schallgeschwindigkeit an der 
Balkenunterseite schon ab einer Belastung von ca. 2,9 N/mm² erkennbar. Zwischen dem 
unteren Sensorpaar auf der Balkenvorderseite beeinflusst die mit zunehmender Belas-
tung fortschreitende Rissbildung die Schallgeschwindigkeit erst ab einer Spannung von 
ca. 3,2 N/mm². Die sichtbare Spitze des Primärrisses erreicht zwar nicht die Verbindungs-
linie zwischen dem Sensorpaar A, trotzdem fällt auch zwischen diesen Sensoren ab einer 
Belastung von 3,7 N/mm² die Schallgeschwindigkeit deutlich ab. Ein Teil der ab dieser 
Spannung georteten Schallereignisse befindet sich über der sichtbaren Rissspitze. Das 
deutet auf eine Mikrorissbildung in der Rissprozesszone hin und erklärt die Verringerung 
der Schallgeschwindigkeit.

2.2	 Zugversuch an hochduktilem Beton

Das Verhalten hochduktiler Betone wird wesentlich durch das Zusammenspiel zwischen Fa-
sern und Matrix bestimmt. Die dicht und gleichmäßig in der Matrix verteilten Fasern überbrü-
cken die unter Zugbeanspruchung zunächst entstehenden Mikrorisse. Sie nehmen die Zug
spannungen auf und stoppen lokal das Risswachstum. Die Mikrorisse werden dadurch fein 
in der Matrix verteilt. Ab der sogenannten Erstrissspannung kann der hochduktile Beton bei 
nahezu gleichbleibenden oder steigenden Spannungen wachsende Dehnungen aufnehmen, 
anstatt wie konventioneller Beton spontan zu versagen. Erst wenn die Mikrorissdichte zu groß 
wird, übersteigen die Spannungen die Zugfestigkeit der Fasern bzw. deren Verbundfestigkeit 
mit der Matrix. Die Fasern reißen dann oder werden aus der Matrix ausgezogen. Es kommt zur 
Bündelung lokaler Makrorisse in der Matrix und schließlich zur Entfestigung.

Beim Test solcher Betone in Hinblick auf die Optimierung der Mischungen ist die Identifikation 
der Schadensmechanismen und deren Zuordnung zum jeweiligen Spannungs-Dehnungs-Zu-
stand von großem Interesse. In einer Studie der BAM wurde untersucht, ob die Schallemissi-
onsanalyse geeignet ist, die beschriebenen Schadensmechanismen zu identifizieren.

Im Rahmen der Studie wurden Zugversuche an knochenförmigen Proben verschiedener Re-
zepturen und mit unterschiedlichen Faserarten durchgeführt. Die Probenform und die wich-
tigsten Abmessungen zeigt Bild 9. Den Mischungsentwurf für die Probe des hier stellvertre-
tend vorgestellten Zugversuchs enthält Tabelle 1. Beim Zement handelt es sich um einen CEM 
I 42,5 und bei der Gesteinskörnung um einen Quarzsand mit einer maximalen Korngröße von 
0,3 mm. Die PVA-Fasern (Polyvinylalkohol) mit einer Länge von 12 mm, einem Durchmesser 
von 40 µm und einer nominellen Zugfestigkeit von 1800 MPa wurden von der Kuraray Co. 
Ltd., Japan, bezogen. 
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Tabelle 1: Mischungsentwurf

Zement  

[kg/m³]

Wasser  

[kg/m³]

Flugasche  

[kg/m³]

Sand  

[kg/m³]

Fasern  

[M.-%]

Fließmittel 

[kg/m³]

Stabilisierer  

[kg/m³]

Luftporenbildner 

[kg/m³]

359 359 616 506 2,5 2,15 0,04 0,54

Nach der Betonage wurden die Proben zunächst 24 Stunden in den abgedeckten Silikonfor-
men belassen. Nach dem Ausschalen wurden sie bis zwei Tage vor der Prüfung unter Wasser 
und die letzten 48 Stunden bei 20 °C und 65 % relativer Feuchte gelagert. Während der Zeit 
der Wasserlagerung wurden die Einfüllseiten der Proben nass geschliffen. Die Prüfung erfolg-
te 28 Tage nach der Herstellung.

Belastet wurden die Proben in weggeregelten einaxialen Zugversuchen mit einer Belastungs-
geschwindigkeit von 0,01 mm/s. Die Endstücke der Proben wurden jeweils über eine Länge 
von 35 mm zwischen zwei Stahlplatten geklemmt, welche gelenkig mit der Zugvorrichtung 
einer servohydraulischen Prüfmaschine verbunden waren. Die Dehnungsmessung erfolgte 
mit einem Wegaufnehmer über die Länge des schlanken Querschnitts der Probe. 

Zwei Schallemissionssensoren vom Typ VS150MS wurden mit Prestik-Klebepads (Bostik) im 
Abstand von 210 mm zueinander auf den breiten Enden der Probe angekoppelt. Die Qualität der 
Ankopplung wurde getestet, indem entsprechend ASTM E976 [20] an verschiedenen Punkten 
auf der Probenoberfläche Bleistiftminen mit einem Durchmesser von 0,3 mm und einer Härte 
2H gebrochen wurden. Die so künstlich erzeugten Schallemissionen, nach den Entwicklern 
der Methode Hsu-Nielsen-Quelle genannt, wurden zudem zur Bestimmung der Schallge-
schwindigkeit in der Probe verwendet. Da die Position der Quellen genau bekannt war, konn-
te die im Ortungsalgorithmus verwendete Schallgeschwindigkeit so angepasst werden, dass 
die berechneten Quellpo-
sitionen mit den tatsäch-
lichen übereinstimmten. 
Die so ermittelte Schall-
geschwindigkeit erwies 
sich mit 3000 m/s als ver-
gleichsweise gering. Wie 
Vergleichsmessungen an 
Proben ähnlicher Rezeptur 
ohne Fasern zeigten, lag 
dies am hohen w/z-Wert 
der Mischung und nicht 
am hohen Faseranteil.

In Bild 8 sind die Ampli-
tuden der registrierten 
Schallereignisse über der 
Dehnung der Probe und 
in Korrelation zur gemes-

Bild 8:	 Amplituden der Schallereignisse in Korrelation zum 
Spannungs-Dehnungs-Diagramm	
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senen Spannung darge-
stellt. Bis zum Erreichen 
der Erstrissspannung von 
3,7 N/mm² bei einer Deh-
nung von 0,03 % ist die 
Anzahl der Schallemissi-
onen zwar klein, ihr Auf-
treten lässt aber auch in 
dieser Phase schon auf die 
Bildung von Mikrorissen 
schließen. Mit weiterer 
Dehnung nimmt die Schal-
lemissionsaktivität dann 
signifikant zu, die Amplitu-
den der Ereignisse bleiben 
bis zu einer Dehnung von 
0,25 % kleiner als 75 dB.

Die Ortungsergebnisse 
(Bild 9) zeigen anfänglich 
eine gleichmäßige Vertei-
lung der Quellen über die 
Länge der Probe. In dieser 
Phase deuten die Ergeb-
nisse auf eine gut verteil-
te Mikrorissbildung in der 
Matrix hin. Ab 0,25 % 
Dehnung sind zunehmend 
Ereignisse mit Amplitu-
den über 75 dB erkenn-
bar. Wenn auch im Span-
nungs-Dehnungs-Verlauf 
nicht sichtbar, treten ab 
hier neben der Mikroriss-
bildung in der Matrix weite-
re Schadensmechanismen 
auf. Die jetzt einsetzende 

Konzentration von Schallemissionsquellen mit Amplituden über 75 dB in einer schmalen Zone 
zeigt die Bildung eines Makrorisses an.

Um die Schallemissionen weiter differenzieren zu können, wurde eine Frequenzanalyse der 
gespeicherten Wellenformen durchgeführt. Anhand der Frequenzen können zwei klar abge-
grenzte Gruppen von Signalen unterschieden werden. Wie Bild 10 zeigt, treten Signale mit 
Frequenzen über 100 KHz vorwiegend bis zu einer Dehnung von 0,25 % auf. Diese Signale 
mit Amplituden unter 75 dB können, wie Versuche an Proben ohne Fasern gezeigt haben, den 
Matrixrissen zugeordnet werden. Versuche, einzelne Fasern aus der Matrix zu ziehen, haben 
ergeben, dass beim Reißen der Fasern Schallemissionen mit hohen Amplituden und ebenfalls 

Bild 9:	 Lineare Ortung der Schallemissionsereignisse im Ver-
lauf der Belastung

Bild 10:	Entwicklung der Frequenzen der Schallemissionssignale
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mit Frequenzen über 100 kHz entstehen. Die Ereignisse mit Frequenzen kleiner als 100 kHz, 
deren Häufigkeit ab 0,25 % Dehnung deutlich zunimmt und die die dehnungsentfestigende 
Phase dominieren, sind wahrscheinlich dem Herausziehen von Fasern aus der Matrix zuzuord-
nen. Dies muss allerdings noch durch weitere Versuche validiert werden.

3	 Zusammenfassung

Mit der Schallemissionsanalyse steht ein passives, zerstörungsfreies Prüfverfahren zur Verfügung, 
mit dem Schädigungsprozesse in Echtzeit detektiert werden können. Die große und stetig wach-
sende Anzahl von Publikationen zeigt, dass die Schallemissionsanalyse und die Kombination mit 
weiteren Verfahren zur Untersuchung des Verhaltens von Baustoffen unter verschiedenartigen 
Belastungen zielführend eingesetzt werden kann. Insbesondere die Möglichkeit, Schädigungs-
zonen auch in eingeschränkt zugänglichen Strukturen orten zu können, macht den Einsatz der 
Schallemissionsanalyse zur Überwachung von Bauwerken, wie zum Beispiel von Brücken unter 
Verkehrslast oder auch von Windenergieanlagen, interessant. Obwohl schon Pilotprojekte existie-
ren, ist die Schallemissionsanalyse noch von einer routinemäßigen Anwendung im Bauwerksmo-
nitoring entfernt. Hierfür müssen die Sensoren weiterentwickelt und den Anforderungen des Bau-
wesens hinsichtlich ihrer akustischen Eigenschaften und ihrer Dauerhaftigkeit angepasst werden. 
Auch die Identifizierung von Störeinflüssen, die entsprechende Filterung und Übertragung der Da-
ten sowie die automatische Erkennung schädigungsrelevanter Ereignisse stellen zurzeit noch eine 
Herausforderung dar. Mit der Lösung dieser Fragestellungen wird mit der Schallemissionsanalyse 
ein Werkzeug zur Verfügung stehen, mit dem bestehende und künftige Bauwerke zuverlässig 
überwacht und so deren Sicherheit und Lebensdauer erhöht werden können.
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Hochgenaue 3D-Referenzmessungen als ein Beitrag der Geodäsie 
zur experimentellen Untersuchung des Systemverhaltens  
neugotischer Gewölbekonstruktionen

Jens-André Paffenholz1, Ulrich Stenz2, Ingo Neumann3 

Kurzfassung. Diese Untersuchung stellt einen Beitrag der geodätischen Mess
technik zur Kalibrierung von numerischen Simulationsmodellen, wie Finite-
Element-Modellen, im Zuge von Bauwerksuntersuchungen vor. Die Stärken der 
geodätischen Messtechnik liegen in ihrer Langzeitstabilität sowie der zerstörungs-
freien Erfassung eines großen dreidimensionalen (3D) Messvolumens mit einer 
Genauigkeit im µm-Bereich. Zum Erreichen der µm-Genauigkeit für 3D-Punktkoor-
dinaten bei einem Messvolumen mit bis zu 40 m Kantenlänge wird ein Lasertracker 
mit interferometrischer und absoluter Distanzmessung eingesetzt.

Highly accurate 3D measurements at a neo-Gothic vault construction – 
Abstract. This investigation introduces a contribution of the geodetic measuring 
technology to the calibration of numerical simulation models, like finite element 
(FE) models, in progress from building investigations. The strengths of the geodetic 
measuring technology are the long-time stability as well as the non-destructive ac-
quisition of large three-dimensional (3D) measuring volumes with a precision in µm 
range. To reach µm precision for 3D point coordinates within a measuring volume 
with up to 40 m edge length a laser tracker with interferometric or absolute distance 
measurement is used.

1	 Motivation

Die Motivation zur experimentellen Untersuchung des Systemverhaltens neugotischer Ge-
wölbestrukturen ist der im Vergleich zur gotischen Bauweise erheblich reduzierte Materialein-
satz in der Zeit von Mitte des 19. bis zum Beginn des 20. Jahrhunderts. Neugotische Gewölbe 
sind aufgrund des minimalistischen Materialeinsatzes relativ anfällige Tragsysteme, die durch 
eine geringere Materialdicke und -dichte im Vergleich zu den gotischen Gewölben geprägt 
sind. Im Bereich der Kappen und Bögen der Deckengewölbe resultieren hieraus signifikante 
Rissbildungen.

Das interdisziplinäre Forschungsprojekt „Sicherung neugotischer Gewölbestrukturen (SNG)“ 
[1] widmete sich unter Federführung des Instituts für Massivbau der Leibniz Universität Han-
nover diesen Schadensbildern mit dem Ziel, geeignete und nachhaltige Sanierungsmaßnah-
men zu identifizieren. Es erfolgt eine Fokussierung auf Sakralbauten, die aufgrund ihrer räum-
lichen Abmessungen im Vergleich zu kleinen, kompakteren neugotischen Bauwerken größere 
Schadensbilder aufweisen.

1	 Dr.-Ing., Geodätisches Institut, Leibniz Universität Hannover
2	 Dipl.-Ing., Geodätisches Institut, Leibniz Universität Hannover
3	 Prof. Dr.-Ing., Geodätisches Institut, Leibniz Universität Hannover
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Der geodätische Beitrag zum SNG-Projekt ist vielfältig und erstreckt sich vom geodätischen 
Monitoring in unterschiedlichen zeitlichen Skalen bis hin zur umfassenden Geometrieerfas-
sung mittels terrestrischem Laserscanning (TLS) [2]. Dieses dient einerseits der Erfassung 
des Ist-Zustandes und andererseits liefert die detaillierte dreidimensionale (3D) Punktwolke 
des TLS die Datengrundlage für Untersuchungen zur Optimierung des Geometriemodells 
im Bereich der Gewölbe. Initial lassen sich die Gewölbe durch geometrische Primitive be-
schreiben. In [3] wird eine realitätsnähere Anpassung durch Freiformflächen (B-Splines) un-
tersucht.

Dieser Beitrag stellt das kurzzeitige Monitoring einer Gewölbestruktur während eines hy-
draulischen Belastungsversuchs mit geodätischer Messtechnik zur Kalibrierung von nume-
rischen Simulationsmodellen, wie Finite-Element-Modellen (FE-Modellen), vor. Die Stärken 
der geodätischen Messtechnik liegen in ihrer Langzeitstabilität sowie der zerstörungsfreien 
Erfassung eines großen 3D-Messvolumens mit einer Genauigkeit im µm-Bereich. Zum Errei-
chen der µm-Genauigkeit für 3D-Punktkoordinaten mit einem Messvolumen mit bis zu 40 m 
Kantenlänge wird ein Lasertracker mit interferometrischer und absoluter Distanzmessung ein-
gesetzt. Das Ziel des messtechnisch begleiteten Belastungsversuchs ist die Bestimmung der 
horizontalen Auflagersteifigkeit einer Gewölbekonstruktion durch eine experimentelle Unter-
suchung eines Gurtbogens zwischen zwei Jochen.

2	 Abriss zum Referenzbauwerk: Christuskirche Hildesheim

Die Christuskirche in Hildesheim dient aufgrund ihrer typischen, neugotischen Bauweise hin-
sichtlich der Geometrie der Deckengewölbe im Rahmen des SNG-Projektes als Referenzbau-

werk. Nähere Informationen zum 
Bauwerk können bspw. im Beitrag 
von Piehler et al. im vorliegenden 
Band nachgelesen werden [4]. 
Bild 1 zeigt die 3D-Punktwolke 
der Christuskirche mit farbcodier-
ten Reflektivitäten, wobei grün für 
gute und rot für schlechte Reflek-
tivitätseigenschaften steht. Das 
Bauwerk wurde hierzu von 72 
Laserscannerstandpunkten aus 
dem Innenraum sowie dem Dach-
bereich erfasst, für Details sei auf 
[2] verwiesen. 

Der im Intensitätsbild der TLS-Da-
ten in Bild  2 gezeigte Riss steht 
exemplarisch für die typischen, 
markanten Schäden, welche die 
Christuskirche zu einem geeigne-
ten Referenzobjekt machen. Der 

Fokus der Untersuchungen liegt aufgrund der signifikantesten Risse auf der Untersuchung 
sowie Modellierung der Deckengewölbe (Gewölbekappen). Die Gewölbekappen bestehen 

Bild 1:	 3D-Punktwolke der Christuskirche aus TLS 
(Reflektivität farbcodiert), [2]
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aus Bimsbetonsteinen, deren Dicke im oberen Gewölbeteil im Mittel ca. 16 cm beträgt, mit 
einem statisch wirksamen Querschnitt von ca. 12 cm. Die Kappendicke verspringt zu den 
Außenwänden im unteren Drittel auf die doppelte Steinstärke [5].

3	 Belastungsversuch aus geodätischer Sichtweise

3.1	 Einführung, Ziel und Vorbereitung der geodätischen Messungen

Der hydraulische Belastungsversuch hatte zum Ziel, die horizontale Auflagersteifigkeit der 
Gewölbekonstruktion zerstörungsfrei zu bestimmen. Für Details zur numerischen Voruntersu-
chung zur Bestimmung der oberen Grenzlast sowie zur detaillierten Darstellung des Aufbaus 
des eigentlichen Belastungsversuchs sei auf [4], [5] verwiesen. Die repräsentative, experi-
mentelle Untersuchung ist an einem Gurtbogen zwischen zwei Jochen am Referenzbauwerk 
durchgeführt worden.

Das Ziel der geodätischen Messungen ist die wiederkehrende Bestimmung der lastinduzier-
ten Verformungen als Erweiterung zu den klassischen Sensoren, wie induktive Wegaufneh-
mer und Neigungsmesser, mit einem Lasertracker. Verwendet wurde ein Lasertracker Leica 
LTD640, dessen technische Daten in Tabelle 1 zu finden sind. Die redundanten Messungen 
des Lasertrackers erfolgen auf spezielle Reflektoren (Corner Cube Reflektoren, CCR) in unmit-
telbarer Nähe zu den induktiven Wegaufnehmern. Durch Bestimmung der polaren Messele-
mente, Winkel und interferometrische sowie absolute Distanzmessung, zu den CCR mit Hilfe 
des Lasertrackers lassen sich Zeitreihen und zeitliche Änderungen von 3D-Punktkoordinaten 
bestimmen.

Bild 2:	 Intensitätsbild der Rissbildung aus TLS-Daten, [2]
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Tabelle 1:	 Spezifikationen des eingesetzten Lasertrackers Leica LTD640  
(Herstellerangaben) [6]

Parameter Wert

Genauigkeit Winkelmessung (2σ) 15 µm + 6 µm/m

Genauigkeit Streckenmessung (2σ) 25 µm (statisch)

Genauigkeit 3D-Koordinaten (1σ) 15 µm + 6 µm/m (statisch)

Messbereich Maximalentfernung: 1,5 m bis 40 m
Horizontalwinkel: 360 °
Vertikalwinkel: ±45 °

Der hydraulische Belastungsversuch ist nach einem vorgegebenen, engen Zeitplan durchge-
führt worden. Um die geodätischen Messungen zielgerichtet zu den vordefinierten Lastzu-
ständen automatisch und sequentiell auf neun CCR auszuführen, wurde der Messablauf mit 
dem Lasertracker im 3D-Labor des Geodätischen Instituts der Leibniz Universität Hannover 
simuliert. Als Ergebnis ist der gesamte Erfassungsprozess in einem Skript zur Prozessau-

tomation in der Software Leica Axyz imple-
mentiert worden. So konnte eine verzöge-
rungsfreie Durchführung der Messungen vor 
Ort gewährleistet werden.

Am Vortag des eigentlichen Belastungsver-
suchs sind insgesamt neun CCR in speziel-
len magnetischen Halterungen temporär am 
Referenzbauwerk installiert worden. Sechs 
CCR wurden in unmittelbarer Umgebung des 
zu untersuchenden Gurtbogens angebracht 
(Bild 3, CCR1-CCR6). Die CCR 1 (unterhalb 
des Ankers) und 4 (oberhalb des Ankers) 
befanden sich in unmittelbarer Nähe zum in-
duktiven Wegaufnehmer h1 im Kämpfer Ost 
und die CCR 3 (unterhalb des Ankers) und 5 
(oberhalb des Ankers) entsprechend zu h2 
im Kämpfer West. Im Schlussstein des zu 
untersuchenden Gurtbogens wurde CCR 2 
installiert sowie CCR 6 im Schlussstein der 
Gewölbekonstruktion nördlich des zu unter-
suchenden Gurtbogens. Zusätzlich erfolgte 
die Installation von drei CCR im Altarraum zur 
Überprüfung der Stabilität des Lasertrackers 
während des Belastungsversuchs (Bild  4). 
Dieser Bereich weist eine ausreichende 
Entfernung zum experimentell untersuchten 
Gurtbogen im Chorbereich vor der Orgel auf, 

Bild 3:	 Gesamtübersicht aller Messstellen 
während des Belastungsversuchs im 
Schnitt A-A durch das Langhaus der 
Christuskirche, [5]
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so dass keine Beeinflussung der Stabilität durch die eingebrachte Last zu erwarten ist. Als 
Standpunkt für den Lasertracker wurde ebenfalls der Altarbereich mit einer maximalen Ent-
fernung zu den CCR von ca. 30 m gewählt. 

Aufgrund der elektrooptischen Streckenmessung ergibt sich die zwingende Notwendigkeit 
der Erfassung und Berücksichtigung der atmosphärischen Parameter (Temperatur und Luft-
druck) während der Messungen. Hierzu wurde auf Temperatursensoren im Innenraum des 
Referenzbauwerkes sowie auf lokale Sensoren am Lasertracker zurückgegriffen.

3.2	 Durchführung der geodätischen Messungen mittels Lasertracking

Die wesentlichen Parameter des Belastungs-
versuchs sind seine stufenweise Belastung 
mit Zwischenentlastungsstufen nach jeder 
Laststufe, hier 5 kN, sowie eine Haltephase 
bis zur Messwertkonstanz von mindestens 
15 Minuten [5].

Bild 4 zeigt die Messkonfiguration und Lage 
der CCR 1–6 im Untersuchungsbereich so-
wie der CCR 7–9 im Altarbereich. Die se-
quentiellen Lasertrackermessungen zu allen 
neun CCR erfolgt im Uhrzeigersinn begin-
nend beim CCR 1 am Kämpfer Ost und wird 
im Folgenden als Messepoche bezeichnet. 
Pro Belastungsstufe sind vom Zeitpunkt der 
Einleitung der jeweiligen Kraft bis zum Errei-
chen der Messwertkonstanz Messepochen 
mit dem Lasertracker aufgezeichnet worden. 
Die aufeinanderfolgenden Messepochen ha-
ben einen Zeitabstand von ca. 2 Minuten. Für 
eine gesamte Belastungsstufe resultieren daraus ca. zehn Messepochen. Bereits vor Ort hat 
eine Plausibilitätsprüfung der erfassten Messepochen mit einem Matlab-Skript stattgefun-
den.

3.3	 Ergebnisse der geodätischen Messtechnik

3.3.1	 Stabilität des Lasertrackers während des Belastungsversuchs

Bild 5 fasst die Messungen auf die CCR 7 bis 9 zur Überprüfung der Stabilität des Lasertra-
ckers während des Belastungsversuchs zusammen. Gezeigt sind die Streckenveränderungen 
berechnet aus den gemessenen 3D-Koordinaten, wobei die Streckenveränderungen auf die 
erste Messung (Nullepoche) vor Beginn des Belastungsversuchs reduziert sind. Es lässt sich 
festhalten, dass für alle drei CCR das Mittel der Streckenänderung über alle Messepochen 
über den Gesamtzeitraum des Belastungsversuchs < 0,1 mm ist. Für CCR 7 ergibt sich ge-
genüber den CCR 8 und 9, welche auf dem Boden des Referenzbauwerkes fixiert sind, eine 
größere Variation (Bild 5, obere Zeitreihe). Diese ist auf die Installation von CCR 7 am Kämpfer 

Bild 4:	 Messkonfiguration und Lage der 
CCR während des Belastungsver-
suchs, [2]
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der östlichen Empore zurückzuführen. Dieser Messaufbau gewährleistet, dass die Stabilität 
des Lasertrackers über den Zeitraum des Belastungsversuchs zu jeder Zeit gegeben war, so 
dass die Messungen auf die CCR 1 bis 6 uneingeschränkt von signifikanten äußeren Einflüs-
sen betrachtet werden können.

3.3.2	 Horizontale Verschiebung zwischen CCR 1 und CCR 3

Die wiederkehrende Bestimmung der lastinduzierten Verformungen wird im Folgenden an 
ausgewählten CCR im Gurtbogen hinsichtlich ihrer 3D-Lageveränderung betrachtet. Die Ver-
formung lässt sich zum einen unmittelbar aus den polaren Messelementen des Lasertrackers 
und zum anderen aus den berechneten 3D-Koordinaten ableiten. An dieser Stelle sei auf den 
limitierenden Faktor der Winkelmessung des Lasertrackers im Messvolumen des Referenz-
bauwerkes hingewiesen. Aus diesem Grund wird für die abschließende Analyse, der aus den 
Lasertrackermessungen abgeleiteten Verformungen, auf die präzise Absolutstreckenmes-
sung des Lasertrackers zurückgegriffen.

In Bild 6 sind die horizontalen Verschiebungen für die CCR 1 und 3 im Kämpfer Ost (h1, blau) 
und West (h2, cyan) für die Belastungsstufen von 45 kN bis 70 kN dargestellt. Die Verformun-
gen im Kämpfer Ost (CCR 1) betragen in der maximalen Laststufe von 70 kN ca. 0,75 mm 
(blau) und im Kämpfer West (CCR 3) ca. 0,6 mm (cyan). Die Lage auf einer Achse des Re-
ferenzbauwerkes erlaubt die Bildung der Summe der gegenseitigen Verformung zwischen 
Ost und West, welche mit ca. 1,35 mm (grünfarbene Kurve) angegeben werden kann. Dabei 
erfolgt die Ableitung der gegenseitigen Verformung auf Basis der Streckendifferenzen. Die 
Ableitung der gegenseitigen Verformung aus 3D-Koordinaten führt zu einem deutlich höhe-
ren Rauschen im Bereich der Haltedauer der Belastung, vergleiche Bild 6 (magentafarbene 

Bild 5:	 Zeitreihe der CCR 7 bis 9 im stabilen Bereich (Altarraum), [2]
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Kurve). Wie einleitend diskutiert, ist das höhere Rauschniveau auf die Winkelmessung des 
Lasertrackers zurückzuführen.

Abschließend lässt sich die aus den Lasertrackermessungen abgeleitete Verformung den tak-
tilen Ergebnissen des Instituts für Massivbau der Leibniz Universität Hannover gegenüberstel-
len. Als Fazit ist festzuhalten, dass die Ergebnisse eine hervorragende Übereinstimmung im 
Bereich von 1–2 Zehntelmillimetern [4], [5] aufweisen.

4	 Zusammenfassung und Ausblick

Der Lasertracker hat für Punktverschiebungen und deren Übereinstimmung mit der taktilen 
Messtechnik im Rahmen eines hydraulischen Belastungsversuchs deutlich das Potential der 
geodätischen Messtechnik für Bauwerksuntersuchungen aufgezeigt. Als Stärken gegenüber 
den taktilen Messverfahren können dabei insbesondere die Langzeitstabilität sowie die zer-
störungsfreie Erfassung von großen 3D-Messvolumen mit einer hohen Genauigkeit festge-
halten werden. Der auf den gezeigten Ergebnissen aufbauende, geodätische Beitrag für die 
Kalibrierung des FE-Modells sowie die detaillierte Gegenüberstellung der klassischen, taktilen 
und geodätischen Messtechnik für weitere Messstellen befinden sich in Vorbereitung [7].
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Experimentelle Untersuchung zum Systemtragverhalten 
neugotischer Gewölbekonstruktionen

Jens Piehler1, Michael Hansen2, Gerd Kapphahn3

Kurzfassung. Bei Gewölben ist die horizontale Unverschieblichkeit der Gewölbe-
kämpfer für die Standsicherheit von entscheidender Bedeutung. Für die Untersu-
chung und Bewertung von Gewölbekonstruktionen müssen realistische Ansätze 
für die Steifigkeit aller Bauteile, wie Außenwände, Strebepfeiler und Fundamente 
einschließlich Baugrund, getroffen werden. In diesem Beitrag wird ein Belastungs-
versuch beschrieben bei dem durch Eintragung einer geringen Horizontallast im 
Kämpferbereich signifikante Bauwerksreaktionen gemessen und damit die tat-
sächlich vorhandenen Bauteilsteifigkeiten realitätsnaher beurteilt werden konnten.

Experimental study on sytem behaviour of neo-Gothic vault constructions — 
Abstract. At vaults the horizontal displacement of the abutments is vitally important 
for the structural safety. For the investigation and reviewing of vault constructions 
realistic approaches are necessary concerning to the stiffness of all members like 
exterior walls, buttress piers, foundations inclusive foundation soil. In this article a 
loading test is described. In the test it was possible to measure significant structure 
reactions due to a low horizontal load in the region of the abutments. These data can 
be used for a more realistic assumption of the existing member stiffness.

1.	 Einleitung und Zielsetzung

In der zweiten Hälfte des 19. und Anfang des 20. Jahrhunderts entstanden zahlreiche Bauwer-
ke im neugotischen Stil. Als eine Zweigerscheinung des Historismus wurden in der Neugotik 
die gotischen Konstruktionen des 12. und 13. Jahrhunderts wieder aufgegriffen. Im Vergleich 
zur mittelalterlichen Gotik führten das Aufkommen einer ingenieurmäßigen Herangehenswei-
se und die Forderung nach Materialeinsparungen zu wesentlich leichteren und dünnwandige-
ren Konstruktionen. Neben den für Gewölbe typischen Rissbildern sind in den Kappen und Bö-
gen auch Schäden vorzufinden, welche sich auf konstruktions- bzw. herstellungsspezifische 
Ursachen zurückführen lassen. 

In der Neugotik wurden die Gurt- und Gratbögen auf Lehrgerüsten hergestellt, wohingegen 
bei den Kappen zwischen den Bögen auf eine formtreue Schalung verzichtet und freihändig 
gemauert wurde [1]. Auf diese Weise entstanden europaweit mehrere Hundert Kirchen, bei 
denen die Kappen herstellungsbedingt oft keine stetigen Krümmungen aufweisen. Geringste 
Kämpferverschiebungen sowie eine Gewölbegeometrie, welche nicht der sich einstellenden 
Stützflächen entspricht, führen zu signifikanten Rissbildern. Ähnlich wie beim Bogen bilden 

1	 M.Sc. Dipl.-Ing. (BA), Institut für Massivbau, Leibniz Universität Hannover
2	 Dr.-Ing. habil., Institut für Massivbau, Leibniz Universität Hannover
3	 Dr. rer. nat., Ingenieurgesellschaft für experimentelle Mechanik mbH, Markkleeberg
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sich einzelne Starrkörper aus [2]. Die sich einstellenden Risse zwischen den Starrkörpern wer-
den auch als plastische Gelenke interpretiert, vgl. [3], [4], [5], [6].

Verschiedene Faktoren haben Einfluss auf die Rissbreitenänderungen. Beispielhaft sind Tem-
peraturschwankungen, Quell- und Schwindverhalten des Mauerwerks, Grundwasserspiegel-
schwankungen, Baugrundsetzungen und andere exogene Baugrundbewegungen zu nennen. 
Ein entscheidender Punkt für die Standsicherheit des Gewölbes als Ganzes ist die horizontale 
Verschieblichkeit der Kämpfer. Daher sind für die Einschätzung und Untersuchung von Gewöl-
bekonstruktionen realistische Annahmen der horizontalen Auflagersteifigkeiten erforderlich. 
Mit dem in diesem Beitrag beschriebenen Belastungsversuch wurden Bauwerksreaktionen 
unter definierten Beanspruchungen ermittelt. Mit den Ergebnissen können numerische Mo-
delle verbessert und damit das globale Gleichgewicht von Gewölbekonstruktionen realitäts-
naher eingeschätzt werden.

Der im Folgenden beschriebene Belastungsversuch wurde im Rahmen des Forschungspro-
jekts Sicherung neugotischer Gewölbekonstruktionen [7] durchgeführt. In dem Forschungs-
projekt werden typische Schadensbilder neugotischer Gewölbe mit dem Ziel analysiert, mög-
lichst nachhaltige Sanierungsmaßnahmen zu finden. Die grundsätzlichen Probleme dieser 
Konstruktionen treten natürlich nicht nur bei Kirchen auf, sondern auch bei Profanbauten der 
Gründerjahre wie Schulen, Rathäuser oder 
Postbauten. Da deren Abmessungen jedoch 
vielfach kleiner sind und sich die Schadens-
bilder in wesentlich geringerem Ausmaß 
ausbilden, wurden die Untersuchungen auf 
neugotische Kirchenbauwerke beschränkt. 

2	 Referenzbauwerk

2.1	 Historie und Tragstruktur

Für das Forschungsprojekt [7] diente die 
Christuskirche in Hildesheim als Referenz-
bauwerk (Bild 1). Sie weist nahezu alle ty-
pischen Merkmale neugotischer Gewölbe-
konstruktionen auf. Das Kirchenbauwerk 
entstand im Zuge der Abtrennung von St. 
Michaelis Anfang des 20. Jahrhunderts auf 
dem Moritzberg und wurde am 7.2.1904 ge-
weiht [8]. Über die Jahre traten im Kirchenin-
neren wiederholt größere Risse auf, welche 
im Zuge mehrerer Renovierungs- und Sanie-
rungsmaßnahmen immer wieder erfolglos 
saniert wurden. In den 1990er Jahren wurde 
die Kirche abermals saniert, wobei auch die 
ursprüngliche Bemalung von 1904 zeit- und 
kostenaufwändig wiederhergestellt wurde. 
Im Zuge der Arbeiten wurden auch Maß-

Bild 1: Christuskirche in Hildesheim 
Foto: Ingenieurbüro Götz & Ilsemann
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Bild 2 (links oben):  
Schnitt A-A durch das Langhaus der 
Christuskirche mit Versuchsaufbau und 
Messstellenplan, [9] 

Bild 3 (rechts oben):  
Grundriss mit Bezeichnung der beschriebe-
nen Bereiche und des untersuchten Schnit-
tes A-A (Bild 2), [9]  

Bild 4 (rechts):	  
Detail Versuchsaufbau und Messstellenplan 
in der Draufsicht, [9]



8. Symposium Experimentelle Untersuchungen von Baukonstruktionen

84	

nahmen zur Begrenzung etwaiger horizontaler Kämpferverschiebungen durchgeführt. Dazu 
zählt der Einbau zusätzlicher Zugstäbe in das Hängesprengwerk des Dachtragwerks sowie 
ein Zuganker in Höhe der Kämpfer (Bild 2). In Bild 3 sind der Grundriss des Bauwerks und die 
Lage des in Bild 2 gezeigten Gebäudeschnittes dargestellt. Die Bilder 2 und 4 zeigen zudem 
die Lage der Messstellen im späteren Belastungsversuch.

Jedoch traten nach weniger als 15 Jahren erneut Risse im Gewölbe auf. Insbesondere zählen 
dazu im Bereich der Vierung Abrisse der Kappen von den Schildbögen zum Querhaus sowie 
breite Einzelrisse im Chorgewölbe.

Der Aufbau der Kirche folgt dem Eisenacher Regulativ von 1861 [10], wobei vermutlich auf-
grund der Hanglage die Apsis nach Norden und nicht nach Osten ausgerichtet wurde. Die 
Höhe des Kirchturms im Süden beträgt etwa 55 m. Der Dachfirst liegt 22,5 m über dem Kir-
chenfußboden. Das Langhaus besteht aus zwei Jochen mit jeweils ca. 5,0 m Länge zwischen 
den Gurtbogenachsen. Sämtliche Gurt- und Rippenbögen besitzen einen obenliegenden ge-
mauerten Querschnitt aus Vollziegeln. Für die Gewölbekappen wurden Bimsbetonsteine ver-
wendet. Der Fugenverlauf, welcher sich auf dem Innenputz der Kappen abzeichnet, deutet auf 
freihändiges Mauern der Kappen ohne Schalung hin. Die statisch wirksame Querschnittsdicke 
der Kappen beträgt nach Abzug der Innenputzschicht und dem Mörtelverstrich an der Ober-
seite ca. 12 cm. Die Dicke der kuppelförmigen Schildkappen verspringt zu den Außenwänden 
hin im unteren Drittel auf die doppelte Steinstärke. Ursprünglich dienten allein die Strebepfei-
ler an den Außenwänden zur Aufnahme des Gewölbe- und Dachschubs (Bild 2). Der Zuganker 
im Schnitt A-A wurde erst 1997/98 eingezogen und an den Außenflächen der Strebepfeiler 
verankert. Zum Zeitpunkt der Untersuchungen befand sich dieser Zuganker in einem lastlosen 
Zustand. 

Das Dachtragwerk in den Gurtbogenachsen und an den Giebelinnenseiten ist als Hänge-
sprengwerk konstruiert. Dazwischen spannen Pfetten, auf denen wiederum die Sparren auf-
liegen (Bild 2). Mit Hilfe dieser Hängesprengwerkkonstruktion war es den Erbauern möglich, 
das Gewölbe bis weit in den Dachraum ragen zu lassen. Ursprünglich waren je Hängespreng-
werk nur zwei Zugstäbe vorhanden, welche jedoch nicht direkt im Bereich der Fußpfetten 
angreifen. Die später zusätzlich eingebrachten Zugstäbe binden näher an den Fußpfetten an 
und bewirken somit eine effizientere Rückhängung der auftretenden Horizontallasten aus der 
Dachkonstruktion. Die Auflagerkräfte der statisch unbestimmten Dachkonstruktion wurden 
in Nebenrechnungen bestimmt und bei den numerischen Analysen zur Vorplanung des Be-
lastungsversuches berücksichtigt. Die Fundamente gründen auf Keuperton. Die Konsistenz 
reicht je nach Tiefe von steif über halbfest bis fest.

2.2	 Vorausgegangene Messungen 

Bereits im Jahr 2007 war ein mechanisches Messsystem für Verformungsmessungen im 
Chorbereich installiert worden [11]. Mithilfe eines zwischen den Gewölbekämpfern gespannten 
Invardrahtes wurde die Relativbewegung der Kämpfer periodisch gemessen. Optische Riss-
marken an signifikanten Rissen ergänzten das Messkonzept. Die vorhandene Bodenschichtung 
sowie die Hanglage der Kirche gaben 2010 den Anlass, mittels Rammpegeln die Grund- und 
Sickerwasserstände um die Kirche herum sowie direkt unterhalb der Kirche zu überwachen. 
Diese vorausgegangenen Messungen wurden in dem aktuellen Forschungsprojekt genutzt, 
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weitergeführt und durch wei-
tere Messsysteme ergänzt. So 
wurden 2012 die Rissweitenän-
derungen bei drei signifikanten 
Hauptrissen im Chorgewölbe 
mit auf Dehnmessstreifen ba-
sierenden Rissweitensensoren 
(Omega-Sensoren) kontinuier-
lich beobachtet. 

Im Rahmen der Bestandsauf-
nahme der Christuskirche wur-
de die gesamte Innengeome-
trie mit einem terrestrischen 
Laserscanner (TLS) flächen-
haft vermessen. Bild 5 zeigt 
beispielhaft die 3D-Punktwol-
ke aus dem Innenraum der 
Kirche. Die so entstandene 
„untere“ Punktwolke und die 
„obere“ Punktwolke aus dem 
Dachraum wurden über ein 
neu erstelltes Referenznetz zu-
sammengeführt. Durch die Zusammenführung der beiden Punktwolken konnte auf die Gewöl-
begeometrie und auf die Schalen- und Bogendicken an jeder beliebigen Stelle geschlossen 
werden. Auf weitere Einzelheiten zu den im Projekt angewendeten geodätischen Messverfah-
ren sei auf einen weiteren Beitrag im hier vorliegenden Tagungsband [12] verwiesen.

3	 Belastungsversuch

Anders als bei klassischen Belastungsversuchen bestand das Ziel nicht in der Bestimmung 
einer zulässigen Grenztragast. Vielmehr sollten bei Eintragung einer definierten Kraft signifi-
kante Bauwerksreaktionen gemessen werden, welche für die Kalibrierung von numerischen 
und ingenieurmäßigen Modellen herangezogen werden können. Zur Auswahl standen zwei 
Möglichkeiten:

1.	 die Einleitung einer vertikalen Kraft in den Schlussstein des Gewölbes über eine 
Zugstange und

2.	 die Nutzung des lastlosen Horizontalankers in Achse A-A (Bilder 2 und 3), um hierüber 
eine Horizontallast einzuleiten.

Im Rahmen der Versuchsplanung wurden diese Varianten diskutiert und der Horizontal-
krafteinleitung der Vorzug gegeben.

Eine Schädigung der vorhandenen Bausubstanz sollte unter allen Umständen vermieden wer-
den. Hierzu wurden Grenzwerte für die einzutragende Last sowie die daraus voraussichtlich 

Bild 5:	 3D-Punktwolke des vollständigen Innenraums [9]



8. Symposium Experimentelle Untersuchungen von Baukonstruktionen

86	

resultierenden Tragwerksverformungen für signifikante Messpunkte und Lasteinleitungsstel-
len festgelegt. Für die Abschätzung der zu erwartenden Messbereiche und die Dimensionie-
rung des Versuchsaufbaus dienten numerische Voruntersuchungen, wobei die obere Grenz-
last auch durch die zulässige Beanspruchung der vorhandenen Zugstangen einschließlich ihrer 
Verankerungselemente begrenzt war.

3.1	 Numerische Voruntersuchungen

Unter Ausnutzung von Symmetriebedingungen wurde für die numerischen Voruntersuchun-
gen ein Viertel eines Joches des Langhauses modelliert (Bild 6). Die in Höhe des Zugankers 
berechneten horizontalen Kämpferverschiebungen aus Eigengewicht dienten als Anhaltswert 

für die Festlegung einer zulässigen Grenzver-
formung infolge der einzutragenden Horizon-
tallast. Darüber hinaus wurde eine maximale 
Horizontalverformung der Kämpfer von 5 mm 
als unkritisch angesehen. Erfahrungsgemäß 
betragen langzeitliche horizontale Kämpfer-
verschiebungen oft mehrere Zentimeter bis 
Dezimeter.

Für die Abschätzung der Verformungen 
erschien die Annahme linear-elastischen 
Materialverhaltens in erster Näherung aus-
reichend. Bei vergleichbaren Konstruktio-
nen wird in [6] für gerissenes Mauerwerk 
ein Elastizitätsmodul von 3.000 N/mm² 
ohne Berücksichtigung der Kriecheinflüsse 
vorgeschlagen. Für die Wände, Gurt- und 
Rippenbögen wurde dieser Wert ebenfalls 
angesetzt. Die Kappen aus Bimsbetonsteinen 
besitzen eine deutlich geringere Steifigkeit, 
sodass ein E-Modul von 1.200  N/mm² ge-
rechtfertigt erschien. Die Fundamente wur-
den für die Voruntersuchungen als voll ein-
gespannt angenommen. Für die Wände und 
Bögen wurde eine Wichte von 18 kN/m³ an-
gesetzt. Im numerischen Modell wurde nur 
die statisch wirksame Konstruktionsdicke 
der Kappen von 12 cm berücksichtigt. In dem 
Ansatz einer mittleren Wichte von 15 kN/m² 

für den wesentlich leichteren Bimsbeton sind auch die Lasten aus Putz und Mörtelverstrichen 
enthalten. Als Querdehnzahl wurde für alle Bauteile zu 0,25 angenommen. 

Am Kopf der Außenwand greifen in der Achse des Gurtbogens die Auflagerkräfte aus 
dem Dachtragwerk an. In einer Nebenrechnung wurden diese mit 50 kN in vertikaler und 
20 kN in horizontaler Richtung ermittelt. In Tabelle 1 sind die berechneten Ergebnisse für die 
signifikanten Punkte aus Bild 6 zusammenfassend aufgeführt. 

Bild 6:	 Ausschnitt des verformten und 
unverformten numerischen Modells 
und farbig angelegte Vertikalverfor-
mung uz infolge ständiger Einwirkun-
gen [9] (vgl. Tab.1)
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Tabelle 1:	Berechnete Verschiebungen der numerischen Voruntersuchung [9]

Belastung Horizontalverformung 
Punkt 2

Vertikalverformung  
Punkt 1

Ständige Einwirkungen 1,7 mm -5,3 mm

Ständige Einwirkungen und 
100 kN Ankerzugkraft

-0,2 mm -2,1 mm

100 kN Ankerzugkraft -1,9 mm 3,2 mm

Federsteifigkeit 19,0 mm/MN 32,0 mm/MN

Für die Kontrolle während der Versuchsdurchführung sind in der Tabelle auch die sich erge-
benden, voraussichtlichen „Federsteifigkeiten“ ausgewiesen, denn die Annahme linear-elas-
tischen Materialverhaltens ist nur eine grobe Näherung. Bei den experimentellen Untersu-
chungen muss von geringen irreversiblen Verformungsanteilen ausgegangen werden. Somit 
kann der Begriff „Federsteifigkeit“ nur als Veranschaulichung der Kraft-Verformungsbezie-
hungen im unteren Lastbereich gesehen werden, [9].

3.2	 Versuchsaufbau

Bei der Planung des Versuchsaufbaus waren 
besondere Randbedingungen seitens des 
Betreibers zu berücksichtigen. Zum einen 
sollte in die vorhandene Bausubstanz nur 
marginal eingegriffen werden, zum anderen 
stand für alle durchzuführenden Arbeiten 
insgesamt ein Zeitfenster von nur fünf Tagen 
zur Verfügung. Darin enthalten war auch die 
Einhausung der Orgel mit einem Staubschutz 
sowie der Auf- und Abbau einer aufwändigen 
Einrüstung (Bild 7).

Der vorhandene Zuganker, in den die Last 
eingeleitet wurde, besteht aus mehreren Teil-
segmenten, welche mit Schraubmuffen mit-
einander verbunden sind. Da der Anker ohne 
Vorspannung war, konnte der Ausbau eines 
Segments und die Integration der Belas-
tungseinrichtung (Bilder 8 und 9) ohne zwi-
schenzeitliche Baubehelfe realisiert werden.

Über zwei unabhängige Messsysteme wur-
den redundante Messungen an signifikanten 
Punkten im Gewölbe ermöglicht. Für die 
geodätischen Messverfahren sei an dieser 

Bild 7:	 Innenansicht der Kirche aus der 
Vierung in Richtung Turm, [9]



8. Symposium Experimentelle Untersuchungen von Baukonstruktionen

88	

Stelle auf den Beitrag Hochgenaue 3D-Referenzmessungen als ein Beitrag der Geodäsie zur 
experimentellen Untersuchung des Systemverhaltens neugotischer Gewölbekonstruktionen 
in diesem Tagungsband verwiesen [13]. Die für die Kontrolle der Lasteinleitung relevanten 
Messstellen aus Bild 6 und Tabelle 1 wurden direkt mit der Lasterzeugung gekoppelt. Da-
mit konnten die Belastungs-Bauwerksreaktionskurven am Monitor direkt verfolgt werden, 
wodurch die Möglichkeit bestand, bei Bedarf sofort in das Belastungsregime eingreifen zu 
können. Darüber hinaus wurden auch weitere der in Bild 2 im Schnitt und in Bild 4 im Grund-
riss dargestellten Messstellen während des Versuchs überwacht. Dies betraf insbesondere 
die Messung der horizontalen Pfeilerverformungen an den Lastangriffspunkten, die Zugkraft-
messung, die Dehnungs- und Neigungsmessungen an den Pfeilern sowie die der vertikalen 

Verformung des Gewölbescheitels.

Die Horizontalverformungen der Pfeiler h1 
und h2 wurden mit induktiven Wegaufneh-
mern (IWA) gegen gespannte Invardrähte 
(Bild 10) gemessen. Die Vertikalverformung 
v1 des Scheitels wurde auf gleiche Weise ge-
gen eine auf dem Boden befindliche Messba-
sis bestimmt.

Für die Dehnungsmessungen an den Au-
ßenseiten der Pfeiler kam ein System aus In-
varstab und IWA zum Einsatz, mit dem eine 
relative Längenänderung ΔL bezogen auf 
eine Basislänge L von 1.100  mm ermittelt 
wurde. Dadurch konnte das Dehnungsver-
halten des Mauerwerks über einen größe-
ren Bereich abgebildet werden. Zum Schutz 
gegen direkte Sonneneinstrahlung wurde 
diese Konstruktion mittels Halbschalen ab-
gedeckt.

3.3	 Versuchsdurchführung  
und Ergebnisse

Die nachfolgenden Ausführungen in diesem 
Unterkapitel sind unverändert [9] entnom-
men:

Bild 8:	 Lasteinleitungsgeschirr für die Einleitung der Zugkraft [9]

Bild 9:	 In das vorhandene Zugankersystem 
integriertes Lasteinleitungsgeschirr in 
Schnitt A-A (vgl. Bilder 2 und 8), [9]



� Piehler, Hansen, Kapphahn: Systemtragverhalten neugotischer Gewölbekonstruktionen

	 89

„Die Versuche fanden am 25.6.2014 ganz-
tägig statt. Für die Versuchsdurchführung 
wurde in Anlehnung an die Richtlinie für Be-
lastungsversuche [14] ein stufenweises Be-
lastungsregime mit Zwischenentlastungen 
nach jeder Laststufe gewählt. Die Laststufen 
betrugen jeweils 5 kN mit Haltephasen bis 
zur Messwertkonstanz, jedoch mindestens 
15  Minuten. Für die stufenweise Belastung 
wurde eine hydraulische Handpumpe ein-
gesetzt, mit der die Kraft bis zum jeweili-
gen Zielwert zuzüglich einer leichten Über-
schreitung von 0,5 kN für einen eventuellen 
Rückgang der Spannkraft in der Haltephase 
aufgebracht wurde. Der Spannkraftverlust 
fiel mit im Mittel 1,0–1,5 % bezogen auf den 
Maximalwert sehr gering aus. Die Haltepha-
sen von 15 Minuten waren ausreichend, da 
sich auf allen Laststufen nach maximal zwei 
Minuten eine Messwertkonstanz einstellte. 
Bereits ab 5  kN sind kleine, bereits mess-
bare Bauwerksreaktionen zu verzeichnen. 
Insbesondere der Gewölbescheitel weist 
ab 25 kN nach Entlastung geringe, bleiben-
de Verformungen auf. Insgesamt bleibt das 
Kraft-Verformungs- und Kraft-Dehnungsver-
halten bis zur Maximallast von 70 kN sowohl 
in horizontaler Richtung (Bild 11) als auch in 
vertikaler Richtung (Bild 12) näherungsweise linear. Die Neigungssensoren springen erst ab 
35 kN zuverlässig an und zeigen bei 70 kN eine mittlere Neigung von ca. 0,003°, was bei reiner 
Verdrehung einer Pfeilerauslenkung von 0,3 mm am Lastangriffspunkt in ca. 6 m Höhe und 
damit etwa 50 % der maximalen Horizontalverschiebung entspricht. Während der Durchfüh-
rung des Belastungsversuches hat sich die Innenraumtemperatur um ca. 1 K erhöht. Auf die 
taktilen Messungen mit IWA und Neigungssensoren hatte dies keinen signifikanten Einfluss.“

In Bild 11 ist zu erkennen, dass sich die Kämpfer bei einer Kraft von 70 kN um ca. 
0,63 + 0,70 = 1,33 mm verformen. Diese Größenordnung der Verformungen lässt sich auch 
mit einem Lasertracker verifizieren, welcher als zweites Messsystem zum Einsatz kam. Die-
ses geodätische Messverfahren ist in einem weiteren Beitrag [13] in diesem Tagungsband 
dokumentiert.

Die Messergebnisse verdeutlichen, dass die Steifigkeiten innerhalb der numerischen Vorunter-
suchungen zu gering angesetzt wurden. In dem durchgeführten Belastungsversuch reagiert 
das Tragwerk steifer. Die vorhandene Federsteifigkeit der horizontalen Lagerung in Höhe des 
Zugankers liegt mit einem Wert von ca. 11 mm/MN im Vergleich zu dem in Tabelle 1 angesetz-
ten Wert von 19 mm/MN um den Faktor 1,7 höher. Mit dieser Erkenntnis wird es möglich, die 
zukünftigen numerischen Simulationen dieser Konstruktion realitätsnaher zu gestalten.

Bild 10:	Anordnung zur Messung der 
Horizontalverschiebung, [9]
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4	 Zusammenfassung

Gewölbe und insbesondere neugotische Gewölbe reagieren sensitiv auf Verformungen ih-
rer Lagerung, sodass sich bereits bei geringen Kämpferbewegungen signifikante Rissbilder 
einstellen. Für die Bewertung der Standsicherheit der Gewölbe sind die horizontalen Auf-
lagersteifigkeiten von großer Bedeutung. Im Rahmen des Forschungsvorhabens Sicherung 
neugotischer Gewölbekonstruktionen [7] wurde ein Belastungsversuch durchgeführt, bei 
dem durch eine eingetragene Horizontalkraft von 70 kN in den Gewölbekämpfern eindeuti-
ge Bauwerksreaktionen beobachtet werden konnten. Die durch die Belastung erzwungenen 
Verformungen lagen je Kämpfer unter einem Millimeter, sodass eine Schädigung der vorhan-
denen Bausubstanz ausgeschlossen werden konnte. Trotz der geringen Verformungen war 
es möglich, eindeutige Bauwerksreaktionen zu messen, mit deren Hilfe sich Annahmen für 
strukturmechanische Modelle realitätsnaher einschätzen lassen.
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Bild 11 (links): Horizontale Verschiebung der Messstellen h1 und h2 am Kämpfer in Höhe des 
Zugankers (mit bleibender Verformung), Messwerte der induktiven Wegaufnehmer, [9]

Bild 12 (rechts): Vertikale Verschiebung der Messstelle v1 in Kappenmitte (mit bleibender 
Verformung), Messwerte des induktiven Wegaufnehmers, [9]
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Tragfähigkeitsuntersuchungen an historischen Fahnenmasten

Silke Scheerer1, Sabine Wellner2, Torsten Hampel3, Bernd Eckoldt4 

Kurzfassung. Im Frühjahr 2014 sollte ein temporäres Kunstprojekt an den his-
torischen Fahnenmasten am Neustädter Markt in Dresden installiert werden. 
Aufgrund fehlender Bestandsunterlagen und Unklarheiten hinsichtlich der me-
chanischen Eigenschaften und des Zustands der vorhandenen Materialien ei-
nerseits und der exakten Konstruktion der Verankerungen andererseits war ein 
analytischer Nachweis der Standsicherheit nicht möglich. Belastungsversuche 
an den Mastspitzen und den Ankerstäben im Sockel sollten Klarheit über die 
Tragfähigkeit bringen.

Load capacity investigations on historic flagpoles – Abstract. In the spring 
of 2014, a temporary art project should be installed at the historic flagpoles at the 
Neustadt market in Dresden. Due to lack of construction plans and uncertainty 
regarding the mechanical properties and the condition of the existing materials on 
the one hand and the exact design of the anchorages on the other hand a structural 
analysis was not possible. In-situ loading tests on the mastheads and the tie rods in 
the base should bring clarity about the carrying capacity.

1	 Der Neustädter Markt in Dresden – eine kurze Einführung

Wann genau das Gebiet des heutigen Neustädter Marktes erstmals besiedelt wurde, kann 
nicht sicher gesagt werden. Sicher ist, dass rechtselbisch erste slawische Siedlungen bereits 
im 11. und 12. Jahrhundert entstanden sind [1], [2]. Die sich daraus entwickelnde Ortschaft 
Altendresden erhielt 1403 von Marktgraf Wilhelm das Stadtrecht verliehen. Bereits zuvor war 
nördlich des Zugangs zur Augustusbrücke bereits ein Marktplatz mit Rathaus entstanden, 
welcher später dann immer mehr an Bedeutung gewann, mehrmals umgestaltet wurde und 
lt. Hertzig [1] bis zu seiner Zerstörung im Zweiten Weltkrieg neben den linkselbig gelegenen 
Plätzen „Altmarkt und ... Neumarkt zu den drei schönsten und wichtigsten Platzanlagen Dres-
dens gehörte“.

Heute kann man die frühere Gestaltung des Platzes und des angrenzenden Viertels, die in ih-
rer Gesamtheit den barocken Stadtteil „Innere Neustadt“ bildeten, nur noch in Ansätzen oder 
durch Hinzuziehen historischer Dokumente erahnen. Berühmt sind beispielsweise Gemälde 
und Radierungen von Bellotto, der den sich gerade in der barocken Umgestaltung befindlichen 
Neustädter Markt Mitte des 18. Jahrhunderts als Motiv gewählt hatte (Bild 1). Aus dieser 
Zeit erhalten sind bis heute beispielsweise die Dreikönigskirche (Grundsteinlegung 1732), das 
Blockhaus am südlichen Rand des Neustädter Marktes nahe der Elbe und einige barocke 

1	 Dr.-Ing., Institut für Massivbau, TU Dresden
2	 Dipl.-Ing. (FH), Otto-Mohr-Laboratorium, Institut für Massivbau, TU Dresden
3	 Dr.-Ing., Otto-Mohr-Laboratorium, Institut für Massivbau, TU Dresden
4	 Dipl.-Ing., Ingenieurbüro ENGELBACH + PARTNER, Dresden
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Bild 1:	 Bernardo Bellotto: Der Neustädter Markt zu Dresden (1750/51), [3]

Bild 2:	 Neustädter Markt mit Blick auf die Hauptstraße und die Fahnenmasten zu Beginn der 
Allee in nördlicher Richtung, Aufnahme 1935, aus [1]
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Bürgerhäuser nordwestlich des Platzes und der Hauptstraße als zentraler Allee mit dem Rei-
terstandbild Augusts des Starken, bekannt als der Goldene Reiter.

Die Fahnenmasten am südlichen Ende der heutigen Hauptstraße, deren Tragfähigkeit über-
prüft werden sollte, kamen erst Ende des 19. Jahrhunderts hinzu, z. B. [1]. Heinrich Epler 
erschuf die zwei neobarocken Balustraden aus schwedischem Granit mit Postamenten, auf 
denen die 20 Meter hohen Fahnenmasten befestigt wurden, im Jahre 1893. Zu dieser Zeit 
wurde über die Hauptstraße und den Neustädter Markt der Straßen- und Straßenbahnver-
kehr geführt (Bild 2). Nur der Teil zwischen den Baumreihen war Fußgängerzone. Die neu 
errichteten Balustraden grenzten nun den verkehrsberuhigten Bereich wirkungsvoll ab [1]. In 
[4] findet man den Hinweis, dass die Fahnenmasten „im Gedenken an den Besuch von Kai-
ser Wilhelm I. in Dresden“ nach italienischem Vorbild erbaut worden sind. Ein Beleg dafür 
sind beispielsweise die Plaketten, die am Fuße der Postamente angebracht sind. Nach dem 
zweiten Weltkrieg wurde die Hauptstraße – zwischenzeitlich Straße der Befreiung genannt – 
wiederholt umgestaltet. Aber sowohl der Goldene Reiter als auch die Fahnenstangen, die von 
der Zerstörung verschont worden waren [5], wurden erhalten und saniert, auch als ein Fah-
nenmast Ende der 1960er Jahre umknickte. Sie prägen auch noch heute das Bild des Platzes. 

2	 Das Kunstprojekt

Der Grund für die Überprüfung der Tragfähigkeit der historischen Fahnenmasten war ein ge-
plantes Projekt der Berliner Künstlerin Beatrice Jugert [6]. Sie wollte im März 2014 zwischen 
den beiden Fahnenmasten die temporäre Installation „VORHANG AUF – Fahnenentwurf für 
den Goldenen Reiter“ schaffen. Konkret war geplant, einen leichten zweigeteilten Vorhang 
zwischen den Masten und an einem der Fahnenmasten zusätzlich eine Flagge in Form eines 
Löwen zu befestigen. Im Konzept der Künstlerin [7] hieß es dazu: „Dadurch ergibt sich die 
Möglichkeit, den Neustädter Markt im Mittelpunkt von Dresden als Bühne zu interpretieren. 
Die Stadt wird zur Bühne, das politische Geschehen zur Inszenierung und wir zu Akteuren und 
Zuschauern.“ 

Die Installation war für wenigstens drei Monate geplant. Die statische Machbarkeit sollte durch 
das Ingenieurbüro Engelbach + Partner Ingenieurgesellschaft aus Dresden geprüft werden.

3	 Voruntersuchungen zur Konstruktion

Da keinerlei Unterlagen zur Fahnenmastkons-
truktion vorlagen bzw. auffindbar waren, soll-
ten lastabhängige Verformungsmessungen 
durchgeführt werden, um Aufschlüsse über 
die Steifigkeit und somit das Material der 
Masten zu erhalten. Mit Hilfe der gemesse-
nen Verformungen und der aufgenommenen 
Geometriekennwerte sollten dann Aussagen 
zur Tragfähigkeit abgeleitet werden. 

Vor den Messungen wurden die Masten mit 
einem Hubsteiger aus nächster Nähe in Au-

Bild 3:	 Verrutschte Postamentabdeckung 
� Foto: Bernd Eckoldt
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genschein genommen. Schon bei der Montage des Versuchsaufbaus wurde deutlich, dass 
beide Maste Spiel in ihren Fußpunkthalterungen hatten. Weiterhin wurde festgestellt, dass 
die obere bronzene Postamentabdeckung des westlichen Mastes nicht mehr in ihrer Arretie-
rung saß (Bild 3). Zudem wurde der konstruktive Aufbau der Gesamtkonstruktion deutlicher 
bzw. stellten sich die zu diesem Zeitpunkt getroffenen Annahmen im Nachgang als richtig 
heraus.

4	 Zugversuch an den Spitzen der Fahnenmasten – Belastungsversuche

Die In-situ-Verformungsmessungen sollten kurzfristig Klarheit über die Tragfähigkeit der Kon-
struktion bringen. Die Fahnenmasten sollten an den Mastspitzen durch eine Zugbelastung be-
ansprucht und die daraus resultierenden Verformungen und Abstandsänderungen der Mast-
spitzen messtechnisch erfasst werden. Mit diesem Test sollten die relevanten Belastungen 
für die Kunstinstallation nachgebildet werden.

Die Probebelastung wurde Ende Februar 2014 durchgeführt (Bild 4). Zuerst wurden die Mast-
spitzen durch ein dünnes Stahlseil einerseits und ein Anschlagseil andererseits verbunden. In 
der Verbindungsstelle der Seile wurde eine Winde mit einer Kraftmessdose angebracht, mit 
der dann die geforderte Spitzenzugkraft in die Mastköpfe eingetragen wurde (Bild 5, links). Die 
jeweils auftretenden Verformungen wurden mit Seilzugaufnehmern am Kopf und im oberen 
Drittelspunkt der Fahnenmasten zwischen beiden Masten erfasst (Bild 5). Ziel war es, aussa-
gekräftige Werte zu erhalten, welche in die statische Berechnung einfließen sollten. Außer-

Bild 4:	 Probebelastung an den Fahnenstangen am Goldenen Reiter in Dresden  
� Foto: Kathrin Dietz
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dem bestand dadurch die Möglichkeit, in Echtzeit auf kritische Belastungszustände reagieren 
zu können, um in jedem Fall ein Versagen der Masten auszuschließen. Des Weiteren wurden 
statische Lastfälle mit unterschiedlichen Massen abgebildet, die in der Mitte zwischen beiden 
Masten in das Stahlseil eingehängt wurden. Hierbei wurden die Verformungen und Abstands
änderungen der Mastspitzen zueinander ebenfalls messtechnisch erfasst.

5	 Beurteilung der Masthalterungen

Bereits während der Probebelastung wurden größere, z. T. bleibende Verformungen 
(Schiefstellungen der Masten innerhalb des Sockels) registriert, die auf eine Verschiebung der 
Masten zueinander hinwiesen. Daraus wurde 
geschlussfolgert, dass die Einspannungskon-
struktionen innerhalb der Postamente der 
Fahnenmasten offenbar nicht mehr intakt 
waren. In einer anschließenden detaillierten 
Inspektion durch den Statiker und die Firma 
Fuchs + Girke wurden diese Indizien bestä-
tigt.

Nun wurden auch die Masthalterungen 
rückgebaut. Hierbei wurden weitere Details 
der Konstruktion deutlich. Die Masten be-
stehen aus Stahlrohren, welche im unteren 
Abschnitt (Einspannbereich) zylindrisch aus-
gebildet sind und sich nach oben hin konisch 
verjüngen. Ein Detail zeigt Bild 6. Die eigent-

Bild 5:	 Details des Versuchsaufbaus; links: Befestigung der elektronischen Seilwinde mit der 
Kraftmessdose und oberer Seilzugaufnehmer; rechts: Seilzugaufnehmer im oberen 
Drittelspunkt der Fahnenmasten � Foto links: Kathrin Dietz, rechts: Sabine Wellner

Bild 6:	 Übergang zwischen Halterung und 
eigentlichem Mast 
� Foto: Bernd Eckoldt
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lichen Haltekonstruktionen der Fahnenmas-
ten, in welche diese von oben hineingestellt 
wurden, befinden sich unter den bronzenen 
Postamenten. Die Postamentelemente kön-
nen generell nur rückgebaut werden, wenn 
die Masten herausgehoben sind. Die inne-
ren Stahlhaltekonstruktionen bestehen aus 
mehreren Schüssen, welche übereinander 
montiert und verschraubt sind (Bild 7). Ihre 
Verankerung auf den Granitsockeln erfolgte 
mittels Grundplatten und Ankerstangen. 

Die nun frei sichtbaren Stahlhaltekonstruktio-
nen, die in den 1970er Jahren schon einmal 
erneuert worden waren, waren sehr stark 
korrodiert und nicht mehr weiterzuverwen-
den. Somit stand die Aufgabe, neue Halte-
konstruktionen zu planen bzw. zu bemessen. 
Dies erfolgt bzw. erfolgte unter folgenden 
Rahmenbedingungen:

q	 Dauerhafte, möglichst verschleißfreie 
Haltekonstruktion, da nicht einsehbar, 

q	 Historische Fahnenmasten sowie Veran-
kerungselemente sollen weiter benutzt 
werden,

q	 Auslegung der Haltekonstruktion für die 
durch den Mast maximal aufnehmbaren 
Lasten, um ggf. Lastreserven für eventuelle Kunstprojekte zu erschließen bzw. so, dass 
das Tragniveau der Gesamtkonstruktion vom schwächsten Bestandsbauteil bestimmt 
wird, mindestens aber wieder Fahnen angebracht werden können,

q	 Flaggengröße 3,40 m × 5,75 m, jeweils im Hoch- oder Querformat anbringbar,
q	 Ausschluss von elektrochemischen und Kontaktkorrosionen durch das Aufeinandertreffen 

verschiedener Metalle,
q	 Annahme der Materialkennwerte von Flusseisen für die historischen Masten.

Maßgebend für die Bemessung wurden die Fahnenmasten. Die ermittelte maximal aufnehm-
bare Mastbeanspruchung liegt bei der 4-fachen Regelbeanspruchung durch eine anzuneh-
mende Fahne mit oben beschriebenen Abmessungen. Es wurde festgelegt, dass diese ma-
ximal aufnehmbare Mastbeanspruchung in der Realität nur zu 75 % ausgenutzt werden darf, 
um Überbeanspruchungen aufgrund von Unwägbarkeiten wie fortschreitende Korrosion der 
Anker oder nicht sichtbare Mastschädigungen usw. vorzubeugen. Dies gilt für Fahnen sowie 
eventuelle Plakate, Kunstprojekte und ähnliches. Für solche Sondernutzungen werden jeweils 
im Einzelfall gesonderte Nachweise notwendig.

Die vorhandenen Anker weisen einen Durchmesser von 50 mm auf und sind mindestens 
2,00 m lang, was mit Zollstock im Spalt zwischen Ankerstange und Granitsockel gemessen 

Bild 7:	 Korrodierte Stahlunterkonstruktion 
während des Rückbaus  
� Foto: Bernd Eckoldt
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werden konnte. Im sichtbaren Abschnitt sind sie gering bis mäßig korrodiert (Bild 8). Über die 
Art der Verankerung im Fundament und den nichteinsehbaren Zustand der Anker lagen kei-
ne gesicherten Informationen vor. Aus [8] konnte lediglich darauf geschlossen werden, dass 
die Ankerstangen höchstwahrscheinlich in eine vorhandene „Gründung durch Zementbeton“ 
reichen. Es war unstrittig, dass eine Sanierung und auch weitere Tragfähigkeitstests an den 
Ankern mittels Auszugversuchen nötig waren, um die tatsächliche Tragfähigkeit aller Anker-
stangen zu bestimmen.

Es wurde außerdem nachgewiesen, dass das Eigengewicht des Granitsockels diese in min-
destens 2 m Tiefe eingeleitete Zugkraft überdrückt.

6	 Bestimmung der Tragfähigkeit der Anker

Der Test der Tragfähigkeit der Ankerstangen, die aus den Granitsockeln herausragen, wurde 
im Frühjahr 2015 durchgeführt. Die Prüfung erfolgte mit der 1,5-fachen Zugbeanspruchung 
aus maximal zulässiger Mastbeanspruchung. Das entspricht der zweifachen Sicherheit ge-
genüber der o. g. 0,75-fachen Mastbeanspruchung für den Gebrauchslastfall und der sechs-
fachen Sicherheit gegenüber der Regelbeanspruchung. Es wurden alle vier Anker, jeweils an 
beiden Sockeln, untersucht.

Im Vorfeld musste eine Hilfskonstruktion entworfen und gefertigt werden, um die Lasten ex-
perimentell eintragen zu können. Diese bestand aus zwei parallel ansteuerbaren hydraulischen 
Zylindern, zwei Kraftmessdosen, einer lastverteilenden Stahlplatte sowie den originalen An-
kermuttern, die durch den Kolbenhub der Hydraulikzylinder nach oben gedrückt wurden, Bild 
9, [9]. Die Längenänderungen der Ankerstäbe wurden mit induktiven Wegaufnehmern (IWA) 
erfasst. Anhand des aufgezeichneten Verformungszustands war es gleichzeitig möglich, eine 
sich eventuell ankündigende mögliche Schädigung beurteilen zu können. Die Belastung er-
folgte schrittweise in mehreren Stufen mit zwischenzeitlicher Entlastung, um den Anteil ir-
reversibler Verformungen – so vorhanden – beurteilen zu können. Dabei wurde die jeweils 
angefahrene Last gehalten, bevor wieder entlastet wurde. Bei der abschließenden Laststufe 
auf Ziellastniveau wurde die Last länger gehalten, um mögliche Kriechverformungen ermitteln 
zu können. Danach erfolgte die vollständige Entlastung des Stabes.

Bild 8:	 Zustand der Anker vor dem Belastungsversuch � Fotos: Silke Scheerer
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Da die mechanischen Eigenschaften der Ankerstäbe nur schwer gefasst werden können, 
wurde als Abbruchkriterium der Übergangspunkt von einer elastischen zu einer plastischen 
Verformung definiert. 

Die vorgegebene Ziellast in Höhe von 95 kN wurde bei allen Ankerstäben sicher erreicht, ohne 
dass ein vorheriges Versagen in Form von Ankerauszug auftrat. Die maximale Verformung 
eines Ankers bei Höchstlast betrug 0,9 mm. Die maximal registrierte bleibende Verformung 
nach Entlastung betrug 0,06 mm und war folglich sehr gering auf vertretbarem Niveau. Auf-
grund des elastischen Verhaltens der Ankerstäbe während der Zugversuche kann von wei-
teren Traglastreserven bei fortschreitender Belastung ausgegangen werden. Während der 
experimentellen Belastung konnten keine Kriecheffekte beobachtet werden.

Anhand der aufgezeichneten Kraft-Verformungs-Linien konnten die Materialkennwerte 
der Ankerstäbe ermittelt werden. Die Einzelwerte des E-Moduls schwanken zwischen 
90.000…145.000 N/mm². Der Mittelwert beträgt 136.000 N/mm². Eine exakte Bestimmung 
der Materialeigenschaften könnte allerdings erst mittels einer zerstörenden Prüfung erfol-
gen.

7	 Zusammenfassung und Ausblick

Derzeit läuft im Hochbauamt der Landeshauptstadt eine beschränkte Ausschreibung für die 
Vergabe der noch auszuführenden Leistungen, welche wahrscheinlich noch in diesem Jahr er-
bracht werden sollen, so dass es im nächsten Jahr durchaus „VORHANG AUF“ heißen könnte 
und somit das Kunstprojekt, durch welches ungewollt Unzulänglichkeiten bezüglich der Stand-
sicherheit der historischen Fahnenmasten zu Tage traten, nun doch zur Ausführung kommt.

Bild 9:	 Belastungseinrichtung für die Ankerprüfung; links: Erprobung im Labor;  
rechts: Einsatz bei der Ankerprüfung am Neustädter Markt � Fotos: Sabine Wellner
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Pont Lagunaire, Togo – Experimentelle Tragwerksanalyse einer 
Stahlfachwerkbrücke zum Nachweis der Restnutzungszeit 

Marc Gutermann1, Werner Malgut2, Klaus Ammermann3

Kurzfassung. In Togo ist seit 1960 eine Stahlfachwerkbrücke zum Abtransport 
von Phosphaten in Betrieb. Seit einigen Jahren zeigten viele Stahlbauteile Korrosi-
onserscheinungen, die durch die herrschenden ungünstigen Umweltbedingungen 
begünstigt worden sind. Für die Sanierung entschied man sich für einen feldweisen 
Austausch der Ober- und Untergurte im Betrieb. Die Diagonalen sollten erhalten 
bleiben. Der rechnerische Ermüdungsnachweis brachte keine zufriedenstellenden 
Ergebnisse. Messungen am Bauwerk dienten dazu, Daten für den erfolgreichen 
Ermüdungsnachweis zu sammeln und den Sanierungserfolg zu verifizieren.

Pont Lagunaire, Togo – Experimental structural analysis of a steel truss 
bridge to detect the remaining usage time – Abstract. In Togo a steel truss 
bridge was built in the year 1960 to transport phosphates from inland to seaport. In 
the last decades more and more steel girders showed increasing deterioration by 
corrosion, obviously caused by the rough environmental conditions (high humidity, 
salt water, phosphates). It was decided to rehabilitate the bridge by replacing top 
and bottom chords during train operation. Fatigue had to be proven for the remai-
ning girders, e. g. diagonals and support grid. A calculation had not given satisfacto-
ry results, so that additional information should be collected by on-site experiments 
and measurements including the verification of rehabilitation success.

1	 Einleitung

Die Brücke Pont Lagunaire wurde 1960 im Auftrag des Office Togolais des Phosphates (O.T.P) 
erbaut und überquert die Lagune auf einer Länge von insgesamt 722 m. Sie besteht aus ins-
gesamt 19 Einzelfeldern mit einer Stützweite von jeweils 38,0 m (Bild 1). Die darüberführende 
Eisenbahnstrecke wird zum Abtransport von Phosphat in offenen Wagen genutzt. Aufgrund 
ihrer Lage nahe dem Atlantik ist die Brücke einer starken Korrosion ausgesetzt, so dass sich 
der Zustand zwischen zwei Bauwerksuntersuchungen in den Jahren 1986 und 2011 deutlich 
verschlechtert hat [1]. Die effektive Tragfähigkeit war deutlich reduziert, so dass das Bauwerk 
im Zeitraum 2013/2014 ertüchtigt wurde.

Man hat sich für einen feldweisen Austausch der Ober- und Untergurte im Betrieb entschie-
den, während die Diagonalen erhalten bleiben sollten. Das deutsche Ingenieurbüro Inros 
Lackner SE schlug vor, die Arbeiten durch experimentelle Untersuchungen zu begleiten, um 

1	 Prof. Dr.-Ing., Institut für Experimentelle Statik, Hochschule Bremen
2	 Dipl.-Ing., Institut für Experimentelle Statik, Hochschule Bremen
3	 Dipl.-Ing., INROS LACKNER SE, Bremen
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sowohl den Sanierungserfolg verifizieren zu können als auch Daten für einen genaueren Ermü-
dungsnachweis der Brücke zu erhalten, was bereits bei anderen Projekten erfolgreich durch-
geführt worden war [3]. Es waren Messungen während des normalen Eisenbahnbetriebs 
vorgesehen, jeweils in einem sanierten (Feld 2) und einem unsanierten Brückenfeld (Feld 6).

2	 Bauwerksdaten

2.1	 Allgemeines und Geometrie

Die Fachwerkkonstruktion besteht aus einem Ober- und Untergurt mit zwischenliegenden 
Diagonalen, die 66,19° geneigt sind. Insgesamt verlaufen vier einzelne Fachwerkscheiben in 
Längsrichtung. Jedes Paar hat einen Achsabstand von 60 cm (Bild 2, links). Sowohl die Gurte 
als auch die Diagonalen sind in jedem Knotenpunkt durch Knotenbleche miteinander verbun-
den. Alle Verbindungen sind geschraubt. 

Bild 1:	 Ansicht des Pont Lagunaire

Bild 2:	 Korrodierte Verbindungsbleche
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Die Bauwerksdaten wurden den Unterlagen der Baudokumentation entnommen [1]:

Nutzung:	 Eisenbahn, Phosphattransport
Zu überführendes Gewässer:	 Togosee (Lagune)
Bauwerksart:	 Stahlfachwerkbrücke (Stahl E360)
Anzahl Felder:	 19
Stützweite pro Feld:	 38,0 m
Überbauhöhe:	 3,57 m 
Überbaubreite:	 5,05 m

2.2	 Schadensbild

Der Zustand des Bauwerkes wurde 1986 und im Jahr 2011 visuell überprüft [1]. Die wesentli-
chen Mängel waren Korrosion an Stäben, Verbindungsblechen und Knotenpunkten, teilweise 
Schwächung des Querschnitts um bis zu 60 % (Bild 2, rechts).

2.3	 Lastannahmen

Die Lastannahmen, die für die Ertüchtigung des Bauwerks zugrunde gelegt wurden, sind in 
Tabelle 1 zusammengefasst. Die Lastbilder zeigen die Bilder 3 und 4.

Bild 3 (oben):	 Lastbild des befüllten Lastzuges, [2]
Bild 4 (unten):	 Lastbild des leeren Lastzuges, [2]
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Tabelle 1:	 Lastannahmen nach [1]

Lastart Belastung

Ständige Last

Stahlüberbau Feld 50 t / 38 m = 13,58 kN/m

Veränderliche Einwirkungen

Lok 52 t auf 4 Achsen, Achsabstände: 2,2 m / 3,65 m / 2,2 m

Wagon (beladen, Bild 3) 36 t auf 2 Achsen, Achsabstand: 3,2 m

Wagon (leer, Bild 4) 14 t auf 2 Achsen, Achsabstand: 3,2 m
 

Ein normaler Zugverband besteht aus einer Lok mit 36 Wagen (Gesamtgewicht etwa 900 t pro 
Zug). Die Zuggeschwindigkeit war auf 5 km/h begrenzt und sollte nach der Sanierung wieder 
auf 10 km/h angehoben werden.

3	 Messprogramm

3.1	 Konzept

Ein Musterfeld der Fachwerkbrücke wurde von der beauftragten Baufirma mit einem Stab-
werksmodell statisch berechnet [2], um die Auslastung und die Restnutzungsdauer der ein-
zelnen Stäbe bewerten zu können. Es wurde festgestellt, dass einzelne Querschnitte ihre 
theoretische Lebensdauer bereits überschritten hatten (Tabelle 2). Anhand der Ergebnisse 
wurden auch die maßgebenden Querschnitte identifiziert, die mit Messtechnik ausgestattet 
wurden (Bild 5 und Tabelle 2).

Bild 5:	 Messstellenplan
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Tabelle 2:	 Fachwerkstäbe mit der kürzesten theoretischen Restnutzungsdauer R, [2] 

Bezeichnung (Bild 5) Profil und berechnete Restnutzungsdauer R

Diagonale
DG1

4L 150×90×10 ; l = 3.716 cm
R: 15 Jahre 

Diagonale
DG4

3L 150×90×10 ; l = 3.716 cm
R: 14 Jahre

Diagonale
DG6

2L 150×90×10 ; l = 3.716 cm
R: -10 Jahre (= ermüdet)

Querträger
PDP

2IPN300 ; l = 5.300 cm
R: -22 Jahre (= ermüdet)

 
Längsträger
HEB

HEB 200 ; l = 3.000 cm
R: -3 Jahre (= ermüdet)

Während der Zugüberfahrten wurde überprüft, ob sich die Beanspruchungen der Stahlträger 
wie prognostiziert einstellten. Zusätzlich sollte das globale Verformungsverhalten durch Durch-
biegungsmessung in Feldmitte überprüft werden. Die Messungen fanden an einem sanierten 
Feld (Nr. 2 über Land, Bild 1) und an einem unsanierten Feld statt (Feld 6 über Wasser, Bild 1).

3.2	 Messtechnik

Es wurden am belasteten Bauwerk mehrere Bauteilreaktionen, z. B. die Stahldehnung, ge-
messen und als Zeit-Reaktions-Diagramm gespeichert. Die Messrate betrug 200 Hz. Die fol-
gende Sensorik wurde eingesetzt:

Verformungsmessungen. Die Horizontalverschiebung H (Bild 5) zwischen Brücke und Pfei-
ler wurde mit einem elektrischen Wegaufnehmer WT10 aufgezeichnet (Nennweg: 10 mm, 
stufenlos bei einer Auflösung: angezeigter Weg [mm] ± Fehler 0,01 [mm]). 

Die Durchbiegungsmessung in Feldmitte wurde mit einem Seilzugaufnehmer ASM WS10-
500-R1K-L10 gemessen (Bilder 5 und 6). (Nennweg: 500 mm, stufenlos bei einer Auflösung: 
angezeigter Weg [mm] ± Fehler 0,5 [mm]). Für die Messungen über Wasser wurde hierfür ein 
Dreibein als Messbasis auf dem Seegrund versenkt.

Dehnungsmessungen. Die Diagonalen wurden so mit Dehnungsmessstreifen (DMS) ausge-
stattet, dass die Normaldehnung bestimmt werden konnte. Dazu wurden sie in der neutralen 
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Faser in ausreichendem Abstand zu Störstellen wie Löchern oder Blechanschlüssen appliziert 
(Bilder 5 und 6). 

Auf den Trägern des Fahrbahn-Gitterrostes wurden die DMS auf der Ober- und Unterseite der 
Flansche appliziert, ebenfalls in der neutralen Faser, damit keine Querbiegung die Ergebnisse 
verfälscht. Je nach Verkabelung konnte mit diesen Messstellen die Dehnung aus Biegemo-
ment oder Normalkraft bestimmt werden.

Es wurden pro Messstelle immer vier Messgitter so verdrahtet, dass die Temperaturdehnung 
kompensiert wurde. Es wurden DMS vom Typ FCA-6-11-3L (k-Faktor: 2.10) verwendet.

Beschleunigungsmessung. Es wurden zwei induktive Beschleunigungsaufnehmer B12/200 
(HBM), Frequenzbereich 0...1000 Hz mit einem Temperatureinfluss von ± 0,2 % pro 10 K auf 
den Kennwert eingesetzt, um in den Viertelpunkten der Brücke die vertikale Anregung zu 
überwachen (Bild 5). 

Umweltbedingungen. Die Umweltbedingungen wurden offline bestimmt und in die Mess
protokolle aufgenommen (Temperatur etwa 28 °C; Luftfeuchte etwa 85 %, Wind: 8–24 km/h 
aus West / Süd-West).

Versuchslastbestimmung. Die Dehnungsmessungen im Fahrbahn-Gitterrost konnten als 
Achslastwaage benutzt werden. Dazu wurde das Gewicht der Lok herangezogen (nach Anga-
ben des Auftraggebers: 54 t), um einen Umrechnungsfaktor zu bestimmen. 

3.3	 Versuchsabläufe

Die Messungen fanden Ende August 2013 innerhalb einer Woche statt. Das gesamte 
Messequipment wurde so weit optimiert, dass es in zwei Hartschalenkoffer mit jeweils 
maximal 25 kg Reisegewicht verstaut werden konnte. Nach erfolgreicher Passage des 
togolesischen Zolls wurde am ersten Tag der Großteil der Messtechnik installiert, so dass 
bereits am 2. Tag Überfahrtsmessungen mit beladenem und leerem Zug aufgezeichnet 
werden konnten. Da nur zwei Zugfahrten am Tag stattfanden, wurden auch am dritten Tag 

Bild 6:	 Impressionen der Messung, von links nach rechts: Messstand, Durchbiegungsmes-
sung über Wasser mit Tripod, DMS an den Diagonalen, Zugüberfahrt
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noch Messungen am 1. Versuchsort (Feld 2) durchgeführt, während am 2. Versuchsort 
(Feld 6) bereits Sensorik installiert und vorbereitet werden konnte. Nach Abschluss der 
Messungen am 4. Tag wurde direkt im Hotel bzw. im Baubüro mit der Auswertung be-
gonnen, so dass die ersten Ergebnisse bereits in Togo präsentiert und diskutiert werden 
konnten. 

4	 Messergebnisse

4.1	 Messprotokolle

Die Messwerte jedes Sensors sind in Messprotokollen als Zeit-Reaktions-Diagramm doku-
mentiert. Die Extremwerte (min/max) dieser Kurven wurden in eine Excel-Tabelle übertragen, 
wo sie in Gruppen eingeteilt wurden. Daraus konnte die maximale Spannungsdifferenz Δσ für 
jeden Belastungszustand (leer/beladen) getrennt bestimmt werden, die anschließend weiter 
ausgewertet werden konnten (s. Abschnitt 5 und Tabelle 5).

4.2	 Globales Verformungsverhalten

Zur Bewertung des globalen Verformungsverhaltens wurde die Durchbiegung in Feldmitte 
sowie die horizontale Lagerverschiebung aufgezeichnet. Die Extremwerte sind in Tabelle 3 
zusammengefasst. Für die Interpretation sei angemerkt, dass die tatsächlichen Achslasten 
der Züge von den theoretischen Annahmen abwichen (s. a. Bilder 2 und 3).

Tabelle 3: 	 Durchbiegung in Feldmitte und horizontale Lagerverschiebung

Feld Durchbiegung f [mm] Lagerverschiebung h [mm]

Min. Max Δ Min. Max Δ

Feld 2 leer 

beladen

-1,0 17,0 18,0 -0,2 0,9 1,1

-1,5 32,0 33,5 -1,0 1,1 2,1

Feld 6 leer

beladen

0 20,4 20,4 -0,7 0,1 0,8

0 43,0 43,0 -0,8 0,4 1,2

 
Als Ergebnis kann festgehalten werden, dass die Verformungen beim sanierten Feld 2 kleiner 
sind als beim unsanierten Feld 6. Des Weiteren erkennt man in Feld 2 durch die auftretenden 
negativen Verformungen eine geringfügige Durchlaufwirkung, die bei Feld 6 nicht zu beob-
achten war.

4.3	 Eigenfrequenzen

Die vertikalen Beschleunigungsmessungen auf beiden Untergurten Ost/West sollten für eine 
Eigenfrequenzanalyse genutzt werden. Die Auswertung zeigte nicht in allen Frequenzberei-
chen ausgeprägte Ergebnisse. Dennoch lässt sich die Schlussfolgerung ziehen, dass die erste 
Biege-Eigenfrequenz bei etwa 4,5 Hz liegt (Bilder 7 und 8). 
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4.4	 Schwingbeiwert φ

Die Messungen wurden vergleichsweise mit Geschwindigkeiten von 5 km/h und 10 km/h 
durchgeführt. Bei höheren Geschwindigkeiten war eine Zunahme der Schwingungen zu be-
obachten, die sich auch in den Spannungsdifferenzen niederschlug. Daraus wurde ein Er-
höhungsfaktor bestimmt (Δσ 10 km/h / Δσ 5 km/h), der für die einzelnen Fachwerkstäbe in 

Bild 7 (oben):	 Ermittelte Eigenfrequenzen für das sanierte Feld 2 (FFT-Analyse)
Bild 8 (unten):	 Ermittelte Eigenfrequenzen für das unsanierte Feld 6 (FFT-Analyse)
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Tabelle 4 aufgeführt ist (hins. der Abkürzungen s. Tabelle 2). Vereinfachend lässt sich zusam-
menfassen, dass sich die Spannungsdifferenzen um etwa 2 % erhöhen, wenn die Züge mit 
10 km/h statt mit 5 km/h über die Brücke fahren. Dies wird u. a. durch Querschwankungen 
des Zuges erzeugt, weil einzelne Schwellen nicht bündig auf dem HEB-Längsträger auflagen. 

Tabelle 4: 	 Experimentell ermittelter Schwingbeiwert ϕ (v = 5 km/h und v = 10 km/h)

Diagonale / Träger DG1 DG4 DG6 PDP HEB Ø ϕ

Zug leer 0,98 1,00 1,01 1,01 1,02 1,00

Zug beladen 1,06 1,02 1,01 1,01 1,02 1,02

Ø ϕ 1,02 1,01 1,01 1,01 1,02

 

4.5	 Auswertung der Fachwerkstäbe

Auf der Grundlage der Messungen sollten vom Auftraggeber weiterführende Ermüdungs-
nachweise geführt werden. Dazu mussten die extremen Spannungsdifferenzen so ermittelt 
werden, dass sie in den bestehenden Rechenalgorithmus eingefügt werden können [2]. 

Die Schnittkräfte N, My, Mz wurden durch das Büro Sogea-Satom Togo an einem räumlichen 
Stabwerk bestehend aus Einzelstäben idealisiert und berechnet. Ein Stab kann jedoch aus 
mehreren Profilen oder Stabgruppen zusammengesetzt sein, beispielsweise die Diagonalen 
aus 2 bis 4 L-Profilen, vgl. Tabelle 2. Für die jeweiligen Querschnitte wurden der Schwerpunkt 
und die Widerstandswerte berechnet (A, Wy, Wz). Als Ergebnisse ergeben sich die extremen 
Spannungen der Randfasern (Bild 9, gekennzeichnet mit X), die für die weiteren Ermüdungs-
nachweise verwendet wurden.

 

Bild 9:	 Ermittlung der maximalen Spannungsdifferenz Δσ [N/mm²] für DG1 – FE-Berechnung
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Für die Messungen konnten die Profile nicht in einem Stab idealisiert werden. Eine Diagonale 
besteht z. B. aus einer äußeren und einer inneren Gruppe von Profilen. An beiden Gruppen 
wurden jeweils die Dehnungen in der neutralen Faser gemessen, so dass es pro Diagonale 
(DG1, DG4 und DG6) jeweils zwei Ergebnisse Δε gibt. Über das Hooke’sche Gesetz σ = ε · E 
kann für jede Faser der Profile die Spannung ermittelt werden. Aus dem Verlauf können zum 
Vergleich die einzelnen Anteile Δ

σN und Δ
σMz analog der theoretischen Berechnungen be-

stimmt werden (siehe Bild 10). Die Stelle der maximalen Spannung einer Randfaser ist durch 
“X” gekennzeichnet. Konnte ein Wert, z. B. ΔσMy, nicht direkt aus der Messung hergeleitet 
werden, wurde er auf der Basis der theoretisch ermittelten Werte linear interpoliert, z. B. im 
Verhältnis ΔσNtheoretisch/ΔσNMessung.

5	 Schlussfolgerung

Die Beanspruchung der Fachwerkstäbe sollte durch Messungen unter Betriebslasten be-
stimmt und mit den theoretischen Ergebnissen aus dem Ermüdungsnachweis verglichen 
werden. Dazu wurden als Stichprobe die Fachwerkstäbe ausgesucht, für die zuvor die jeweils 
geringste Restnutzungsdauer berechnet worden waren (DG1, DG4, DG6, PDP1 und HEB). 

Um die theoretischen Ergebnisse mit den gemessenen Spannungsdifferenzen vergleichen 
zu können, mussten diese umgerechnet werden (vgl. Abschnitt 4.5). Die Ergebnisse sind in 
Tabelle 5 zusammengefasst. 

Bild 10:	Ermittlung der maximalen Spannungsdifferenz Δσ [N/mm²] für DG1 – Messung
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Tabelle 5:	 Vergleich der Spannungsdifferenzen Δσ im sanierten Feld 2 – beladener Zug mit 
maximaler Achslast von 209 kN

Stab Spannungs-
differenzen  

Theoretische Werte Δσ 
[N/mm²]

Extremwerte aus Messung 
Δσ [N/mm²]

Δσ Extrem-
wert

je Schnitt-
kraft

je Schnitt-
kraft innen

Σ je Schnitt-
kraft außen

Σ

DG1 Δσ N 72,09 51,89 53,7 83,99 53,7 50,49

Δσ My 5,82 6,0 6,0

Δσ Mz 14,38 24,3 -9,2

DG4 Δσ N 75,1 57,10 49,0 47,72 49,0 54,25

Δσ My 0,0 0,0 0,0

Δσ Mz 17,60 1,2 5,3

DG6 Δσ N 85,75 68,50 70,2 84,46 70,2 60,45

Δσ My 0,0 0,0 0,0

Δσ Mz 17,30 14,2 -9,8

PDP Δσ N 148,11 0,22 17,6 90,66

Δσ My 113,22 70,6

Δσ Mz 34,67 2,5

HEB Δσ N 112,23 44,20 34,5 87,54

Δσ My 67,80 52,9

Δσ Mz 0,20 0,2

Außer für die beiden innen liegenden L-Profile der Diagonale DG1 wurden für alle Stäbe ge-
ringere Beanspruchungen als berechnet festgestellt. Diese Differenz kann damit begründet 
werden, dass für das Rechenmodell Vereinfachungen getroffen werden mussten, die auf der 
sicheren (ungünstigen) Seite lagen. So werden z. B. die Radlasten in Wirklichkeit über Schie-
ne und Schwellen auf den Längsträger (HEB) verteilt eingetragen (Bild 11), während für das 
Rechenmodell Einzellasten verwendet worden sind, die direkt auf dem Längsträger wirkten.

Für die innen liegenden L-Profile der Diagonale DG1 wurde daher vorgeschlagen, diese wie 
Ober- und Untergurt ebenfalls auszutauschen. 

Die Spannungsdifferenzen nahmen bei einer Geschwindigkeitserhöhung von 5 km/h auf 
10  km/h um etwa 2 % zu. Die Ursache lag u. a. darin, dass die Schienenschwellen nicht 
überall bündig auf den HEB-Längsträgern auflagen und dadurch Querschwankungen des Zu-
ges entstanden sind. Es wurde daher empfohlen, die Schwellen zu unterfüttern, damit die 
Lebensdauer der Brücke nicht zusätzlich negativ beeinflusst wird. Des Weiteren wurde emp-
fohlen, die Überfahrtsgeschwindigkeit weiterhin bei 5  km/h zu belassen, um so die Restnut-
zungsdauer zu verlängern.
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6	 Nachberechnung

Im Rahmen einer BSc-Thesis [4] wurde im Nachgang untersucht, welchen Einfluss die Modell-
bildung auf die berechneten Stabspannungen hat. Dabei wurden im Besonderen sowohl das 
statische System (Bild 12a und 12b) als auch die Idealisierung der Lasten (Einzel- oder Teilstre-
ckenlasten) betrachtet. Letzteres berücksichtigt den realen Lastweg Rad-Schiene-Schwel-
len-Längsträger. Zusätzlich wurden am System auch die folgenden Einflüsse untersucht:

q	 Idealisierung des Fachwerks als biegesteifes / gelenkiges System,
q	 Idealisierung (Eingabe) der Aussteifungsbleche zwischen den Parallelstäben,
q	 Eingabe der Lagerungsbedingungen,
q	 Kopplungsbedingungen zwischen Quer- und Längsträgern.

Als Ergebnis konnte durch eine räumliche Eingabe des Systems und eine bessere Lastideali-
sierung eine sehr gute Übereinstimmung mit den experimentell gewonnenen Werten erreicht 
werden. Bereits die detaillierte Eingabe jedes Stabpaares (Bild 12b) und die verfeinerte Einga-
be der Radlasten als Teilflächenlasten ergaben eine deutliche Reduktion der Spannungsdiffe-
renzen und damit eine deutlich längere Restnutzungsdauer.

 

Bild 11:	Tatsächliche Lasteinleitung auf dem Längsträger (HEB)
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7	 Zusammenfassung und Ausblick

Die im Jahr 1960 erbaute Stahlfachwerkbrücke über den Togosee musste aufgrund von Korro-
sionsschäden und ihrer langen Betriebslaufzeit statisch neu bewertet werden. Man entschied 
sich für einen feldweisen Austausch der Ober- und Untergurte. Für alle Stäbe, die erhalten 
bleiben sollten (Diagonalen und Gleisrost), musste nachgewiesen werden, dass sie eine ver-
bleibende Restnutzungszeit von mindestens 20 Jahren erfüllen.

Durch eine stark vereinfachte statische Berechnung der beteiligten Baufirma konnten diese 
Nachweise nicht zufriedenstellend erfüllt werden. Das Institut für Experimentelle Statik der 
Hochschule Bremen wurde daraufhin beauftragt, vor Ort Dehnungsmessungen durchzufüh-
ren, um das Rechenmodell verbessern zu können und den Sanierungserfolg zu verifizieren. Es 
wurde festgestellt, dass für fast alle Stäbe genügend Tragreserven vorhanden sind, um einen 
Weiterbetrieb für die nächsten 20 Jahre zuzulassen. 

In einer Bachelor-Thesis [4] wurden mehrere Varianten eines FE-Modells untersucht und 
demonstriert, dass die experimentellen Ergebnisse auch durch eine Berechnung abgebildet 
werden können. Hierzu ist jedoch ein wesentlich größerer Aufwand bei der Modellbildung 
(System und Lastidealisierung) notwendig sowie eine Absicherung der Annahmen durch ex-
perimentelle Untersuchungen sinnvoll.
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Bild 12:	Verfeinerte Modellierung; a) einfaches räumliches Fachwerk, b) detailliertes, aufge-
löstes Fachwerk, aus [4]
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Experimenteller Nachweis der Tragfähigkeit an der Kettenbrücke im 
Goethepark in Weimar

Erik Meichsner1, Phillip Johann Jung2, Oliver Hahn3, Stefan Finke4 

Kurzfassung. Die sogenannte „Schaukelbrücke“ wurde 1833 als Hängebrücke 
mit ca. 14 m Spannweite über die Ilm in Weimar gebaut. Im Zuge der Instandset-
zung konnte die Standsicherheit der handwerklich hergestellten originalen Ketten-
glieder aus Schweißeisen nicht nachgewiesen werden. Um möglichst alle histo-
rischen Bauteile zu erhalten wurden experimentelle Nachweise der Tragfähigkeit  
durchgeführt. Mit dem stufenweisen Vorgehen und experimentellen Nachweis 
konnte vor dem Hintergrund neuer Sicherheitskonzepte die originale Bausubstanz 
erhalten werden. 

Experimental proof of the sustainability of the Chain Bridge at the Goethe 
Park in Weimar – Abstract. The so called „Schaukelbrücke“ is a suspension brid-
ge with a span of 14 m and was built over the Ilm in Weimar in 1833. As part of the 
rehabilitation the structural integrity of the hand made wrought iron chain links could 
not be proven. To preserve all of the historical components their bearing safety was 
proven experimentally. The stepwise approach combined with the experimental 
load testing ensured that all origi-nal components could be preserved.

1	 Die neue Brücke aus Eisen

Die Kettenbrücke überquert die Ilm am südwestlichen Rand des Parks an der Ilm. Der von 
1778 bis 1828 unter dem Großherzog Carl August angelegte Landschaftspark am Rande der 
Weimarer Altstadt gehört seit 1998 zum UNESCO Welterbe „Klassisches Weimar“.

Unter Maria Pawlowna, der Frau des Herzogs Carl Friedrich, wurde der Park umgebaut und 
erweitert. Der vorhandene Holzsteg über die Ilm musste einem repräsentativen Bauwerk wei-
chen. Der Hofbaumeister Karl Friedrich Christian Steiner ließ 1833 eine „echte“ Hängebrücke 
errichten. Dabei wird das Hängewerk mit 1 bis 2 m langen Kettengliedern zwischen den Pylo-
nen aufgespannt. Kurze Glieder über den massiven Natursteinpylonen und äußere Zugbänder 
leiten die Zugkräfte in massive Natursteinblöcke, die als Widerlager im Baugrund verankert sind.

Die damals neue Konstruktionsweise der Hängebrücken mit eisernen Kettengliedern wurde 
in England ab 1741 und zu Beginn des 19. Jahrhunderts auch in Nordamerika ausgeführt [1]. 
Mit der einsetzenden Industrialisierung konnte in diesen Ländern ab dem Ende des 18. Jahr-
hunderts Schweißeisen bzw. Puddelstahl in größeren Mengen hergestellt werden, z. B. [2].

1	 Dipl.-Ing. (FH), Ingenieurbüro für Bauwerkserhaltung Weimar GmbH 
2	 Dipl.-Ing. Arch., Klassik Stiftung Weimar
3	 Dipl.-Ing., Ingenieurbüro für Bauwerkserhaltung Weimar GmbH
4	 B.Sc., Ingenieurbüro für Bauwerkserhaltung Weimar GmbH
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In den ersten Jahren nach der Errichtung wurde die neuartige Konstruktion zum beliebten 
Ausflugsziel der Bürger in und um Weimar. Die Kettenbrücke über die Ilm war aufgrund des 
„Schaukelns“  eine Sensation gegenüber den bekannten steinernen Bogenbrücken oder Holz-
stegen, wodurch sich die noch heute gebräuchliche Bezeichnung Schaukelbrücke etablierte.  

Mit den originalen Hängegliedern ist die Kettenbrücke in Weimar, neben dem Kettensteg in Nürn-
berg von 1824, eine der ältesten erhaltenen Hängebrücken auf dem europäischen Kontinent.

2	 Die Brücke hält nicht mehr 

Aufgrund der ausgeschlagenen Bolzenver-
bindungen der Hängeketten gab es die Be-
strebungen, die Schaukelbrücke instand zu 
setzen. Durch das Hochwasser im Juni 2013 
wurde die Konstruktion, der bereits wegen 
Sicherheitsmängeln gesperrten Brücke, stark 
in Mitleidenschaft gezogen.

Die Planung der Instandsetzung sah einen 
Rückbau des Hängewerkes mit der Erneue-
rung des Belages und der Wiederherstellung 

Bild 1:	 Historische Zeichnung der Schaukelbrücke um 1835 
� Quelle: Archiv Klassik Stiftung Weimar

Bild 2:	 Hochwasser Juni 2013
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der restaurierten Kettenglieder vor. Der Statiker ermittelte in den Kettengliedern die maxi-
malen Zugkräfte unter den Einwirkungen für Fußgängerbrücken nach dem DIN-Fachbericht. 
Bauzeitliche Planungsunterlagen liegen nicht vor.  Für die handwerklich hergestellten Ket-
tenglieder aus Schweißeisen existieren keine Normungen oder Richtlinien, aus denen die 
Streckgrenze des Stahls abgeleitet werden kann. Mit der für den Vollquerschnitt angesetzten 
zulässigen Spannung für Puddelstahl von 75 N/mm² ist der rechnerische Nachweis der Trag-
fähigkeit nicht möglich. 

Für die weitere Planung war daraufhin der Nachbau der Kettenglieder mit modernem Stahl 
vorgesehen. Diese Rekonstruktion wäre jedoch nur ein Behelf, um die Konstruktionsweise zu 
erhalten und würde von der denkmalpflegerischen Zielstellung abweichen. 

3	 Restauratorische Begleitung

Bei Voruntersuchungen an den Hängeketten 
bestätigte sich, dass es sich um bauzeitli-
che Kettenglieder handelt, die handwerklich 
hergestellt wurden. Die Streckgrenze konn-
te an dem ca. 2 cm großen zerstörungsarm 
gewonnenen Probestück nicht ermittelt wer-
den. In einer zweiten Untersuchungsstufe 
wurden zwei Kettenglieder ausgebaut, um 
die Herstellungstechnologie für die Anfer-
tigung der Rekonstruktionen zu erkunden. 
Auf der Grundlage dieser Technologie wurde 
mit einem modernen Baustahl durch einen 
Schmied ein Kettenglied rekonstruiert (Bild 3) 
und somit die Möglichkeit eines Nachbaus 
bestätigt. 

An den ausgebauten Stäben waren nach der 
Reinigung im Bereich des Übergangs zu den 
„Augen“ starke Gefügeschäden sichtbar 
(Bild 4). Eine Ermittlung der Streckgrenze 
durch zerstörungsfreie Zugversuche für den 
rechnerischen Nachweis war aufgrund des 
unbekannten Materialquerschnittes im Riss-
bereich nicht möglich.

Bild 3:	 Ausgebaute Kettenglieder und rekon-
struiertes Kettenglied (rechts) 
 � Foto: Erik Meichsner

Bild 4:	 Detailaufnahmen des Kettengliedauges mit Rissbildungen / Gefügeschäden 
� Fotos: Erik Meichsner
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4	 Sind Lastverformungsuntersuchungen geeignet?

Um den Austausch der originalen Kettenglieder gegen rekonstruierte zu vermeiden, wurden 
durch den Bauherrn alternative Betrachtungen und Nachweise angeregt. Nach ersten Vor-
überlegungen und Auswertung der Voruntersuchungen wurde ein stufenweises Vorgehen 
gewählt. In Vorversuchen sollte die Möglichkeit geprüft werden, ob ein experimenteller Nach-
weis der Tragfähigkeit durch Lastverformungsuntersuchungen zerstörungsfrei möglich ist. 
Aufgrund der Vorschädigung der Kettenglieder sind die Ermittlung der Streckgrenze für den 
rechnerischen Nachweis der Tragfähigkeit und eine Übertragung der Ergebnisse auf andere 
Kettenglieder nicht möglich.

Durch die Reduzierung des 
Querschnittes im Bereich 
der Risse würden sich die 
eingeleiteten Spannungen 
im Bereich der Streck-
grenze ergeben. Weiter-
hin konnte ein sprödes 
Versagen aufgrund der 
vorhandenen Gefügeschä-
den nicht ausgeschlossen 
werden. Um dennoch die 
Vorversuche zerstörungs-
frei durchzuführen, wurde 
im abgestimmten Mess- 
und Belastungskonzept 
als Abbruchkriterium eine 
bleibende Dehnung von 
> 0,2 % festgelegt. Zur Si-
cherstellung dieser Grenz-
dehnung sollten während 
der abgestuften hydrauli-
schen Lasteinleitung Weg-
messungen durchgeführt 
werden. Die Induktiven 
Wegmesstaster wurden 
separat über den Ketten-
augen und den gesamten 
Stab entsprechend des 
Mess- und Belastungsauf-
baus Bild 5 angeordnet. 
Um Imperfektionen im 
Stab auszugleichen wur-
den die Wegmesstaster 

jeweils paarweise angeordnet und für die weitere Verarbeitung gemittelt. Während des Ver-
suches erfolgte die Darstellung des Kraft-Dehnungs-Diagramms für beide Kettenaugen und 
den Gesamtstab in Echtzeit.

Bild 5:	 Mess- und Belastungsaufbau des Kettengliedes im 
Versuchsstand
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In dem projektbezogen hergestellten Versuchsstand konnte die Prüfung bis zur Ziellast an 
den beiden historischen Kettengliedern bis 43 kN und am rekonstruierten Stab bis 80 kN 
durchgeführt werden. Bei den Versuchen wurden die Grenzdehnungen lokal im Bereich des 
geschädigten Kettenauges eingehalten und eine maximale Gesamtverformung von 0,2 mm 
für den gesamten Stab ermittelt. Durch die Vorversuche hatte sich bestätigt, dass ein zer-
störungsfreier Nachweis der Tragfähigkeit möglich ist und dass der Versuchsstand sowie die 
eingesetzte Messtechnik geeignet sind. 

5	 Der experimentelle Nachweis der Tragfähigkeit

Da der Umfang der Vorschädigung an den historischen Kettengliedern erst nach dem Ausbau 
und der Reinigung ersichtlich war, wurde in der Planung die Rekonstruktion eines Teils der 
Kettenglieder zwischen den Pylonen sowie aller seitlichen Zugbänder und Umlenkglieder auf 
dem Pylon vorgesehen. 

Bei dem schonenden Rückbau der Hängebrücke wurden alle Kettenglieder entsprechend ei-
ner Codierung nummeriert. Neben dem späteren Wiederaufbau konnte damit sichergestellt 
werden, dass jedes Kettenglied mit der entsprechend statischer Berechnung am Hängewerk 
ermittelten Kraft geprüft wird. 

Nach der Reinigung und Inspektion durch den Metallrestaurator wurden die 52 hängenden 
Kettenglieder zwischen den Pylonen im modifizierten Versuchsstand geprüft. Bei allen Ket-
tengliedern konnte zerstörungsfrei die Ziellast entsprechend der Vorgabe des Statikers von 
bis zu 58 kN nachgewiesen werden. Entsprechend des Kraft-Dehnungs-Diagramms (Bild 6) 
blieben die bleibenden Verformungen weit unterhalb der vorgegebenen Grenzdehnung. Ex-
emplarisch ist das Kraft-Dehnungs-Diagramm für den Stab L2.4 im Bild 6 dargestellt.

Bild 6:	 Darstellung Kraft-Dehnungs-Diagramm, exemplarisch für Stab L2.4



8. Symposium Experimentelle Untersuchungen von Baukonstruktionen

122	

Ermutigt durch die positiven Erfahrungen wurde angeregt, die ursprünglich als Rekonstruk-
tion geplanten seitlichen Zugbänder und die kurzen Umlenkkettenglieder über dem Pylon im 
Versuchsstand zu prüfen. Auch bei diesen insgesamt 48 originalen Kettengliedern konnte die 
Ziellast unter Berücksichtigung der Grenzdehnung nachgewiesen werden. Die teilweise vor-
handenen plastischen Verformungen und ungewöhnlichen Verläufe des Kraft-Dehnungs-Dia-
gramms konnten auf verbogene Kettenglieder und Gefügeschäden zurückgeführt werden.

6	 Fazit

Nach der Sanierung der Natursteinpfeiler und Erneuerung des Belages sowie der vertikalen 
Abhänger und Verschleißteile wurden die konservierten Kettenglieder wieder zu einer Hänge-
brücke zusammengefügt. Die Brücke ist im neu gestalteten Umfeld entsprechend Bild 7 für 
die Besucher des Parks an der Ilm wieder nutzbar.

Mit dem stufenweisen Vorgehen und experimentellen Nachweis der Tragfähigkeit konnte vor 
dem Hintergrund neuer Sicherheitskonzepte die originale Bausubstanz erhalten werden. Da-
bei wurden die wirtschaftlichen und denkmalpflegerischen Zielstellungen erreicht.

Literatur
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Bild 7: 	 Ansicht der „Schaukelbrücke“ nach der Instandsetzung, 2015� Foto: Erik Meichsner



� Koletzko, Christein: Setzungsauffällige Pfeiler der Saale-Elster-Talbrücke

	 123

Untersuchungen und Maßnahmen an setzungsauffälligen Pfeilern 
der Saale-Elster-Talbrücke der Eisenbahnstrecke Erfurt–Leipzig/Halle

André Koletzko1, Sandra Christein2

Kurzfassung. Im Zuge des Neubaus der Hochgeschwindigkeitsstrecke Erfurt–
Leipzig/Halle im Rahmen des Verkehrsprojektes Deutsche Einheit (VDE) 8.2 wurde 
die Saale-Elster-Talbrücke zur Querung der Saale-Elster-Aue als längstes Eisen-
bahn-Brückenbauwerk Deutschlands mit einer Gesamtlänge von ca. 8,6 km und 
mit insgesamt 216 Pfeilern errichtet. An einigen Pfeilern sind Setzungen im Zuge 
des Baufortschrittes festgestellt worden, die in dieser Größenordnung so nicht er-
wartet worden waren. Der Beitrag widmet sich schwerpunktmäßig der Vorgehens-
weise zur Beurteilung dieser nicht erwarteten großen Setzungen, insbesondere 
der geotechnischen Untersuchungen sowie der messtechnischen Überwachung 
und deren ingenieurmäßiger Aus- und Bewertung. 

Investigations and measures on setting conspicuous columns of the 
Saale-Elster viaduct of the railway line Erfurt–Leipzig/Halle – Abstract. 
During the construction of the high speed track Erfurt–Leipzig/Halle as part of the 
German Unity Transport Project (VDE) 8.2, the longest railway bridge construction 
in Germany with 216 pillars and a total length of about 8.6 kilometres was built to 
cross the Saale-Elster wetland. During the construction of the Saale-Elster Viaduct 
some pillars showed settlements in magnitudes which have not been anticipated. 
The article deals mainly with the procedure for evaluation of these unexpected lar-
ge settlements, in particular the geotechnical investigations and the procedure of 
measurements and their engineering analysis and evaluation.

1	 Projektbeschreibung

1.1	 Daten und Fakten

Die Neubaustrecke (NBS) Erfurt–Leipzig/Halle bildet den 2. Abschnitt des Schienenverkehrs
projektes Deutsche Einheit (VDE) 8, mit dem eine Verbindung der Städte Berlin und Nürnberg 
mit einer Hochgeschwindigkeitsstrecke erzielt wird (Bild 1). Die geplante zweigleisige Eisen-
bahnstrecke Erfurt–Leipzig/Halle wird als Hochgeschwindigkeitsstrecke mit einer Entwurfs-
geschwindigkeit von 300 km/h für regelspurigen Mischverkehr, das heißt für den Personen- 
und den Güterverkehr, trassiert und geplant. Als Oberbauart für die NBS Erfurt–Leipzig/Halle 
kommt das instandhaltungsarme Fahrbahnsystem Feste Fahrbahn zur Anwendung.

Im Zuge des Projektteilabschnittes VDE 8.2 Erfurt–Leipzig/Halle wird im Südraum von Halle 
die höchsten Umweltanforderungen unterliegende Saale-Elster-Aue mit einem ca. 6,5 Kilo-
meter langen Brückenbauwerk überquert. Die Stadt Halle erhält außerdem mit einem 2,1 Kilo

1	 Dipl.-Ing. (FH), ARGE SVG NBS 8.2 / BAUGRUND DRESDEN GmbH
2	 Dipl.-Ing. (FH), Dipl.-Kfr. (FH) Sandra Christein, DB Netz AG
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meter langen Brückenabzweig auch eine An-
bindung an das Hochgeschwindigkeitsnetz 
der Deutschen Bahn AG. 

Dieser innerhalb der Brücke angelegte 
Abzweig und die Ausfädelung für den An-
schluss nach Halle sind Besonderheiten der 
Saale-Elster-Talbrücke (SETB). Das zweiglei-
sige Brückenbauwerk wird im Abzweigbe-
reich nach Halle auf vier Gleise aufgeweitet. 
Die integrierte Brückenabzweigung verläuft 
über zwei Ebenen. Einer der abzweigenden 
Fahrwege wird dabei von einer 110 Meter 
langen Stabbogenbrücke überspannt. 

Die Entwurfsgeschwindigkeit für die zwei
gleisige Hauptbrücke auf dem Trassenstrang 
Erfurt–Leipzig beträgt 300 km/h analog zur 
Trassenführung der Gesamtstrecke VDE 8.2. 
Für die 2,1 Kilometer lange Abzweigbrücke 
nach Halle ist eine Entwurfsgeschwindigkeit 
von 160 km/h vorgesehen.

Im Zuge des Planfeststellungsverfahrens 
wurden mehrere Varianten zur Trassenfüh-
rung im Bereich der Saale-Elster-Aue unter-
sucht. Von allen untersuchten Varianten hat 
sich im Planfeststellungsbeschluss im Jahr 

1996 die Variante einer aufgeständerten Trassenführung über die Saale-Elster-Aue durchge-
setzt. Das langgestreckte Brückenbauwerk über die Aue, in Bild 2 zu sehen, gewährleistet da-
mit weiterhin das natürliche Überflutungsgeschehen, die ökologisch-hydrologische Funktion 
der Aue und beansprucht wenig Fläche.

1.2	 Baugrund- und Gründungssituation

Die entsprechenden Baugrunduntersuchungen und bodenmechanischen Kennwertbestim-
mungen zur Erstellung des Baugrund- und Gründungsgutachtens erfolgten in den Jahren 
1994/95. Im Jahr 2004 erfolgte eine Anpassung des geotechnischen Gutachtens u. a. auf-
grund neuer Randbedingungen und Vorschriften.

Zur Erkundung des Untergrundes im Trassenverlauf der SETB wurden 115 Kernbohrungen, 
113 Sondierungen mit der schweren Rammsonde, 26 Drucksondierungen und sieben Ramm-
kernsondierungen ausgeführt. Die Bohrungen wurden überwiegend bis in den festen, unver-
witterten Buntsandstein abgeteuft. Die Aufschlusstiefe lag zwischen 30 m und 75 m. Die 
Gründung der Brücke soll in weniger durchlässigen Schichten der Verwitterungszone des 
Buntsandsteins bzw. der tertiären Sedimente erfolgen. Die Erkundung des Baugrundes zielte 
deshalb vor allem auf die Bestimmung der Steifigkeiten dieser Schichten ab.

Bild 1:	 VDE 8.2, Neubaustrecke Erfurt–Leip-
zig/Halle� Quelle: DB AG



� Koletzko, Christein: Setzungsauffällige Pfeiler der Saale-Elster-Talbrücke

	 125

Der Schwerpunkt der Untersuchungen lag in den Feldversuchen. Es wurde ein umfangreiches 
Versuchsprogramm mit unterschiedlichen bodenmechanischen Versuchstechniken durchge-
führt. So wurden an ausgewählten Standorten Bohrlochaufweitungsversuche, Pressiometer-
versuche und Drucksondierungen ausgeführt.

Der Untergrund im Bereich des Brückenbauwerkes hat vereinfacht einen drei- bis vierschichti-
gen Aufbau (siehe auch [1]). Die quartären Deckschichten bestehen überwiegend aus Auelehm 
und Schwemmsanden über Terrassensanden und -kiesen. Darunter folgen tertiäre Sedimente 
– Sand, Schluff, Ton und Braunkohle – über Buntsandstein, der tiefgründig verwittert ist und 
sich aus Sand-, Schluff- und Tonstein zusammensetzt. In einem Teil der Brückentrasse fehlen 
die tertiären Sedimente über dem Buntsandstein.

In Abhängigkeit vom Untergrundaufbau und vom Verformungsverhalten wurde der gesamte 
Brückenabschnitt in insgesamt neun Homogenbereiche eingeteilt. Sie bildeten die Grundlage 
für die Baugrundmodelle, mit denen die erdstatischen Berechnungen vorgenommen wurden. 
Für jeden Homogenbereich wurden Schwankungsbereiche der für das Setzungsverhalten der 
Brücke maßgebenden Steifemoduln ausgewiesen.

Auf Basis der Baugrunderkundungen sowie unter Berücksichtigung der ökologischen und um-
weltrechtlichen Rahmenbedingungen wurde ein Gründungskonzept für die SETB entwickelt. 
Entsprechend dieser Konzeption war eine Gründung aller Pfeiler im Schutze eines dichten 
Spundwandkastens vorgesehen, der bis in die weniger durchlässigen Schichten der Verwit-
terungszone des Buntsandsteines bzw. der tertiären Sedimente abgeteuft wird. Innerhalb 

Bild 2:	 Luftbildaufnahme der Saale-Elster-Talbrücke, Zentralbereich� Quelle: DB AG
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dieses Spundwandkastens wird ein Stahlbetonfundament hergestellt, welches mittels Kopf-
bolzendübel mit dem Spundwandkasten kraftschlüssig verbunden wird (Bild 4 in Abschn. 4.1).

Die Spundwandgründung wird im Zuge der Bauausführung mittels Seilbagger und freireiten-
der Rammtechnik eingebracht. Die Tragfähigkeitsnachweise für die Spundwandkastengrün-
dungen erfolgten anhand vom Planer jeweils festgelegter Rammkriterien (Schlagzahl des 
Rammgeräts in Verbindung mit der Einbindetiefe) gemäß den jeweiligen Rammberichten.

An der SETB wurden im Rahmen der Ausführungsplanung rechnerische Setzungsprogno-
sen für alle Pfeiler in Abhängigkeit relevanter Belastungsstufen erstellt. Diese rechnerischen 
Prognosen bildeten die Grundlage für die Gebrauchstauglichkeitsnachweise nach den hohen 
Anforderungen des Hochgeschwindigkeitsverkehrs.

2	 Erkenntnisse im Zuge der Bauausführung

Auf der Grundlage der Gründungskonzeption wurde die Ausführungsplanung erstellt und im 
Jahr 2007 mit der Bauausführung begonnen. Nach Herstellung der Spundwandkästen mit den 
eingebundenen Fundamenten und der Pfeiler erfolgte die Betonage der Überbauten, die mit-
tels Traggerüst oder einer Vorschubrüstung hergestellt wurden. Für jede maßgebende Belas-
tungssituation sollten Setzungsmessungen an zuvor an den Pfeilern installierten Messbolzen 
durchgeführt und diese mit im Vorfeld aufgestellten lastabhängigen Verformungsprognosen 
verglichen werden.

Im Zuge der Bauausführung wurden an einigen Pfeilerachsen Setzungen festgestellt, die 
in dieser Größenordnung so nicht zu erwarten waren. Über diesen kritischen Pfeilerachsen 
befinden sich Überbauten als 2-Feld-Träger-System, die im Falle von Setzungsdifferenzen 
infolge unterschiedlicher Pfeilersetzungen in dem statisch unbestimmten System eines 
2-Feld-Trägers Zwangsbeanspruchungen erfahren. Aufgrund des Setzungsverhaltens an den 
kritischen Achsen war nicht völlig auszuschließen, dass unzulässig große Setzungsdifferenzen 
an den betroffenen Überbauten eintreten können, weshalb die Ursachen für dieses Setzungs-
verhalten bzw. die Abweichungen von den Verformungsprognosen ermittelt werden mussten 
und darauf aufbauend ggf. zusätzliche Maßnahmen erforderlich waren. Es wurde daher von 
den Projektbeteiligten entschieden, an den auffälligen Pfeilerachsen ergänzende geotechni-
sche Untersuchungen vorzunehmen und darauf aufbauend ggf. zusätzliche Maßnahmen zu 
ergreifen, wobei jeder Pfeiler im Einzelnen zu betrachten gewesen war. Die Baugrundnacher-
kundungen an den jeweiligen Pfeilern bestanden zunächst im Abteufen von Kernbohrungen 
und dem Niederbringen von schweren Rammsondierungen einschließlich Ausführung von 
BDP-Versuchen. Aus den Kernbohrungen wurden darüber hinaus ungestörte und gestörte 
Bodenproben entnommen, an denen Laborversuche durchgeführt wurden.

Um weitere Erkenntnisse insbesondere auch hinsichtlich der Tragfähigkeit des Baugrundes 
zu erhalten, wurde zusätzlich an einer Achse eine Probebelastung einer gesondert herzu-
stellenden Spundwandbohle durchgeführt. Auf Basis der zusätzlichen geotechnischen Un-
tersuchungen konnte das Baugrundmodell an den jeweiligen Achsen weiter präzisiert wer-
den, um anschließend detaillierte Finite-Elemente-Berechnungen zur Grenztragfähigkeit und 
Gebrauchstauglichkeit für verschiedene Beanspruchungssituationen vornehmen zu können. 
Die Nacherkundungen und die darauf aufbauenden Finite-Elemente-Berechnungen, die in Ab-
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schnitt 4 erläutert werden, bildeten die Grundlage, um weitere Untersuchungen und Maßnah-
men an den auffälligen Achsen vorzunehmen. 

Aufgrund der festgestellten größeren Verformungen an einigen Pfeilerachsen im Zuge der 
Bauausführung war u. a. eine Intensivierung der bisherigen messtechnischen Überwachung 
der Fundamentverformungen sowie eine abgestimmte, weitere Vorgehensweise mit den 
Projektbeteiligten einschließlich dem Eisenbahnbundesamt erforderlich. Das hierfür aufstellte 
Konzept enthielt folgende Schwerpunkte:

q	 Detaillierte Aus- und Bewertung der bisherigen messtechnischen Überwachung,
q	 Anwendung der Beobachtungsmethode gemäß Handbuch Eurocode 7, Band 1 [5] mit 

Erstellung eines angepassten Messprogrammes für die weitere Bauausführung zur detail-
lierten Erfassung der Verformungen in Abhängigkeit der Belastung sowie ggf. auftreten-
der Zeitsetzungen und Erstellung von rechnerischen Setzungsprognosen für zukünftige 
Belastungen auf der Basis der vorliegenden Messergebnisse,

q	 Überprüfung der ausreichenden Tragfähigkeit der Spundwandkastengründung einschließ-
lich der mittragenden Wirkung des Fundamentes,

q	 Ermittlung der für den Überbau maßgeblichen Setzungsdifferenzen und Vergleich mit den 
Verformungsanforderungen des Überbaus,

q	 Aufzeigen von Regulierungsmöglichkeiten und geeigneten bautechnischen Maßnahmen 
im Falle unzulässig großer Setzungen bzw. Setzungsdifferenzen.

3	 Messtechnische Überwachung der Fundamentverformungen

Zu Beginn der Bauausführung war an der SETB die Durchführung der messtechnischen 
Überwachung auf der Grundlage der Vorgaben der Ril 836 [3] bzw. ZTV-Ing [6] vorgesehen. 
Dort sind Vorgaben zu Art und Umfang sowie Durchführung der Messungen im Zuge der 
Bauausführung enthalten. Hinsichtlich des Umfanges ist ausgewiesen, dass die Messun-
gen insbesondere vor und nach Lastwechseln vorzunehmen sind. Traggerüste und sonstige 
Hilfskonstruktionen mit ihren Gründungen sind in die Messungen einzubeziehen. Die Durch-
führung dieser Messungen oblag der ausführenden Firma (AN). Nachdem Auffälligkeiten 
hinsichtlich des Setzungsverhaltens einzelner Pfeilerachsen festgestellt worden waren, 
wurde geprüft, inwieweit die reguläre messtechnische Überwachung der Fundamentverfor-
mungen ausreichend ist. Es hat sich gezeigt, dass insbesondere das Zeitsetzungsverhalten 
einzelner Achsen mit dem bisherigen Messregime nicht im ausreichenden Maße erfasst 
werden konnte. Es wurde daraufhin entschieden, von der örtlichen Bauüberwachung (BÜ) 
ergänzende Messungen auch zwischen einzelnen Lastwechseln im Sinne von Zeitsetzungs-
messungen vornehmen zu lassen, um so eine detailliertere Erfassung des Verformungsver-
haltens zu ermöglichen. Es lagen somit mehrere Messreihen vor, die zu einem bewerteten 
Setzungsverlauf zusammengefasst werden mussten. Neben einer grafischen Auswertung 
des Zeit-Setzungsverlaufes war es u. a. auch erforderlich, eine Gegenüberstellung der Set-
zungen mit der Zunahme der Belastung darzustellen, um entsprechende Zusammenhänge 
bewerten zu können. Relevant war es zudem, herauszufinden, inwieweit Zeitsetzungen 
bzw. Konsolidationssetzungen an dem jeweiligen Brückenpfeiler nach Lastzunahme aufge-
treten sind. Die umfangreiche Datenerfassung und die aufwendige Erstellung der jeweiligen 
Grafiken, die für jeden der 216 Brückenpfeiler vorgenommen werden mussten, erfolgten mit 
dem Programm MS Excel.
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Bild 3 zeigt beispielhaft eine Auswertung für die Pfeilerachse AA01. Es erforderte aufgrund 
der großen und sich ständig aktualisierenden Datenmenge eine sehr disziplinierte und struktu-
rierte Vorgehensweise. Bei der Auswertung für diese Achse musste zudem beachtet werden, 
dass sowohl bei den Messungen des AN als auch bei den Messungen der BÜ erneute Null-
messungen vorgenommen werden mussten und somit die bisherige Messreihe angehangen 
werden musste (siehe Sprung in Bild 3). Auf Basis dieser Aus- und Bewertung konnte eine 
abgesicherte Beurteilung des tatsächlichen Setzungsverhaltens vorgenommen werden. Die-
se Aus- und Bewertung bildete eine der Grundlagen für weiterführende Untersuchungen und 
ggf. zusätzliche Maßnahmen.

4	 Rechnerische Untersuchungen am Beispiel der Abzweigachse 32

4.1	 Zweck und Grundlagen der Berechnungen

An der Abzweigachse (AA) 32 waren aufgrund der festgestellten größeren Setzungen im 
Zuge der bisherigen Bauausführung die Gebrauchstauglichkeit und Tragfähigkeit der Grün-
dung erneut detailliert zu untersuchen. Insbesondere war eine Einschätzung des weiteren 
Setzungsverlaufes sowie des Tragverhaltens der Gründung bei weiterer Lastzunahme zwin-
gend erforderlich. Dazu wurden 3D-Finite-Elemente-Berechnungen (FE-Berechnungen) für 
die Spundwandkastengründung durchgeführt. Dafür wurde die Software PLAXIS 3D 2011 [7] 
verwendet. 

Bild 3:	 Auswertung der messtechnischen Überwachung für eine Pfeilerachse (Abzweig
achse AA01), [2]
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Für die Beschreibung des Materialverhaltens der Bodenschichten wurde ein bodenmecha-
nisches Stoffmodell der neuesten Generation – das HS-Small-Modell – verwendet. Dieses 
Stoffmodell berücksichtigt die Spannungsabhängigkeit der Steifigkeit sowie die unterschied-
lichen Steifigkeiten bei Erst-, Ent- und Wiederbelastungsvorgängen analog dem herkömmli-
chen Hardening-Soil-Modell. Das HS-Small-Modell ist eine Erweiterung des Hardening-Soil-
Modells, mit der die erhöhten Steifigkeiten im Bereich kleiner und sehr kleiner Dehnungen 
berücksichtigt werden. Hierfür sind nur die beiden Parameter G0 und γ0.7 zusätzlich zu den 
Materialparametern des regulären Hardening-Soil-Modells erforderlich. Zur Ermittlung der 
beiden Zusatzparameter wurde auf tabellierte dynamische Steifemoduln, Korrelationen sowie 
auf vorliegende eigene Erfahrungswerte zurückgegriffen. Die Wirkung der erhöhten Steifig-
keiten im Bereich kleiner Dehnungen äußert sich bei den vorliegenden Setzungsberechnun-
gen darin, dass sich die Verformungen realitätsnäher stärker um die setzungserzeugenden 
Belastungen konzentrieren bzw. lokalisieren.

Für den Fundamentbeton sowie für die 
Spundwandbohlen, die als Plattenelemen-
te mit umgebenden Interface-Elementen 
modelliert wurden, ist das linear-elastische 
Stoffmodell verwendet worden. Auf Basis 
der Nacherkundungen wurde für die Berech-
nungen das in Bild 4 dargestellte Baugrund-
modell erstellt.

Für die Ermittlung der Steifigkeitsparameter 
des HS-Small-Modells der einzelnen Bo-
denschichten wurden mit Ausnahme des 
Buntsandsteinzersatzes die entsprechen-
den Kennwerte dem Baugrundgutachten 
entnommen. Für die maßgebende Schicht 
des Bundsandsteines wurden gemäß den 
Nacherkundungsergebnissen zwei verschie-
dene Zonen modelliert. Zur Erfassung einer realitätsnahen Steifigkeit wurde in der oberen 
Zone auf Basis der Messergebnisse bei der jeweiligen Belastung eine Variation der Steifigkeit-
sparameter vorgenommen. Die Steifigkeitsparameter für die untere Zone des Buntsandstei-
nes wurden auf der Basis des Baugrundgutachtens ermittelt.

Die weiterhin für das HS-Small-Modell erforderlichen Festigkeitsparameter ϕ und c wurden dem 
Baugrundgutachten entnommen. Zur Kalibrierung des Baugrundmodells wurde die im Nahbe-
reich der AA 32 durchgeführte Spundwandprobebelastung modelliert und nachgerechnet.

4.2	 Untersuchungen zur Tragfähigkeit

Die rechnerischen Untersuchungen zur Tragfähigkeit der Spundwandkastengründung ein-
schließlich der mittragenden Wirkung des Fundamentes wurden für die maximalen cha-
rakteristischen ständigen Lasten von Fk ≈ 24 MN sowie die maximalen charakteristischen 
ständigen und veränderlichen Lasten von Fk ≈ 33 MN vorgenommen. Es wurde jeweils eine 
Phi-c-Reduktion durchgeführt, aus der sich ein globaler Sicherheitsfaktor η ermitteln lässt. 

Bild 4:	 Schema der Gründung und Bau-
grundmodell AA 32, [2]
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Bild 5 zeigt die Ergebnisse dieser Phi-c-Re-
duktion in Bezug zu den erfolgten Berech-
nungsschritten (steps).

Bei einer maximalen Last von Fk ≈ 33 MN 
ergibt sich die kleinste Sicherheit von 
ΣMsf ≈ 2,8, die größer als eine erforderliche 
globale Sicherheit von η = 2 ist. Diese glo-
bale Sicherheit entspricht dem geforderten 
Sicherheitsniveau auf der Grundlage von 
Teilsicherheiten gemäß den geltenden neu-
esten Sicherheitsnormen [8]. Anhand der 
vorliegenden 3D-FE-Berechnungen ist somit 
der Nachweis der Tragfähigkeit des Gesamt-
tragsystems der Spundwandkastengründung 

erbracht. Die Ergebnisse dieser 3D-FE-Berechnungen wurden darüber hinaus auch mittels 
konventioneller Berechnungen bestätigt.

4.3	 Ergebnisse der Setzungsprognosen

Anhand des auf Basis der Messergebnisse kalibrierten 3D-FE-Berechnungsmodells wurde 
eine Verformungsprognose für noch zu erwartende Setzungen im Zuge der weiteren planmä-
ßigen Lastaufbringung erstellt. Bild 6 zeigt beispielhaft das Ergebnis sowie die Gegenüber-
stellung mit den vorliegenden Messergebnissen sowie den Verlauf der Belastung, die sich um 
die jeweiligen Laststufen bis zur Endbelastung (ca. 25 MN) infolge ständiger Lasten erhöht.

Bild 5:	 Ergebnisse der Phi-c-Reduktion, [2]

Bild 6:	 Ergebnis Verformungsprognose AA 32 – ständige Lasten, [2]
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Neben den rechnerischen Untersuchungen zum Setzungsverhalten infolge ständiger Las-
ten wurden auch rechnerische Untersuchungen zu Verformungen infolge dynamischer Zug-
verkehrsbeanspruchung vorgenommen. Dazu ist anzumerken, dass für die Ermittlung von 
Verformungen im Baugrund unter sehr oft wiederkehrender dynamischer bzw. zyklischer 
Belastung kein anerkanntes Berechnungsverfahren existiert. Die Analyse des Spannungs-Ver-
formungs-Verhaltens von Böden bei Beanspruchungen mit sehr großer Zyklenanzahl und 
verschiedenen Amplituden ist derzeit immer noch Gegenstand umfangreicher wissenschaft-
licher Untersuchungen (siehe z. B. [8]). Auf der Basis des vorhandenen Baugrundmodells 
konnte eine Abschätzung der Verformungen infolge dynamischer Zugverkehrsbeanspruchung 
durchgeführt werden.

4.4	 Schlussfolgerungen aus den Messergebnissen  
und den rechnerischen Untersuchungen

Die Ergebnisse dieser Verformungsprognosen, die gemäß Bild 6 gut mit den Messergebnis-
sen übereinstimmen, sowie des erbrachten Tragfähigkeitsnachweises bildeten die Grundlage 
für die Festlegung weiterer Maßnahmen. Es 
wurde aufgrund der noch zu erwartenden 
Setzungen für diese Achse entschieden, dass 
zum Ausgleich von Setzungsdifferenzen eine 
gemäß der Spannungsreserven der Überbau-
ten schrittweisen Anhebung der Überbau-
ten mittels Pressen vorzunehmen ist. Wei-
terhin wurde festgelegt, nach Herstellung 
der Überbauten zur Setzungsvorwegnahme 
eine außerplanmäßige Vorbelastung an der 
AA 32 unter Berücksichtigung des Lastbildes 
LM 71 [4] durchzuführen (Bilder 7 und 8). Die-
se diente auch zur weiteren Verifizierung der 
Verformungsprognosen. 

Es hat sich gezeigt, dass mit den im Vorfeld 
angestellten Verformungsprognosen aus-
reichend genaue Setzungszunahmen bei 
weiterer Lastaufbringung ermittelt werden 
konnten (Bild 8). Die Verformungsprogno-
sen konnten somit auf Basis dieser Vorbe-
lastung bestätigt werden. Da auf der Basis 
von erbrachten Tragfähigkeitsnachweisen 
ein Versagen der Gründungen der auffälli-
gen Pfeilerachsen ausgeschlossen werden 
konnte, wurde die weitere Nachweisführung 
für diese Achsen entsprechend den Grund-
sätzen der Beobachtungsmethode geführt. 
In Abschnitt 5 wird auf die Anwendung der 
Beobachtungsmethode näher eingegangen. 

Bild 7:	 Vorbelastung mittels Betonplatten an 
der AA 32, [2]

Bild 8:	 Vergleich der im Vorfeld der Vorbe-
lastung aufgestellten Prognose mit 
den Messungen an der AA 32, [2]
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Eine weitere Schlussfolgerung aus der Aus- und Bewertung der messtechnischen Überwa-
chung war die Durchführung von Belastungsfahrten, die für das gesamte Brückenbauwerk im 
August 2014 stattgefunden haben. Dazu wurden zwei schwere Güterzüge herangezogen, die 
20 Mal mit langsamer Geschwindigkeit über die Brücke gefahren sind. Ziel dieser Belastungs-
fahrten war die Erreichung einer gleichmäßigen Vorbelastung und der Gewinn von Erkenntnis-
sen hinsichtlich des Setzungsverhaltens für quasi-statische Lasten zur Kalibrierung der Set-
zungsprognosen für dynamische Lasten. Dazu erfolgte eine messtechnische Überwachung 
der Pfeilersetzungen vor und nach sowie auch intensiv während dieser Belastungsfahrten.

5	 Anwendung der Beobachtungsmethode

In dem Handbuch Eurocode 7, Band 1, [5], nachfolgend als EC 7 bezeichnet, ist die Beobach-
tungsmethode definiert. Die Beobachtungsmethode ist eine Kombination der sich auf die 
vorhandenen geotechnischen Untersuchungen stützenden rechnerischen Prognosen mit der 
laufenden messtechnischen Kontrolle des Bauwerkes und des Baugrundes während dessen 
Herstellung und ggf. auch während dessen Nutzung, wobei kritische Situationen durch die 
Anwendung geeigneter technischer Maßnahmen beherrscht werden müssen. 

Die Beobachtungsmethode kann gemäß EC 7 bei Baumaßnahmen mit hohem Schwierig-
keitsgrad im Sinne der Geotechnischen Kategorie GK 3 insbesondere bei Baumaßnahmen 
mit ausgeprägter Baugrund-Bauwerk-Wechselwirkung zweckmäßig sein. Die SETB ist in die 
Geotechnische Kategorie 3 einzustufen. Im EC 7 sind Anforderungen und Randbedingungen 
für die Anwendung bzw. Durchführung der Beobachtungsmethode aufgeführt. Grundlegende 
Voraussetzungen für die Anwendung der Beobachtungsmethode an den auffälligen Pfeiler-
achsen der SETB für den Gebrauchszustand sind:

q	 dass eine ausreichende Duktilität des Bauwerkes, d. h. kein plötzlicher Tragfähigkeitsver-
lust ohne Erkennbarkeit bzw. rechtzeitig messtechnisch erfassbarer Ankündigung, gege-
ben ist,

q	 dass eine ausreichende Prognostizierbarkeit des zu überwachenden Bauwerksverhaltens 
gegeben ist,

q	 dass durch die messtechnische Überwachung das zu überwachende Bauwerksverhalten 
hinreichend genau erfasst werden kann.

Diese Voraussetzungen sind für die SETB erfüllt, weshalb grundsätzlich die Beobachtungsme-
thode an den auffälligen und deren benachbarten Pfeilerachsen (etwa 30 Pfeilerachsen) der 
SETB angewendet werden kann. Die Grundsätze für die Nachweisführung der Beobachtungs-
methode sind nachfolgend stichpunktartig erfasst:

q	 Definition der maßgebenden Beanspruchungen/Laststufen,
q	 Definition und Vorgabe von Alarm- und Grenzwerten,
q	 Prognosen der zu erwartenden Fundamentverformungen,
q	 Messtechnische Überwachung der Fundamentverformungen,
q	 Vergleich der Messungen mit den Prognosen,
q	 Definition von erforderlichen Maßnahmen bei Überschreitungen des Alarm- und Grenz

wertes.
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An der SETB wurde diese Art der Nachweisführung für die setzungsauffälligen Pfeiler im 
Zuge der Bauausführung umgesetzt. Es ist vorgesehen, diese Vorgehensweise auch für den 
Zeitraum nach der Inbetriebnahme der Eisenbahnstrecke zunächst fortzusetzen.
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Bewertung bestehender Brücken unter besonderer Berücksichtigung 
der Verkehrsbeanspruchung durch Bauwerksmonitoring

Nico Steffens1, Karsten Geißler2, Ronald Stein3

Kurzfassung. Die realistische Bewertung bestehender Brückenbauwerke nimmt 
einen immer größeren Stellenwert ein. Für die Bewertung können ergänzend Bau-
werksmessungen durchgeführt werden, um zusätzliche Informationen zum Trag-
werk oder den Beanspruchungen zu erhalten. Bisher ungeklärt ist die Frage, in-
wiefern die gewonnenen zusätzlichen Informationen zu den Beanspruchungen im 
Rahmen des Sicherheitskonzepts zu berücksichtigen sind. In diesem Beitrag wird 
gezeigt, wie durch Integration der Messdaten in das Sicherheitskonzept modifizier-
te Sicherheitselemente begründet werden können.

Assessment of existing bridges under particular consideration of measured 
stresses – Abstract. The realistic assessment of existing bridges becomes more 
and more important. Structural measurements can be used additionally to obtain 
more information about the structure and actual stresses. However, it still has to 
be clarified, to which extent the additional information obtained by structural moni-
toring and measurements have to be used within the structural safety concept. In 
this paper an approach is introduced, with which the additional information obtained 
by structural measurements can be used within the structural safety concept using 
modified safety factors.

1	 Zustand und Bewertung bestehender Brücken

In Deutschland existieren etwa 38.000 Brückenbauwerke im Fernstraßennetz und etwa 
30.000 Brücken im Eisenbahnnetz [1]. Aufgrund der teilweise bereits langen Nutzungszei-
ten und – vor allem bei Straßenbrücken – zugleich steigenden Beanspruchungen infolge Ver-
kehrslasten, steigt in den nächsten Jahrzehnten der Handlungsbedarf im Umgang mit den 
bestehenden Bauwerken. Für einen ökonomischen Umgang mit diesen Bauwerken können 
Bauwerksmessungen für eine realitätsnahe Bewertung sehr hilfreich sein.

1.1	 Bewertung der Tragfähigkeit

Die Tragfähigkeit einer Brücke wird mit der Brückenklasse (je nach nachgewiesenem Last-
modell) ausgedrückt. In Bild 1 ist der prozentuale Anteil der Brückenklassen für Bundesau-
tobahnen bzw. -fernstraßen in Deutschland dargestellt [2]. Der weitaus größte Teil wird den 
Brückenklassen 60 und 60/30 mit geringerer Tragfähigkeit als heute allgemein erforderlich 
zugeordnet.

1	 Dipl.-Ing., FG Entwerfen und Konstruieren – Stahlbau, Institut für Bauingenieurwesen, TU Berlin
2	 Prof. Dr.-Ing., FG Entwerfen und Konstruieren – Stahlbau, Institut für Bauingenieurwesen, TU Berlin
3	 Dipl.-Ing., GMG Ingenieurgesellschaft mbH, Dresden
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Bestehende Bauwerke wurden mit den seinerzeit gültigen Lastmodellen bemessen. Bei 
Nachrechnungen wird das Ziellastniveau für die Verkehrslast in Abhängigkeit des Anteils des 
Schwerverkehrs am Gesamtverkehr (DTV-SV) und der Verkehrsart (je nach Verkehrszusam-
mensetzung) definiert [3]. Fehlen diese Informationen, wird möglicherweise (auf der sicheren 
Seite) ein zu schweres Lastmodell gewählt. Die Festlegung des Ziellastniveaus ohne genau-
ere Untersuchungen des vorhandenen Verkehrs führt bei der Nachrechnung daher häufig zu 
rechnerischen Defiziten, obwohl die Bauwerke noch in gutem Zustand sind. Für eine realitäts-
nahe Bewertung können Messungen zu den realen Verkehrslasten bzw. den resultierenden 
Beanspruchungen sehr wichtig sein.

1.2	 Bewertung der Ermüdungssicherheit

Ein großer Teil der Brücken in Deutschland hat bereits eine lange Nutzungszeit hinter sich. Für 
den Nachweis der Ermüdungssicherheit spielt die Belastungsgeschichte (bspw. die Anzahl 
und Schwere der Überfahrten) eine wichtige Rolle. Da in den meisten Fällen genaue Infor-
mationen fehlen, sind in den Regelwerken näherungsweise Vorgaben enthalten (s. bspw. für 
Straßenbrücken [4] und Tabelle 1).

Mit den in Tabelle 1 angegebenen Werten kann u. U. die tatsächliche LKW-Belastung erheb-
lich falsch eingeschätzt werden. Als Folge ergeben sich bspw. rechnerisch eine nicht ausrei-
chende Ermüdungssicherheit und eine reduzierte Restlebensdauer. Die realen ermüdungs-
wirksamen Beanspruchungen bleiben hinsichtlich Anzahl und Größe mit dem herkömmlichen 
Ansatz unberücksichtigt.

Bild 1:	 Prozentualer Anteil der Brückenklassen (Straße) in Deutschland, [2] 
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Tabelle 1:	 Anzahl erwarteter Lastkraftwagen Nobs pro Jahr für einen LKW-Fahrstreifen, [4]

Verkehrskategorie Nobs pro Jahr  
und LKW-Fahrstreifen

1: Autobahnen und Straßen mit 2 oder mehr Fahrstreifen  
    je Fahrtrichtung mit hohem LKW-Anteil

2 · 106

2: Autobahnen und Straßen mit mittlerem LKW-Anteil 0,5 · 106

3: Hauptstrecken mit geringem LKW-Anteil 0,125 · 106

4: Örtliche Straßen mit geringem LKW-Anteil 0,05 · 106

1.3	 Bauwerksmessungen in den Nachrechnungsrichtlinien

Für die Bewertung bestehender Straßenbrücken wird die Richtlinie zur Nachrechnung von 
Straßenbrücken im Bestand (Nachrechnungsrichtlinie), [3], angewandt. Für die Bewertung 
bestehender Eisenbahnbrücken gilt die Richtlinie 805 – Tragsicherheit bestehender Eisen-
bahnbrücken (Ril 805), [5]. Beide Regelwerke enthalten vier Bewertungsstufen, wobei der 
Aufwand und die Genauigkeit von Stufe zu Stufe steigen. In beiden Regelwerken sind in hö-
heren Bewertungsstufen Bauwerksmessungen zugelassen. Durch Bauwerksmessungen ste-
hen zusätzliche Informationen bereit, die eine realitätsnähere Bewertung ermöglichen und im 
Sicherheitskonzept berücksichtigt werden sollten.

2	 Sicherheitskonzept im Bauwesen

Ein Bauwerk gilt als sicher, wenn der Bemessungswert der Beanspruchung kleiner oder 
gleich dem der Beanspruchbarkeit ist. Da Beanspruchung und Beanspruchbarkeit keine festen 
Größen sind, wird eine ausreichend hohe Sicherheit bzw. Zuverlässigkeit mit Hilfe der Versa-
genswahrscheinlichkeit unter Beachtung der streuenden Größen nachgewiesen (Bild 2). In 
den Regelwerken werden vereinfachend feste charakteristische Werte Xi,k definiert und durch 
Teilsicherheitsbeiwerte erhöht (Einwirkungen) bzw. abgemindert (Widerstände).

Bild 2:	 Versagenswahrscheinlichkeit für zwei normalverteilte Größen
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2.1	 Grenzzustand der Tragfähigkeit

Die Grundlage zur Festlegung der normativen Teilsicherheitsbeiwerte γ bildet die probabilis-
tische Berechnung der operativen Versagenswahrscheinlichkeit für die verschiedenen mögli-
chen Versagensfälle (Grenzzustände) in Verbindung mit dem Einfluss der einzelnen zufälligen 
Größen. Durch Kombinationsbeiwerte ψ wird die Wahrscheinlichkeit des zeitgleichen Auftre-
tens mehrerer zeitveränderlicher Einwirkungen berücksichtigt. Der Bemessungswert einer 
Einwirkung ergibt sich zu:

	 (1)

Die im Rahmen von Nachrechnungen anzusetzenden Teilsicherheitsbeiwerte orientieren sich 
zum großen Teil an den für Neubauten erforderlichen Sicherheitsanforderungen, s. Bild 3.

Der partielle Teilsicherheitsbeiwert γf zur Berücksichtigung der Streuung der Einwirkung 
lässt sich mit der Kenntnis deren statistischer Verteilung mit den Methoden der Zuverlässig-
keitstheorie begründen. In [7] sind Anhaltswerte für Variationskoeffizienten v veränderlicher 
Einwirkungen angegeben. Der partielle Teilsicherheitsbeiwert γSd zur Berücksichtigung der 
Modellunsicherheit wird nicht immer wissenschaftlich begründet. In der Literatur schwanken 
die Werte für γSd zwischen 1,05 und 1,1 [7].

2.2	 Grenzzustand der Ermüdung

Die Grundlagen für den Nachweis einer ausreichenden Ermüdungssicherheit beruhen auf dem 
Wöhlerlinienkonzept und der linearen Schadensakkumulationshypothese nach Palmgren/Mi-
ner. Dabei wird davon ausgegangen, dass jeder Spannungswechsel Δσi einen Teilschaden di 
am Bauteil verursacht. Der Gesamtschaden ergibt sich aus der Summe aller Einzelschäden.

	 (2)

 
Die zweifach abgeknickte Wöhlerlinie mit horizontalem Ast stellt eine mögliche Näherung zur 
rechnerischen Berücksichtigung des Dauerfestigkeitsbereiches dar. Der vereinfachte Ermü-
dungsnachweis wird für Bauteile von Tragkonstruktionen, so auch für Brücken, im Regelfall 
unter Ansatz eines Bezugslastmodells (Ermüdungslastmodell ELM) über die schädigungs-
äquivalente Spannungsschwingbreite geführt. Diese verursacht für eine definierte Anzahl von 
Spannungsspielen (N = 2,0 Mio. für Stahl- bzw. N = 1,0 Mio. für Betonkonstruktionen) die glei-
che Schadenssumme wie das reale Beanspruchungskollektiv. Der Betriebslastfaktor λ stellt 

Bild 3:	 Zusammensetzung des einwirkungsseitigen Teilsicherheitsbeiwertes, [6]
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den Bezug zwischen der aus dem normativen (Bezugs-)Lastmodell ermittelten Schwingbreite 
ΔσELM und der schädigungsäquivalenten Spannungsschwingbreite Δσequ her.

	 (3)

Die Ermüdungssicherheit wird auf Gebrauchslastniveau nachgewiesen. Der einwirkungssei-
tige Teilsicherheitsbeiwert wird daher pauschal mit γFf = 1,0 angesetzt. Dieser ist bisher nicht 
auf zuverlässigkeitstheoretischer Basis begründet.

2.3	 Spezifika des Sicherheitskonzepts für Bestandsbauwerke

Sowohl die Verteilung der Einwirkungen als auch die Verteilung der Modellunsicherheit stellen 
sich bei Bestandsbauwerken grundsätzlich anders dar als für Neubauten. Unsicherheiten, die 
während der Planung bestehen, sind bei Bestandsbauwerken i. d. R. nicht mehr in dem Maße 
vorhanden wie bei Neubauten. Das betrifft vor allem das (u. a. durch Messungen überprüf-
bare) Modell vom Tragsystem. Außerdem sind sowohl für ständige Lasten als auch für Ver-
kehrslasten die Unsicherheiten geringer. Sowohl in der Nachrechnungsrichtlinie [3] als auch 
in der Ril 805 [5] geht man für ständige Lasten bereits einen Schritt in diese Richtung. Wenn 
durch eine genaue Mengenermittlung das Eigengewicht bestimmt wird, darf für ständige 
Lasten ein geringerer Teilsicherheitsbeiwert angesetzt werden:

q	 Straßenbrücken aus Stahl-/Spannbeton: γG = 1,2 statt 1,35;
q	 Eisenbahnbrücken: γG = 1,1 statt 1,35.

Dies ist mit der Reduzierung der Unsicherheit der Größe der Einwirkung begründet. Für verti-
kale Eisenbahnverkehrslasten darf bei Nachrechnungen ebenfalls mit einem geringeren Teil-
sicherheitsbeiwert gerechnet werden (γQ = 1,3 statt 1,45). Hier liegt die Begründung in der 
geringeren Streuung der zukünftigen Verkehrslasten wegen der begrenzten Nutzungszeit. Bei 
Neubauten mit einer Nutzungsdauer von häufig ca. 100 Jahren müssen für zukünftige Ver-
kehrsentwicklungen höhere Sicherheitsreserven berücksichtigt werden als bei Bestandsbau-
werken, die ggf. nur für eine begrenzte Restnutzungsdauer zu beurteilen sind. Ähnliches wäre 
auch für Straßenverkehrslasten denkbar. 

Für Bestandsbauwerke lassen sich außerdem die erforderlichen Ziellastniveaus genauer fest-
legen, da der vorhandene Verkehr etwas exakter bestimmt werden kann. In der Nachrech-
nungsrichtlinie für Straßenbrücken [5] sind geringere Verkehrslastmodelle zugelassen, sofern 
sichergestellt wird, dass die Beanspruchungen daraus tatsächlich nicht überschritten werden 
(vgl. 1.1).

3	 Modifizierte Sicherheitselemente durch Bauwerksmonitoring

3.1	 Methoden

Grundsätzlich lassen sich die in Tabelle 2 dargestellten Bauwerksmessungen unterscheiden. 
Systemmessungen werden über einen Zeitraum von wenigen Tagen durchgeführt. Die Bean-
spruchungen am Tragwerk werden bei wenigen Überfahrten definierter Probelasten gemes-
sen und können mit den rechnerischen Beanspruchungen verglichen werden.
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Tabelle 2:	 Differenzierung verschiedener Bauwerksmessungen

Systemmessung Bauwerksmonitoring

Kurzzeitmessung, z. B. 1–3 Tage Langzeitmessung, z. B. 3–12 Monate

q	 Erfassung von Systemeigenschaften  
	 durch Probebelastung bzw. bekannte  
	 Betriebslasten:
	 q	 Steifigkeiten
	 q	 Lastverteilung
	 q	 Lastabtrag
q	 Anpassung des Berechnungsmodells

q	 Erfassung der realen Beanspruchungen 
	 z. B. infolge:
	 q	 Temperatur
	 q	 Verkehrslasten
	 q	 Wind
q	 Berücksichtigung zusätzlicher  
	 statistischer Informationen zu den  
	 Beanspruchungen im Nachweis

Im Rahmen eines Bauwerksmonitorings über einen längeren Zeitraum werden die realen Be-
anspruchungen erfasst. Diese zusätzlichen Informationen können genutzt werden, um die 
normativen Sicherheitselemente auf zuverlässigkeitstheoretischer Basis an die realen Bedin-
gungen anzupassen. Dabei muss unterschieden werden zwischen der Streuung der Bean-
spruchung und der Streuung der Einwirkung. Unter Berücksichtigung der Modellannahmen 
wird die Einwirkung zur Beanspruchung. Die gewonnenen Messwerte aus der Bauwerksmes-
sung entsprechen meist den Beanspruchungen an der Messstelle (Bild 4).

Die am Tragwerk zu untersuchenden Messpunkte ergeben sich i. d. R. aus den Ergebnissen 
einer Nachrechnung des Tragwerks. Die im Folgenden vorgestellten modifizierten Sicherheits-

Bild 4:	 Sicherheitselemente für Einwirkung, Modell und Beanspruchung

Bild 5:	 DMS mit 10 mm Messbasis und 
Temperaturkompensation an einer 
Stahlbrücke� Foto: Nico Steffens

Bild 6:	 IWA mit 50 cm Messbasis mittels 
Verlängerungsstab aus Carbon 
� Foto: Nico Steffens
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elemente gelten zunächst für die Messstelle. Um die Ergebnisse auf das gesamte Tragwerk 
zu übertragen, sind geeignete Übertragungsfaktoren zu bestimmen oder ggf. ergänzende 
Messstellen zu wählen. Die Wahl der Sensoren hängt neben der gewünschten Zielgröße u. a. 
auch vom Baustoff ab. Die Homogenität von Stahl erlaubt für die Erfassung von Dehnungen 
den Einsatz von Dehnungsmessstreifen (DMS, Bild 5).

Aufgrund der größeren Inhomogenität von Beton ist für die Erfassung von zuverlässigen Deh-
nungswerten eine weitaus größere Messbasis erforderlich. Zur Rissüberbrückung können 
bspw. induktive Wegaufnehmer (IWA, Bild 6) gewählt werden, für die mittels Verlängerungs-
stab eine Messbasis von mehreren Zenti- bzw. Dezimetern erreicht wird.

3.2	 Messwertgestützter Nachweis der Tragfähigkeit

3.2.1	 Anpassungsfaktor für ein objektspezifisches Lastmodell

Der charakteristische Wert der Verkehrslast für die Bemessung bzw. Nachrechnung wird 
i. d. R. den Normen entnommen. Für Neubauten ist dies aktuell das Lastmodell 1 (vormals 
LMM) nach EC 1-2 [4]. Bei Nachrechnungen bestehender Bauwerke können u. U. abgestufte 
Lastmodelle angesetzt werden, wenn die Verkehrsart bekannt ist und ein geringeres Ziellast-
niveau zulässt. Durch eine Bauwerksmessung lässt sich das aktuell vorhandene Beanspru-
chungsniveau infolge der Verkehrslasten besser bestimmen, wobei natürlich eine gewisse 
Streuung bleibt und zu beachten ist. Beanspruchungen infolge Verkehrslasten werden i. d. R. 
durch Extremwertverteilungen (z. B. Typ I/Gumbel) beschrieben. Wenn durch Messungen 
die Extremwertverteilung der Beanspruchung an einer kritischen Stelle bestimmt wurde (µ, 
σ, ν), lässt sich der objektspezifische charakteristische Wert bspw. als 98-%-Quantilwert der 
Jahresextremwertverteilung bestimmen. Der Anpassungsfaktor α für das (normativ) ange-
setzte Lastmodell ergibt sich aus dem Quotienten von messwertgestütztem und normativem 
charakteristischem Wert Ek,mess und Ek,norm, Gl. (4).

 	 ( 4 ) 

Mit dem Ansatz einer Extremwertverteilung Typ I [8] für die Jahresextremwerte ergibt sich 
der folgende Anpassungsfaktor αLM für das Lastmodell.

 	 (5)

	 ( 6 ) 

3.2.2	 Teilsicherheitsbeiwert zur Berücksichtigung der Streuung  
einer Beanspruchung

Der Teilsicherheitsbeiwert γ einer Einwirkung ergibt sich ebenfalls als Quotient aus dem Be-
messungswert und dem charakteristischen Wert. Der charakteristische Wert Ek wird i. d. R. 
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als 98-%-Quantilwert für den Bezugszeitraum von einem Jahr definiert. Der Bemessungswert 
Ed kann mit Hilfe probabilistischer Methoden berechnet werden [8]. Im Grenzzustand der Trag-
fähigkeit ist er vom Sicherheitsindex β = 3,8 (Nutzungsdauer: 50 Jahre), dem Wichtungsfaktor 
αE und der Streuung ν der Einwirkung bzw. Beanspruchung abhängig. Der Wichtungsfaktor 
αE kann gemäß EC 0, Anhang C [6] vereinfacht mit αE = -0,70 angenommen werden, wodurch 
Einwirkungs- und Widerstandsseite voneinander entkoppelt werden. Für eine Einwirkung, die 
einer Extremwertverteilung Typ I unterliegt, ergibt sich der erforderliche Teilsicherheitsbei-
wert zur Erhöhung des charakteristischen Wertes auf den Bemessungswert zu:

	 (7)

In Bild 7 ist der erforderliche Teilsicherheitsbeiwert einer Beanspruchung in Abhängigkeit des 
gemessenen Variationskoeffizienten der Beanspruchung dargestellt.

3.2.3	 Kombinationsbeiwert zur Berücksichtigung der Beanspruchung  
bei zeitgleichem Auftreten einer Begleiteinwirkung

Der Kombinationsbeiwert ψ einer Einwirkung ergibt sich beim Ansatz einer Extremwertvertei-
lung vom Typ I als Quotient aus dem Bemessungswert der Einwirkung als Begleiteinwirkung 
und dem Bemessungswert derselben Einwirkung bei alleiniger Wirkung nach Gl. (8).

	 (8)

 

Bei der Berechnung des Kombinationsbeiwertes ist die Wiederholungsrate n der Begleit-
einwirkung zu beachten. Die Wiederholungsrate gibt an, wie oft sich der Wert der zweiten 
veränderlichen Beanspruchung während der Nutzungszeit ändert und ergibt sich aus dem 

Bild 7:	 Erforderlicher Teilsicherheitsbeiwert 
in Abhängigkeit des gemessenen 
Variationskoeffizienten der Bean
spruchung

Bild 8:	 Erforderlicher Kombinationsbeiwert 
in Abhängigkeit des gemessenen 
Variationskoeffizienten und des maß-
gebenden Grundzeitintervalls
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Quotienten aus der Nutzungszeit (z. B. 50 Jahre) und dem Bezugszeitraum. Als Bezugszeit-
raum für die Begleiteinwirkung ist der kleinere Wert aus dem eigenen Grundzeitintervall oder 
dem nächstgrößeren Grundzeitintervall maßgebend. Das Grundzeitintervall drückt die Dauer 
aus, in der eine Einwirkung idealisiert als konstant angesehen werden kann. In Bild 8 ist der 
erforderliche Kombinationsbeiwert einer Beanspruchung in Abhängigkeit des gemessenen 
Variationskoeffizienten und des Grundzeitintervalls dargestellt.

3.3	 Messwertgestützter Nachweis der Ermüdungssicherheit

3.3.1	 Objektspezifisches Ermüdungslastmodell bzw. Betriebslastfaktor

Wenn die vorhandenen Spannungsschwingbreiten aus den realen Verkehrslasten aus Messun-
gen bekannt sind, lässt sich die schädigungsäquivalente Spannungsschwingbreite Δσequ z. B. für 
ein geschweißtes Detail (hier mit einer Wöhlerlinienneigung m = 3,0) direkt berechnen: 

 	 (9)

Mit der bekannten messwertgestützten schädigungsäquivalenten Spannungsschwingbreite 
kann ein objektspezifischer Betriebslastfaktor λ berechnet werden.

	 (10)

 
Der objektspezifische Betriebslastfaktor λ stellt den Bezug zwischen dem normativ anzuset-
zenden Ermüdungslastmodell und den realen ermüdungsrelevanten Beanspruchungen her 
(für den betrachteten Zeitraum).

3.3.2	 Teilsicherheitsbeiwert zur Berücksichtigung der Änderung des Kollektivs

Der messwertgestützte Betriebslastfaktor setzt das durch die Messung erfasste Kollektiv 
als konstant voraus. Eine Streuung des Beanspruchungskollektivs wird nicht berücksichtigt. 
Der Teilsicherheitsbeiwert für Ermüdungsbeanspruchungen γFf berücksichtigt eine mögliche 
Abweichung des Kollektivs. Ein verallgemeinerter einwirkungsseitiger Wichtungsfaktor α für 
die Ermüdungsbeanspruchung ergibt sich aus vollprobabilistischen Berechnungen der Grenz-
zustandsgleichung. Die Grenzzustandsgleichung für Ermüdung kann über die Schädigungs-
summe D formuliert werden.

 	 (11)

Unter Berücksichtigung der einfachsten Form der Wöhlerkurve (geradliniger Verlauf bis zur 
Abszisse nach Corten/Dolan) lässt sich beispielhaft folgende Grenzzustandsgleichung formu-
lieren [8]:

	 (12)
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Die Verteilungsdichtefunktion der (gemessenen) Spannungsschwingbreiten f(Δσ) kann mit 
einer Extremwertverteilung Typ III der Kleinstwerte (Weibull) mit den Formparametern k und 
λ beschrieben und das Integral anschließend in eine Gamma-Funktion überführt werden [8].

	 (13)

	 (14)

Die zu lösende Grenzzustandsgleichung lautet dann:

	 (15)

 
Durch die Lösung der Grenzzustandsgleichung mit der Zuverlässigkeitstheorie 1. Ordnung 
(FORM) stehen das vorhandene Sicherheitsniveau (Sicherheitsindex β) und die Wichtungs-
faktoren αi der streuenden Größen zur Verfügung. Der Wichtungsfaktor αEf gibt den Einfluss 
des Beanspruchungskollektivs auf den Versagenszustand an. Damit lässt sich der erforderli-
che einwirkungsseitige Teilsicherheitsbeiwert begründen. Um eine Streuung des Kollektivs 
zu berücksichtigen, wird der Formparameter k der Weibullverteilung als streuend angesetzt. 
Unter Ansatz einer logarithmischen Normalverteilung für den Formparameter k ergibt sich der 
erforderliche Teilsicherheitsbeiwert für das Beanspruchungskollektiv.

 	
(16)

4	 Zusammenfassung

Für die Bewertung bestehender Brücken werden zunehmend Bauwerksmessungen bzw. 
Bauwerksmonitoring eingesetzt, um genauere Informationen zu den Beanspruchungen und 
dem Tragsystem zu gewinnen und in der Bewertung angemessen zu berücksichtigen. In den 
Richtlinien zur Bewertung bestehender Brückenbauwerke sind diese Bauwerksmessungen 
mit ihren vielfältigen Anwendungsmöglichkeiten grundsätzlich zugelassen. Ein häufig wieder-
kehrendes Problem bei der Bewertung bestehender Brücken ist die unzureichende Kenntnis 
über die tatsächlichen Beanspruchungen infolge der veränderlichen Lasten. Bisher ungeklärt 
ist allerdings die Frage, inwiefern die zusätzlich gewonnenen Informationen im Sicherheits-
konzept zu berücksichtigen sind. 

In diesem Beitrag wurde gezeigt, wie durch Integration der Messdaten in das Sicherheits-
konzept die normativen Sicherheitselemente der Einwirkungsseite modifiziert werden kön-
nen. Das normativ geforderte Sicherheitsniveau bleibt dabei erhalten. Durch die realistischere 
Bewertung (d. h. Aufdeckung rechnerischer Tragwerksreserven vor allem auf der Basis von 
Bauwerksmessungen) können bestehende Bauwerke länger genutzt und erforderliche Inves-
titionen auf einen späteren Zeitpunkt verschoben werden.
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Lagrange-Multiplikator-Test zur Detektierung von  
zunehmender Strukturschädigung: Experimentelle Verifikation

Dr.-Ing. Klaus Brandes1, Dipl.-Ing. Petra Kubowitz2 
Werner Daum, Detlef Hofmann, Frank Basedau3

Kurzfassung. Mit einem auf Lagrange-Multiplikator-Tests basierenden Monitoring 
von Brücken ist es gelungen, in Belastungsversuchen an einer Holzbrücke (7,25 m 
Spannweite), an der relativ kleine Schädigungen künstlich herbeigeführt worden 
waren, die Zuverlässigkeit dieser Art des Monitorings zu bestätigen. Ausgangs-
punkte waren Messung von Durchbiegungen sowie Krümmungen und die Zusam-
menführung der jeweiligen Regression mit Nebenbedingungen, die den mecha-
nischen Bedingungen gehorchen, unter Einschluss von Lagrange-Multiplikatoren, 
die sich als brauchbare Testparameter erwiesen.

Lagrange multiplier test for the detection of increasing structural damage: 
Experimental verification – Abstract. Based on a Lagrange multiplier test, the 
detection of a small artificial damage of a bridge could be achieved. The experi-
ment was performed on a timber bridge of 7,25 m span. During the loading test, 
deflections as well as curvatures were measured and the separately performed 
regression for both of them with a constraint condition basing on the mechanical 
laws was combined by introducing a Lagrange multiplier which proved to be an 
adequate test parameter.

1	 Erste Schritte zur Einbeziehung von Lagrange-Multiplikatoren  
als Testparameter

1.1	 Brücken des neuen Hauptbahnhofs Berlin

Erste gedankliche Ansätze zu einer neuartigen Methode zur Detektierung von Schädigungen 
an Brücken kamen auf mit der Aufgabe, an den neuen Spannbetonbrücken des Hauptbahn-
hofs Berlin ein Monitoringsystem zu installieren, das über viele Jahre hinweg mögliche Schä-
digungen zuverlässig detektieren können sollte [1], Bild 1.

Bei der Analyse der verfügbaren Methoden verdichtete sich die Vermutung, dass die von etli-
chen Seiten propagierten sogenannten „baudynamischen“ Auswertungsmethoden durchaus 
ungeeignet waren, den Anforderungen gerecht zu werden. Nicht zuletzt die von der US-ame-
rikanischen Federal Highway Administration 1993 durchgeführten Erprobungsversuche an 
einer zum Abriss vorgesehenen Straßenbrücke der Interstate I 40 bei Albuquerque stützten 
diese Vermutung [2].

1	 Dr.-Ing., Institut für angewandte Forschung im Bauwesen (IaFB), Berlin
2	 Dipl.-Ing., Institut für angewandte Forschung im Bauwesen (IaFB), Berlin
3	 Bundesanstalt für Materialforschung und -prüfung (BAM), Berlin
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Da von Beginn an das Messen verschiedenartiger mechanischer Größen an den Spannbe-
tonbrücken vorgesehen war – insbesondere Durchbiegungen und Dehnungen –, stellte die 
nun entwickelte Zusammenführung der unterschiedlichen mechanischen Größen bei der Aus-
wertung eine folgerichtige Erweiterung dar, die sich als unerwartet fruchtbar erweisen sollte. 
Nicht nur die Zusammenführung an sich stellte sich als sinnvoll heraus, sondern die bei der 
Auswertungsanalyse notwendigerweise eingeführten Lagrange-Multiplikatoren stellten sich 
als hilfreiche Elemente heraus, die als Testgrößen durchaus geeignet erschienen, auf Schädi-
gungen hinzuweisen, wie es in anderen vergleichbaren Feldern der Wissenschaft keineswegs 
neu ist [3], [4], auch wenn die an dieser Stelle eingeführte Art der Modellierung in der Tat 
ungewöhnlich ist.

1.2	 Mechanische und mathematische Modellvorstellungen 

Die für die weitere Behandlung des Problems notwendigen Grundlagen wurden bereits 1991 
vorgestellt (Einführung der Gesamt-Matrix-Formulierung) [5], wenn auch zu jener Zeit die Ei-
genheit der Lagrange-Multiplikatoren als Schädigungsparameter noch nicht erkannt worden 
war.

Hilfreich für die weitere Gestaltung der Modellierung erwies sich das von David Hilbert be-
reits 1919 hervorgehobene Prinzip der Einfachheit [6], dem im Weiteren weitgehend gefolgt 
worden ist. Darüber hinaus muss an dieser Stelle auch auf diesbezügliche Äußerungen von 
Hermann von Helmholtz hingewiesen werden, der auf die Notwendigkeit der Behandlung von 
physikalischen Problemen sowohl aus mathematischer als auch aus messtechnischer Sicht 
nachdrücklich hingewiesen hat [7]. Von Helmholtz war zu jener Zeit der erste Präsident der 
Physikalisch-Technischen Reichsanstalt in Berlin-Charlottenburg und prägte maßgeblich die 
Art der Behandlung von Problemen der Mathematischen Physik.

Bild 1:	 Hauptbahnhof Berlin; Zustand während des Einbaus der Bügelbauten 2004  
� Foto: DONGES Stahlbau GmbH Darmstadt
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Im konkreten Fall bedeutete das, dass von einem statischen oder quasi-statischen Vorgang 
ausgegangen werden sollte und dass die jeweils einfachste Art der Formulierung gewählt 
wurde. Die Auswertung der Messungen basiert somit auf einfacher Regression für die un-
terschiedlichen physikalischen Größen und bei der Kopplung der entstehenden Normalglei-
chungen wird auf die Gesetze der Elastizitätslehre zurückgegriffen – im einfachsten Falle bei 
Balken auf die Balkenbiegetheorie von Jakob Bernoulli (Ende des 17. Jahrhunderts).

Einige Gedankenarbeit verlangt dabei die Forderung, dass die gewählten Regressionsfunktio-
nen kompatibel sind, für den Balken also die Krümmung der zweiten Ableitung der Durchbie-
gung κ entspricht, Gl. (1).

	 (1)

Für die Darstellung konnte an dieser Stelle auf Sinusfunktionen zurückgegriffen werden, die 
den Vorteil aufweisen, dass die zweite Ableitung gleichartig zur Ursprungsfunktion ist und 
dass die mathematische Darstellung die Eigenheiten damit deutlich erkennbar werden lässt. 
Für die mathematische Behandlung ist von Bedeutung, dass es sich bei der Methode der 
kleinsten Quadrate um einen Variationsausdruck handelt und dass somit Nebenbedingungen 
in einfacher Weise hinzugefügt werden können, zusammen mit einem Lagrange-Multiplikator 
– wiederum dem Prinzip der Einfachheit folgend. Mit der Einführung der Gesamtmatrix wird 
auch ein Bezug zu den Eigenheiten der Konstruktion möglich.

2	 Vorlaufender Test an der TU Dresden zur Erprobung des Gesamtkonzepts

2.1	 Beschreibung der Versuchsanordnung

An der TU Dresden wurde ein Balken aus Kunstharz-Pressholz (KHP) in gleicher Weise kon-
zipiert und mit Sensoren bestückt, wie es dann später für die zu untersuchende Brücke vor
gesehen war. Die Ergebnisse 
von Belastungsversuchen soll-
ten dann als Planungsvorgaben 
für die späteren Brückenver-
suche dienen. Im Gegensatz 
zu der späterhin geplanten 
Fußgängerbrücke wurde die 
Belastung an zwei Punkten in 
einer Balkenprüfeinrichtung 
aufgebracht. Die Einzelheiten 
gehen aus dem Foto in Bild 2 
hervor und wurden bereits in 
[8] beschrieben.

Die Geometriekennwerte kön-
nen ebenso wie die Anord-
nung der Sensoren zur Mes-
sung der Dehnungen (Bild 3) 
entnommen werden. In der 

Bild 2:	 Belastungsversuch an der TU Dresden; zu erken-
nen sind die drei Durchbiegungsaufnehmer sowie 
die Lasteinleitung über einer lastverteilenden 
Traverse. � Foto: TU Dresden
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Fuge zwischen der Pressholzlamelle und den Schichten aus unverdichtetem Lärchenholz sind 
parallel geführte Faser-Bragg-Gitter eingeklebt [9]. Die Sensorelemente haben einen gegen-
seitigen Abstand von 25 cm.

Aus den Messwerten für die Dehnungen werden die Krümmungen der Balkenachse ermittelt, 
Gl. (2), wobei z der Abstand des Sensors von der neutralen Faser des Balkens (hier: Balken-
mitte) ist.

	 (2)

Die Dehnungsmessstreifen oben und unten (DMS 1 und DMS 2) dienen speziell der Bestim-
mung der neutralen Faser im Balken.

Der zeitliche Ablauf der Belastung im Versuch geht aus dem Kraft-Zeit-Diagramm (Bild 4) her-
vor. Insgesamt dauerte der Versuch über 5100 s. Dargestellt sind die gemessene Kraft sowie 
die späterhin etwas korrigierte Anzeige dafür, s. a. [8].

Bild 3:	 Schematische Darstellung der Versuchsanordnung

Bild 4:	 Zeitlicher Verlauf der Belastung im Versuch, [8]
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2.2	 Auswertung der Messergebnisse

Zu verschiedenen Zeitpunkten des Belastungsversuchs wurden die Durchbiegung über Re-
gression der entsprechenden Messwerte und die Krümmung des Balkens – aus den Deh-
nungswerten der unteren FBG – über Regression der entsprechenden Messwerte bestimmt. 
Als Regressionsfunktionen wurden jeweils Sinuskurven gewählt.

Zwischen den Durchbiegungen und den Krümmungen besteht entsprechend Gl. (1) und mit 
Bezug auf die Ansatzfunktionen, z. B. w = W0 · sin (π · x / l); κ = K0 · sin (π · x / l), die Beziehung 

	 (3)

 
und diese Beziehung wird – versehen mit einem Lagrange-Multiplikator λ – in die Rechnung 
eingeführt.

Es stellte sich heraus, dass diese Größe, bezogen auf die Mittendurchbiegung, durch alle 
Belastungsstufen unverändert blieb, eine Eigenheit, die sie als Testparameter für Änderungen 
des Verhaltens bei Schädigung geeignet erscheinen ließ, Bild 5.

Die Anordnung der Auswertungsergebnisse in einer Gesamtmatrix führt zu einer sehr über-
sichtlichen Darstellung und hat sich bei den bisherigen Anwendungen bereits bewährt. Wie 
ein Blick auf die Auswertung in Bild 5 erkennen lässt, bleibt der Parameter λ / W0 sehr stabil. 
Beim letzten Wert zum Zeitpunkt 4750 s zeigte der Versuchsbalken bereits leichte Schäden, 
so dass von einem Abweichen vom linearen Verhalten ausgegangen werden muss.

Um einen ersten Eindruck davon zu erhalten, wie sich eine simulierte Vergrößerung eines 
Messwertes auf das Ergebnis auswirkt, ist für einen Messpunkt die Dehnung auf den vier-
fachen Wert erhöht worden, was sich im Ergebnis für den Parameter λ  / W0 deutlich ab-
zeichnet.

Bild 5:	 Ermittlung des Wertes λ / W0 in Abhängigkeit vom Fortgang des Versuches
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3	 Erweiterung des Verfahrens auf durchlaufende Brückenbalken

Wie bereits eingangs erwähnt, wurde die Entwicklung durch die Beschäftigung mit den 
Spannbetonbrücken des Hauptbahnhofs in Berlin angeregt, bei dem es sich um durchlaufende 

Balken handelte, Bild 6. Bei diesem Beispiel wurden 
als Ansatzfunktionen für die Regression Hermitesche 
Interpolationspolynome für die Durchbiegung ver-
wendet, Bild 7. Nach zweifacher Ableitung entstehen 
für die Krümmung lineare Kurvenzüge, die für die wei-
tere Berechnung zu verwenden sind.

Mit dieser Art der Regression können durchlaufende 
Balken modelliert werden, indem für die Rand- und 
Übergangsbedingungen wiederum Nebenbedingun-
gen eingeführt werden, ebenfalls mit Lagrange-Multi-
plikatoren, die aber eine andere Art der Deutung ver-
langen als diejenigen, die zwischen Krümmungen und 
Durchbiegungen vermitteln.

Für den mittleren Bereich der Spannbetonbrücken 
am Hauptbahnhof Berlin, dargestellt in Bild 6, ergibt 

Bild 7:	 Darstellung der vier hier 
verwendeten Hermite-Poly-
nome für die Durchbiegung

Bild 6:	 Brückensystem im mittleren Bereich des Hauptbahnhofs Berlin; zur Vereinfachung 
werden über den Gabelstützen einfache Lager angenommen
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sich dann eine Gesamtmatrix entsprechend Bild 8. Die Kontinuitätsbedingungen zwischen 
den benachbarten Elementen sind mit IT bezeichnet, diejenigen für die Randbedingungen 
(constraints) mit JT und die für die Randbedingungen mit RT.

4	 Verifikation an einem Brückenbalken mit künstlicher Schädigung

Die Messungen an den Spannbetonbrücken des Berliner Hauptbahnhofs konnten eine Bestä-
tigung für das Zutreffen der entwickelten Methode nicht erbringen, weil keinerlei Schäden 

Bild 9:	 Kopplungsmatrizen wie in Bild 8 benannt

Bild 8:	 Gesamtmatrix für den mittleren Bereich der Brücken am Hauptbahnhof Berlin mit den 
Normalgleichungen für die Durchbiegungen (rot) und die Krümmungen (blau), [10]
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während der Zeitspanne der laufenden Messungen aufgetreten sind – glücklicherweise für die 
Brücken –,  aber auch ohne die Möglichkeit für eine Bestätigung der entwickelten Methode. 
So blieb nur die Möglichkeit, an einer Brücke durch künstliche Schädigung die Auswirkung auf 
die Messwerte für das mechanische Verhalten erkennbar werden zu lassen. 

Die Gelegenheit ergab sich, als an einer Holzbrücke in hybrider Bauweise mit Brettschicht-
holzträgern (Bild 10) Langzeituntersuchungen stattfanden und nach deren Beendigung die 
Brücke für Untersuchungen der angestrebten Art verfügbar wurde.

Die Brücke besitzt an der Ober- und der Unterseite jeweils eine Lamelle aus Kunstharz-
pressholz (KHP), deren Elastizitätsmodul um den Faktor sieben größer ist als derjenige der 
mittleren Lamellen. Die Sensorapplikationen waren in gleicher Weise vorgenommen worden 
wie bei dem in Dresden untersuchten Balken, und so konnte die Versuchsdurchführung in 
gleicher Art erfolgen. Die Sensoranordnung entspricht derjenigen in Bild 3, lediglich die Be-
lastungsanordnung wurde verändert, indem mittig eine Belastung mit einem eine Tonne wie-
genden Gewicht erfolgte.

Gegenüber der simulierten Messwertveränderung bei dem Balken im Dresdener Versuch 
konnte jetzt natürlich auch der Wert für die Durchbiegung gemessen werden, ein Effekt, der 
unbedingt als Teil des Gesamtsystems zu verfolgen ist. Hinzu kam die Frage, inwieweit sich 
bei den Messungen, die im Zeitraum von mehreren Jahren stattfanden, das gesamte Mess-
system verändern würde, ein wesentlicher Teil der Untersuchungen, der zuvor noch nicht 
verfolgt werden konnte.

Bild 10:	Brettschichtholzträger auf dem Testgelände der Bundesanstalt für Materialforschung 
und -prüfung (BAM) mit Schädigung durch zwei Bohrlöcher� Foto: Hofmann, Brandes
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In der Tabelle 1 sind die wesent-
lichen Daten zusammengestellt, 
die ausweisen, dass sich in der 
Zeit vom Oktober 2012 bis zum 
März 2014 die Werte für den Test-
parameter λ  /  W0 kaum veränder-
ten und erst nach der Anbringung 
der Bohrlöcher (Schädigung 1 in 
Bild  11) eine Änderung des Test-
parameters erkennbar wurde, was 
auch in der Diagrammdarstellung 
in Bild 11 zu finden ist, [11]. 

Tabelle 1:	Ergebnisse der Belastungstests 2012 und 2014

Datum und Uhrzeit Testparameter Bemerkung

11.10.2012 0,000260 Keine Schädigung

06.03.2014 (1710 s) 0,000260 Keine Schädigung

06.03.2014 (2250 s) 0,000260 Keine Schädigung

06.03.2014 (6150 s) 0,000260 Keine Schädigung

14.04.2014 0,000271 1. Schädigung wie in Bild 10

Future date 0,000300
Sägeschnitt von 1 cm von unten bei 
einem zukünftigen Versuch (geplant 
für Sommer 2015)

5	 Erweiterung der Methode für eine breitere Anwendung

Dass die vorgestellte Methode für balkenförmige Strukturen mit dominantem Effekt durch 
Belastung erfolgversprechend sein dürfte, konnte verifiziert werden. Wie aber gelingt die Mo-
dellierung z. B. bei Fachwerkbrücken, von denen es noch sehr viele altbewährte Exemplare 
gibt und die in aller Regel einer relativ hohen Ermüdungsbelastung ausgesetzt sind? Beispiel-
haft soll die Problematik an einem relativ langen Teil des U-Bahn-Viadukts in Berlin-Kreuzberg 
erläutert werden.

Für diese Konstruktion hatten Gutachter einen möglichst baldigen Ersatz verlangt, ohne sich 
wirklich mit den Eigenheiten der Konstruktion befasst zu haben. Die zuständige Berliner Se-
natsverwaltung hatte Zweifel an dem Zutreffen des Gutachtens und beauftragte dann die 
Bundesanstalt für Materialforschung und -prüfung (BAM) zusammen mit dem Ingenieurbüro 
Prof. Dr. Lorenz & Co. Bauingenieure GmbH Berlin mit einer grundhaften Bewertung, die dann 
in den Jahren 1996 bis 1999 erfolgte und die die früheren Aussagen als unhaltbar bezeich-
nete. Im Detail ist das Ergebnis in einem Sonderheft der Zeitschrift Der Stahlbau erschienen 
(Heft 2/2002 zum 100-jährigen Bestehen der U-Bahn in Deutschland [12]).

Bild 11: Darstellung der Veränderung des Parameters 
λ / W0 als Kriterium für eine Systemänderung 
bzw. Schädigung, nach [11]
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Charakteristisch für die Arbeiten, die an dem Viadukt durchgeführt wurden, war eine de-
taillierte Inspektion, eine durchgreifende messtechnische Untersuchung über die gesamte 
Länge von etwa 200  m, die Definition aller Teile, die besonders hohen Beanspruchungen 
ausgesetzt sind, und – völlig neuartig – die radiographische Untersuchung der höchstbean-
spruchten Punkte mit Gammastrahlen. Dieses Verfahren war zuvor in der BAM an originalen 
Fachwerkträgern in Dauerschwingversuchen in eigens entwickelten großen Prüfmaschinen 
erprobt worden [12].

Als Ergebnis wurde festgestellt, dass nur an einem Punkt der realen U-Bahn-Konstruktion – 
von etwa 50 untersuchten – Risse entdeckt werden konnten. Wichtiger noch war, dass für zu-
künftige Hauptprüfungen derartige radiographische Untersuchungen empfohlen wurden mit 
genauen Angaben jener Punkte an der Konstruktion und dem zeitlichen Abstand zwischen 
derartigen Wiederholungsprüfungen. Gerade im vergangenen Jahr haben diese Wiederho-
lungsprüfungen stattgefunden, dieses Mal im Auftrag der BVG (Berliner Verkehrsbetriebe), 
womit ein neues Kapitel der Langzeitbeobachtung aufgeschlagen sein dürfte.

Doch zurück zum Langzeitmonitoring an derartigen Brücken. Aus dem grundsätzlichen Sach-
verhalt ist zu folgern, dass sowohl Dehnungen an sensiblen Konstruktionspunkten gemessen 
werden müssen als auch Durchbiegungen der Gesamtkonstruktion, und dass diese Messwer-
te in einen mechanischen Zusammenhang gebracht werden müssen, wie ihn beispielsweise 
Cremona- und Williotplan anbieten. Zur Verwirklichung dieses Untersuchungsplans werden 
derzeit Fördermittel beantragt. Eine Zusage gibt es leider noch nicht.

Aus den umfangreichen Ermüdungsversuchen an originalen Fachwerkbrücken der Berliner 
U-Bahn konnten bereits wichtige Informationen gewonnen werden, an welchen Punkten ty-
pischer Konstruktionen mit ersten Rissen bei Ermüdungsbeanspruchung gerechnet werden 
muss, Bild 12. Bei den Konstruktionsformen mit einem mittig angeordneten Knotenblech ist 
vorwiegend an den Knotenblechen mit ersten Rissen zu rechnen. Die späterhin verwende-
ten doppelwandigen Fachwerkträger weisen dagegen aber erste Risse an den höchstbean-
spruchten Zugstäben auf.

Bild 12 lässt deutlich werden, dass verdeckte Risse in der Tat erst erkennbar werden, wenn 
sie bereits eine beachtliche Länge erreicht haben [12]. In dem dargestellten Fall übertrug die 
gerissene Konstruktion noch die volle Kraft des Zugstabs in dem Fachwerk. Bei einer Deh-
nungsmessung an dem Knotenblech hätte die Rissausbreitung bereits sehr viel eher bemerkt 
werden können. 

Bild 12:	Ermüdungsversuch an der BAM 1994 an einem originalen U-Bahn-Brückenteil zur 
Erkundung der konstruktiven Schwachpunkte � Fotos: BAM
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6	 Folgerungen und Ausblick

Nach langwierigen Überlegungen und so manchen Diskussionen konnte ein erfolgverspre-
chender Ansatz gefunden werden, die Ausbreitung von Schädigungen zu erkennen. 

Die bisherigen Ergebnisse lassen den Schluss zu, dass mit der neu entwickelten Methode ein 
zuverlässiges Monitoring für Brücken erreichbar ist. Eine Weiterentwicklung der begonnenen 
Arbeiten erscheint in diesem Lichte sinnvoll und für das Monitoring der Verkehrsinfrastruktur 
dringend erforderlich. Es bedarf aber sehr wohl noch einiger Anstrengungen.
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Zustandsbewertung von Stahlbetonbauteilen mithilfe der dynami-
schen Eigenschaften

F. Weisleder1, M. Waltering2

Kurzfassung. Die modalen Parameter einer Struktur stehen in direktem Zusam-
menhang zu der Steifigkeit. Das heißt sie korrelieren bei Stahlbetonbauteilen mit 
der Betongüte und dem Bewehrungsgehalt sowie mit dem Fortschritt der Riss-
bildung. Als einfach zu messende Parameter eignen sich die dynamischen Eigen-
schaften der Theorie nach daher, um schadensbedingte Steifigkeitsverringerun-
gen zu diagnostizieren und zu lokalisieren. In diesem Beitrag wird gezeigt, dass, 
um den Zustand einer Stahlbetonstruktur bestimmen zu können, ein besonderes 
Augenmerk auf die Abhängigkeit der modalen Parameter von der Amplitude der 
anregenden Kraft gelegt werden muss.

Condition assessment by dynamic properties – Abstract. Condition assess-
ment of reinforced concrete structures using the dynamic properties. It is well 
known that the dynamic parameters of a structure relate directly to its stiffness. In 
components of reinforced concrete these easily measurable parameters correlate 
with the concrete quality, reinforcement content and progress of cracking. For this 
reason, they are well suited to diagnose and to locate damage-related stiffness 
reduction. In this paper we show that in order to assess the state of a concrete 
structure, it is crucial to consider the dependence of dynamic parameters on the 
amplitude of the excitation force.

1	 Einleitung

1.1	 Motivation

Durch das zunehmende Alter der vorhandenen baulichen Infrastruktur, der Verknappung 
von nichterneuerbaren Ressourcen und der zunehmenden Optimierung der zur Verfügung 
stehenden Baufläche zeichnet sich ein Wandel im Bauwesen ab. So wird der Erhalt und Um-
bau von bestehenden Gebäuden gegenüber Abriss und Neubau das Bauwesen in Zukunft 
bestimmen.

Dies führt in der Praxis allerdings zu einigen Schwierigkeiten. Da die meisten Regelwerke 
und Bemessungsnormen ausschließlich für den Neubau konzipiert sind, ist es oftmals nicht 
möglich, den Nachweis der Tragfähigkeit und der Gebrauchstauglichkeit zu erbringen, ohne 
sehr konservative Annahmen treffen zu müssen. Auch durch fehlende Informationen über 
die verwendeten Baustoffe, Konstruktionen und ältere Bemessungsverfahren wird die Ein-
schätzung der vorliegenden Bausubstanz erschwert. Dies führt nicht selten dazu, dass die 

1	 M.Sc., Fachhochschule Münster, Fachbereich 6: Bauingenieurwesen
2	 Prof. Dr.-Ing., Fachhochschule Münster, Fachbereich 6: Bauingenieurwesen
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Maßnahmen für die Umnutzung aufwendiger und kostspieliger werden als nötig oder gar der 
Neubau erfolgt.

Daher ist die Entwicklung von neuen Bewertungsansätzen und zuverlässigen Methoden zur 
Zustandsbewertung von größtem Interesse.

1.2	 Experimentelle Zustandsbewertungen

Experimentelle Zustandsbewertungen von Bauteilen werden seit dem Bestehen der Inge-
nieurwissenschaften durchgeführt. Bereits die erste Stahlbetonvorschrift ([1]) beinhaltet 
Hinweise über die Durchführung von Probebelastungen, um die ausreichende Tragfähigkeit 
von Bauteilen festzustellen. Derartige Versuche sind Mitte des 20. Jahrhunderts mit dem 
Aufkommen von genaueren Bemessungsmethoden und der zunehmenden Einführung der 
elektronischen Datenverarbeitung immer mehr in den Hintergrund geraten, vgl. [2]. Erst in 
den vergangenen Jahrzehnten gewann die experimentelle Tragsicherheitsbeurteilung wieder 
an Bedeutung, was sich auch in den neueren Normengenerationen widerspiegelt: Durch die 
Einführung von DIN EN 1990, Anhang D ([3]), wurde so eine erste Grundlage für die versuchs-
gestützte Bemessung geschaffen.

Prinzipiell besteht bereits die Möglichkeit, die Tragfähigkeit von Stahlbetonstrukturen mithilfe 
von Probebelastungen nachzuweisen. Derartige Versuche sind in der Richtlinie des Deutschen 
Ausschusses für Stahlbeton „Belastungsversuche an Betonbauwerken“, Ausgabe 09/2000 
([4]), beschrieben. Dieses Verfahren wurde bereits an vielen Bauwerken, bei denen ein rech-
nerischer Nachweis nicht erbracht werden konnte, erfolgreich eingesetzt. Allerdings sind der-
artige Probebelastungen oftmals sehr aufwendig und bieten somit lediglich eine ebenfalls 
zeit- und kostenintensive Alternative zu überdimensionierten Sanierungsmaßnahmen.

Seit einigen Jahren kommen auch vermehrt Methoden der Schadensidentifikation und der 
Zustandsbewertung zur Anwendung, welche die dynamischen (modalen) Eigenschaften von 
Bauteilen nutzen. Im Wesentlichen lassen sich diese Bewertungsmethoden in zwei Bereiche 
gliedern. Das Monitoring ist ein Verfahren, um Änderungen einer Baustruktur über einen län-
geren Zeitraum zu betrachten. Mithilfe einer begrenzten Anzahl an Sensoren kann die kom-
plette Baustruktur überwacht und so über die Notwendigkeit einer genaueren Untersuchung 
entschieden werden. Eine solche Untersuchung kann dann beispielsweise mit einer Schwin-
gungsanalyse erfolgen. Dabei wird versucht, über die dynamische Antwort der Baustruktur 
auf eine erzwungene Schwingung den Schaden festzustellen und gegebenenfalls zu lokalisie-
ren. Dieses gestaltet sich aber bislang noch als schwierig.

1.3	 Nutzbarkeit von dynamischen Eigenschaften

In der Literatur sind bereits einige Methoden beschrieben, um den Zustand eines Bauwerks 
mithilfe von Schwingungsanalysen zu überprüfen, vgl. [5]. Der grundlegende Gedanke besteht 
darin, dass schadensbedingte Steifigkeitsänderungen zwangsweise auch zu Änderungen des 
dynamischen Strukturverhaltens führen. Dieses ist durch die Eigenfrequenzen und die dazu 
gehörigen Eigenformen sowie durch das Dämpfungsvermögen charakterisiert.

Die Eigenfrequenzen sind als globale Eigenschaften einer Struktur zu betrachten. Sie bein-
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halten unter anderem Informationen über die 
Steifigkeiten und über das System an sich. 
Zu jeder Eigenfrequenz lässt sich eine Ei-
genform zuordnen, eine spezifische Schwin-
gungsfigur, mit welcher die Struktur in jener 
Frequenz schwingt.

Die Änderungen der Eigenfrequenzen alleine 
können nur bedingt für eine Schadensfest-
stellung herangezogen werden, da diese nur 
wenig sensibel auf schadensbedingte Stei-
figkeitsverringerungen reagieren. Dies kann 
durch Bild 1 verdeutlicht werden. Es wird 
hier die Zunahme der statischen Verformung 
(linear-elastisch) und die Änderung der ersten 

Eigenfrequenz in Abhängigkeit einer gleichmäßigen Abnahme der Biegesteifigkeit über die 
Trägerlänge gegenübergestellt.

Aus diesem Grund sollten immer möglichst viele Informationen aus den dynamischen Versu-
chen bei einer Bewertung genutzt werden.

In Kombination mit der Eigenform beispielsweise lassen sich sehr genau die tatsächlich vor-
handenen statischen Systeme bestimmen. Dies kann zum einen dazu verwendet werden, um 
konservative Systemannahmen zu umgehen und so systembedingte Tragfähigkeitsreserven 
zu nutzen. Zum anderen ist so die Gegenüberstellung mit mathematischen Modellen (zum 
Beispiel mittels FEM) möglich, wodurch Ort und Ausmaß eines Schadens abgeschätzt wer-
den können. Je mehr Informationen aus experimentellen Untersuchungen genutzt werden, 
um diese Modelle zu verfeinern, desto größer wird auch ihre Aussagekraft bezüglich der Scha-
densprognosen (model updating).

Um Änderungen der Eigenformen aufzuzeigen, kann das Modal Assurance Criterion (MAC) 
genutzt werden, vgl. [6], [7], [5]. Es stellt eine Korrelationsbeziehung zwischen zwei Modal-
formen φA und φB dar und ist definiert entsprechend Gl. (1), wobei n die Anzahl an modalen 
Freiheitsgraden ist.

	 (1)

So kann beispielsweise die Eigenform φA einer geschädigten Struktur der Eigenform φB des 
ungeschädigten Zustandes gegenübergestellt werden. Der MAC-Wert liegt stets zwischen 0 
und 1, wobei 0 für keine Korrelation und 1 für volle Korrelation zwischen den zu vergleichen-
den Eigenformen steht. Die Abweichung des Wertes von 1 kann somit als Schädigungsmaß 
genutzt werden.

Eine Weiterentwicklung dieses Verfahrens ist das Coordinate Modal Assurance Criterion 
(COMAC), vgl. [6], [7], [5]. Dabei werden Daten verschiedener Eigenformen genutzt, um 
an einer bestimmten Stelle i eine Korrelation zwischen der modalen Verschiebung zweier 

Bild 1:	 Prozentuale Änderung der statischen 
Verformung und der Eigenfrequenz 
in Abhängigkeit der verbleibenden 
Steifigkeit
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Eigenformen auszudrücken, Gl. (2). Stimmt diese bei beiden Messungen überein, ist der 
COMAC-Wert an dieser Stelle gleich 1.

 	 (2)

Während der MAC-Wert als globaler Wert einer Struktur lediglich für die Schadensfeststel-
lung genutzt werden kann, ist mit dem COMAC-Wert eine Schadenslokalsierung möglich.

Schadensbewertungen mithilfe des Dämpfungsvermögens einer Struktur finden in der Praxis 
bisher nur selten Anwendung. Zwar sind theoretische Zusammenhänge zwischen der Dämp-
fung, also dem Vermögen, mechanische Schwingungsenergie zu dissipieren, und der Zustands-
form von Stahlbeton bekannt, doch ist deren Ursache nur schwer zuzuordnen. Generell nimmt 
das Dämpfungsmaß im Übergang vom ungerissenen in den gerissenen Zustand zu, und erreicht 
im Zustand II dann seinen größten Wert. Bei weiterer Beanspruchung fällt das Dämpfungsmaß 
aufgrund der Verbundzerstörung zwischen dem Beton und der Bewehrung ab, um dann unmit-
telbar vor dem Bruch (plastisches Verhalten von Beton und Bewehrung) wieder anzusteigen. Bei 
gemessenen Dämpfungsmaßen kann die genaue Ursache der Energiedissipation aber meist 
nicht festgestellt oder lokalisiert werden, da für jede Eigenform nur ein Dämpfungsmaß für die 
gesamte Struktur bestimmt werden kann. Auch unterliegt das Dämpfungsmaß einer starken 
Streuung, was die Nutzung als Schadensindikator erschwert, vgl. [8], [9].

Darüber hinaus gibt es mehrere Methoden der Zustandsbewertung, die auf der Ableitung 
modaler Parameter beruhen, vgl. [5]. Die Direct Stiffness Calculation (DSC) nach [6] nutzt 
beispielsweise die Beziehung, dass die modale Biegesteifigkeit EI an jeder Stelle einer balken
ähnlichen Struktur gleich dem Quotienten aus dem dynamischen Biegemoment M und der 
zugehörigen modalen Krümmung ist. Die modale Krümmung entspricht der 2. Ableitung der 
Biegeeigenform φb, Gl. (3).

 	 (3)

Um das dynamische Biegemoment M(x) zu bestimmen, wird ein idealisiertes System durch 
die Trägheitskraft q(x), entsprechend der unten stehenden Gleichung, belastet.

 	 (4)

Mit:	 ωm	 gemessene Eigenfrequenz
		  ρ(x) ∙ A(x)	 Massenverteilung
		  φm(x)	 Amplitude der gemessenen Eigenform

In Kombination mit der modalen Krümmung (2. Ableitung der gemessenen Eigenform) lässt sich 
nach Gl. (3) nun die Biegesteifigkeit EI(x) an der Stelle x berechnen. Dieses Verfahren kann also 
genutzt werden, um schadensbedingte Steifigkeitsänderung zu lokalisieren und deren Größe zu 
bestimmen, ohne dabei auf komplizierte Optimierungsalgorithmen zurückzugreifen. Problema-
tisch dabei ist allerdings die sehr genaue Bestimmung der Biegeeigenform. So müssen nach 
dem zweifachen Ableiten noch entscheidende Informationen enthalten sein.
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Insbesondere bei Stahlbetonstrukturen sind Untersuchungen zum nichtlinearen Schwin-
gungsverhalten sehr vielversprechend, um den Zustand einer Struktur beschreiben zu kön-
nen. Es wurde nachgewiesen, dass mit zunehmender Rissbildung das Ausgangssignal einer 
sinusförmig angeregten Struktur Frequenzanteile aufweist, die im Eingangssignal (Erregerfre-
quenz) nicht enthalten sind. Das Auftreten dieser Höher-Harmonischen der Grundwelle kann 
als Bewertungsparameter dienen. Des Weiteren entsteht mit zunehmendem Schädigungs-
grad eine deutliche Abhängigkeit der Eigenfrequenz von der Amplitude der anregenden Kraft. 
Je größer diese Kraft ist, desto weiter öffnen sich vorhandene Risse während des Schwing-
vorgangs. Dies führt zu einer Abnahme der Steifigkeit und damit zu einer Verschiebung der 
Eigenfrequenz.

2	 Experimentelle Untersuchungen

2.1	 Versuchsbeschreibung

Wie bereits beschrieben, stehen die Eigenfrequenzen und Eigenformen einer Struktur in di-
rektem Zusammenhang zu der Steifigkeit. Das heißt sie korrelieren bei Stahlbetonbauteilen 
mit der Betongüte und dem Bewehrungsgehalt sowie mit dem Fortschritt der Rissbildung.

Um die Verknüpfung zwischen der Steifigkeit eines Stahlbetonbauteils und den dynamischen 
Eigenschaften zu untersuchen, wurden im Labor zwei Stahlbetonbalken (0,2 × 0,24 × 3,80 m) 
mit unterschiedlichem Bewehrungsgehalt geprüft. Die Balken wurden dafür in einem sym-
metrischen 4-Punkt-Biegeversuch in mehreren Laststufen sukzessiv belastet und geschädigt 

Bild 2:	 Untersuchte Stahlbetonbalken und statisches System
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(Bild 2 und Bild 3). Dabei wurde mithilfe von 
ausgewählten Verformungskriterien die Trag-
fähigkeit der Stahlbetonbalken überprüft. 
Nach jeder Laststufe entsprechend Tabelle 1 
wurden die Balken entlastet und die Änderun-
gen der dynamischen Eigenschaften mithilfe 
eines Impulshammers und eines Shakers do-
kumentiert (Bild 4). Der Shaker wurde über 
einen Kraftsensor an die Balken gekoppelt, 
wodurch die harmonische Kraftanregung 
(Eingangssignal) gemessen bzw. geregelt 
werden konnte. Das Ausgangssignal wurde 
mithilfe von drei Beschleunigungssensoren 

(Acc 1–3) gemessen, welche sich nach Möglichkeit nicht in den Knotenpunkten der ersten 
Eigenformen befinden sollten.

Tabelle 1:	 Laststufen

Laststufe Balken 1 Balken 2

Last F aus Zylinder [kN]

#0 0,0 0,0

#1 2,0 10,0

#2 5,0 25,0

#3 10,0 31,0

#4 20,0 37,5

#5 25,0 46,1

#6 31,0 61,1

#7 37,5  

Ein besonderes Augenmerk wurde bei den Versuchen auf die Verringerung der ersten Eigen
frequenzen und auf das nichtlineare Verhalten gelegt, welches sich in der Abhängigkeit der 
Eigenfrequenzen und der Dämpfung von der Erregeramplitude äußert. Dafür wurden die mo-
dalen Parameter mithilfe der Übertragungsfunktion Hlk(ω) nach Gl. (5) (frequency response 
function) ermittelt. 

 	 (5)

Die Übertragungsfunktion ergibt sich aus der komplexen Division der Schwingungsantwort 
Yl(ω) und des Eingangssignals (Erregerkraft) Fk(ω) im Frequenzbereich. Das bedeutet, dass bei 
jener Frequenz, bei der die Übertragungsfunktion ein Peak aufweist, die Antwort der Struktur 
am größten ist bzw. die Eigenfrequenz des Systems vorliegt.

Bild 3:	 Versuchsaufbau
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2.2	 Anregung mit Impulshammer

Durch die Anregung der Balken mithilfe eines Impulshammers (von Menschenhand) können 
die modalen Parameter sehr schnell bestimmt werden. An der Hammerspitze befindet sich 
ein Kraftsensor, der die Kraftamplitude des Impulses misst (Eingangssignal). Durch einen ein-
fachen Hammerschlag werden viele Frequenzen gleichzeitig angesprochen, auch wenn deren 
aufgebrachte Energie je Frequenz nur sehr gering ist. Daher sind auch die Schwingungsampli-
tuden sehr gering, sodass davon ausgegangen werden kann, dass lineare Schwingungen vor-
liegen bzw. nichtlineare Effekte nur bedingt aktiviert werden.

Bild 5 zeigt die Übertragungsfunktionen der ersten Eigenformen zu jeder Laststufe des Bal-
kens 1. Es wird die Verschiebung der ersten Eigenfrequenz infolge der zunehmenden Schädi-
gung exemplarisch verdeutlicht.

2.3	 Harmonische Anregung mit Shaker

Darüber hinaus wurden nach jeder Laststufe die Balken mithilfe eines elektrodynamischen 
Shakers angeregt. Die Anregung erfolgte mit einem harmonischen Sinussignal mit langsam 
ansteigender Erregerfrequenz. Dabei darf der Anstieg der Frequenz nicht zu schnell erfol-
gen, um den Balken die Möglichkeit zu geben, Einschwingvorgänge zu überwinden. Die 
Kraftamplitude der Anregung wurde mithilfe eines Kraftsensors (Eingangssignal der Übertra-
gungsfunktion) gemessen und geregelt. Es wurden jeweils dynamische Lasten von 20, 40, 
60 und 80 N angefahren.

Bild 4:	 Anregung mit Impulshammer, Messpunkte 1–13, Beschleunigungssensoren Acc 1–3 
(oben); Anregung mit Shaker (unten)
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Betrachtet man zunächst die Übertragungsfunktionen des ungeschädigten Balkens (Bild 6, 
oben), so erkennt man, dass sowohl die Amplitude der Übertragungsfunktion sowie die Eigen-
frequenz mit zunehmender Erregerkraft fällt. Da bei diesen geringen Erregerkräften mit keiner 
Schädigung zu rechnen ist, ist dieses Verhalten mit der zunehmenden Materialdämpfung zu 
begründen.

 Bei einem direkten Vergleich mit den Übertragungsfunktionen des bereits geschädigten Bal-
kens (Bild 6, Mitte und unten), ist eine Zunahme der Kraftabhängigkeit der Eigenfrequenz zu 
erkennen. Bei kleinen Kraftamplituden entstehen nur geringe Verformungen und bereits vor-
handene Risse bleiben während des Schwingvorgangs geschlossen. Es liegt ein annähernd 
lineares Schwingungsverhalten vor. Bei Erhöhung der dynamischen Kraft beginnen sich die 
Risse zu öffnen. Die damit verbundene Steifigkeitsverringerung führt zu einem Abnehmen 
der Eigenfrequenz.

Es wird vermutet, dass diese Kraftabhängigkeit der Eigenfrequenz ab einer bestimmten dyna-
mischen Last wieder abnimmt, da alle vorhandenen Risse sich während des Schwingvorgangs 
geöffnet haben. Die Eigenfrequenz, bei der die Übertragungsfunktion eine Unabhängigkeit von 
der Amplitude der dynamischen Kraftanregung aufweist, beinhaltet also jene Steifigkeitsvertei-
lung über die Trägerlänge, die durch die Vorschädigung in den Träger eingebracht wurde.

Bild 5:	 Übertragungsfunktionen der 1. Eigenfrequenz je Laststufe (Beschleunigungssensor 
Acc 1, Anregung mit Impulshammer in Balkenmitte)

Bild 6 (rechte Seite) 
Übertragungsfunktionen des Balkens 1; exemplarisch für die Laststufen #0, #3, #7
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Während bei kleinen Erregerkräften der Verbund zwischen Bewehrung und Beton durch die 
Haftreibung sichergestellt ist, werden bei größeren Lasten auch Gleitreibungsvorgänge akti-
viert. Der ständige Wechsel zwischen diesen Reibungsvorgängen erhöht zunächst das Dämp-
fungsmaß – die Amplitude der Übertragungsfunktion fällt ab. Bei einer weiteren Steigerung 
der Last und der damit verbundenen Erhöhung der Schwinggeschwindigkeit wird der Verbund 
zunehmend über Gleitreibung gewährleistet. Die Dämpfung nimmt wieder ab – die Übertra-
gungsfunktion steigt erneut an, vgl. auch [10].

Es können also zwei nahezu kraftunabhängige Schwingungszustände bestimmt werden. Der 
erste ist ein Zustand mit kleinen Kraftamplituden, infolgedessen Risse geschlossen bleiben 
und der Verbund zwischen Beton und Bewehrung über Haftreibung bestimmt wird. Der zwei-
te Zustand wird bei größeren Kräften mit atmenden Rissen erreicht. Die Steifigkeitsverteilung, 
die im Schwingvorgang vorliegt, entspricht dann der Steifigkeitsverteilung der Vorschädigung.

Leider konnte dieser zweite Zustand bei den durchgeführten Versuchen noch nicht bestimmt 
werden, da die Leistung des verwendeten Shakers nicht ausreichte.

3	 Theoretische Ansätze und Forschungsbedarf

Hier soll zunächst der Zusammenhang zwischen der Abhängigkeit der statischen Verformung 
und der Eigenform von der beanspruchungsabhängigen Änderung der Steifigkeit EI(x) des 
Trägers verdeutlicht werden. 

Da wirklichkeitsnahe Verformungen zu bestimmen sind, wird hier das nichtlineare Werkstoff-
verhalten mittels der vereinfachten trilinearen Momenten-Krümmungs-Beziehung nach [11] 
berücksichtigt. Diese wird durch folgende drei Wertepaare definiert:

q	 MI,II und κI,II beim Übergang des Querschnittes von Zustand I zu Zustand II,
q	 My und κy an der Streckgrenze des Bewehrungsstahls,
q	 Mu und κu beim Erreichen des Bruchmomentes.

Im Zustand I kann näherungsweise ein linear-elastisches Verhalten angenommen werden, 
sodass sich bekanntlich das Rissmoment MI,II des Betonquerschnitts näherungsweise nach 
Gl. (6) und die zugehörige Krümmung nach Gl. (7) ermitteln:

 	 (6)

	 (7)

Da sich Stahlbeton im Zustand II nichtlinear verhält, ist die Biegesteifigkeit KII = M / κ nicht 
mehr konstant, sondern nimmt mit zunehmender Krümmung immer mehr ab. Die Dehnungs-
verteilung ist grundsätzlich aus den Gleichgewichtsbedingungen am Querschnitt iterativ zu 
ermitteln. Das horizontale Gleichgewicht ist erfüllt, wenn:

	 (8)
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Dies wird durch Annahmen für die Betondehnung εc iterativ gefunden. Bekanntlich gelten 
folgende Zusammenhänge: 

Stahlzugkraft beim Beginn des Stahlfließens: 	  	 (9)

Stahldehnung beim Beginn des Stahlfließens:	   	 (10)

Druckkraft des Betons:	  	 (11)

Druckzonenhöhe: 	  	 (12) 

Völligkeitsbeiwert der σc-εc-Verteilung:	   	 (13) 

	  	 (14) 

Das Moment My und die Krümmung κy an der Streckgrenze des Bewehrungsstahls ergeben 
sich dann zu:

		  (15) 

		  (16)

mit dem Beiwert ka zur Bestimmung der Lage der Druckkraftresultierenden in Abhängigkeit 
der Völligkeit der σc-εc-Verteilung:

		  (17)

		  (18) 

Für die Ermittlung des Bruchmoments wird das horizontale Gleichgewicht mithilfe des Span-
nungsblocks nach Gl. (19) mit k = 0,8 und χ = 0,95 nach [11] für fck ≤ 50 N/mm² gebildet:

	 (19)

Daraus folgt für die Druckzonenhöhe x:

	 (20) 

  → Stahl fließt (unterbewehrter Querschnitt)	 (21)
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Das Moment Mu und die Krümmung κu beim Erreichen des Bruchzustandes ergeben sich 
dann zu:

	 (22)

	 (23)

Für den Balken 1 ergibt sich eine Momenten-Krümmungs-Beziehung entsprechend Bild 7. 
Den Momentenverlauf infolge des 4-Punkt-Biegeversuchs über die Trägerlänge zeigt Bild 8 
(oben), hier exemplarisch für die Laststufe #4 des Balkens 1 dargestellt. Aus der Momen-
ten-Krümmungs-Beziehung kann dann ein Krümmungsverlauf entsprechend Bild 8 (Mitte) 
ermittelt werden. Durch die Beziehung EI(x) = M(x) / k(x) ergibt sich für die Steifigkeit Bild 8 
(unten).

Mithilfe der Arbeitsgleichung (24) werden nun die rechnerischen Durchbiegungen in Feldmitte 
je Lastfall ermittelt und mit den gemessenen Werten verglichen.

 	 (24)

 
Bild 9 bestätigt, dass mithilfe der Momenten-Krümmungs-Beziehung die tatsächlichen Verfor-
mungen sehr gut abbildet werden können und dass die errechnete Steifigkeitsverteilung den 
Zustand des Balkens zu jeder Laststufe widerspiegelt.

Im nächsten Schritt soll die Eigenfrequenz unter Berücksichtigung der zuvor ermittelten Stei-
figkeitsverteilung errechnet werden. Dafür wird hier der Rayleigh-Quotient nach Gl. (25) ver-
wendet: 

Bild 7 (oben): Trilineare Momenten-Krüm-
mungs-Beziehung des Balkens 1

Bild 8 (rechts): exemplarisch für die Laststufe 
#4 (von oben nach unten): Momenten-
verlauf M(x), Krümmungsverlauf κ(x) 
und Steifigkeitsverlauf EI(x)
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	 (25)

Mit:	 ω		 Eigenkreisfrequenz [rad/s]
		  EI(x)	 Steifigkeitsverteilung
		  μ(x)	 Massenverteilung
				    = f(x) ∙ A(x)
		  ψ(x)	 Näherungsfunktion für die Eigenform
		  ψII(x)	 2. Ableitung Eigenform

Stimmt ψ(x) mit der Eigenschwingform der Struktur überein, ist das Ergebnis für die Eigen-
frequenz ω exakt.

Zunächst wurde der Rayleigh-Quotient mit einer Sinusfunktion nach Gl. (26) abgebildet. Diese 
würde der exakten Eigenform an einem idealen System entsprechen. 

 	 (26)

Nach Morleigh kann für die Näherungsfunktion der Eigenform ψ(x) die Biegelinie unter Eigen-
gewicht angenommen werden, vgl. [12]. Dabei ist die Steifigkeitsverteilung bereits in ψ(x) 
enthalten.

Bild 9:	 Durchbiegung in Feldmitte; Vergleich von gemessenen und rechnerischen Werten
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Es hat sich gezeigt, dass zwischen den beiden Ansätzen nur ein geringer Unterschied vorliegt. 
Das bedeutet, dass für eine weitere Verwendung des Rayleigh-Quotienten die Nutzung der 
idealisierten Eigenform ausreichend genau ist. In Tabelle 2 werden die errechneten Eigenfre-
quenzen unter Berücksichtigung der Steifigkeitsverteilung mit den gemessenen Werten des 
Impulshammers und des Shakers unter einer Erregerkraft von 80 N verglichen.

Tabelle 2:	 Vergleich der errechneten und gemessenen Eigenfrequenzen

Laststufe Eigenfrequenzen [Hz]

errechnet mit Rayleigh-Quotient gemessen

mit ψ = sin(π∙x/l) mit ψ = Biegelinie mit Impulshammer mit Shaker (80 N)

#0 23,4 23,4 23,4 21,5

#1 23,2 23,2 22,6 21,1

#2 17,9 16,6 22,2 19,5

#3 14,9 14,2 20,9 16,9

#4 13,2 12,9 20,2 16,1

#5 12,8 12,7 19,5 16,4

#6 12,6 12,5 19,5 16,3

#7 12,4 12,3 19,3 15,9

Vergleicht man die errechneten und die gemessenen Eigenfrequenzen, so wird deutlich, dass 
insbesondere für die höheren Laststufen die errechneten Eigenfrequenzen deutlich unterhalb 
der gemessenen Werte liegen. Das liegt daran, dass während des Schwingvorgangs die Erre-
gerkräfte nicht groß genug waren, um alle Risse während des Schwingens zu öffnen. Insbe-
sondere die Anregung mit dem Impulshammer (sehr kleine Kraftamplitude) führt zu keinem 
Ergebnis, das genauere Aussagen über schädigungsbedingte Steifigkeitsverringerung des 
Balkens zulässt.

Es wird vermutet, dass durch weitere Steigerung der dynamischen Last ein Zustand erreicht 
werden kann, der die Schädigung der Struktur abbildet. Dieser Zustand sollte der Theorie 
nach durch eine Abnahme der Kraftabhängigkeit der Übertragungsfunktion charakterisiert 
sein (vergleiche auch Abschn. 2.3). Durch weiterführende Versuche soll gezeigt werden, dass 
die Eigenfrequenz dieses Zustandes mit der errechneten Eigenfrequenz, welche sich aus dem 
Rayleigh-Quotient ergibt, übereinstimmt.

4	 Fazit und Ausblick

Durch die beschriebenen Versuche konnte gezeigt werden, dass die Eigenfrequenzen deutlich 
von der anregenden Kraft abhängen. Diese Abhängigkeit ist insbesondere bei geschädigten 
Strukturen ausgeprägt.

Durch weiterführende Versuche soll gezeigt werden, dass dieses charakteristische Verhalten 
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genutzt werden kann, um direkte Aussagen über den Zustand und die Vorschädigung einer 
Struktur treffen zu können. Wenn die Eigenfrequenz, welche sich aus der schadensbedingten 
Steifigkeitsverringerung ergibt, durch Steigerung der dynamischen Erregerkraft messtech-
nisch erfasst werden kann, sind Rückschlüsse auf die Steifigkeitsverteilung möglich.
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Softwareunterstützte Nachrechnung und Ertüchtigung von Brücken-
bauwerken

Stefan Kimmich1, Eckhard Held2

Kurzfassung. Die Planung eines Brückenneubaus wird auch heute noch als Kö-
nigsdisziplin der Tragwerksplanung verstanden. Dieser Anspruch gilt umso mehr 
für die Nachrechnung und Ertüchtigung von Brücken, denn dafür sind sowohl 
weitreichende Erfahrungen bei Berechnung, Bemessung und Konstruktion des 
Brückenbestands und gleichzeitig ein tiefes Verständnis für die technischen Ge-
gebenheiten früherer Normgenerationen gefordert. Im vorliegenden Beitrag wer-
den die Möglichkeiten des EDV-Einsatzes ausgeleuchtet. Im Mittelpunkt steht die 
softwaretechnologische Umsetzung der deutschen Nachrechnungsrichtlinie für 
Straßenbrücken, Stufe 1 und 2.

Software-supported recalculation and retrofitting of bridges  – Abstract. The 
planning of a new bridge structure is a challenging structural engineering task still 
today. This demand exists to a much greater extend for recalculation and refurbis-
hment of bridge structures, since far-reaching experience is required for the ana-
lysis, design and construction of existing structures and at the same time a deep 
understanding of the technical environment of former construction codes. This con-
tribution will outline the possibilities of software applications in this context. The 
focus lays on the implementation of the German guideline for recalculation of road 
bridges (levels 1 and 2) in software solutions.

1	 Einleitung

Bekanntlich weisen insbesondere Spannbetonbrücken durch nicht vorhersehbare, überpro-
portionale Zunahme des Schwerverkehrs sowie hohen Verschleiß, Korrosion und Schädigung 
der Materialien durch mechanische Beanspruchungen und Umwelteinflüsse erhebliche Män-
gel auf. Bei älteren Brückenbauwerken bis 1979 wurden darüber hinaus keine Temperatur
einwirkungen berücksichtigt, generell zu geringe Querkraftbewehrungen eingelegt sowie bei 
Koppelfugen keine Ermüdungsnachweise geführt. Die bisher durchgeführten Nachrechnun-
gen älterer Brückenbauwerke haben gezeigt, dass man mit dem Ansatz der normgemäßen 
Belastungs- und Bemessungsvorschriften und den vorgegebenen Sicherheitsbeiwerten rela-
tiv schnell an die Grenzen der Tragfähigkeit, Gebrauchstauglichkeit und Ermüdung stößt. Das 
liegt u. a. daran, dass diese Normen ausschließlich für Neubauten entwickelt wurden, um mit 
den entsprechenden Reserven die planmäßig gewünschte lange Nutzungsdauer sicherstellen 
zu können.

1	 Dr., RIB Software AG, Stuttgart
2	 RIB Software AG, Stuttgart
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2	 Motivation und Ausgangssituation 

Im Brückenbau gibt es drei wesentliche Planungsbereiche, in denen statische Berechnungen 
erforderlich sind und welche durch den Einsatz von Softwaresystemen unterstützt werden 
können: Neubau, Bestand und Ertüchtigung sowie Schwertransport. Aufgrund der Alters-
struktur der Brücken und der exponentiellen Zunahme des Schwerverkehrs ≥ 7,5 t werden 
sich die statischen Berechnungen zunehmend von der Entwurfs- und Ausführungsplanung zur 
Bestandsplanung verschieben. Lebensdauerprognosen von Bestandsbauten und Bauwerks-
verstärkungen sind mittlerweile genauso wichtig wie die Berechnung von Neubauten. Zent-
rales Ziel ist dabei immer die Bemessung und Erhaltung einer Konstruktion für ihre geplante 
Lebensdauer unter der Einhaltung der verfügbaren Ressourcen.

Viele ältere Brücken im deutschen Straßen- und Eisenbahnnetz müssen nachgerechnet und 
– auch wegen höherer Einstufung der Brückenklasse – ertüchtigt werden. Das Vorgehen er-
folgt mittlerweile bundeseinheitlich für alle Straßenbrücken nach der Nachrechnungsrichtlinie 
(NRR) [1], [2]. Maßgeblich betroffen sind dabei vor allem Stahlbeton- und Spannbetonbrücken, 
welche mit 87 % den größten Anteil gegenüber anderen Materialien wie Stein-, Stahl- bzw. 
Verbundkonstruktionen haben. Die nachfolgenden Betrachtungen beziehen sich deshalb im 
Wesentlichen auf Massivbrücken aus Stahlbeton- und Spannbeton.

Die Berechnung älterer Spannbetonbrücken nach der Nachrechnungsrichtlinie ist immer er-
forderlich, wenn eine Schädigung des Bauwerks vorliegt oder vermutet wird. Das betrifft 
insbesondere Brücken mit bauzeitbedingten Defiziten wie (z. B. [3]):

Bild 1:	 Übersicht zu Zustandsnoten von Brücken, [6]
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q	 Spannungsrisskorrosion (SpRK),
q	 Koppelfugen,
q	 Überbauten mit zu geringer Schubbewehrung,
q	 vor 1980 gebaute Talbrücken, bei denen u. a. die Temperatureinwirkungen nicht berück-

sichtigt wurden,
q	 Brücken mit einer Zustandsnote > 3,0 (Bild 1), d. h. kritischer Bauwerkszustand nach 

RI-EBW-PRÜF [4],
q	 wenn ein Finanzierungsplan nach RI-WI-BRÜ ([5]) aufgestellt wird, um bei geschädigten 

Bauwerken festzustellen, ob und in welchem Umfang eine Brückenverstärkung bzw. Er-
tüchtigung oder alternativ eine Erneuerung erforderlich ist.

Bei der Nachrechnung von Brücken kommt zu den üblichen Modellen, wie Einwirkungsmo-
dell, Systemmodell und Bemessungsmodell, noch das Schädigungsmodell hinzu, welches als 
integraler Bestandteil bei allen anderen Modellen zu betrachten ist. Ohne Berücksichtigung 
eines Schädigungsmodells ist eine Nachrechnung i. d. R. nicht korrekt oder mindestens un-
vollständig.

3	 Nachrechnung von Brücken im Bestand

Für Brücken gilt bauartübergreifend das semi-probabilistische Sicherheitskonzept mit Teilsi-
cherheitsbeiwerten nach DIN-Fachbericht 101 ([7]) bzw. DIN EN 1991/NA ([8]). Nach diesem 
Sicherheitskonzept sind die Grenzzustände der Tragfähigkeit (GZT), Gebrauchstauglichkeit 
(GZG) und Ermüdung (GZE) für eine vorgesehene Nutzungsdauer und unterschiedliche Ziel-
lastniveaus einzuhalten. Eine ausreichende Dauerhaftigkeit bei geringem Instandhaltungsauf-
wand ist sicherzustellen.

Aufgrund des stetig gestiegenen Schwerverkehrsaufkommens (z. Zt. ca. 20 % Kfz ≥ 7,5 t 
auf deutschen Autobahnen) und der exponentiellen Zunahme des genehmigungspflichtigen 
Schwerverkehrs sowie der gestiegenen Achs- und Gesamtgewichte der Fahrzeuge ist für 
viele Brückenbauwerke mittlerweile eine gravierende Nutzungsänderung für Straßenbrücken 
eingetreten ([9]). Voraussichtlich wird in den kommenden Jahrzehnten der Güterverkehr in 
Deutschland noch deutlich zunehmen. In einer aktuellen Prognose des BMVBS geht man bis 
zum Jahr 2025 von einer Zunahme um 80 % gegenüber 2004 aus ([10]). Einzelne Messungen 
auf der A61 im Jahr 2004 ergaben häufige Überladungen bis zu 30 % durch den Schwerver-
kehr [10]. Höhere Achslasten schädigen wiederum immer schneller Straßen und Brücken. Die 
ursprünglich geplanten Zielwerte der Nutzungszeiten werden weit verfehlt. Problematisch 
sind weiterhin die in den vergangenen 20 Jahren exponentiell gestiegenen Genehmigungen 
für Schwertransporte auf das 20fache.

Um diese neuen Einflüsse auf den Bestand und die Bewertung von Bestandsbrücken berück-
sichtigen zu können, wurde vom BMVBS die Nachrechnungsrichtlinie NRR ([1]) entwickelt, die 
es ermöglicht, diese Bauwerke wirklichkeitsnah und einheitlich zu beurteilen. Aufgrund der 
hohen Anzahl von Brückenbauwerken wird vom Baulastträger i. d. R. eine bundeseinheitliche 
Priorisierung (Bild 2) vorgenommen. Der in Bild 2 dargestellte Prozess wurde bereits ver-
schiedentlich modifiziert bzw. ergänzt, z. B. durch Brücken < BK 60, Bogen- und Trogbrücken 
oder durch Einbeziehen der durchschnittlichen täglichen Verkehrsstärke des Schwerverkehrs 
(DTV-SV [KFZ/24h]) durch entsprechende Verkehrszählungen.
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Vergleichende Studien zur Nachrechnung älterer Brücken zeigen, dass viele Bauwerke ver-
stärkt werden müssen, wenn sie mittelfristig voll nutzbar bleiben sollen. Alternativ können 
Kompensationsmaßnahmen wie zum Beispiel Verkehrseinschränkungen eine kurzfristige Lö-
sung sein. Bei der Nachrechnung geht es in erster Linie um Ausnutzungsgrade und Fragen der 
Restsicherheit und Restnutzungsdauer unter Verwendung realitätsnaher Rechenmodelle. In 
der NRR ([1]) wurde 2010 als Startzeitpunkt für den Beginn der Restnutzungsdauer festgelegt.

4	 Nachrechnungsmodellierung

Für die Umsetzung der Brückennachrechnung mit Hilfe vorhandener Software ([11]) mussten an 
verschiedenen Stellen umfassende Programmänderungen und -erweiterungen vorgenommen 
werden. Besonders wichtig gegenüber einer Neubauberechnung ist die Schädigungsmodellie-
rung (Bild 3). Dies ist eine Querschnittsaufgabe, die alle Modelle, wie Systemmodell, Einwir-
kungsmodell und Bemessungsmodell, beeinflusst. Ohne ausreichende Berücksichtigung von 
Alterung und Schädigungen ist eine Nachrechnung von Brücken im Bestand nicht sinnvoll.

In der Regel werden Brückenüberbauten als Trägerrost oder kombiniertes Flächentragwerk 
mit Längsträgern modelliert. Viele kleine Brückenbauwerke lassen sich jedoch als reine Plat-
ten- oder Rahmenbrücken modellieren und sind i. d. R. auch nur schlaff bewehrt. Auch für die-
se Brückensysteme und für vorgespannte Flächentragwerke lassen sich die verschiedensten 
Nachweise nach den Anforderungen von [1] führen.

Bild 2:	 Prozess der Zustandserfassung bis zur Nachrechnung

Bild 3:	 Übersicht zur Modellbildung bei der Nachrechnung von Brücken
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4.1	 Systemmodell

Bei der Systemmodellierung müssen Steifigkeiten mit realitätsnahen Materialkennwerten 
verwendet werden. Entsprechende Tabellen für Beton, Betonstahl und Spannstahl sind in 
der Nachrechnungsrichtlinie enthalten. Wenn keine sichtbaren Schädigungen vorliegen, kön-
nen diese Tabellen verwendet werden. Falls sich die Materialien eines zu betrachtenden Bau-
werks nicht in der Auswahl befinden, müssen diese als neue Materialien definiert werden. 
Kleinere Betonstahlfestigkeiten als 220 N/mm² sind nicht erlaubt.

Um realistische Materialparameter unter Berücksichtigung eventueller Schädigungen zu erhal-
ten, ist eine stochastische Ermittlung der Materialparameter auf Basis des probabilistischen 
Sicherheitkonzepts erforderlich. Die Materialkennwerte sind stets als 5-%-Quantilwerte – 
auch 5-%-Fraktile genannt – der Grundgesamtheit definiert. Zu deren Bestimmung ist dem 
Bauwerk eine ausreichende Anzahl von Stichproben (nach NRR mindestens n = 5) zu entneh-
men.

Beton. Als stochastisches Modell wird die Normalverteilung empfohlen. Umrechnungsfak-
toren und weitere Anforderungen sind EN 206-1 ([12]), DIN EN ([13]) sowie der NRR [1] zu 
entnehmen.

Betonstahl. Die Korrosion stellt die wichtigste Schädigung hinsichtlich Tragfähigkeit und 
Gebrauchstauglichkeit dar und beeinflusst sowohl die Querschnittsfläche als auch ggf. die 
Streckgrenze. Auch hier sind ggf. stochastische Modelle zur Ermittlung der charakteristischen 
Materialkennwerte erforderlich. Bei älteren Betonstählen ist zudem das Verbundverhalten ab-
zubilden. 

Spannstahl. Es ist auf die sorgfältige Eingabe der Schwerachsen der Spannglieder zu achten. 
Vor allem bei Koppelfugen ist häufig die Materialermüdung kritisch. Daher ist eine genaue 
Definition der Spanngliedgeometriedaten erforderlich. 

Abplatzungen treten auf, wenn die Druckzone des Betons zu hoch ausgelastet ist oder bei 
korrosionsbedingtem Versagen der Betondeckung. Dies betrifft vor allem Konstruktionen mit 
geringer Betongüte und mit zu kleiner Betondeckung. Diese Querschnittsreduktion sollte bei 
der Modellierung berücksichtigt werden.

Risse. Schädigungen treten i. d. R. erst ab einer bestimmten Rissweite auf. Allerdings können 
bei Chlorid auch sehr kleine Rissen kritisch sein. Bei großen Rissbreiten ist davon auszuge-
hen, dass der Stahl korrodiert ist; d. h. es sollte sicherheitshalber ein Korrosionsgrad des 
Betonstahls definiert werden. Längsrisse am Überbau sind besonders zu beachten, da diese 
auf eine fortschreitende Korrosion der Bewehrung sowie auf den Verlust des Verbundes der 
Bewehrung mit dem Beton schließen lassen. Das Abmindern der Biegesteifigkeiten ist i. d. R. 
nur erforderlich, wenn Verformungen rechnerisch behandelt werden sollen.

Profilverformungen. Aufgrund der oft hohen Stegschlankheiten bei alten Brücken ist die 
Profilverformung stets zu berücksichtigen ([3]). Mehrzellige Hohlkastenquerschnitte sind kei-
ne Seltenheit, Bild 4. Für die Teilquerschnitte sind – unabhängig von der Geometrie des Quer-
schnittsmodells – eigene Torsionskonturen erforderlich.
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4.2	 Einwirkungsmodell

Ständige Lasten können mit großer Zuverlässigkeit bestimmt werden. Daher lassen sich die 
Teilsicherheiten der ständigen Einwirkungen reduzieren.

Lastniveaus. Unter Lastniveau wird hier das Verkehrslastniveau verstanden; d. h. mit wel-
chem Lastmodell das Bauwerk zu bearbeiten ist bzw. welcher Brückenklasse das Bauwerk 
angehört oder angehören soll (Tabelle 1), [1]. Die Ziellastniveaus ergeben sich aus aktuellen 
Zählungen DTV-SV und der Prognose bis 2025 sowie der Verkehrsart nach Tab. 10.3 NRR. 
Das bedeutet zum Beispiel, dass für alle Brücken mit mehr als einem Fahrstreifen je Fahrtrich-
tung das Ziellastniveau LM1 vorgegeben ist. Für ein niedrigeres Lastniveau ist im Einzelfall 
eine Zustimmung vom Baulastträger erforderlich.

Tabelle 1:	 Lastniveaus nach Brückenklassen, [1]

Das neue Lastmodell für Straßenbrücken nach DIN EN 1991-2 ([14]) kommt dann anstelle 
des LM1-Lastniveaus zur Anwendung, wenn im Jahresmittel DTV-SV ≥ 10.000 Fahrzeuge 
pro 24 Stunden vorhanden sind [15]. Die Anforderungen werden vor allem für die GZG-Nach-
weise steigen. In den GZT-Nachweisen steigen zwar die Verkehrseinwirkungen, gleichzeitig 
wird aber der Teilsicherheitsbeiwert reduziert angesetzt. In den GZE-Nachweisen ändert sich 
nichts, denn das Lastmodell LM3 bzw. LM4 ist weiterhin gültig. 

4.3	 Bemessungsmodell

Die Bemessung erfolgt grundsätzlich in bis zu vier Stufen (Bild 5) auf Basis von [16] bzw. [17]. 
Davon sind aber nur zwei Stufen praxisrelevant. Die Nachweisstufen hängen im Wesentlichen 
vom Lastniveau und der verwendeten Bemessungsnorm bzw. den Sonderregelungen der 
Nachrechnungsrichtlinie ab.

Das Ziel ist die Klassifizierung der Bauwerke in Nachweisklassen A bis C. Bisherige Erkennt-
nisse aus der Nachrechnung älterer Brücken in Baden-Württemberg ([19]) zeigen, dass diese 

Bild 4:	 Komplexe Querschnittsmodelle zur Erfassung der Profilverformung
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i. d. R. in Klasse C eingeteilt wurden, d. h. die Berechnung erfolgte in der Stufe 2. Stufe 1 und 
somit Nachweisklasse A ist in der Praxis kaum relevant. In Stufe 2 sind mehrere Unterklassen 
zu unterscheiden:

q	 Stufe 2a: Berechnung mit LM1 ohne wesentliche Einschränkung der Nachweiserfüllung 
GZG nach DIN-FB bzw. DIN EN/NA; Nachweisklasse B.

q 	 Stufe 2b: Berechnung mit LM1 mit Einschränkungen der Nachweiserfüllung GZG; Nach-
weisklasse C.

q 	 Stufe 2c: Berechnung mit abgemindertem Lastniveau nach DIN 1072 ([20]) mit Einschrän-
kungen der Nachweiserfüllung GZG; Nachweisklasse C.

q 	 In Ausnahmefällen mit Abstimmung des Baulastträgers: Bemessung nach DIN 4227 
([21]) mit deterministischem Sicherheitskonzept; z. B. der Koppelfugennachweis ([22]).

q 	 Vorhandene Längsbewehrung. Sämtliche Nachweise müssen mit der planmäßig vor-
handenen Längs- und Schubbewehrung durchgeführt werden. Beton, Betonstahl und 
Spannstahl sind fixe Größen. Gesucht sind Ausnutzungsgrade, Restsicherheit und Rest-
nutzungsdauer.

4.3.1	 Schadensmodellierung

Um Schädigungen von Brücken im Bestand hinreichend zu berücksichtigen, sind neben 
DIN-Fachberichten bzw. DIN EN/NA und Nachrechnungsrichtlinie (NRR) weitere normative 
Bemessungsvorschriften zu beachten (Bild 6).

Bild 5:	 Klassifizierung der Bauwerke in Nachweisklassen, [18]
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Grundsätzlich basiert die Nachrechnungsrichtlinie auf DIN-FB 101 und 102 ([7]), ([16]) bzw. 
DIN EN 1991-2/NA ([23]) und DIN 1072 ([20]). Allerdings verweist sie auch auf Handlungsan-
weisungen, die sich neben den genannten Vorschriften (manchmal auch teilweise) noch auf 
DIN 4227-1 ([21]) beziehen. Dieser Normenmix kommt immer dann zur Anwendung, wenn es 
sich um besonders kritische Bauwerke handelt. Kritisch sind vor allem Bauwerke mit span-
nungsrisskorrosionsempfindlichen Spanngliedern, mit erheblichen Ermüdungsproblemen 
in der Koppelfuge oder mit großen Schubbewehrungsdefiziten (s. auch Aufzählung in Ab-
schnitt 2). In Ausnahmefällen und mit Abstimmung des Baulastträgers ist eine Bemessung 
nach DIN 4227-1 nach dem globalen Sicherheitskonzept erlaubt. Sie erfolgt programmseitig 
([11]) für alle Tragfähigkeitsnachweise und Koppelfugennachweise nach dem letztgültigen 
Stand der alten Norm.

Teilsicherheitsbeiwerte. Für die Tragfähigkeitsnachweise dürfen die Teilsicherheiten für Be-
tonstahl und Spannstahl reduziert werden. Im Bereich 1,05 bis 1,09 werden dem Betonstahl 
und Spannstahl unterschiedliche Werte zugewiesen. 

Beton. Das Nachweisprogramm von RIB [11] erwartet als charakteristische Betondruckfestig-
keit fck,cyl den 5-%-Quantilwert entsprechend aktueller Norm. Dies kann ein äquivalenter Wert 
aus den Tabellen 11.1 bzw. 11.2 der NRR sein oder ein selbst ermittelter Wert aus n Stichpro-
ben. Alle weiteren Kenngrößen werden aus fck abgeleitet. Sind Schäden durch Betonkorrosi-
on infolge Frost oder der Frost-Tausalzbeanspruchung vorhanden, muss in Abhängigkeit des 
Schädigungsgrads die Betondruckfestigkeit reduziert werden. Ist der Beton an den Rissufern 
karbonatisiert, wird ein Angriff durch Korrosion möglich. Das hat wiederum Auswirkungen auf 
den Betonstahl. Bei allen Nachweisen im GZG und GZE spielt der Sekanten-E-Modul Ecm eine 
maßgebende Rolle. Daher wird grundsätzlich empfohlen, den real vorhandenen Wert – wenn 
verfügbar – vorzugeben. 

Gegenüber allen anderen Nachweisen gelten für das Ankündigungsverhalten bei Brücken mit 
spannungsrisskorrosionsempfindlichem Spannstahl andere Vorschriften. Sie basieren im We-

Bild 6:	 Interaktion der Bemessungsvorschriften für Brückennachrechnungen
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sentlichen auf der DIN 4227-1. Da der Nachweis des Ankündigungsverhaltens in den normalen 
Bemessungsprozess nach DIN-FB bzw. DIN EN/NA integriert wurde, werden die Materialpa-
rameter temporär für diesen Nachweis angepasst, d. h. aus dem „C“-Beton nach neuer Norm 
wird automatisch ein „B“-Beton nach alter Norm erzeugt. Die Bemessungswerte werden 
entsprechend nach DIN 4227-1 ermittelt. Da es in der Vergangenheit mehrere Normenstände 
der DIN 4227-1 gab, muss hier nach der Handlungsanweisung [24] differenziert werden.

Betonstahl. Das Bemessungsprogramm von RIB ([11]) erwartet als charakteristische Zugfes-
tigkeit fyk den 5-%-Fraktilwert entsprechend aktueller Norm entsprechend einem äquivalenten 
Wert aus den Tabellen 11.3 bzw. 11.4 der NRR oder einem selbst ermittelten Wert aus n Stich-
proben. Als E-Modul werden 200.000 N ⁄mm² entsprechend DIN-FB bzw. DIN EN/NA ange-
setzt. Sind Korrosionsschäden vorhanden, werden je nach Schädigungsgrad die Streckgrenze 
und die Verbundspannung reduziert. Die grundsätzlich schlechteren Verbundeigenschaften 
korrodierter Betonstähle wirken sich vor allem auf Rissbreitenberechnung und Ermüdungs- 
bzw. Betriebsfestigkeitsnachweis aus. Bei glatten Betonstählen ist der Scherverbund zwi-
schen Beton und Stahl wesentlich geringer und damit die Verbundspannung kleiner als bei 
profilierten Stählen; d. h. in diesem Fall muss die Verbundspannung erheblich abgemindert 
werden.

Spannstahl. Für den Spannstahl sind sämtliche Materialkennwerte – Keilschlupf, Reibungs-
beiwert, ungewollter Umlenkwinkel β0,2, βsz etc. – aus der damaligen Zulassung zu überneh-
men. Für die Bemessung ist jedoch der fp0,1,k-Wert maßgebend, der standardmäßig automa-
tisch aus β0,2 und β0,01 ermittelt wird. Sind genaue Spannungs-Dehnungs-Linien bekannt, kann 
auch diese abweichend von der Norm benutzerdefiniert vorgegeben werden.

4.3.2	 Querkrafttragfähigkeit

Der Nachweis äquivalent zu Neubauten ist oft nicht möglich. Deshalb enthält NRR für Stu-
fe  2 ergänzende Regelungen zum Querkraftnachweis ([25]). Für Bereiche, in denen kei-
ne Biegerissbildung zu erwarten ist, wird die statische Querkrafttragfähigkeit mithilfe der 
schiefen Hauptzugspannungen nachgewiesen. Da nach der Schubrissbildung auch bei ge-
ringen Querkraftbewehrungsgraden von einer ausreichenden Resttragfähigkeit mit dukti-
lem Versagen auszugehen ist, kann der Nachweis auch bei Bauteilen mit reduzierter Quer-
kraftbewehrung angewendet werden. In den anderen Bereichen erfolgt die Berechnung der 
Querkrafttragfähigkeit nach dem bekannten Fachwerkmodell mit Rissreibung. Dabei wird 
abhängig vom Querbewehrungsgrad ein modifizierter Druckstrebenwinkel angesetzt. Im 
Gegensatz zum Stahlbetonbalken sind bei vorgespannten Balken eigentlich zwei Zuggurte in 
unterschiedlichen Höhenlagen zs und zp vorhanden, d. h. es liegen zwei Fachwerkmodelle 
vor. Daher wird – im Gegensatz zur Stufe 1 – in der Stufe 2 stets ein gewichteter innerer 
Hebelarm angesetzt.

Analog zur statischen Querkrafttragfähigkeit wird auch der Nachweis der Querkraftermüdung 
durchgeführt. In Bereichen, in denen im Steg unter der häufigen Kombination nur Längsdruck
spannungen vorliegen, werden Hauptzugspannungsamplituden berechnet. In anderen Berei-
chen, in denen von einer Biegerissbildung ausgegangen werden muss, erfolgt der Nachweis 
im Betonstahl über die Begrenzung schadensäquivalenter Spannungsamplituden. Dabei ist 
stets ein querkraftbewehrungsabhängiger, modifizierter Druckstrebenwinkel Θfat angesetzt.
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4.3.3	 Ankündigungsverhalten

Der Nachweis des Ankündigungsverhaltens ist ein Nachweis, wenn eine Gefährdung infolge 
Spannungsrisskorrosion vorliegt. Er ist bei Brücken im Bestand der äquivalente Nachweis zu 
dem Robustheitsnachweis bei Neubauwerken. Man untersucht die maximale Spannstahlschä-
digung, d. h. den größtmöglichen Spannstahlausfall bis zum Versagen. Ziel ist, dass immer eine 
sichtbare Rissbildung den Bruch früh genug ankündigen soll (Riss-vor-Bruch-Prinzip), um ggf. 
Maßnahmen zur Sicherung des Bauwerks treffen zu können. Spannungsrisskorrosionsempfind-
lich sind nach jetzigem Kenntnisstand bestimmte vergütete Spannstähle, die teilweise bis 1993 
produziert wurden und in vielen Brücken vorhanden sind. Für weiterführende Informationen sei 
auf [24] und die einschlägige Fachliteratur verwiesen. Der Nachweis erfolgt zweistufig:

Mechanisches Ankündigungsverhalten. Hierbei fällt virtuell sukzessiv Spannstahl aus, bis 
unter häufigen Einwirkungen gerade die Betonzugspannung am Querschnittsrand erreicht 
wird. Damit hat neben der Beanspruchung v. a. die stark streuende Betonzugfestigkeit einen 
erheblichen Einfluss auf den rechnerischen Nachweis der verbleibenden Tragsicherheit. Mit 
der restlichen, nicht ausgefallenen Spannbewehrung und der vorhandenen Betonstahlbeweh-
rung wird die Restsicherheit γp bezogen auf den Verkehrsanteil P ermittelt. Ein ausreichendes 
Ankündigungsverhalten liegt dann vor, wenn nach einer Rissbildung infolge des Spannglied-
ausfalls noch eine Resttragfähigkeit ≥ 1,1 gegenüber der Verkehrslast vorliegt. Ein typisches 
Beispiel zeigt Bild 7.

Nicht in allen Fällen lässt sich ein ausreichendes Ankündigungsverhalten nachweisen oder die 
Risse sind an den betreffenden Stellen nicht detektierbar. Problematisch sind insbesondere 
die Bereiche von Endlagern und Momentennullpunkten, wo ein Versagen ohne Vorankündi-
gung wahrscheinlich ist. 

Stochastisches Ankündigungsverhalten. Da ein sehr hoher Ausfallgrad von Spanngliedern 
an einer Querschnittsstelle eher unwahrscheinlich ist, wird zur Überprüfung des Ankündigungs-

Bild 7:	 Restsicherheit bei Überprüfung des Ankündigungsverhaltens; hier: Neckarbrücke 
Deißlingen � Quelle: Harrer Ingenieure, Karlsruhe
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verhaltens ein stochastischer Nachweis erforderlich. Hier wird die Auftretenswahrscheinlichkeit 
des Versagens ohne Vorankündigung ermittelt ([26]). Für diesen Nachweis werden die notwen-
digen Parameter wie die Restspanngliedanzahl bei Rissbildung und die erforderliche Restspann-
gliedanzahl bei einer ausreichenden rechnerischen Restsicherheit berechnet.

4.3.4	 Koppelfugen

Bis zur Einführung des Ermüdungsnachweises bei Koppelfugen und einiger Konstruktions-
regeln im Jahr 1980 gab und gibt es bei den älteren Spannbetonbrücken erhebliche Schädi-
gungen bei Koppelankern. Zunächst ist immer der Ermüdungsnachweis nach DIN-FB bzw. 
DIN EN/NA zu führen, wobei i. d. R. die Anforderungen nicht erfüllt werden können. Um die 
Restnutzungsdauer genauer zu berechnen, kann abweichend von dem schadensäquivalenten 
Ermüdungsnachweis ein expliziter Betriebsfestigkeitsnachweis mit direkter Ermittlung der 
Schädigungen unter Verwendung von LM4-Lastmodellen auf Grundlage der Akkumulations-
hypothese nach Palmgren-Miner geführt werden.

4.3.5	 Betriebsfestigkeitsnachweis

Der Betriebsfestigkeitsnachweis mit der anschließenden Schadensakkumulation nach Palmg-
ren-Miner war bereits nach DIN-Fachbericht 102/4.3.7.5 ([16]) mit Abstimmung des Baulast-
trägers erlaubt. Mit Einführung der NRR wird dieses Verfahren relevant. Der Betriebsfestig-
keitsnachweis wird herangezogen, um möglichst genau die Restnutzungsdauer des Bauteils 
unter Berücksichtigung der aktuellen Schädigungen zu ermitteln. Eine Abstimmung im Einzel-
fall ist nicht mehr notwendig. Auch hier geht es um Ausnutzungsgrade, Restsicherheiten und 
Restnutzungsdauer, auf deren Basis sicher weitere Entscheidungen für bestimmte Maßnah-
men getroffen werden können. 

Der explizite Betriebsfestigkeitsnachweis ist ein detaillierter Rechenvorgang, der einen be-
stimmten Ablaufprozess voraussetzt (Bild 8). Daher ist dieser kein Nachweis, der integriert 
innerhalb des üblichen Bemessungsablaufs durchgeführt wird, sondern besonders behandelt 
werden muss. Für die Berechnung sind zusätzliche Eingaben bzw. Informationen erforderlich.

Regelquerschnitt. In Abhängigkeit des vorhandenen Regelquerschnitts (RQ-Querschnitt) 
sind die Anzahl der realen Fahrstreifen sowie die Anzahl der LKW-Streifen zu definieren, z. B. 
[27]. Der RQ-Querschnitt ist wiederum von der Verkehrskategorie abhängig.

Beanspruchungskollektiv. Das Beanspruchungskollektiv basiert auf einem modifizierten 
LM4-Lastmodell abhängig von der Verkehrskategorie ([1]). Durch diese Einteilung in Ver-
kehrskategorien wird eine Differenzierung zwischen schwerem Transit-, mittelschwerem 
Regional- und leichtem Ortslieferverkehr erreicht. Dabei wird davon ausgegangen, dass der 
Verkehr mit hohem mehrachsigen LKW-Anteil im überregionalen Straßennetz mit großen 
Entfernungen, der Verkehr mit relativ gleichmäßig verteiltem LKW-Anteil im regionalen Stre-
ckennetz mit Entfernungen bis zu 100 km und der örtliche Lieferverkehr mit einem hohen 
LKW-Anteil und Bussen mit zwei und drei Achsen im Ortsverkehr stattfindet. Die prozentua-
len Zusammensetzungen der verschiedenen LKW-Typen nach NRR [1], Tabellen 10.5 bis 10.7, 
sind Anhaltswerte und nicht als starr anzusehen. Beispielsweise dürfen abweichende Werte 
aus vorliegenden Verkehrszählungen verwendet werden.
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Mit Wahl der Verkehrskategorie ist die Anzahl der SV-Fahrzeuge pro Jahr und Fahrstreifen 
für eine Zeitperiode festgelegt. Aktuell beträgt diese pro Fahrstreifen 2,5 Mio. für die Ver-
kehrskategorie „große Entfernung“, also für Autobahnbrücken. Das entspricht einem DTV-SV 
von 6850 Einheiten bzw. 285 Fahrzeugen pro Stunde. Auch dieser Wert kann ggf. modifiziert 
werden.

Lastkollektiv. Das modifizierte Lastmodell LM4 nach [1] ist mehrstufig und besteht aus fünf 
repräsentativen LKW-Typen, die prozentual am häufigsten vorkommen (Tabelle 2). Da die zu 
erwartende Zunahme des Schwerverkehrsaufkommens zu immer größeren Ermüdungsbe-
anspruchungen führt, dürfen anstatt der in der Tabelle aufgeführten auch andere LKW-Typen 
wie bspw. Schwertransport-Fahrzeugtypen wie der häufig vorkommende 72-t-Autokran mit 
sechs Achsen herangezogen werden, wenn eine Dauerfahrerlaubnis für das betreffende Bau-
werk vorliegt. Insgesamt sind max. fünf repräsentative Fahrzeuge zulässig (Tabelle 2).

Die Liste der Lastmakros kann jederzeit erweitert werden. Eine sinnvolle Ergänzung wären 
z. B. Lastmakros für Schwertransporte oder für lokale Nutzfahrzeuge > 7,5 t z. B. für landwirt-
schaftliche oder militärische Fahrzeuge. Für die Modellierung des Beanspruchungskollektivs 
wird folgende Vorgehensweise empfohlen:

Die repräsentativen LKW-Typen werden nacheinander auf den 1. Fahrstreifen, danach auf den 
2. und anschließend auf den nächsten Fahrstreifen gesetzt usw. Dabei werden die LM4-Last-

Bild 8:	 Ablaufdiagramm des Betriebsfestigkeitsnachweises für Beton- und Spannstahl ge-
mäß [1]
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makros im Gegensatz zum LM3-Lastmakro grundsätzlich in den Achsen der tatsächlichen 
Fahrstreifen angeordnet und befahren die Brücke allein. Die Überlagerung erfolgt gegensei-
tig ausschließend pro Spur, d. h. bei zwei Fahrstreifen mit jeweils fünf Lastmakros ergeben 
sich zehn Ergebnislastfälle. Auf die Anwendung eines Zählverfahrens wie das Rainflow- oder 
Reservoir-Verfahren wird verzichtet, da dieser Einfluss auf die Betriebsfestigkeit eher eine 
grobe Abschätzung darstellt. Es wird pragmatisch ein einzelner Belastungszustand als einzig 
ermüdungsrelevant angenommen. Damit sind die maximale und minimale Beanspruchung 
pro LKW-Typ und Fahrstreifen festgelegt.

Spannungsamplituden. Die größte Schädigung tritt bei Spannbetonbauteilen ein, wenn das 
Grundmoment M0 bei gleicher Spannungsschwingbreite einen möglichst hohen Wert auf-
weist (Bild 9), d. h. die Spannungsschwingbreite ist stark mittellastabhängig.  

Dieses Grundmoment wird für die Berechnung der Spannungsschwingbreite gegenüber 
DIN-Fachbericht 102 ([16]) bzw. DIN EN 1992-2/NA ([17]) abweichend ermittelt, und zwar 
aus den Anteilen quasi-ständige UDL-Last infolge LM1 und aus Betriebstemperaturen, also 
nicht häufigen Temperaturen wie beim schadensäquivalenten Ermüdungsnachweis. Die Be-
triebstemperatur ist der tatsächliche lineare Temperaturunterschied ΔT entsprechend der 
Tagesganglinie unter Berücksichtigung der jährlichen Auftretenswahrscheinlichkeit. In der 
NRR sind für die drei typischen Überbauquerschnittstypen Plattenbalken, Hohlkasten und 
Platte typische Temperaturunterschiede mit unterschiedlicher jährlicher Auftretenswahr-
scheinlichkeit aufgeführt. Diese Werte wurden über acht Jahre an Brücken in der Nähe von 
München gemessen, mit dem Hauptziel, die Zeitdauer verschiedener Temperaturgradienten 
festzustellen.

Tabelle 2:	 Modifiziertes Lastmodell LM4 mit repräsentativen LKW-Typen nach [1]
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Um den daraus resultierenden überaus hohen Rechenaufwand zu reduzieren, wird empfoh-
len, von einer jährlichen mittleren Temperatur unter Berücksichtigung der Auftretenswahr-
scheinlichkeit auszugehen. Dieser pragmatische Ansatz ist nach Auffassung der Autoren ver-
tretbar, da die Temperaturen bisher nur einmalig für einen bestimmten Zeitraum an einem 
bestimmten Ort in Deutschland gemessen wurden und damit hinsichtlich Klimaerwärmung 
und anderen Orten etc. große Unsicherheiten enthalten sind. Auch mit dieser Vereinfachung 
ergeben sich bei zwei Fahrstreifen und zehn Ergebnislastfällen insgesamt 20 Spannungs-
schwingbreiten, da stets pro LKW-Typ und Spur zwei Grundmomente jeweils für maximale/
minimale ständige Lasten zu bilden sind. Bei vier Fahrstreifen ergeben sich insgesamt 40 
Bemessungskombinationen.

Lastzyklen. Die Anzahl der Lastzyklen ergibt sich in Abhängigkeit der Verkehrskategorie, der 
Zeitperiode (bis 1950, 1950-1970, 1970-1990, 1990-2010, 2010-?) und der Häufigkeitsver-
teilung der repräsentativen LKW-Typen. Die gesamten Überfahrten müssen dabei aus dem 

Bild 9:	 Spannstahlspannungsschwingbreite abhängig von M0

Bild 10:	Lastzyklen der repräsentativen LKW für die Verkehrskategorie 1 „große Entfernun-
gen“ mit 2,0 Mio. Schwerlastfahrzeugen pro Jahr
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durchschnittlichen täglichen Verkehr DTV, dessen mittleren Schwerverkehrsanteil SVA und 
einer zeitlichen Entwicklung (in der Vergangenheit und auch zukünftig) in Form einer geschätz-
ten Verkehrsentwicklungsprognose erfasst werden.

Die Eingabe der Verkehrszusammensetzung erfolgt über die DTVS-Angaben und ist je Ver-
kehrskategorie wie in Bild 10 dargestellt aufgebaut.

Aus den Eingabewerten werden die Lastzyklen bzw. die Anzahl der Spannungsspiele für je-
den LKW-Typ ermittelt. Die Wirkung und Verteilung jedes einzelnen LKW-Typs kann hier ge-
steuert bzw. modifiziert werden.

Lineare Schadensakkumulation. In der Regel sind die tatsächlich wechselnden Lastbean-
spruchungen ein Zufallsprozess in einem bestimmten Spannungsbereich. Schwingbreite und 
Mittelwert bleiben dabei nicht konstant. Dagegen wird die Ermüdungsfestigkeit des Materials 
i. d. R. aus Wöhlerversuchen bestimmt. Mit Hilfe von Schadensakkumulationshypothesen 
können nun Schwingfestigkeitsdaten, die bei konstanter Spannungsschwingbreite ermittelt 
wurden (Wöhlerlinien), zur Lebensdauervorhersage bei veränderlichen Spannungsschwing-
breiten verwendet werden. 

Die einfachste und häufig verwendete Theorie der Schadensakkumulation ist die Theorie von 
Palmgren und Miner. Grundlage ist der Ansatz, dass die Schädigung im Material einer linearen 
Regel folgt, unabhängig von der bereits durch die vorhergehenden Lastzyklen verursachten 
Schädigung (Reihenfolgeunabhängigkeit). Man geht also davon aus, dass die durch schwin-
gende Beanspruchung induzierten Materialschädigungen sich solange addieren, bis ein kriti-
scher Schädigungswert D erreicht ist, Gl. (1).

 	 (1)

Die tatsächlich während der Lebensdauer der Brücke auftretende Anzahl der Spannungszyk-
len mit der Spannungsamplitude Δσi wird mit n(Δσi) bezeichnet. N(Δσi) ist die der Spannungs-
schwingbreite Δσi zugeordnete Bruchlastzyklenzahl, die sich aus der Wöhlerlinie ergibt. Mit 
dem Erreichen des Grenzwertes D = 1 ist die Grenzschädigung erreicht, das Material versagt. 
Der Grenzwert kann auch kleiner oder größer 1 angenommen werden. Unter Berücksichti-
gung, dass ein Ermüdungsversagen bei Stahl nicht plötzlich auftreten kann, muss an dieser 
Stelle klargestellt werden, dass es bei der Schadensakkumulation nach Palmgren-Miner nicht 
um eine exakte Voraussage, sondern um eine bestmögliche Abschätzung geht. Sie ist auf 
jeden Fall genauer als der schadensäquivalente Ermüdungsnachweis.

Bei der Schadensakkumulation wird entsprechend [1] die Anzahl der Lastzyklen pro LKW-Typ 
(DTV⋅SVA⋅ρLKW) nur auf den expliziten LKW-Fahrsteifen zu 100 % und auf allen weiteren Strei-
fen zu 10 % angesetzt. Die rechnerisch anzusetzende Anzahl der Fahrstreifen mit LKW-Ver-
kehr (Bild 11) ist abhängig vom Regelquerschnitt der Straße festgeschrieben.

Ermüdungswiderstand. Der Ermüdungswiderstand hängt wesentlich von der Material-
festigkeit und der Oberflächengestaltung ab. Bei zyklischen Einwirkungen im High-Cycle-
Fatigue-Bereich, wie z. B. beim Betriebsfestigkeitsnachweis, werden die Wöhlerlinien – auch 
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SN-Diagramm genannt – als Materialwiderstand herangezogen, die für Betonstahl, Spann-
stahl / durchlaufender Spannstahl und gekoppelter Spannstahl in Koppelfugen unterschied-
lich sind. Das SN-Diagramm in doppellogarithmischem Maßstab (Bild 12) enthält somit zwei 
Geraden, jeweils mit den Steigungen k1 und k2, welche sich im Punkt N*/ΔσRsd schneiden. 
Aus Gl. (2) folgt dann die Geradengleichung (3) im SN-Diagramm. Insgesamt werden vier 
charakteristische Bereiche unterschieden, die in Tabelle 3 definiert sind. Dabei ist der Zeitfes-
tigkeitsbereich der für die Schadensakkumulation relevante Spannungsbereich.

	 (2)

	 (3)

Bild 11:	Anordnung des modifizierten Lastmodells LM4 nach [1]

Bild 12:	Prinzipielles Trilineares SN-Diagramm (Wöhlerlinie) für Betonstahl
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Unterhalb von ΔσRsd wird die Zeitfestigkeitslinie durch die Haibach-Gerade beschrieben, die je 
nach Miner-Regel verschieden geneigt angenommen wird ([28]). Die verwendete Miner-Re-
gel wird programmintern durch den Korrosionsgrad gesteuert, d. h. die Korrosion wird zusätz-
lich bei der Schädigungsberechnung berücksichtigt. Als Standard kommt die modifizierte Mi-
ner-Regel nach Haibach zur Anwendung. Daneben kommen noch die elementare Miner-Regel 
bzw. relative Miner-Regel zum Einsatz. Die ursprüngliche Miner-Regel (nur obere Zeitfestig-
keitslinie) wird nicht verwendet.

Schadensevolution. Spannungsamplituden > ΔσRsd sind beim Betriebsfestigkeitsnachweis 
im Gegensatz zum schadensäquivalenten Ermüdungsnachweis erlaubt, rufen aber i. d. R. eine 
zusätzliche Schädigungen des Materials hervor, die durch eine programmgesteuerte Schä-
digungsevolution berücksichtigt wird. Bei der Schadensevolution ändert sich für den nach-
folgenden Schädigungsverlauf der Schnittpunkt der beiden Geraden (Bild 13). Er wandert 
schrittweise quasi in Richtung Nullpunkt des SN-Diagramms. Nach dem Schädigungsansatz 
von Peerlings werden ΔσRsd und N* reduziert, so dass N(Δσi) immer kleiner und damit die 

Tabelle 3:	 Festigkeitsbereiche im SN-Diagramm (Wöhlerlinie)

Bild 13:	Schädigungsverlauf durch Absenken der Zeitfestigkeitslinien
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Einzelschädigung Di = 1/N(Δσi) durch die Überfahrt eines LKW immer größer wird. Durch 
diese progressive Absenkung der Zeitfestigkeitslinien wird die kritische Schädigungsgrenze 
Dcrit wesentlich schneller erreicht.

Restnutzungsdauer: Für die Ermittlung der Restnutzungsdauer muss ein Restschädigungs-
potential DR < Dcrit > 0 vorhanden sein. Weiterhin ist das Beanspruchungskollektiv für den 
Prognosezeitraum festzulegen, d. h. welche LKW-Typen mit welcher Häufigkeitsverteilung 
voraussichtlich ab dem Ist-Zeitpunkt über das Brückenbauwerk fahren werden und wie groß 
die Anzahl der Lastzyklen sein wird. Falls keine Angaben des Baulastträgers vorliegen, wird 
das ab 2010 angesetzte SVA in [1] angenommen. Aus der maximal möglichen Restspielzahl 
nmax wird bis zum Erreichen der kritischen Schädigungsgrenze Dcrit dann die Restnutzungsdau-
er LR für das zukünftige Beanspruchungskollektiv ermittelt.

Eine Vergrößerung der Restnutzungsdauer kann vorgenommen werden, wenn DTV-SV redu-
ziert, einzelne LKW-Typen aus dem Beanspruchungskollektiv entfernt oder die Häufigkeits-
verteilung modifiziert wird. Gleichzeitig sind entsprechende verkehrseinschränkende Kom-
pensationsmaßnahmen lt. [1] vorzusehen. Falls die Restnutzungsdauer < 10 Jahre ausfällt, ist 
lt. [1] mindestens eine intensivere Überwachung des Brückenbauwerks erforderlich; i. d. R. 
verbunden mit weiteren Verstärkungsmaßnahmen.

5	 Excel-Auswertung der BASt

Die Anforderungen der NRR zur Dokumentation der Nachrechnungsergebnisse ([1]) stellen 
eine besondere Herausforderung dar. Neben der üblichen tabellarischen und grafischen Er-
gebnisdokumentation werden alle relevanten Bemessungsergebnisse aus der Datenbank in 
einer komprimierten Darstellung in Form einer Excel-Tabelle zusammengefasst, d. h. je Feld 
wird automatisch ein Excel-Sheet mit aussagekräftigen Ergebnissen und Auswertungshinwei-
sen angelegt (Bild 14), mit dessen Hilfe ermittelt wird, ob die Nachweisbedingungen erfüllt 
oder nicht erfüllt sind. Querschnitts-, System- und Materialangaben werden ebenfalls so pro-
tokolliert, dass je Feld eine übersichtliche und schnelle Ergebnisdarstellung für die Beurteilung 
des Gesamtbauwerks vorliegt. 

6	 Zusammenfassung und Ausblick

Die Nachrechnung und Ertüchtigung bzw. Verstärkung von Brückenbauwerken stehen in di-
rektem Zusammenhang zueinander und bauen in Konsequenz aufeinander auf. Im ersten Fall 
geht es darum, das Bauwerk möglichst in seinem Bestand zu belassen und – wenn nötig auch 
unter bestimmten Einschränkungen – in seiner Nutzung für eine bestimmte Restlebensdauer 
mit den erforderlichen Sicherheiten zu erhalten. Im zweiten Fall steht die Herausforderung im 
Mittelpunkt, das Bauwerk mit möglichst geringem Aufwand für die gegebenen Anforderun-
gen so instandzusetzen, dass eine uneingeschränkte weitere Nutzung ermöglicht wird.

Beide Aufgaben sind i. d. R. vor dem Hintergrund knapper Budgets und der oft engen Zeit-
pläne zu lösen. Darüber hinaus besteht der Anspruch, die Baumaßnahmen so zu realisieren, 
dass die Verkehrsinfrastruktur durchgängig erhalten bleibt. Zukünftig kann also davon aus-
gegangen werden, dass neben der statischen Bearbeitung von Brückenneubauten auch die 
Nachrechnung bzw. höhere Einstufung von Brücken im Bestand ein großes Tätigkeitsfeld für 
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Brückenbauingenieure sein wird. In jedem Fall steht die gestellte Ingenieuraufgabe hinter der 
Planung eines Brückenneubaus nicht zurück und bedarf einer völlig anderen Vorgehensweise, 
denn der Blick muss eher auf Ausnutzungsgrade und Restsicherheiten konzentriert sein als 
auf die Erfüllungen eines Bündels von geforderten Nachweisen.

Besonders die Nachrechnung von Brücken erfordert ein hohes Verantwortungsbewusst-
sein, viel Ingenieurerfahrung und ein eher „historisches“ Normenverständnis und Konstruk-
tions-Know-how. Dagegen verlangt die Ertüchtigung von Brücken viel Kreativität, Kostenbe-
wusstsein und den sicheren Umgang mit technologisch hochwertigen Sanierungskonzepten.
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