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DAfStb-Sachstandbericht
Mechanische Kennwerte historischer Betone, Betonstahle und
Spannstéhle fiir die Nachrechnung bestehender Bauwerke

Jurgen Schnell', Michael Weber?

Kurzfassung. Der neue DAfStb-Sachstandbericht Mechanische Kennwerte his-
torischer Betone, Betonstdhle und Spannstéhle fiir die Nachrechnung von be-
stehenden Bauwerken [1] beinhaltet die Umrechnung von aus der Herstellzeit in
Deutschland bzw. der DDR dokumentierten mechanischen Materialkennwerten
auf Grofken, wie sie zur Anwendung von DIN EN 1992-1-1 [2] und DIN EN 1992-1-1/
NA [3] bendtigt werden. Als Erlauterungen sind ebenfalls Hintergriinde zur Um-
rechnung enthalten. Zuséatzlich zu charakteristischen Materialkennwerten sind im
Sachstandbericht u. a. auch weitere Hinweise zur Querschnittsbemessung sowie
eine umfassende Zusammenstellung der zu verschiedenen Zeitpunkten zugelas-
senen Spannstadhle und Spannsysteme angegeben. Der Sachstandbericht ist das
Ergebnis eines von Zilch + Mller Ingenieure GmbH, Minchen (Prof. Zilch) und der
TU Kaiserslautern gemeinsam bearbeiteten und vom Deutschen Ausschuss fir
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 + Mdiller Ingenieure GmbH, M(inchen
and the TU Kaiserslautern that was financed by the DAfStb. DIN NA 005-07-01 UA
Bewertung von Bestandsbauwerken has reviewed it.

1 Einleitung

Grundsétzlich sind baustatische Nachrechnungen an bestehenden Tragwerken infolge Ande-
rung, Instandsetzung oder Verstarkung nach aktuellem Normenwerk zu fiihren. Dazu werden
charakteristische Werte der Festigkeiten der verwendeten Baustoffe benotigt. Diese GroRen
kénnen je nach Ziel der Nachrechnung entweder den aus der Herstellzeit Gberlieferten Pla-
nungsdokumenten entnommen oder durch zerstérende Materialprifungen 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 Erlauterungen 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 Uberlieferten Werkstoffkennwerte, die aktuellen Festigkeitsdefiniti-
onen zugeordnet werden, sinnvoll. Inwieweit den so ermittelten Festigkeiten vertraut werden
kann, muss im Einzelfall beurteilt werden.

Durch den umfassenden Uberblick Gber die in Deutschland (einschlieRlich der DDR) in den
verschiedenen Normengenerationen verwendeten Betone, Betonstédhle und Spannstahle bil-
det der neue Sachstandbericht sowohl die Grundlage fir die Nachrechnung von Hoch- und
Ingenieurbauten als auch fur Briicken und Teile von Briicken aus Beton, Stahlbeton und Spann-
beton, basierend aufgrundséatzen der Bemessung, die in Eurocode 0 (Grundlagen der Trag-
werksplanung) geregelt sind.

Dabei sind Informationen zur Betonbaunormung, beginnend mit den Vorldufigen Leitsétzen fiir
die Voorbereitung, Ausflihrung und Priifung von Eisenbetonbauten [4] von 1904 bis zum aktuell
glltigen Regelwerk, dem Eurocode 2, enthalten.

3 Materialkennwerte auf der Basis von Planungsdokumenten
31 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 fir historische Betone nach [5] ange-
geben. Dabei erfolgt eine Zuordnung von Betonfestigkeiten, die sich auf die charakteristische
Zylinderdruckfestigkeit f _oder die Wirfeldruckfestigkeit fck’cube nach DIN EN 206:2014-07 [6]
bezieht. Dazugehdrige mechanische Kennwerte wie Elastizitdtsmodul E_ und Betonzugfes-
tigkeit T, kénnen anhand der analytischen Beziehungen in DIN EN 1992-1-1 [2], Tabelle 3.1,
naherungsweise berechnet werden.

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

Bei Zuordnung der charakteristischen Betondruckfestigkeit nach Tabelle 1 ist der Bemes-
sungswert der Betondruckfestigkeit f_; entsprechend DIN EN 1992-1-1, Gleichung (3.15), de-
finiert als:
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f:.-d=acc'}_rc_k )

[

Fur den Teilsicherheitsbeiwert y, sowie den Beiwert o, zur Berlcksichtigung von Langzeitaus-
wirkungen auf die Betondruckfestigkeit dirfen Werte nach [2] und [3] verwendet werden. Die
Spannungs-Dehnungs-Linien zur Querschnittsbemessung historischer Stahlbetontragwerke
dirfen nach [2] ermittelt werden.

3.2 Betonstahl

In Kapitel 3.2 des Sachstandberichts werden spezifische Eigenschaften fir 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 Fallen, in denen dies nicht mdglich ist sowie fur Strafdenbriicken/
Spannbetontragwerke, die bis 1953 errichtet wurden, dienen die in Tabelle 3 angegebenen
Werte in der Regel lediglich der Vorbemessung und sind flr eine abgesicherte Bewertung der
Standsicherheit durch eine qualifizierte Bestandsaufnahme zu verifizieren.

Neben Informationen zur charakteristischen Streckgrenze fyk und zur Duktilitatsklasse von
Betonstabstéhlen und Betonformstéhlen verschiedener Zeitperioden sind in Kapitel 3.2 des
Sachstandberichts zusatzlich Hinweise zu Betonstahl in den Lieferformen Betonstahlmatte
und Gittertrager enthalten.

In Tabelle 3 ist die charakteristische Streckgrenze fyk verschiedener Betonstahle in Abhangig-

keit von Herstellungsart und Herstellungsjahr sowie eine Zuordnung in die Duktilitdtsklassen
A oder B in Anlehnung an [10] und [11] angegeben.

Tabelle 1: siehe ndchste Seite

Tabelle 2:  Charakteristische Betondruckfestigkeit f, flir hochfeste Betone nach
DAfStb-Richtlinie [9]

Betonklasse B 65 B 75 B 85 B 95 B 105 B 115
f [IN/mm?] 53,0 61,0 69,5 77,5 86,0 94,0
" Druckfestigkeit ermittelt am 200er Wrfel, maRgebend: 5-%-Quantilwert
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Tabelle 1: Zuordnung von Betonfestigkeiten ab 1916 nach [5]

Wirfelkanten-

Bezeichnung

lange [mm]

M: Mittelwert | Nennwert der Betondruckfestigkeit? geprift am Wirfel
Zeitraum aus 3 Proben;

5-%-Quantil-

wert

zugeordnete charakteristische Zylinderdruckfestigkeit f, [N/mm?]
1916-1925 200 Wo,o | Wy,
DAfEb

M [kg/cm?] 150 | 180

f, IN/mm2] 8 clo
1925-1 932 200 WbZS WbZS Wb28
DIN

M [kg/cm?] 100 | 130 | 180

f, IN/mm2] 5 7 10
1932-1 943 200 WbZB WbZS WbZB
DIN

M [kg/cm?] 120 160 210

f, [N/mm2] 65 |85 |12
1943-1972 200 B B B B B2 Be!

|

DIN M [kp/cm?] 120 160 225 300 450 600
(TGL bis 1980)

f IN/mm?2] 6,5 1 15 20 30 40
1972-1978 200 Bn Bn Bn Bn Bn Bn Bn
DIN

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

f IN/mm?2] 4 8 12 20 27,5 35,6 | 43,5
1980-1990 150 Bk Bk Bk Bk Bk Bk Bk Bk Bk Bk
TGL

5 % [N/mm?2] 5 7,5 10 15 20 25 35 45 50 55

f [N/mm?2] 4 5,5 7.5 11,6 | 15 19 26,5 | 34 38 41,5
1978-2001 200 B B B B B B B
DIN @

5 % [N/mm?] 5 10 15 25 35 45 55

f IN/mm?] 4 7.5 12 20 27,5 35,6 | 43,5
ab 2001 150 Cc8/ C12/ C16/ | C20/ | C25/ | C30/ | C35/ | C40/
DIN

5 % [N/mm?] 10 15 20 25 30 37 45 50
DIN EN

f IN/mm?2] 8 12 16 20 25 30 s 40

a) Einheiten: 100 kg/cm? = 100 kp/cm? & 10 N/mm?

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

c) Die charakteristische Betondruckfestigkeit fck fur hochfeste Betone nach DAfStb-Richtlinie fir hochfesten Beton
1995-08 [9] ist fur die Festigkeitsklassen B65 bis B115 entsprechend Tabelle 2 anzunehmen.
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Tabelle 3: Charakteristische Streckgrenzen und Duktilitdtsklassen von Betonstabstéhlen und
Betonformstéhlen verschiedener Zeitoerioden (vgl. [10] und [11])

Bezeichnung Stahlsorte Verwendungs- | f,, Duktilitats-
zeitraum [N/mm?] | klasse
Schweileisen vor 1923 18022 -
Glatte Rundstihle Flusseisen (Bauwerks-; Handelseisen) vor 1925 220
(DIN 1000, DIN 1612, Flussstahl (St 37, St 37.12, St 00.12) 1925-1943
B
DIN 488) Betonstahlgruppe | 19431972 2209
BSt220/340 GU 1972-1984
Glatte Rundstahle hochwertiger Baustahl St 48 1925-1932 29020
(DIN 1000, DIN 1612, hochwertiger Beton- und Baustahl St 52 1932-1943 B
340b)ﬂ
DIN 488) Betonstahlgruppe Ila 1943-1972
Glatte Rundstahle St A-0 Betonstahl | 1965-1985 2200 5
(TGL: 101-054, TGL St A-I Betonstahl | 1965-1990 2409
12530, TGL 33403) StB-IV/StB-IVS 1972-1990 4907 -
BSt420/500 RU (I11) B
1972-1984
BSt420/500 RK (I11) A
420
BSt420 S (I1l) B
Betonrippenstahle BSt 420 S (l1l) verwunden A
1984-2009
(DIN 488) BSt500 S (IV) B
BSt 500 S (IV) verwunden
500
B500A A
seit 2009
B500B B
Betonrippenstéhle St A-llI 1965-1990 390 B
(TGL101-054, TGL StT-III 1976-1985 400
12530, TGL 33403)
StT-IV 1976-1990
490
St B-IV RDP / St B-IV S-RDP 1979-1990 -
Quergerippter Beton- Betonstahlgruppe | 220
formstahl; Zulassung Betonstahlgruppe lla (naturhart) 34000
von 1952/1954 1952-1963 B
Betonstahlgruppe llla (naturhart) 40004
(QUERI-, llseder-,
Nori-Stahl) Betonstahlgruppe IVa (naturhart) 500"

Fortsetzung néchste Seite
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Fortsetzung Tabelle 3

Bezeichnung Stahlsorte Verwendungs- |f Duktili-
zeitraum [N/mm?] | tatsklasse
Rippen-Torstahl Betonstahlgruppe Illb (kaltgereckt) 1962-1972
FILITON-Stahl Betonstahlgruppe llIb (kaltgereckt) 1965-1969 A
NORECK-Stahl Betonstahlgruppe llIb (kaltgereckt) 1960-1967 40004
HI-BOND-A-Stahl Betonstahlgruppe llla (naturhart) 1962-1973
B
DIROC-Stahl Betonstahlgruppe Illa (naturhart) 1964-1969
BSt420/500 RUS /RTS seit 1977 420
B
BSt 500/550 RU (IV)
Betonformstahl ¢ 1973-1984
BSt500/550 RK (V) 500 A
BSt 500/550 RUS / RTS 1976-1984 B
BSt420/500 RU (l1l) seit 1974 420
GEWI-Stahl @ B
BSt 500 S (IV) seit 1984 500
Isteg-Stahl ¢ min. St 37 verwunden (kaltverfestigt) 1933-1942 3400¢ -
St 52 1937-1943 340°¢ B
Drillwulst-Stahl ¢
Betonstahlgruppe llla (naturhart) 1943-1956
St 52 1937-1943 340°¢
Nocken-Stahl © B
Betonstahlgruppe llla (naturhart) 1943-1954 40004
Nocken-Stahl © Betonstahlgruppe IVa (naturhart) 1943-1956 500" B
Torstahl 36/15 360°
1938-1943 -
Torstahl ¢ Torstahl 40/10 400°
Betonstahlgruppe Illb (kaltgereckt) 1943-1959 40004 A
Stahl Becker KG Betonstahlgruppe llla (naturhart) 1964-1969 40004 B
Betonformstahl vom BSt 500 WR (IV) ) B
X seit 1984 500
Ring * BSt 500 KR (IV) A
Betonstahl in Ringen BSt 500 WR mit Sonderrippung seit 1991 500 A

a) Erhohung des Teilsicherheitsbeiwertes y, um 10 % (vor 1943)

b)

zu berticksichtigen (siehe [1]).

c) Erhohung auf 360 N/mm?2 bei Stabdurchmesser < 18 mm

d

€,

nach Zulassung

Erhohung auf 420 N/mm2 bei Stabdurchmesser < 18 mm

Bei glatten Betonstahlen und Betonformstéhlen ist deren von DIN EN 1992 abweichendes Verbundverhalten

Die Zuordnung in die Duktilitaitsklassen A oder B erfolgt dabei entsprechend den in
DIN 488-1:2009-08 [12] angegebenen Mindestwerten flr das Verhaltnis der Zugfestigkeit zur
Streckgrenze (f/f ), und die Dehnung bei Hoéchstlast g, (Tabelle 4).

10
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Tabelle 4: Duktilitdétsmerkmale von Betonstahl nach DIN 488-1:2009-08 [12]

Duktilitatsklasse A B
(/). >1,05 >1,08
g, [%] >25 >5,0

Speziell flr hochgerippte Betonstahlmatten aus der Zeit vor 1988 kann keine eindeutige Zu-
ordnung in die Duktilitdtsklassen A oder B erfolgen, da sie nicht die Bedingungen der Duktili-
tatsklasse A nach Tabelle 4 erfillen.

Neben charakteristischer Streckgrenze fyk und Duktilitatsklasse stellt die bezogene Rippenfla-
che f; eine weitere bedeutende KenngréRe gerippter Betonstéhle dar. Sie hat einen maRgeb-
lichen Einfluss auf den Bemessungswert der Verbundfestigkeit f,_ ..

Ab der normativen Einflhrung des Betonrippenstahls in DIN 1045:1972 [12] ist die bezogene
Rippenflache f in der jeweils entsprechenden Version der DIN 488 geregelt. Die bezogene
Rippenflache alterer Betonrippenstahle, die vor der normativen Einfiihrung 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 Rippenflache der ab 1972 in DIN 488 sowie der in
TGL 12530 geregelten Betonrippenstahle in Abhangigkeit vom Durchmesser der Bewehrung
enthalten.

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

Ts
[Mfmm?]

Mockenstahl

BSt 420 / Torstahl

St52 (St 48)

00

200

400 Isteg / Drillwulststahl

/r = -

Bemessungsiinien mit f,

300

200

100

| | 1 | | -
-
25 5 10 15 20 25 gl%]

Bild 1: Vergleich der Spannungs-Dehnungs-Linien von Betonstédhlen nach DBV-Merkblatt
Bauen im Bestand — Beton und Betonstahl [13]

"



8. Symposium Experimentelle Untersuchungen von Baukonstruktionen

3.3 Spannstahl

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

Neben Angaben zum Relaxationsverhalten und den MalRen und Oberflacheneigenschaf-
ten der Spannstahle werden zur Nachrechnung folgende charakteristische Eigenschaften
(5-%-Quantil) der Spannstéhle bendtigt: die 0,1-%-Dehngrenze fpw, die Zugfestigkeit fpk und
die Dehnung bei Hochstlast ¢ . Diese Angaben kénnen meist der zum Bauzeitpunkt gliltigen
Zulassung entnommen werden. In alteren
3:“;:’"“? Zulassungen mit Bezug auf DIN 4227 ist die
- 0,1-%-Dehngrenze oft nicht angegeben. Die
erste Kennzahl der Stahlgite stellt nicht fpm,
sondern die 0,2-%-Dehngrenze dar. Wenn
die 0,1-%-Dehngrenze bei der Nachrechnung
bendtigt wird, kann sie mit ausreichender
Genauigkeit aus den in den Zulassungen
angegebenen Spannungs-Dehnungs-Linien
der Spannstéhle ermittelt werden (vgl. Bild
2). Details hierzu sind im Sachstandbericht,
Kapitel 3.3.3, angegeben.

bon®

Als Ubersicht sind fur ausgewahlte Zeitpunk-
te (1958, 1966, 1975, 1983, 1991) die wich-
tigsten der in den jeweiligen Zulassungen
enthaltenen Materialkennwerte der bauauf-
Bild 2:  Graphische Ermittlung der fiir sichtlich (baupolizeilich) in der Bundesrepu-
die Nachweise im GZT benétig- blik Deutschland sowie der DDR zugelasse-
ten 0,1-%-Dehngrenze aus der in nen Spannstahle in tabellarischer Form im
Spannstahlzulassungen enthaltenen DAfStb-Sachstandbericht angegeben. Ex-
Spannungs-Dehnungs-Linie [1] emplarisch ist in Tabelle 5 ein Ausschnitt der
Ubersicht der 1958 in der Bundesrepublik
Deutschland zugelassenen Spannstahle und Spanndrahtlitzen dargestellt. Darliber hinaus sind
im Sachstandbericht auch Informationen zu Duktilitats- und Ermidungseigenschaften histori-
scher Spannstédhle angegeben.

03z Daheung in %
1 B e ST AT Brgemars

Die zur Querschnittsbemessung erforderlichen Spannungs-Dehnungs-Linien dirfen entspre-
chend [6] genutzt werden. KenngréRen kénnen dabei direkt aus der entsprechenden Zulassung
entnommen bzw. aus dort angegebenen Spannungs-Dehnungs-Linien grafisch ermittelt wer-
den. Wenn einzelne Grofien in der originalen Zulassung nicht in SI-Einheiten angegeben sind,
mussen sie mit dem genauen Faktor 1 kg/mm?2 = 1 kp/mm?2 = 9,81 N/mm?2 umgerechnet werden.

Mit der Einflhrung der Richtlinie fur die Zulassungsprifungen an Spannstéhlen, Ausgabe Juli
1971 [14], wurden Relaxationsversuche verbindlich. 1973 wurde erstmals in den Richtlinien
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fir Bemessung und Ausflhrung von Spannbetonbauteilen (DIN 4227:1973) die rechnerische
Berlicksichtigung der Spannungsverluste infolge Relaxation gefordert, weshalb Zulassungen
aus dem Zeitraum vor ca. 1973 keine Angaben zum Relaxationsverhalten enthalten. Fir solche
Spannstéhle werden im neuen DAfStb-Sachstandbericht Rechenwerte flr die Spannungsver-
luste infolge Relaxation angegeben.

4 Kennwerte alterer 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 glltiger Zulassung. Kapitel 4 des DAfStb-Sachstandberichts enthélt u. a.
Angaben zur maximalen Vorspannkraft wahrend des Spannvorgangs P, dem Hoéchstwert
des Mittelvyertes der Vorspannkraft P_ (x) unmittelbar nach Spannen und Verankern bzw.
nach dem Ubertragen der Vorspannung, zur Auswahl sofortiger Spannkraftverluste sowie
Parameter der Ermldungsfestigkeitskurven fir Spannstahl in Kopplungen und Verankerun-
gen.

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

5 Zusammenfassung

Die Zuordnung Uberlieferter Werkstoffkennwerte zu aktuellen Festigkeiten aufgrundlage vor-
liegender Planungsdokumente ist zumindest im Rahmen von Vordimensionierungen sinnvoll,
da dadurch eine Schéadigung der Tragstruktur durch Probekdrperentnahme vermieden wird.
Hierzu bildet der neue DAfStb-Sachstandbericht durch den umfassenden Uberblick tiber die
in Deutschland (einschliel3lich der DDR) verwendeten Betone, Betonstdhle und Spannstahle
eine gute Grundlage, sowohl fiir Hoch- und Ingenieurbauwerke als auch fir Briicken und Teile
von Bricken.

Fiir eine abgesicherte Nachrechnung wird insbesondere bei &lteren Bauwerken eine Uber-
prifung der vorliegenden Materialfestigkeiten am bestehenden Tragwerk unerlasslich sein.
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Dynamik von Stahlbetonbriicken -
Messprojekte aus dem Eisenbahn- und StraBenverkehr

Lutz Auersch’, Samir Said?

Kurzfassung. An drei Straf3enbricken unterschiedlicher Laénge und Bauart wurden
vor Inbetriebnahme ambiente Schwingungsmessungen mit bis zu 350 Messpunk-
ten durchgefiihrt, um auch hoéhere Eigenformen detaillierter zu ermitteln. An einer
Eisenbahnbriicke der Strecke Hannover-Wirzburg wurden bei Testzugfahrten mit
definierten Geschwindigkeiten verschiedene Resonanzanregungen beobachtet.
Dies wird mit dem Achsfolgespektrum des ganzen Zuges erklart, wobei eher spe-
zifische Frequenzausléschungen als Resonanzanregungen malf3geblich 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 Brlicken ist ein Aufgabenbereich, mit dem sich die BAM Bun-
desanstalt flir Materialforschung und -prifung bereits seit etwa 1985 beschaftigt [1]. Im For-
schungsvorhaben [2] wurden dynamische Untersuchungen an sieben sehr verschiedenen
Briicken in Berlin durchgefiihrt. An einer dieser Briicken, der sogenannten ,Westendbriicke”,
lduft seit 1994 bis heute ein Briickenmonitoring [3]. Eine Ful3géngerbriicke konnte komplett in
der Bauhalle der BAM in verschiedenen Schadigungsstufen untersucht werden [4]. Darlber
hinaus wurden in den 1990er Jahren fir eine Reihe von Briicken Schwingungsmessungen im
Neubauzustand durchgefihrt und flr spatere Vergleichsmessungen bereit gehalten (Bild 1).

e .

e S

Bild 1: Sidbriicke Oberhavel in Berlin-Spandau, ambiente Schwingungsmessung mit insge-
samt 334 Messpunkten

1 Dr.-Ing., BAM Bundesanstalt fiir Materialforschung und -prifung, Berlin
2 Dipl.-Ing., BAM Bundesanstalt fir Materialforschung und -prifung, Berlin
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Bild 2: Summenspektren (ANPSD) der Briicken

a) in Berlin-Spandau, b) bei Magdeburg, c) in Berlin-Mitte
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Einige Messergebnisse hierzu werden in diesem Beitrag dargestellt. Das Konzept all dieser
Briickenuntersuchungen ist in [5] beschrieben und inzwischen auch auf Windenergieanlagen
angewendet worden [6, 7].

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

2 Ambiente Schwingungsmessungen an StralBenbriicken
21 Mess- und Auswertemethoden

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

Alle gemessenen Zeitverlaufe werden in Zeitintervalle von 16 Sekunden zerlegt und die zu-
gehorigen Fourier-Transformationen berechnet. Die Amplituden der ermittelten Spektren
werden quadriert und durch das zugehorige 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 flr alle drei untersuchten Briicken dargestellt. Die Frequenzen, bei denen
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Maxima auftreten, werden als Eigenfrequenzen betrachtet, die nachfolgend hinsichtlich der
Eigenformen ausgewertet werden.

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

2.2 Sidbriicke Oberhavel in Berlin-Spandau

Die Briicke besteht aus zwei Stahl-Kastentragern (h x b = 1,3 m x 1,8 m) mit biegesteifen
Quertragern, die im Abstand von 4,125 m angeordnet sind, und einer Betonfahrbahnplatte.
Der Uberbau spannt sich als Durchlauftrager mit Stiitzweiten von 3 x 33 —66 — 3 x 33 m und
hat somit eine Lange von insgesamt 264 m. Die Gesamtbreite betragt 18 m. Unter den beiden
Kastentragern befinden sich Punktkipplager, an den mittleren zwei Pfeilern sind die Lager mit
Schwingungsdampfern versehen.

Es wurden zehn Messreihen mit jeweils
33 Messpunkten, die entlang einer Bricken-
héalfte im Abstand von 4,125 m angeordnet
waren, durchgeflhrt.

f= 122 Ha

Uber den gesamten Messzeitraum wurden
zusatzlich vier Referenzmesspunkte auf der
Fahrbahn und vier weitere Messpunkte im

l.ﬂiﬂm

R

a#«yw Z;;;m

Bild 3:  Eigenformen der Siidbriicke Ober-
havel in Berlin-Spandau.

Bereich der zwei mittleren Auflager mess-
technisch erfasst. Damit ergeben sich insge-
samt 334 Freiheitsgrade zur Darstellung der
Eigenformen.

Fur die Stdbricke sind im Bild 3 fiinf 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 hauptsachlich eine Biegeschwingung und die zweite eine
Torsionsschwingung dar. Die dritte Eigenform ist gepragt von den Biegeschwingungen der
auReren Felder, wobei die rechten Felder etwas starker als die linken schwingen. Die nachste
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
gepragt. Im Mittelfeld bildet sich die vierte und in den benachbarten Feldern die zweite Biege-
eigenform aus.
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2.3 Autobahnbriicke iiber dem Elbeabstiegskanal bei Magdeburg

Diese Bricke ist als Stabbogenbriicke mit Stahlbetonverbundplatte (Stahl-Hohlkastentrdger mit
biegesteifen Quertragern und Betonfahrbahnplatte) ausgeflihrt. Sie wurde als Einfeldbauwerk
mit einer Gesamtlange von 96 m (Stldtzweite 92 m) und einer Gesamtbreite von 21 m gebaut.
Die Scheitelhdhe des Bogens Uber der Fahrbahn betrdgt 15 m. Der Bogenquerschnitt besteht
aus einem zweizelligen Kasten mit einer Breite von 1,4 m und einer Héhe von 0,9 m. Die Han-
gestangen haben ein Durchmesser von 0,1 m und sind im Abstand von 6,86 m angeordnet. Die
Dicke der Fahrbahnplatte variiert in Langsrichtung zwischen 0,32 m in Briickenmitte und 0,6 m
Uber den Auflagern. Die Lagerung erfolgt Uber Punktkipp- und Punktkippgleitlager.

Bei dieser Bricke wurden an der Fahrbahn-
platte finf Messreihen mit je 27 vertikalen
Messpunkten und an den Bogen drei Mess-
reihen mit je 2 x 9 vertikalen und 2 x 9 horizon-
talen Messpunkten aufgebaut, erganzt durch
sechs Referenzmesspunkte an der Fahrbahn-
platte und an den Bogen sowie 12 Messpunk-
te an den Auflagern. Dadurch ergeben sich
insgesamt 255 Freiheitsgrade, die sich auf die
Fahrbahnplatte (135 vertikale), die Bricken-
bogen (jeweils 54 vertikale und horizontale)
und die Lager (12 vertikale) verteilen.

Die erste Eigenform der Autobahnbriicke ist
hauptséchlich von der horizontalen Bewe-
gung des linken Bogens bestimmt, wahrend
die andern funf Eigenformen von der Fahr-  Bild 4: Eigenformen der Autobahnbriicke
bahn gepragt sind (Bild 4). Bei den Schwin- bei Magdeburg

gungsformen mit den Eigenfrequenzen

f=1,1;1,71 und 3,48 Hz weist die Fahrbahn-

platte maRgeblich Biegeschwingungen mit zwei, drei oder vier Schwingungsmaxima auf. Bei
f = 2,62 Hz schwingen die beiden Trager uneinheitlich in der ersten und vierten Eigenform
und es treten erhebliche Verformungen Uber die Plattenbreite auf. Bei f = 6,23 Hz hat man
schlieflich die vierte Torsionseigenform.

2.4 Kronprinzenbriicke in Berlin-Mitte

Die Kronprinzenbricke hat eine Gesamtldnge 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 Quertrager stitzen sich im Abstand von 2,75 m auf den
mit der Briicke an den Enden und in der Mitte schubsteif verbundenen zwei Bogenrohren
mit einem Durchmesser von 0,37 m ab. Die Lager sind als ldngsverschiebliche Kalottenlager
ausgeflhrt, die die Krafte auf Stahlpyramiden abtragen. Widerlager und Mittelpfeiler wurden
auf Betonpféhlen gegriindet. An der Fahrbahnplatte entlang der Briicke wurden im Abstand
von 4,1 m bzw. 7,1 m finf Messreihen mit je 29 Geophonen aufgebaut. Zuséatzlich wurden
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Bild 5:  Eigenformen der Kronprinzenbriicke
in Berlin-Mitte

an der Fahrbahnplatte zwei Sensoren als
Referenzmesspunkte wahrend 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 Kronprinzenbriicke 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 Briicke bei den letzten beiden Eigenfrequenzen nicht symmetrisch.

3 Eisenbahnbriicke unter Zugverkehr

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

iD EEEEEEEE] q] P EEEEEEEEIY

[+T+] [+] [+T+] [+]+]

Bild 6: Spannbeton-Eisenbahnbriicke bei
Wiirzburg

(StUtzweite 43 m), die gelenkig auf Elasto-
merlagern aufgelagert ist (Bild 6). Neben
den Fahrwegschwingungen an mehreren
Schienen und Schwellenpunkten wurden
die Brlckenschwingungen auf der westli-
chen, vom Messzug befahrenen Seite an
finf &quidistanten Messpunkten gemessen.
Bei den Impulsversuchen und dem beidsei-
tigen Standardzugverkehr wurden zusétzlich
drei Messpunkte auf der Ostlichen Seite ge-
messen, so dass auch Torsionsschwingun-
gen der Brlcke erfasst wurden. Es wurde
ein Messzug bestehend aus einer Lok, flinf
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 Briicke beobachtet.
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3.1 Experimentelle Beobachtungen

Bild 7 zeigt die Zeitverlaufe von Messzuglberfahrten Uber die Briicke mit verschiedenen Ge-
schwindigkeiten v, = 100 km/h und v, = 160 km/h, wobei jeweils der Zeitausschnitt aus-
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Bild 7: Zeitverldufe der Zugliberfahrten mit 100 km/h (links) und 160 km/h (rechts) an den
Sechstel-, Drittel-, Mittel-, Drittel- und Sechstelpunkten der befahrenen Brlickenseite
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Bild 8: Die ersten Eigenformen der Eisen-
bahnbrticke:
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

gewdhlt wurde, bei dem der mittlere Teil
des Zuges die Briicke passiert. Man kann in
beiden Fallen eine klare Resonanzanregung
beobachten. Bei der langsameren Geschwin-
digkeit sind alle Messpunkte auf der Bricke
in Phase und es handelt sich um die erste
symmetrische Eigenform der Briicke. Bei der
héheren Fahrgeschwindigkeit sind das Nord-
und Stdende der Briicke in Gegenphase und
in der Mitte der Brlcke 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

Zuglberfahrten dominieren, verschieden:
f=7Hzbeiv, =100 km/h und f = 11 Hz bei
v, = 160 km/h.

Eine einfache Modalanalyse wurde mit dem Nachschwingen der Briicke nach den regularen
ICE-Uberfahrten durchgefiihrt. 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 Eisenbahnbriicke durch eine Achslastfolge

Um den Effekt von Zuglberfahrten zu untersuchen, wird zunachst die Briickeniberfahrt einer
einzelnen Achse betrachtet. (Es wird hier also das einfachere und konservativere Bewegte-Las-
ten-Modell und nicht das aufwandigere Zug-Brlicken-Interaktions-Modell, z. B. [14], verwendet.)

Fir jede Eigenform j der Briicke mit der Eigenkreisfrequenz o, und der normierten Amplituden-
funktion w;(x) gilt die Differentialgleichung (1) im Zeitbereich oder die Fourier-transformierte
Gleichung (2):

m; (o]u, +2Dimu, - ’u™ ) =F(t) 0

m, (o] +2Diw’ - o’ )u (0)=F (@)

(2)

Aus Gl. (3) erhalt man die Ubertragungsfunktion der j-ten Eigenform fiir die Verschiebungen
oder die Schwinggeschwindigkeiten:

u (@) 1
; =G (w)= bzw. (3)
Flo) (@) m; (tuf +2Dio] - wz)
v (@) iw
i =H. —
F, (@) ! (w] m, ((y_,.z - 2D.r'a.=1.2 - (02)
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5 10 15
f(Hz)

Bild 9: StoBantwort und Admittanz fiir die Briickeneigenschwingung mit 7 Hz und Démpfun-
genvonD =5, 7und 10 %

Die Admittanz H(w) ist fur die Eigenfrequenz von 7 Hz und flr verschiedene Dampfungen in
Bild 9 zusammen mit der Stof3antwort dargestellt. Die Breite des Uberhohten Resonanzbe-
reichs nimmt mit der Dadmpfung zu und liegt hier bei df = 1 bis 1,5 Hz. Entscheidend flr 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 geméaR
Gl. (4) und Gl. (5) berechnet:

F(t)=[F(t)8(x—vit)w, (x)dx = F (t)w, (v;t) (4)

F (@)=FFT{F(t)w, (v;t)} = F (@)-W, (@) (5)
Gleichung (4) besagt, dass aus der ortsabhédngigen Eigenfunktion vvJ(x) mit der Fahrgeschwin-
digkeit eine zeitabhdngige Funktion w(x = v;t) wird, mit der die zeitabhangige bewegte Achs-
last multipliziert, das heiRt gewichtet wird. Im Frequenzbereich bedeutet dies, dass das Achs-
lastspektrum F(w) mit dem Spektrum der Eigenform Wj(w) gefaltet wird.

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

F(@)=F; FFT{w, (v;1)} = FW, (o) (6)
Man erhélt also unmittelbar das jeweilige Eigenformspektrum V\/J(u)), das fur eine zur Bri-
ckenmitte symmetrische Eigenform symmetrisch, bei der antimetrischen zweiten Eigenform
hingegen antimetrisch ist.

Die tiefen Frequenzen enthalten grofse Amplituden, die mit dem langsamen Impuls der ge-

samten BrickenUberfahrt der statischen Last zusammenhangen. Der Hauptfrequenzbereich
der BrickenUberfahrt liegt zwischen 0 und 1 Hz fir die 1. Eigenform und zwischen 0 und
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Bild 10: Modale Kréfte als Zeitverldufe und
Spektren, bei der Uberfahrt einer
statischen Last mit v, = 100 km/h, a)
erste und b) zweite Eigenform, und
infolge von harmonischen Lasten
mit ¢) f = 7 Hz fiir die erste Eigen-
form und d) f = 11 Hz fiir die zweite
Eigenform. Alle Ergebnisse sind fir
starre und elastische Auflagerung
dargestellt

F (0)=FW, (0 o)

1,4 Hz bei der 2. Eigenform. Diese Frequen-
zen sind deutlich tiefer als die Eigenfrequen-
zen der Brlicke, so dass in diesem Fall keine
Resonanzanregung aufgrund des Brlcken-
Uberfahrtimpulses auftritt.

Die hoheren Frequenzen entstehen durch die
UnregelmaRigkeiten bei der Auf- und Abfahrt
der statischen Lasten an den Brliickenenden.
Bei der gelenkig gelagerten Briicke hat man
einen Knick der Biegelinie, im Falle der elas-
tischen Auflager ergibt sich zusatzlich ein
Sprung am Brlickenanfang und am Brlicken-
ende. Beide Félle einer gelenkig gelagerten
Bricke auf starren oder elastischen Lagern
sind im Bild 10 dargestellt. Der zusétzliche
Sprung von 15 % des Verschiebungsmaxi-
mums ergibt hochfrequente Amplituden, die
funfmal groRer als bei den starren Briicken-
auflagern ausfallen. Die Spektren weisen
sehr starke Schwankungen auf, die auf der
konstruktiven oder destruktiven Superposi-
tion der Brlckenauf- und -abfahrt beruhen.
Diese Schwankungen erfolgen entsprechend
der Uberfahrtdauer T in einem Abstand von
df = 1/T =0,7 Hz, der kleiner als die Bandbrei-
te der Brlickenresonanz ist, so dass sie sich
bei der Brlickenantwort ausmitteln.

Fir die harmonische Last F, mit der Kreis-
frequenz w, 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 gewahlt. Aus einer ein-
zelnen Anregungsfrequenz wird durch die Gewichtung mit der Eigenform ein Frequenzband,
dessen Bandbreite der doppelten Bandbreite des Uberfahrtimpulses entspricht, also df = 2 Hz
fr die erste und df = 2,8 Hz fir die zweite Eigenform. Bei einer breitbandigen dynamischen
Anregung, wie etwa durch die Storgrofien in Bild 11 a), machen sich diese Amplitudenumver-

teilungen allerdings kaum bemerkbar.

Die dynamische Anregung der Briickenschwingungen erfolgt hauptsachlich durch die Unre-
gelmaRigkeiten s des Gleises. Diese GleisstorgrofRen sind aus den Fahrzeugmessungen be-
kannt, die Spektren fir das Schottergleis auf der Briicke sind in Bild 11 a) dargestellt. Aus den
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Bild 11: a) Gemessene Gleislagefehler O am Messort Ebene, O auf der Bricke, A im Tunnel
(Feste Fahrbahn), b) Schwingungen des Briickengleises bei der Uberfahrt des Mess-
zuges mit v, =0 160, O 125, A 100, + 80, x 63 km/h

Storgrofienamplituden von s = 0,2 und 0,7 mm bei den interessierenden Frequenzen 7 und
11 Hz lassen sich mit der Radsatzmasse m, dynamische Kréafte von ungefahr
Foo m By = mﬁ(ufs({c{,.] ~1kN (8)

ableiten, vergleiche Bild 10 unten. Die Amplituden infolge der Gleisunregelmafigkeiten sind in
etwa gleich groR wie die Amplituden infolge der Brickenauf- und -abfahrt.

a) 100
sol
s
2 0
<
_50-
1005 0.2 0.4 06 08
t(s) 15
b) 100
50
£ o
o<
501
100¢ L)
0.2 0.4 086 0.8

t(s)

“o 02 0.4 08 08
t(s)

[ 02 04 o0s 08" i
tis) f(Hz) "o 0.1 02 03 04 0 5 10 15
t(s) f{Hz)

Bild 12: Wie Bild 10, jedoch mit v, = 160 km/h  Bild 13: Wie Bild 10, jedoch mit v, = 300 km/h
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In den Bildern 12 und 13 sind die statischen und dynamischen Kraftkomponenten fir die ho-
here Fahrgeschwindigkeit von 160 km/h und flr eine hohe Fahrgeschwindigkeit von 300 km/h
dargestellt. Man erkennt deutlich, dass die Spektren mit zunehmender Zuggeschwindigkeit
aufgeweitet werden. Das deutlich groRere, tieffrequente Uberfahrtspektrum nahert sich bei
300 km/h der Grundeigenfrequenz von 3,7 Hz an. Bei noch héheren Geschwindigkeiten oder
klrzeren Briicken trifft das Uberfahrtspektrum Wj(w) auf das Resonanzspektrum H (w) und
grolRe Uberhéhungen sind maoglich.

Nicht nur das tieffrequente Uberfahrtspektrum wird breiter, sondern auch die Schwankungen
im hoherfrequenten Spektrum. Damit sind noch weitere Verstarkungen oder Reduzierungen
moglich, je nachdem ob die Resonanzkurve mit ihrer Halbwertsbreite vollstandig in einem
Maximalwert- oder Minimalwertbereich liegt. Diese Art von Resonanzen und Ausldschungen
sind jedoch bei den vorliegenden Messungen wegen der geringeren Zuggeschwindigkeiten
und den damit schmalbandigeren Spektrumsschwankungen nicht mdoglich.

Die beobachteten Resonanzanregungen kénnen demnach bei diesen Briickenmessungen nur
durch die Uberlagerung mehrerer Achsen entstehen. Der Abfolge der Achsen im Zeitbereich
F(t), GI. (9), mit verschiedenen Verzégerungszeiten T, entspricht im Frequenzbereich einer Uber-
lagerung von komplexen Exponentialfunktionen exp(iwT,), Gl. (10), und man erhélt ein Produkt
des ursprunglichen Lastspektrums F (w) einer Achse mit dem Achsfolgespektrum X(w).

n (9)
FO-5A(-T)
F(w) :ZFU(.@)B o :Fg[ru)ge = F (o) X (@) (10)

Das spezifische Achsfolgespektrum des eingesetzten Messzuges ist im Bild 14 fir die beiden
interessierenden Zuggeschwindigkeiten als Zeitverlauf und (Fourier-)Spektrum, im Bild 11 b)
zusétzlich als gemessene Terzbandspektren fir alle Zuggeschwindigkeiten dargestellt. Man
findet ein Maximum bei 7 Hz fir 100 km/h und ein Maximum bei 11 Hz fir 160 km/h, also
jeweils nahe bei den betrachteten Eigenfrequenzen. Das Maximum ist jeweils die grofdte 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 fir die
Fahrgeschwindigkeit von 160 km/h und nahe 11 Hz fir 100 km/h. Darlber hinaus findet man
diese Minima schon bei einer einzelnen Lokomotive, siehe Bild 14 ¢) und d). Man kann somit
schlussfolgern, dass die Achsfolgespektren entscheidend fir die Anregung beziehungsweise
Unterdriickung der einzelnen Briickeneigenschwingungen sind. Die Achsfolge ergibt Minima
und Maxima, die zu den Messbeobachtungen passen, wobei die Ausléschung durch die Achs-
folge offensichtlich die gréRere Bedeutung hat [15]. Isolierte Maximalwertspitzen findet man
im Achsfolgespektrum nur bei speziellen, sehr regelméaligen Zigen [16].

Die hier diskutierten Achsfolgespektren stehen im Zusammenhang mit den Zugsignaturen in
den UIC-Regeln [17], die als Funktion der Wellenlange ausgedrickt werden. Kleine Wellenlan-
gen beziehungsweise héhere Frequenzen sind dabei allerdings unterreprasentiert, obwohl sie
wie bei dem vorliegenden Beispiel durchaus von Bedeutung sein kdnnen.
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Bild 14: Achsfolge des Versuchszuges mit
v, = a) 100 und b) 160 km/h, ¢) und
d) der Lokomotive mit 100 und
160 km/h, jeweils Zeitverlauf und
Spektrum

Abschliel3end zeigt Bild 15 die Maximalamplituden aller Messzugfahrten. Man verzeichnet
eine leicht Uberproportionale Amplitudenzunahme mit der Zuggeschwindigkeit.
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Messtechnische Uberlegungen bei Fallversuchen

Tino Kihn'

Kurzfassung. In diesem Beitrag werden prinzipielle Untersuchungen an der
200-kJ-Fallanlage des Instituts fir Massivbau der TU Dresden vorgestellt.
Besonderer Wert wird dabei auf einige Aspekte der hochdynamischen Prifung
von steifen Bauteilen, wie Betonplatten, gelegt. An einigen Beispielen werden
Details der Priifung nadher beleuchtet und die komplexe Interaktion zwischen Priif-
anlage, Prifling 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 Einfilhrung

Im vorliegenden Beitrag werden einige Aspekte umfangreicher Forschungsarbeiten zur Er-
mittlung des Schéadigungsverhaltens 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
Schadigungsverhaltens von strukturnahen Bauteilen, in diesem Falle von ebenen Platten,
welche hierflr in einer geflhrten Freifallversuchsanlage getestet werden.

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

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

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

Die hohe Geschwindigkeit bei dynamischen Experimenten fihrt wahrscheinlich zu einem
Dehnrateneffekt in Form einer entsprechenden Festigkeitssteigerung beim Werkstoff Beton.
Dies wurde bereits von mehreren Autoren sowohl flir den Druckbereich, z. B. [1], als auch im
Zugbereich, z. B. [2], postuliert. Unabhangig davon kann dieser Effekt in numerischen Model-
len, beispielsweise als eine Art Viskositdt oder Dampfung bei niedrigen Dehnraten oder als
Risséffnungstragheit bei hdheren 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 dauRerst schwierig, Kennwerte aus dynamischen Experimenten auf die Realitat
oder in entsprechend allgemeinglltige Berechnungsmodelle zu Gberfihren [4].

Wie in vielen experimentellen Fallversuchen in der Vergangenheit, z. B. [5], leider gezeigt wer-
den konnte, ist die genaue Kenntnis Uber die Interaktion von Anlagentechnik und Versuchs-
koérper entscheidend fur die Bewertung von Versuchen, um verwertbare und allgemeingultige
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 Geflhl fur die globale Reaktion, ohne experimentell bedingte Stérungen [6].

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

21 Die Versuchsanlage

Entsprechend der gestellten Projektanforderungen wurde am Otto-Mohr-Laboratorium der
TU Dresden eine neue Anlage fir hohe Fallenergien im Treppenhaus eines bestehenden Ge-
bédudes konzipiert und realisiert. Mit einer Fallhdhe 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 x 3 m groRen Spannfeld lassen sich Bauteile entsprechender Grofie fixieren und
belasten. Mit Auftreffgeschwindigkeiten von bis zu 15 m/s und einem flexiblen System von
Impaktoren ldsst sich ein breiter Bereich dynamischer Versuche unterschiedlichster Schadi-
gungsformen abdecken. Neben den reinen Freifallversuchen lassen sich mit der Anlage auch
deutlich héhere Geschwindigkeiten mit beschleunigten Projektilen realisieren. Hierflr lasst
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sich zusatzlich ein Beschleuniger senkrecht in das 4-stdckige Gebadude integrieren. Mit Hilfe
von zwei parallelen Druckluftbehéltern mit einer Kapazitat von je 500 | 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 hierfir steht ein breites Sortiment zur Verfligung und ermaog-
licht die flexible Anpassung an verschiedenste Prifaufgaben. Die maximale Projektiimasse ist
hierbei in etwa auf ca. 100 kg beschrénkt. Je nach Gewicht und Ladedruck lassen sich somit
Auftreffgeschwindigkeiten von ca. 150 m/s realisieren.

Die Kombination beider Techniken ermoglicht 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 kdnnen mit der bestehenden Anlage durchgeflhrt werden.
Das Spannfeld ermdglicht einen flexiblen und systematischen Priifaufbau. 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 Federh6he und der Stei-
figkeit je nach Versuchsanforderung.

Bild 1 zeigt den Aufbau des Priiffeldes im unteren Bereich des Geb&udes mit einer zerstorten
1,5 x 1,5 m grofden Betonplatte, dem Fallschlitten mit 100-mm-Impaktor und den vertikalen
Flhrungen zur linken und rechten Seite. Neben dem Impaktor in der Mitte sind die zwei Not-
falldéampfer zu erkennen, welche im Falle des Durchstanzens der Probe die restliche Energie
abbauen und weitere Zerstorung verhindern.

Bild 1: Ansicht des Spannfeldes mit Fallschlitten und zerstérter Probe Foto: Tino Kiihn
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2.2 Energie und Impulsbetrachtungen

Statische Experimente werden in der Regel kraft- bzw. weggesteuert durchgefihrt. Freifall-
versuche sind hingegen rein energiegesteuerte Experimente, welche nur tber ihre Fallmassen
und Fallhéhen beeinflusst werden kdnnen. Die Energie E ist mit der potenziellen Energie bei
gegebener Hohe 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:

v=+2-g-h (M

t= |— (2)

Der durch den Impaktor erzeugte Impuls wird wahrend der Kontaktzeit teilweise in den Pro-
bekdrper Ubertragen, wobei die Ldnge und die Beschaffenheit der Probekorper wichtige Ein-
flussgrofRen hierflr sind. Ignoriert man diese und diverse Oberflacheneffekte vorerst, ergibt
sich die resultierende Impaktorgeschwindigkeit v, nach dem Aufprall zu:

MV, Mg Vs —mg - (v, — V)

vy =k (3)
i m, +mg
und die Geschwindigkeit vy, des Prifkérpers mit:
m, v, +mg-ve —m, (Vs =V
Vg =k- (] s Vs I ( s /) 4)

m, + Mg

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 flr das Beispiel
experimentell ermittelbare Stofdzahl k = 0,1 gilt in etwa flr den Referenzversuch fir 2 m
Fallhohe bei einer Fallmasse von 800 kg fir eine C40-Betonplatte mit einer Geometrie von
1,5x 1,5 x 0,3 m. Sie fihrt zu einem geringen Rickprall des Impaktors mit einer Geschwindig-
keit von v, = -0,48 m/s und einer resultierenden Probekdrper- und Fundamentgeschwindig-
keit von v, = 0,14 m/s. Die weiche Lagerung der seismischen Masse erlaubt unter BerGcksich-
tigung der Nichtlinearitdt der Federsteifigkeiten die genaue Bestimmung der resultierenden
Geschwindigkeiten und Beschleunigungen und eine erste integrale Beurteilung des Schéadi-
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 zusatzlichen Stabilisatoren gelagert. Druck und Hub sind
regelbar, was eine definite Abstimmung des Fundamentes auf den Versuch ermaoglicht. Im
Beispiel erfahrt die Masse eine Auslenkung von 24 mm innerhalb einer Zeit von ca. 200 ms.
Die Federkennlinien sind nichtlinear und von geometrischen Anderungen bei verschiedenen
Huben und vom entsprechenden Druck bei variabler Temperatur abhédngig. Dies flUhrt zum
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Beispiel zu einer statischen Druckbelastung von pg = 3,1 bar bei 235 mm Hublédnge, 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 flir den Beispielversuch
eine zusatzliche Kraftamplitude von 5,5 kN aus der Massenbeschleunigung flr jede Feder
ableitbar. Das Pneumatiksystem stellt hierbei wahrend des Versuches einen geschlossenen
Kreislauf dar, was zu einer Kompression im Gesamtsystem flhrt. In diesem Fall ist das isen-
trope Druck-Volumen-Verhéltnis vereinfacht gegeben durch:

_ ps(hs) Vs (hs)®

[ e — (5)
\/D

mit einem statischen Druck pg(h,), dem statischen Federnvolumen V (h,) sowie p, und V, als

deren dynamische Anteile. Der freie Parameter k ist der bekannte Isentropenexponent und fir

trockene Luft k = 1,4. Im Beispiel erhoht sich der Druck auf p, = 3,7 bar mit einer Reduzierung

des Hubes auf 210 mm. Die Temperatur in den Federn erhéht sich wahrend der Kompression.
Unter der Annahme einer adiabaten Zustandsdnderung ergibt sich der Zusammenhang aus:

=T (6)

mit Tg und T, jeweils als Temperaturen flir den statischen und dynamischen Belastungsfall.
Im Beispielexperiment erhéht sich die Temperatur um 41 K bei einer angenommenen Umge-
bungstemperatur von 20 °C. Weiterhin ist die Volumenanderungsarbeit aufgrund der Kom-
pression mit:

K-1
dW:—ps-vs.[1_(vs] ] o)
x—1 Vy

gegeben. Fir das Beispiel ' 0

ermittelt sich eine Arbeit

von 1,8 kJ flr jede Feder, J za

was bedeutet, dass nur ca.

65 % der Fallenergie in den "

Fundamentfedern wirksam E

werden. Bild 2 zeigt die ge- E %

messenen Fundamentdaten 3

fir das Beispiel, welche § £

sehr gut mit den rein ana- E mg

lytischen Annahmen Gber-

einstimmen. Die Kenntnis 20

Uber die Fundamentreaktion

ermaoglicht einen ersten Hin- a0

weis auf das global definier- o 00 a0 00 B0 o

bare Schadigungsverhalten Zait {ms)

fir den Plattenaufprall. Bild 2:  Druck und Verschiebungsverlauf des beschleunigten
Fundamentes
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24 Zweitschlagverhinderung

Nachdem sich das Fundament prinzipiell entsprechend Gleichung (4) verhélt, kénnen die Re-
aktion des Impaktors und seine Geschwindigkeit anhand von Gleichung (3) bestimmt werden.
Eine Zunahme der StoRzahl flihrt hierbei zum Rickfedern mit entsprechend negativen Ge-
schwindigkeiten. Im Beispielexperiment flihrt die negative Geschwindigkeit v . ebenfalls zur
Richtungsénderung des Impaktors, gefolgt von einem zweiten Schlag bzw. von haufigeren
Schlagen bis zur vollstandigen Umsetzung der im Impaktor gespeicherten Energie. Um diese
Einflisse 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 flir Experimente mit hohen Steifigkeiten bzw.
sproden Werkstoffen wie Beton nur der erste Schlag wirklich relevant sein. Die Lange des
Schlages ist durch die Lange des Impaktors bestimmt und ergibt sich unter Annahme linear
elastischer Kompression und Expansion mit:
/
t=2.-L (8)

G
mit der Impaktorlange I, und dessen Wellenausbreitungsgeschwindigkeit ¢, welche durch:

E-(1-n) (@)
p-(1-u-2-4)

seinen Elastizitdtsmodul E, seine Querkontraktionszahl p und seine Massendichte p gegeben
ist. Mit einer longitudinalen Wellenausbreitungsgeschwindigkeit von ca. ¢, = 5500 mm/ms
liegt die Impulslange fir das Beispiel bei ca. t, = 0,274 ms. Berlicksichtigt man vorerst wei-
terhin ein rein elastisches, ungeschadigtes Verhalten der Proben, ergibt sich die maximale
Spannung unabhéangig von der Masse des Impaktors mit:

1
S,=§-p~0/~v, (10)

Die Impaktorspannung fir das Beispiel betragt S, = 134 MPa, welche Uber die Impaktflache
in die Impaktorkraft von F = 1,1 MN resultiert und somit eine maximale mogliche Beanspru-
chung definiert.

In Bild 4 werden die gemessenen Impaktorkrafte wéahrend der ersten 4 ms fir piezoelektri-
sche Dehnungssensoren (oben) und flr 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 Uiberlagerte Schwingung
Uber dem ca. 1 ms langen Hauptimpuls sichtbar. Die Gesamtsteifigkeit des Impaktorsystems
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Bild 3: Spannungszustand des Impaktors zu unterschiedlichen Zeitpunkten

kann verandert werden, um das Belastungsverhalten zu modifizieren und beispielsweise die
Belastungsdauer und die Impulsform variabel an das Prifobjekt anzupassen. Dies erfolgt bei-
spielsweise durch zusatzliche Lagen zwischen den Impaktoren und den Zusatzmassen oder
durch Veranderung der Federsteifigkeiten und -wege am Fallschlitten.
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Bild 4: Kraftverldufe am Impaktor flir piezoelektrische und widerstandsbasierte Sensoren
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3 Prinzipielles Plattenverhalten

Bis zu diesem Punkt erfolgte die Betrachtung des auReren Systems durch eine Abstraktion
des Probenverhaltens mit Hilfe der StoRRzahl k = 0,1, welche fiir den vorliegenden Fall Giltig-
keit hat. Die Probe ist auf der Fundamentmasse mit vier Festlagern fixiert, welche gleichzeitig
als Kraftmesszellen dienen. Dies ermdglicht eine duf3erst 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, wahrenddessen die Bewegung des Fundamen-
tes erst ca. 100 ms spéater beginnt. Die Lagerung kann demzufolge flr diese Zeit steif und un-
verschiebbar in vertikaler Richtung betrachtet werden. In Bild 5 sind die Belastungsbedingun-
gen der Platte wahrend des ersten Belastungsimpulses auf den Punkt A (obere Plattenmitte)
skizziert. Mit Gleichung (9) ergibt sich die longitudinale Wellenausbreitungsgeschwindigkeit in
der Betonprobe mit ca. ¢, = 4.025 mm/ms. Mit einer Probendicke von H. = 300 mm ergibt
sich die Zeit der ersten Wellenreflektion t. = 0,075 ms. Zu dieser Zeit erreicht die induzierte
Druckwelle die Unterseite am Punkt B und reflektiert als Zugwelle zurlck.

In Bild 6 sind die numerischen Ergebnisse des zeitlichen Verlaufes der vertikalen (SYY) und
horizontalen Spannungskomponenten (SXX) in den Punkten A und B fir einen kurzen Impuls
dargestellt. Die sphéarische Ausbreitung der Wellenfront fihrt in der Platte zur Reduzierung
der Spannungsamplitude mit zunehmendem Abstand r zum Impulsursprung mit annéhernd
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. Schadigung oder Plastifizierung ist in diesem Beispiel
unterdrlckt. Ein Eindringen des Impaktors (rot) ist wahrend der Belastungszeit (blau) mit deut-
lich grofieren 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

0.1 m Jat—|
primare Wellen

P(t) C DEF

YOIV
=, *,
A

N
Y

0.3m —fa—

_|-1 A 1.5m D-I

Bild 5: Prinzip zur elastischen Wellenausbreitung in der Platte

38



Kiihn: Messtechnische Uberlegungen bei Fallversuchen
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Bild 6: Berechnete Spannungsverldufe wéahrend der ersten ca. 1,4 ms
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Bild 7: Berechnete Verschiebungen wéhrend der ersten 1,4 ms
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dem (A) und (B) nahezu die gleichen vertikalen Verschiebungen mit vertikal oszillierenden
Schwingungen aufweisen. Hieran schliefst sich eine globale Verformung mit einem ersten
Maximum bei ca. t = 1 ms an, welche mit der Periodenzeit der natlrlichen Eigenmoden kor-
respondiert. Vergleicht man dies mit Bild 4, erkennt man die sehr gute Ubereinstimmung der
Impulsbelastungszeit mit der globalen Plattendurchbiegungszeit, was in diesem Falle zu einer
eher statischen Bewertung mit Biegezugversagen flihren wiirde.

4 Experimentelle Ergebnisse
41 Experimenteller Versuchsaufbau

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

QO Probekoérper
Q Betonklasse: C40 (C35/45)
O Plattengeometrie: 1,5 x 1,5 x 0,3 m
Q Bewehrung: BSt 500, @_ 10/10 cm, kreuzweise
Q Betondeckung: 25 mm

Q  Impaktor

Fallhéhe: 2 m

Fallmasse: 800 kg
Impaktorlange: 750 mm
Impaktordurchmesser: 100 mm
Impaktorform an der Spitze: flach

ocoood

Q Fundamentdaten
Q Gewicht zuzlglich Auflager: ca. 32.000 kg
O statische Auslenkung: 235 mm bei 3,1 bar Federdruck

Die Messdatenerfassung erfolgt standardmaRig fir die Impaktorkrafte und Beschleunigun-
gen in dessen Spitze, wobei die Krafte parallel mit piezoelektrisch- und widerstandsbasierten
Sensoren erfasst werden. Das Fundamentverhalten wird anhand des zeitlichen Verlaufes sei-
ner Verschiebungen, Beschleunigungen und Federdrlicke vollstéandig erfasst. Die Erfassung
der Probenreaktion erfolgt durch Messung der Lagerkrafte zwischen Fundament und Probe,
wobei auch hierflr redundant jeweils piezoelektrische Sensoren, Halbleiter- und klassische
DMS eingesetzt werden, um geringe quasistatische Anderungen genauso gut wie hochdy-
namische erfassen zu kénnen. Die Daten werden Ublicherweise mit einer Samplingrate von
2 MHz fir den relevanten Zeitbereich von einer Sekunde aufgezeichnet, wofir ein 24-Kana-
le-Erfassungssystem zur Verfligung steht. Zusatzlich werden zwei Hochgeschwindigkeitska-
meras getriggert, um direkte dreidimensionale Verschiebungs- und Verformungsmessungen
auf der Probe zu ermaoglichen.

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

Der Einfluss der Impaktorldange konnte bereits rein analytisch gut beschrieben werden. Die
Form der Impaktorspitze spielt allerdings eine deutlich gréRere Rolle im Hinblick auf das Scha-
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 Schadigungsverhaltens 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 Schadigungsmechanismen. Die flache Impaktor-
spitze fahrt zu einem reinen ringférmigen Ausstanzen, wohingegen mit geringer werdendem

Spitzenradius eine Zunahme der Oberfladchenschadigung durch entsprechende Abplatzungen
zu verzeichnen ist.
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Bild 8: Einfluss der Impaktorform auf die Schéadigung an der Auftreffseite zum Zeitpunkt
100 ms Fotos: Tino Kiihn

Eine genauere Betrachtung der Impaktorkraftverlaufe in Bild 9 zeigt die hohen Werte mit
ihrem Maximum in Druckrichtung bei ca. 534 kN fir das flach, 187 kN fir das halbrund und
152 kN fur das spitz zulaufende Impaktorende. Die Beschleunigungsverlaufe sind mit Maxima
bei ca. 4.000 g recht gering fir das flache Impaktorende und Uberschreiten den Messbereich
des Sensors von 5.000 g in den beiden anderen Fallen. Interessanter als die Maxima sind in
diesem Falle allerdings die nachfolgenden Verldufe. Wahrend die Amplituden beim Impaktor
mit flachem Ende nach ca. 10 ms bereits auf null abgeklungen sind, liegen die Werte flr die
runden und spitzen Impaktoren noch deutlich langer in diesen Bereichen, was mit einer steti-
gen Schadigung durch oberflachige Abplatzungen einhergeht.

Der Prozess endet mit einem Durchstanzen fir den flachen Impaktor und mit weniger starker
Penetration fir die beiden anderen Félle. In Bild 10 sind die Rlckseiten der Platten mit deut-
lichen Stanzkegeln flr den flachen (links) und halbrunden Impaktor (Mitte) und einem vollig
davon abweichenden Verhalten im rechten Fall (spitzer Impaktor) zu sehen.
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Bild 9: Verlauf von Impaktorkraft und Beschleunigung bei Verwendung dreier unterschied-
licher Impaktorgeometrien

4.3 Einfluss der Fallmassen

Die Fallmasse wurde nachfolgend auf 1.800 kg erhéht und die Plattendicke auf 200 mm re-
duziert bei ansonsten gleich bleibender Konfiguration. Die Fallenergie erhéht sich somit von
ca. 15 kJ auf 35 kJ. Die resultierenden Impaktorkrafte und Beschleunigungsverldufe sind in

Bild 11 dargestellt.

Das Maximum der Kraft des ersten Impulses erhoht sich von ca. 534 kN bei einer Fallmasse
von 800 kg auf 671 kN bei 1.800kg, was moderat im Vergleich zur deutlich héheren 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

e
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Bild 10: Einfluss der Impaktorform auf die Schadigung der Rlickseite

Fotos: Tino Kiihn
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Bild 11: Verlauf von Impaktorkraft und Beschleunigung bei unterschiedlichen Fallmassen

Schadigung der Probe auftritt und diese nahezu durchstofRen wurde. Ein Extra an Energie
fUhrt nun nicht zwingend zu einem Anstieg der Schadigung, insofern diese bereits nahezu
abgeschlossen ist. Ein groftes Mafs an Schadigung bedeutet hierbei, dass der Impaktor be-
reits fast die gesamte Plattendicke durchdrungen und nur noch die untere Bewehrungsschicht
einen Widerstand entgegenzusetzen hat. Eine hdhere Energie fihrt zu einer tieferen Penetra-
tion, bis in diesem Falle die Sicherheitsddmpfer den Rest absorbieren. Die Energieadsorption
durch das Fundament erhéht sich von 11 kd auf 17 kJ, allerdings verringert sich das Verhaltnis
zur Fallenergie von ca. 70 % auf 50 %. Dieser Unterschied liegt in diesem Fall an den ak-
tivierten Dampfern, welche bei einer globalen Energiebetrachtung wie dieser natlrlich mit
berlcksichtigt werden missen.

Bild 12 zeigt erneut vergleichend
die Rulckseiten der Platten fir
hohe und flr niedrigere Fallmas-
sen. Der Impaktor durchstof3t die
gesamte Plattendicke fUr die hohe
Masse (rechts), was zu einer mas-
siven Zerstoérung der unteren Be-
wehrungsschicht mit teilweisen
Rissen flhrte. Auf der linken Seite
blieb der Impaktor in der Probe
stecken. Die Rickseite weist zwar
grolBe Schaden auf, die Beweh-  Bild 12: Einfluss der Fallmassen auf der Rlickseite der

rungsstabe sind allerdings intakt. getesteten Platten Fotos: Tino Kiihn
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Bild 13: Einfluss der Fallh6he auf den Kraftverlauf und die Beschleunigung

4.4 Variation der Fallh6hen

Mit VergroRerung der Fallhéhen erhéhen 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
fuhrt. Die Plattendicke betragt in allen Fallen 300 mm. Die Triggerzeitpunkte in Bild 13 wurden
fir hdhere Geschwindigkeiten angepasst, um eine vergleichbare Zeitbasis zu schaffen. Es ist
offensichtlich, dass die Zeitverlaufe der Krafte nahezu identisch sind und die Variation der Fall-
hohe 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/ms?, was ebenfalls signifikant und unerwartet ist. Die
Ursachen hierfir konnten noch nicht weiter analysiert werden.

Vergleicht man die Rickseiten der Probekdrper fir unterschiedliche Fallhéhen (Bild 14), ist ein
hohes MaR an Schédigung bei der rechts abgebildeten Platte zu erkennen. Die hohe Energie
bei 4 m Fallhdhe flhrte wiederum zu einem vollstdndigen DurchstoRen der Probe mit Akti-
vierung der Sicherheitsdampfer. Unabhéngig davon sind die Daten wéhrend der relevanten
ersten Millisekunden unbeeinflusst davon. Die Energie ist anndhernd so hoch wie die bei
erhohter Fallmasse mit 1.800 kg. Ignoriert man vorerst die geringere Plattendicke bei den Fall-
massenversuchen, erkennt man rechts im Bild 14 ein &hnliches Schadigungsbild. Vergleicht
man die geschadigten Proben nach Impaktbelastungen mit 2 und 3 m Fallhéhen, erkennt man
ab 3 m Fallhdhe Risse in der unteren Bewehrung.
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Bild 14: Einfluss der Fallh6he auf das riickwértige Schédigungsbild Fotos: Tino Kihn

5 Zusammenfassung

Die Ausflihrungen zeigen die Relevanz eines detaillierten Verstéandnisses der Prifmaschine
und des gesamten Versuchsaufbaus sowie des Versuchsablaufs bei der Analyse von Mess-
daten fir schnelle Prozesse. Die theoretische Betrachtung von grundsétzlichen zeitlichen
Zusammenhéngen ist der wichtigste Faktor zur Festlegung eines sinnvollen Messkonzeptes
fur solche Experimente. Die Kenntnis des Verhaltens der Prifkoérper und deren Wechselwir-
kung mit der Prufeinrichtung fihren zu einem besseren Verstandnis und einer nachvollzieh-
baren Interpretation der manchmal einfach als Messfehler oder Rauschen abgewerteten
Datenbasis.

Die Interpretation der drei Beispieldatensatze wurde anhand von nur zwei Messwerten am
Impaktor durchgeflihrt, da eine Art statische Ersatzkraft fir Bauingenieure am relevantesten
fir die Bemessung erscheint. Im Detail hat diese eingeschrankte Sicht keine Gultigkeit mehr,
da eine wesentlich grofRere Anzahl von Parametern durch die Interaktion von Prifkérper und
Prufvorrichtung beeinflusst werden. Am Beispiel der Kraftmessung zwischen Impaktor und
Fallmasse wird dies deutlich, da diese beispielsweise sehr stark durch Querkrafte auf Biegung
beeinflusst werden und Fehlinterpretationen hierzu maoglich sind. Um dies zu kompensieren,
waren perspektivisch zusatzliche Sensoren nétig.

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 Schadigungsverhalten unterscheiden. Bereits der Begriff Schadigung ist in
diesem Zusammenhang nicht wirklich fassbar, noch ist er fir solche Experimente einheitlich
definiert.

Vor diesem Hintergrund wéren Versuche ohne umfangreiche Schadigung sinnvoll, um detail-
liertere Informationen Uber die wahre Belastbarkeit der Probe zu erhalten. Versuche mit einem
deutlichen Energielberschuss 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 nachsten Versuchsserien haben.
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Identifikation dynamischer Strukturparameter von Eisenbahnbrii-
cken mittels terrestrischer Mikrowelleninterferometrie

Jens Schneider’, Matthias Becker?,
Andrei Firus?, Jiny Pullamthara*, Michael Drass®

Kurzfassung. Die terrestrische Mikrowelleninterferometrie bietet die Méglichkeit,
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 ermoglicht 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 fir Eisenbahnbriicken. Die Validierung der Messmethode wurde durch
konventionelle Vergleichsmessungen durchgeflhrt.

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 Uberwachung
bestehender Tragwerke und in der Beurteilung ihrer Tragfahigkeit. Sie dufdern sich im Bewegungs-
und Schwingungsverhalten des Bauwerkes und werden anhand von dynamisch gemessenen Be-
wegungsgroRen abgeleitet. Konventionelle Messverfahren, wie zum Beispiel Beschleunigungs-
messungen mittels piezometrischer Beschleunigungsaufnehmer oder Verformungsmessungen
mit induktiven Wegsensoren setzen einen grof3en arbeitstechnischen Aufwand voraus, da die
Sensoren meistens direkt an die Struktur angebracht werden missen, wobei es fiir manche Bau-
werke wegen der schlechten Zuganglichkeit Uberhaupt keine Untersuchungsmaglichkeit gibt. Des
Weiteren kénnen konventionelle Sensoren nur punktuell angebracht werden, was zu wesentli-
chen Einschréankungen fihrt, wenn die Bewegung der gesamten Struktur erfasst werden soll.

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

Prof. Dr.-Ing., TU Darmstadt, Institut fir Statik und Konstruktion
Prof. Dr.-Ing., TU Darmstadt, Institut fir Geodasie

M.Eng., TU Darmstadt, Institut fur Statik und Konstruktion
M.Sc., TU Darmstadt, Institut fir Geodasie
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von bis zu 4000 Hz und einer sehr hohen raumlichen Auflésung berlihrungslos zu erfassen. Durch
die sehr hohe Abtastrate ermoglicht diese Methode auch eine genaue Erfassung des Schwin-
gungsverhaltens des zu untersuchenden Objekts und somit die Ableitung seiner modalen Kenn-
werte. Darlber 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 Eisenbahnbrlicken, deren Instrumentierung
mit traditionellen Messsystemen zusétzliche Sicherheitsmalinahmen oder Sperrpausen der Ei-
senbahntrassen erfordert. Dieser Beitrag untersucht die Anwendbarkeit dieses Messverfahrens
fur Eisenbahnbriicken anhand eines konkreten Beispiels. Die Validierung der Ergebnisse durch
parallele Vergleichsmessungen mit konventionellen Sensoren wird ebenfalls vorgestellt.

2. Mikrowelleninterferometrie
21 Messprinzip

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

aisg

¢:—ﬁ-m._ a

Da die interferometrische Phase ® immer im Bereich -1 bis +m (d. h. -A/4 bis +A/4 aufgrund
der doppelten Wegstrecke) liegt, kann sie unter Bericksichtigung mehrerer Einflussfaktoren
wie folgt formuliert werden:

¢ = éa:'s_o + géa.'m + 'ﬁd.-'sp +2z-n (2)

Hierbei ist D0 die der geometrischen Streckenanderung in Blickrichtung entsprechende Pha-

senverschiebung, @, die atmospharisch bedingte Phasendifferenz, ®_ . das Rauschen und
n die Phasenmehrdeutigkeit, da nur das Phasenreststiick messbar ist und nicht die ganzzahli-
ge Anzahl von Wellendurchlaufen. Die atmospharischen Einfllisse sind allerdings bei dynami-
schen Messungen (kurze Zeitintervalle) sehr gering und kénnen daher in den meisten Fallen
vernachlassigt werden. Die Phasenmehrdeutigkeit, d. h. die Anzahl von Phasendurchgangen,
kann nur unter verschiedenen Annahmen bestimmt werden. Hinsichtlich der Verschiebungen
wird meistens davon ausgegangen, dass sie zwischen zwei Abtastungen ein Viertel der Wel-
lenlange nicht Ubersteigen (xA/4 = 4,4 mm, A = 17,4 mm).

2.2 Mikrowelleninterferometer
Die Radargerate IBIS und FastGBSAR (Bild 1) sind zwei kommerziell angebotene Mikrowellen-
interferometer. Sie kénnen in zwei Versionen betrieben werden: namlich 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 ermdoglicht Messungen von Bewegungen
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Bild 1: Radargeréte: IBIS (links) und FastGBSAR (rechts)

entlang eines Profils, wahrend die SAR-Technologie zur Erfassung flachenhafter Bewegungen
grolRer Strukturen angewendet wird. Im Folgenden werden nur Anwendungen im RAR-Mo-
dus betrachtet.

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

/

Amplitude +
Phase

; Projizierté
ﬁ N Verformur|g
.._I. JI_I 1

Bild 2:  Typische Messsituation mit einem Mikrowelleninterferometer
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Aufgrund der hohen raumlichen Auflésung und der hohen Genauigkeit kann das Mikrowel-
leninterferometer gleichzeitig mehrere Messpunkte unter gleichem Zeitstempel analysieren
und auswerten. Das stellt einen entscheidenden Vorteil gegenlber vielen konventionellen
Messsystemen dar. Darlber hinaus ermdoglicht die MI-Technologie eine Durchflihrung von
Messungen unabhéngig von Tageslicht und Wetter.

Die Qualitat des reflektierten Signals wird
hauptsachlich durch die Reflektivitat des zu

L Y
. messenden Objekts beeinflusst. Stahl- und
e Betonkanten weisen ein besonders gutes
Reflexionsvermogen auf, wéhrend glatte
\ Oberflachen aufgrund der Uberwiegenden

Vorwaértsreflexion als schlechte Reflektoren

L ]
s/ eingestuft werden. Darlber hinaus kénnen
[~
L

Entfernungs- die Radargerdte im RAR-Modus nur zwi-

m\\\\\\

auflosung schen Punkten verschiedener Entfernung un-

« terscheiden (Bild 3). Punkte, die in dieselbe

> Auflosungszelle fallen, Uberlagern sich und

MI-Radarﬁ kdnnen nicht voneinander getrennt werden.

Daher ist bei der Wahl des Standpunktes und

Bild 3:  Rdumliches Auflésungsvermégen der Ausrichtung des Messgerats die Vermei-

eines Mikrowelleninterferometers dung von Punktiberlagerungen zu berick-
sichtigen [2].

Die Entfernungsaufldésung bei MI-Radargeraten wird durch Anwendung der SFCW-Technik
(Stepped Frequency Continuous Wave) erzielt [3]. Der Zusammenhang zwischen der Auf-
I6sung im Ortsraum 9, der Bandbreite B und der Lichtgeschwindigkeit ¢ ist durch Gl. (4)
gegeben:

5 = )

Somit erhéalt man mit einer maximalen Bandbreite von 200 MHz eine Auflésung 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
fir Anwendungen in der Briickendynamik ausreichend ist, da die erste zu erwartende Eigen-
frequenz, die meistens die Schwingungsantwort dominiert, in der Regel unter 20 Hz liegt.
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Tabelle 1: Spezifikationen von IBIS-S und FastGBSAR

Spezifikation IBIS-S FastGBSAR
Frequenz [GHz] 17,2

Wellenlange [mm] 17,4

Bandbreite [MHz] bis zu 200
Entfernungsauflésung [m] 0,75

Genauigkeit [mm] 0,01 bis 0,1
Maximalentfernung [m] 1000 4000
Abtastrate [Hz] bis zu 200 bis zu 4000

Eine ausfihrlichere Ubersicht Giber das Messprinzip und die Funktionsweise der Mikrowellen-
interferometer geben Bernadi et al. [1] und Rdédelsperger et al. [4]. Mehrere Anwendungs-
beispiele werden in [4] und [5] vorgestellt.

3. Untersuchungen an einer Eisenbahnbriicke
31 Messobjekt und Messlayout

Zur Bestatigung der Praxistauglichkeit der Mikrowelleninterferometrie flr baudynamische
Messungen wurden experimentelle Untersuchungen an einer Eisenbahnbriicke im laufenden
Betrieb durchgefliihrt. 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 Vollwandtragerbriicke 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 Einfeldtrager, s. Bilder 4 und 5. Die Instrumen-
tierung der Struktur fir 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.

-~ L= 16.4 m- ¥ -L = 16.4 m -

LT
Eﬁ

v

A s m— A1 m—

Bild 4: Messaufbau 1 (links) und Messaufbau 2 (rechts) — Draufsicht
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Bild 5: Messautfbau 1 (links) und Messaufbau 2 (rechts) — Seitenansicht

3.2 Ergebnisse und Vergleich mit konventionellen Messsensoren

3.21 Allgemeines

Werden Zeitverldaufe verschiedener Messungen verglichen, missen die Messdaten in Verbin-
dung mit dem jeweiligen Zeitvektor zeitsynchron vorliegen. Bei den hier zu vergleichenden
Messsystemen ist dies jedoch messtechnisch nicht moglich, 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 unterdrlicken. Das geschah durch Programmierung einer Funktion, die die ersten lokalen
Extrema der zu vergleichenden Zeitreihen findet. Die Zeitpunkte dieser Maxima wurden ver-
glichen und fir die Synchronisation benutzt.

3.2.2 Verschiebungen

Fir jeden Aufbau wurden Messungen bei mehreren Zugiberfahrten durchgefiihrt. Bild 6 zeigt
exemplarisch einen mit dem Mikrowelleninterferometer IBIS-S am Teilbauwerk 1 gemesse-
nen Verformungszeitverlauf infolge der Uberfahrt 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 Uberlagerung der in Bild 6
dargestellten Verformung (MP1) mit der mit einem induktiven Wegsensor gemessenen Ver-
formung an derselben Stelle fir die gleiche Zuglberfahrt. Das bei dem Vergleich entstandene
Residuum ist gering (vgl. Tabelle 2).

\rtdnfrnu_nﬁznlhwrhuf . Mlkmwullmim!!'wwnmcr

e Py O LT
g-& LJW;; ﬁufflw,hﬁfl{( ﬂn Wﬂi
s Fiamatintn, 22 A\ e A Rl | =

-3
Zeit [s]

Bild 6: Gemessene Verformungen: MI-Radar IBIS-S (Uberfahrt ICE 3)
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Bild 7:  Deformationsmessungen: MI-Radar und induktiver Wegsensor (synchronisierte
Zeitvektoren) sowie Residuum

Tabelle 2:  Maximale Verformungen am Teilbauwerk 1

Zuguberfahrt Maximale Verformung [mm]
MP 1 MP 2
MI-Radar Wegsensor Differenz MI-Radar
MI-Wegsensor
1(IC 14:09) 715 7,89 -0,74 10,90
2 (ICE3 14:15) 6,06 6,57 -0,51 8,86
3 (RE 14:18) 712 7,85 -0,73 10,68
4 (ICE3 14:27) 7,61 8,14 -0,563 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

Zuglberfahrt Maximale Verformung [mm]
MP 3 MP 4
MI-Radar Wegsensor Differenz MI-Radar
MI-Wegsensor

1 (ICE 12:48) 8,10 714 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
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In den Tabellen 2 und 3 sind die maximalen gemessenen Verformungen fir alle Zugtberfahr-
ten aufgeflhrt. Zusatzlich wird ein Vergleich zwischen den gemessenen maximalen Verfor-
mungen mittels MI-Technologie und induktiver Wegsensoren fir die Punkte MP1 und MP3
angestellt. Die Ergebnisse zeigen eine gute Ubereinstimmung.

3.2.3 Eigenfrequenzen

Eine Ermittlung der Eigenfrequenzen von Brlickenbauwerken aus den Signalen bei Zuglber-
fahrt ist nicht empfehlenswert, da sich bei der Zugltberfahrt eine erzwungene Schwingung
mit Zusatzmasse einstellt. Die zuséatzliche Masse flhrt zu scheinbar niedrigeren Eigenfre-
quenzen des Brlckenbauwerks [7]. Die Eigenfrequenzermittlung erfolgt daher durch Fast
Fourier Transformation (FFT) des Signals des Ausschwingvorgangs (nach Zuglberfahrt) 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
hoheren Eigenfrequenzen enthalt, die in den Verformungsspektren nur erahnt werden kon-
nen oder gar nicht sichtbar sind. Das ist auf die Proportionalitdt der Beschleunigung mit der
Verformung Uber das Quadrat der Eigenkreisfrequenz zurlickzuflihren und verdeutlicht, dass
Schwingungen mit hohen Frequenzen sehr geringe Wegamplituden aufweisen. Daher sind
die héheren Eigenformen i. d. R. fir die Ermittlung der Gesamtbeanspruchung des Tragwerks
vernachlassigbar [8].
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Bild 8: Mit MI-Radar am MP1 gemessene Verformungen (links) und daraus abgeleitetes
Frequenzspektrum (rechts, Uberfahrt ICE 3)
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Bild 9: Frequenzspektren der konventionellen Sensoren (MP1, Uberfahrt ICE 3)
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Den Vergleich zwischen den infolge mehre_rer ZugUberfahrten ermittelten Eigenfrequenzen
zeigen die Tabellen 4 und 5. Eine sehr gute Ubereinstimmung der Ergebnisse ist ersichtlich.

Tabelle 4: Eigenfrequenzen des Teilbauwerks 1

Zuguberfahrt Eigenfrequenz [Hz]
MP 1 MP 2
M- Weg- Beschleunigungs- | MI- Beschleunigungs-
Radar | sensor | aufnehmer Radar | 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

Zuglberfahrt Eigenfrequenz [Hz]
MP 3 MP 4
MI- Weg- Beschleunigungs- | MI- Beschleunigungs-
Radar | sensor | aufnehmer Radar | 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 Dampfungsmalle

Um modale Dampfungen bestimmen zu konnen, ist es zunachst erforderlich, das Signal in
einzelne Frequenzen zu zerlegen. Dies erfolgte durch Anwendung von Bandpassfiltern. Da-
nach wurde die Ermittlung der modalen Dampfungsmafie € mit Anwendung der Gleichung (5)
und dem Ablesen der Amplituden x_und x_, aus dem Signal in Abhéngigkeit der gewahlten
Periodenzahl m durchgeflhrt (Bild 10).
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Bild 10: Ddmpfungsermittlung (m = 10) infolge der Uberfahrt eines ICE 3 (Messungen am
Punkt MP1)

Der Vergleich der Dampfungsmafie ermittelt durch Auswertung der mit unterschiedlichen
Sensorarten erfassten Signale wird in den Tabellen 6 und 7 dargestellt. Hier erkennt man
wiederum eine sehr gute Ubereinstimmung der Ergebnisse.

Tabelle 6: Dampfungsmalle des Teilbauwerks 1

Zuglberfahrt DampfungsmaR [%]
MP 1 MP 2
M- Weg- Beschleunigungs- | MI- Beschleunigungs-
Radar | sensor | aufnehmer Radar | aufnehmer
1(IC 14:09) Ausschwingphase nicht erkennbar Ausschwingphase
2 (ICE3 14:15) 250 [239 |2,04 nicht erkennbar
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) 2,563 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

56



Schneider et al.: Identifikation dynamischer Strukturparameter von Eisenbahnbriicken

Tabelle 7: Dampfungsmalle des Teilbauwerks 2

Zuglberfahrt DampfungsmaR [%]
MP 3 MP 4
M- Weg- Beschleunigungs- | MI- Beschleunigungs-
Radar | sensor | aufnehmer Radar | aufnehmer
1 (ICE 12:48) 1,83 1,30 219 2,32 1,82
2 (RE 12:56) 1,91 2,36 1,51 1,87 1,71
3(IC12:58) 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 kénnen, 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 durchgefliihrt 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 durchgefiihrten Messungen nochmals mit einem
Tiefpassfilter (Butterworth, 10. Ordnung) versehen, da der Frequenzgehalt dieser Messungen
aufgrund der héheren Abtastrate viel breiter ist. Die angewandte Grenzfrequenz ist gleich
der Halfte der Abtastrate des MI-Gerats. Bild 11 zeigt einen Vergleich zwischen den zweimal
differenzierten Verformungszeitverlaufen und dem dazugehoérigen gemessenen Beschleuni-
gungszeitverlauf. Hierbei ist eine gute Ubereinstimmung zu erkennen.
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Bild 11: Vergleich: differenzierte Verformungen und gemessene Beschleunigung (MP1, Uber-
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 herkdémmliche zu integrieren-
de Funktion vor, deswegen missen numerische Integrationsverfahren benutzt werden. Dafir
wurde in dieser Untersuchung die Trapezregel angewendet [9], die die Wegwerte aus den
vorangegangenen Werten nach Gleichung (6) rekursiv berechnet:

Vi =At -y +2-y, 6)

Hierbei ist At die Abtastzeit, a, und vy, stellen die gemessenen Beschleunigungen bzw. die
gesuchten Wegwerte dar. Die Anfangswerte y, und y, werden nach diesem Ansatz zunéchst
willkdrlich festgelegt (y, =y, = 0). Diese willkirliche Festlegung fuhrt allerdings zu erheblichen
Verfalschungen der ermittelten Wegwerte [10]. Um diese Einflisse 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) unterdrickt werden kann.

DarUber hinaus setzt sich die Gesamtverformung einer Eisenbahnbriicke 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)
flr den statischen Anteil und eines Hochpassfilters (Grenzfrequenz 1 Hz) fir den dynamischen
Anteil.
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Bild 12: Aufteilung der Verformung: quasi-statischer Anteil (links) und dynamischer Anteil
(rechts)
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Bild 13: \/erg/e/gh zwischen integrierter Beschleunigung und gemessenen Verformungen
(MP1, Uberfahrt ICE3); rechts: Detaildarstellung im Zeitintervall 1,5...4 s
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Die Beschleunigungsaufnehmer kénnen allerdings nur dynamische Anteile der Bewegung
erfassen. Das erklart 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-
menhange integrierte Beschleunigung sehr gut mit dem dynamischen Anteil der gemessenen
Verformung Ubereinstimmt.

4. Schlussbemerkungen

In diesem Beitrag wurde eine Untersuchung der Anwendbarkeit der Mikrowelleninterfero-
metrie fur Messungen an Eisenbahnbriicken im laufenden Betrieb vorgestellt. Daflr wurden
Bewegungsgrofien an einer Eisenbahnbriicke mit dem MI-Gerat IBIS-S sowie mit konventio-
nellen Sensoren parallel gemessen und daraus die modalen Strukturparameter abgeleitet. Die
Ergebnisse von Vergleichsmessungen mit konventionellen Messverfahren bestatigen die hohe
Qualitat der Ergebnisse des MI-Radars IBIS-S. Darliber hinaus wurde festgestellt, dass die
MI-Messungen auch ohne an der Struktur aufgebrachte Winkelreflektoren eine sehr gute Uber-
einstimmung mit den konventionellen Messungen und Messungen mit Reflektoren aufweisen.
Dies bedeutet, dass die MI-Technik ein sehr groRes Potential flir schwer zugangliche Bestands-
bauwerke hat und bei Eisenbahnbriicken 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 ibereinstimmen. Ahnlich 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-Gerat in der vertikalen Ebene direkt unter
dem zu messenden Bauteil aufgestellt. Eine solche Aufstellmdglichkeit gibt es allerdings eher
selten. Daher sind weitergehende Untersuchungen im Vergleich zu konventionellen Messver-
fahren vorgesehen, die eine versetze Aufstellung des MI-Geréats, z. B. quer oder schrag zur
Vertikalebene des gemessenen Bauteils, untersuchen.

DarUber hinaus ist auch eine Validierung der Messungen mit dem MI-Radar FastGBSAR durch
parallele konventionelle Messungen geplant. Somit konnten die auf dem Markt verfligbaren
Mikrowelleninterferometer unter dem Aspekt der Ergebnisqualitat fir Briickenbauwerke im
Vergleich gesetzt werden.
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Einsatzmoglichkeiten der Schallemissionsanalyse im Bauwesen

Stephan Pirskawetz', Julia Wolf?, Wolfram Schmidt3, Andreas Rogge*

Kurzfassung. Die Schallemissionsanalyse (SEA) ist ein passives zerstérungsfrei-
es Prifverfahren, mit dem Rissbildung, Risswachstum und andere Gefligeveran-
derungen detektiert und lokalisiert werden kénnen. Anhand von zwei Beispielen
aus der Forschung der Bundesanstalt fir Materialforschung und -prifung (BAM)
wird gezeigt, welche Moglichkeiten 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 konnen.

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 Dauerlberwachung von Bauwerken wie Briicken und Windenergieanla-
gen an Bedeutung. Mit der Schallemissionsanalyse steht fir solche Aufgaben ein potentielles
Werkzeug zur Verfigung, mit dem kritische Belastungszustande und Schaden frih und in
Echtzeit erkannt werden kénnen. 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 Grenzflachen verschiedener Materialien entstehen solche als Schallemissionswellen
bezeichneten Wellenpakete. Sie breiten sich von der Quelle ausgehend im Material aus und
verursachen an der Oberflache dynamische Verschiebungen. Diese kénnen 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, zerstorungsfreie Methode zur Untersuchung von Gefligeveranderungen im Mo-
ment des Entstehens.

Dipl.-Ing., BAM Bundesanstalt fiir Materialforschung und -priifung, Abteilung Bauwerkssicherheit, Berlin
Dipl.-Geophys., BAM Bundesanstalt fiir Materialforschung und -prifung, Abteilung Bauwerkssicherheit, Berlin
Dr. Dipl.-Ing., BAM Bundesanstalt fiir Materialforschung und -priifung, Abteilung Bauwerkssicherheit, Berlin
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Zur Umwandlung der Oberflachenverschiebungen in elektrische Signale kbnnen 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 missen mit geeigneten Koppelmitteln
wie Olen, Fetten, plastischen Dichtmassen oder Klebern akustisch an die Oberflachen der
zu prifenden Objekte angekoppelt und gegebenenfalls mit Haltevorrichtungen fixiert wer-
den. Das Ausgangssignal der Sensoren in Form einer elektrischen Spannung wird verstarkt,
digitalisiert und gefiltert. Anschlieffend 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-
flihrende Informationen zur Schallemissionsprifung 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 begriindet werden. Wahrend heute alle hochwertigen Schallemissionssysteme
in der Lage sind, neben den Signalmerkmalen auch die digitalisierten Wellenformen aufzu-
zeichnen, hiefd es noch 1987 in [6]: ,Few acoustic emission systems are capable of recording
all of the test data.” FUr viele technische und wissenschaftliche Anwendungen genligt aber
schon eine merkmalsbasierte Analyse. Sie erlaubt bei ausreichender Anzahl von Sensoren
die Lokalisierung von Schallereignissen und in einigen Féllen eine Schadensquantifizierung
sowie die Klassifikation von Bruchmechanismen. Mit Zugriff auf die Signalformen bei der
signalbasierten Analyse konnen die Ergebnisse verbessert werden. So ist zum Beispiel durch
die Prazisierung der Ankunftszeitbestimmung der Schallemissionen an den Sensoren eine
Verbesserung der Ortungsergebnisse maoglich [7]. Die Methode der Momententensorinversi-
on (MTI) bietet eine, wenn auch sehr aufwendige, Mdglichkeit der Identifikation von Bruchtyp
und -orientierung [8].

Die merkmalsbasierte Analyse bzw. Bewertung von Schallemissionen gehort in der Verfah-
renstechnik zu den Standardwerkzeugen zur Prifung von Druck- und Lagertanks, Rohrleitun-
gen, Ventilen und anderen Anlagenteilen. Einige Anwendungsbeispiele enthélt das Kompen-
dium AT [9]. Mit der Schallemissionsprifung kénnen groRe Strukturen geprift und Defekte
lokalisiert werden, auch wenn Anlagenteile nicht direkt zugénglich sind. Typische Defektan-
zeigen sind hohe lokale Schallemissionsaktivitdten oder -intensitdten in Abhéngigkeit von der
Belastung oder der Zeit. Die Bewertung der Schallemissionen erfolgt parallel zur Prifung,
so dass die Gefahr des Versagens der Struktur sehr friih erkannt und die Prifbelastung ab-
gebrochen werden kann. Im Anschluss an die Prifung kénnen Empfehlungen zur Wartung,
zum Betrieb und zu weiteren Prifungen der Anlage gegeben werden. Wie effektiv die Schall-
emissionsanalyse zur friihzeitigen Erkennung von Schaden eingesetzt werden kann zeigt zum
Beispiel, dass durch ihre Einflihrung als wiederkehrende Prifung flir Lagertanks aus faser-
verstérkten Kunststoffen Anfang der 1980er Jahre die Zahl der schweren Unfalle infolge von
Materialversagen deutlich reduziert werden konnte [10]. Eine Auswahl an Normen zur Schall-
emissionsprifung ist z. B. in [11] zu finden.

Im Gegensatz zur routinemafRigen Anwendung der Schallemissionsanalyse im Bereich der
Verfahrenstechnik tragen die Anwendungen im Bauwesen einen deutlichen Forschungscha-
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Bild 3: Aufbau des Biegeversuchs an einem bewehrten Betonbalken

rakter. In der Literatur ist eine grof3e Zahl von Berichten Uber Schallemissionsprifungen im
Bauwesen zu finden.

Ein wichtiges Thema im Bauwesen ist die Zustandsbewertung und Uberwachung von Briicken.
In einem Uber 22 Monate angelegten Projekt wurde in Minnesota, USA, die Eignung der Schall-
emissionsanalyse von kritisch bewerteten Stahlbriicken untersucht [12]. An der gewahlten Bricke
konnten im Projektzeitraum unter Verkehrslast keine Anzeigen fir Rissbildungen detektiert werden.
Die Autoren des Berichtes werten dies als positives Ergebnis und empfehlen die Uberwachung
weiterer Stahlbrlicken. In der Schweiz wurden die Spannglieder der Spannbetonbriicke Ponte
Moesa in Roveredo Uber einen Zeitraum von mindestens 12 Monaten Uberwacht [13]. Mit der
Schallemissionsanalyse konnten in dieser Zeit 13 Drahtbriiche detektiert und lokalisiert werden. Die
Drahtbriiche konnten durch Offnung der lokalisierten Bereiche bestatigt werden. Aufgrundlage die-
ser Ergebnisse wurden zunachst weitere Untersuchungen veranlasst und schlief3lich entschieden,
die Brlcke zu ersetzen. Weitere Beispiele fir das Monitoring von Spanngliedern in Briicken kom-
men aus England [14] und Japan [15]. Die Applikation von Schallemissionssystemen zur Detektion
von Rissen im Beton von Briicken und in gemauerten Briicken wird in [16] beschrieben.

2 Messungen der BAM

In der Abteilung Bauwerkssicherheit der BAM wird die Schallemissionsanalyse seit 2006 zur
Untersuchung von Gefligeverdnderungen in zementgebundenen Bauwerkskomponenten ge-
nutzt. Die Arbeitsschwerpunkte reichen dabei von Hydratationsvorgéangen tber Brandverhal-
ten und Alkali-Kieselsdure-Reaktion bis zum Ermidungsverhalten. Anhand von zwei aktuellen
Beispielen wird im Folgenden illustriert, wie die Schallemissionsanalyse zum Verstandnis von
Schadigungsmechanismen 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.

21 Biegeversuch am bewehrten Betonbalken

Bei der Uberwachung von Betonbauwerken mit Ultraschall stellt insbesondere die dauerhafte
und zuverldssige Ankopplung der Sensoren eine Herausforderung dar. Um dieses Problem zu
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|6sen, 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 Anderung der Schallgeschwindigkeit kann zur Uberwachung 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 x 20 cm x 30 cm einbetoniert. Um ein spontanes Versagen im
Biegezugversuch zu verhindern, wurden vier Bewehrungsstéhle mit einem Durchmesser von
8 mm als Langsbewehrung eingelegt. Im Abstand von jeweils 15 cm wurden diese durch Bu-
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 vollstandig entlastet wurden. In jedem
Belastungszustand und in den jeweils folgenden Entlastungsphasen wurden Ultraschallmes-
sungen mit den eingebetteten Sensoren durchgefihrt.

Die Dehnung der Balken und die Riss6ffnung wurden mit induktiven Wegaufnehmern sowie
digitaler Bildkorrelation erfasst. Die Schallemissionsanalyse wurde als weiteres Verfahren zur
Verfolgung der Rissbildung eingesetzt. Dafir wurden jeweils vier Schallemissionssensoren
des Typs VS150MS mit Prestik-Klebepads von Bostik an der Vorder-, Unter- und Riickseite 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 zugehorigen, Uber eine Léange von 2560 mm
inklusive der Rissoffnung gemessenen, Dehnungen. Zusétzlich 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 wahrend
der vorherigen Belastung bis 3,0 N/mm?2 schlieRen lassen.
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Bild 5:  Schallemissionsaktivitét in Abhdngigkeit der Spannung

Auch die Schallemissions-
aktivitat, in Bild 5 darge-
stellt in Form eines Histo-
gramms durch die Anzahl
der aufgezeichneten Ereig-
nisse in einem definierten
Spannungsintervall (Inter-
vallgroRe 0,056 N/mm?2)
in Abhangigkeit von der
Zugspannung, zeigt einen
deutlichen Anstieg ab einer
Spannung von 3,0 N/mm?2.
Sie erreicht bei 3,4 N/mm?2
(Laststufe 43) ein Maxi-
mum und fallt dann bis
4,0 N/mm?2 auf ein rela-
tiv stabiles Niveau. Ab
4,9 N/mm2 (Laststufe 61)
ist wieder ein signifikanter
Anstieg der Schallemissi-
onsaktivitat erkennbar.

Die Erklarung fur dieses Verhalten liefern die Ortungsdiagramme im Bild 6. Hierin zeigt Dia-
gramm A die Vorderansicht des Balkens mit den georteten Schallemissionsereignissen. In
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Bild 6: Lokalisierungsergebnisse in Abhdngigkeit von der Spannung
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Diagramm B ist die Verteilung der Schallereignisse entlang des Balkens und in Diagramm C
die Verteilung Uber die Balkenhdhe in Abhangigkeit von der Spannung dargestellt.

Aus dieser Darstellung wird deutlich, dass schon ab 1 N/mm?2 Schallemissionen lokalisiert
werden konnen. Das deutet auf eine Mikrorissbildung hin, die sich zundchst mittig von der
Unterseite des Balkens ausgehend nach oben ausbreitet.

Die Haufigkeit der ab 3,0 N/mm?2 lokalisierbaren Ereignisse lasst auf eine Makrorissbildung
schlief3en. Bei einer Spannung von ca. 3,8 N/mma2 reicht dieser Primérriss zentrisch von der Bal-
kenunterseite ausgehend Uber zwei Drittel der Balkenhohe. 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 Grof3teil der danach bei weiterer Laststeigerung
messbaren Schallemissionsaktivitat ist vermutlich nicht mehr auf Risswachstum, sondern auf
Reibung zwischen Stahl und Beton bzw. auf Reibung an den vorhandenen Rissufern wahrend
der wiederkehrenden Be- und Entlastungen zurtickzuflihren. Erst ab einer Spannung von ca.
4,6 N/mm?2 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 Primarriss beginnt.

In Diagramm A des Bildes 6 sind die nach Abschluss der Belastung an der Balkenoberfldche er-
kennbaren Rissverldufe nachgezeichnet. Insbesondere die zwischen 3,4 N/mm2und 4,3 N/mm?2
georteten Schallereignisse liegen eng am Primaérriss. Zu beachten ist dabei, dass in der gewahl-
ten Darstellung alle im Volumen georteten Ereignisse auf die Oberflache projiziert werden. Da
die Rissflache im Volumen natdrlich nicht genau senkrecht zur Oberflache verlauft, erscheint
die durch die Ortungsergebnisse angezeigte Risszone breiter als der an der Oberflache sicht-
bare Riss. Mit dem Risswachstum ist auch eine inhomogene Anderung der Schallgeschwin-
digkeit im Material verbunden. Dadurch werden die Ortungsergebnisse verfalscht. Bei einer
homogenen Schallgeschwindigkeitsanderung ware eine Korrektur, z. B. in Abhdngigkeit von
der Lastgeschichte, problemlos maglich. Fir inhomogene Schallgeschwindigkeitsverteilungen
bietet die Kombination aus

Schallemissionsanalyse 4800 domansga
und Ultraschalltomogra- 4700 —prm 5 & ol & &
phie einen Lbsungsansatz 4 .
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(Bild 7). Zwei der Sensor- 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 lasst sich das Risswachstum abschat-
zen. So ist ein deutlicher Einfluss der Rissbildung auf die Schallgeschwindigkeit an der
Balkenunterseite schon ab einer Belastung von ca. 2,9 N/mm?2 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 Primérrisses erreicht zwar nicht die Verbindungs-
linie zwischen dem Sensorpaar A, trotzdem féllt auch zwischen diesen Sensoren ab einer
Belastung von 3,7 N/mm?2 die Schallgeschwindigkeit deutlich ab. Ein Teil der ab dieser
Spannung georteten Schallereignisse befindet sich lber der sichtbaren Rissspitze. Das
deutet auf eine Mikrorissbildung in der Rissprozesszone hin und erkléart 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 gleichmaRig in der Matrix verteilten Fasern Gberbri-
cken die unter Zugbeanspruchung zunachst 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 grof3
wird, Ubersteigen die Spannungen die Zugfestigkeit der Fasern bzw. deren Verbundfestigkeit
mit der Matrix. Die Fasern reiRen dann oder werden aus der Matrix ausgezogen. Es kommt zur
Bilndelung lokaler Makrorisse in der Matrix und schlief3lich 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 grofdem 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 knochenférmigen Proben verschiedener Re-
zepturen und mit unterschiedlichen Faserarten durchgefiihrt. Die Probenform und die wich-
tigsten Abmessungen zeigt Bild 9. Den Mischungsentwurf fir die Probe des hier stellvertre-
tend vorgestellten Zugversuchs enthalt Tabelle 1. Beim Zement handelt es sich um einen CEM
| 42,5 und bei der Gesteinskdrnung um einen Quarzsand mit einer maximalen Korngrofse von
0,3 mm. Die PVA-Fasern (Polyvinylalkohol) mit einer Lénge von 12 mm, einem Durchmesser
von 40 ym und einer nominellen Zugfestigkeit von 1800 MPa wurden von der Kuraray Co.
Ltd., Japan, bezogen.
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Tabelle 1: Mischungsentwurf

Zement Wasser Flugasche |Sand Fasern FlieBmittel | Stabilisierer | Luftporenbildner
[kg/m?3] [kg/m?3] [kg/m3] [kg/m?] [M.-%] [kg/m3] [kg/m?] [kg/m?3]
359 359 616 506 2,5 2,15 0,04 0,54

Nach der Betonage wurden die Proben zundchst 24 Stunden in den abgedeckten Silikonfor-
men belassen. Nach dem Ausschalen wurden sie bis zwei Tage vor der Priifung unter Wasser
und die letzten 48 Stunden bei 20 °C und 65 % relativer Feuchte gelagert. Wahrend der Zeit
der Wasserlagerung wurden die Einflllseiten der Proben nass geschliffen. Die Prifung 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 Endstlcke der Proben wurden jeweils Uber eine Lange
von 35 mm zwischen zwei Stahlplatten geklemmt, welche gelenkig mit der Zugvorrichtung
einer servohydraulischen Prifmaschine verbunden waren. Die Dehnungsmessung erfolgte
mit einem Wegaufnehmer Uber die Lange 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 Qualitat der
Ankopplung wurde getestet, indem entsprechend ASTM E976 [20] an verschiedenen Punkten
auf der Probenoberflache Bleistiftminen mit einem Durchmesser von 0,3 mm und einer Harte
2H gebrochen wurden. Die so kinstlich 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 tatséch- Embiasspannung  Dehnungsverfastigung Entfestigung
lichen Ubereinstimmten. b
Die so ermittelte Schall-
geschwindigkeit  erwies
sich mit 3000 m/s als ver-
gleichsweise gering. Wie
Vergleichsmessungen an
Proben ahnlicher Rezeptur
ohne Fasern zeigten, lag
dies am hohen w/z-Wert
der Mischung und nicht
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Bild 10: Entwicklung der Frequenzen der Schallemissionssignale

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 ldsst aber auch in
dieser Phase schon auf die
Bildung von Mikrorissen
schlieffen. Mit weiterer
Dehnung nimmt die Schal-
lemissionsaktivitdat  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 anféanglich
eine gleichmaRige Vertei-
lung der Quellen Uber die
Lénge 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 Uber 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 Gber 75 dB in einer schmalen Zone

zeigt die Bildung eines Makrorisses an.

Um die Schallemissionen weiter differenzieren zu kdnnen, wurde eine Frequenzanalyse der
gespeicherten Wellenformen durchgefihrt. Anhand der Frequenzen kénnen zwei klar abge-
grenzte Gruppen von Signalen unterschieden werden. Wie Bild 10 zeigt, treten Signale mit
Frequenzen Uber 100 KHz vorwiegend bis zu einer Dehnung von 0,25 % auf. Diese Signale
mit Amplituden unter 75 dB konnen, wie Versuche an Proben ohne Fasern gezeigt haben, den
Matrixrissen zugeordnet werden. Versuche, einzelne Fasern aus der Matrix zu ziehen, haben
ergeben, dass beim ReiRen der Fasern Schallemissionen mit hohen Amplituden und ebenfalls
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mit Frequenzen Uber 100 kHz entstehen. Die Ereignisse mit Frequenzen kleiner als 100 kHz,
deren Haufigkeit 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, zerstérungsfreies Prifverfahren zur Verfigung,
mit dem Schédigungsprozesse in Echtzeit detektiert werden kénnen. Die grofRe 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 zielfihrend eingesetzt werden kann. Insbesondere die Moglichkeit, Schadigungs-
zonen auch in eingeschrankt zuganglichen Strukturen orten zu kdnnen, macht den Einsatz der
Schallemissionsanalyse zur Uberwachung von Bauwerken, wie zum Beispiel von Briicken unter
Verkehrslast oder auch von Windenergieanlagen, interessant. Obwohl schon Pilotprojekte existie-
ren, ist die Schallemissionsanalyse noch von einer routinemaéfigen Anwendung im Bauwerksmo-
nitoring entfernt. Hierflir missen die Sensoren weiterentwickelt und den Anforderungen des Bau-
wesens hinsichtlich ihrer akustischen Eigenschaften und ihrer Dauerhaftigkeit angepasst werden.
Auch die Identifizierung von Stéreinflissen, die entsprechende Filterung und Ubertragung der Da-
ten sowie die automatische Erkennung schadigungsrelevanter Ereignisse stellen zurzeit noch eine
Herausforderung dar. Mit der Losung dieser Fragestellungen wird mit der Schallemissionsanalyse
ein Werkzeug zur Verfligung stehen, mit dem bestehende und kinftige Bauwerke zuverlassig
Uberwacht und so deren Sicherheit und Lebensdauer erhoht werden kdnnen.
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Hochgenaue 3D-Referenzmessungen als ein Beitrag der Geodasie
zur experimentellen Untersuchung des Systemverhaltens
neugotischer Gewolbekonstruktionen

Jens-André Paffenholz’, Ulrich Stenz?, Ingo Neumann?

Kurzfassung. Diese Untersuchung stellt einen Beitrag der geodatischen Mess-
technik zur Kalibrierung von numerischen Simulationsmodellen, wie Finite-
Element-Modellen, im Zuge von Bauwerksuntersuchungen vor. Die Starken der
geodatischen Messtechnik liegen in ihrer Langzeitstabilitdt sowie der zerstérungs-
freien Erfassung eines grofden dreidimensionalen (3D) Messvolumens mit einer
Genauigkeit im um-Bereich. Zum Erreichen der pm-Genauigkeit fir 3D-Punktkoor-
dinaten bei einem Messvolumen mit bis zu 40 m Kantenlange 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 um
range. To reach um 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-
wolbestrukturen 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 Gewdlbe
sind aufgrund des minimalistischen Materialeinsatzes relativ anfallige Tragsysteme, die durch
eine geringere Materialdicke und -dichte im Vergleich zu den gotischen Gewdlben gepragt
sind. Im Bereich der Kappen und Bégen der Deckengewdlbe resultieren hieraus signifikante
Rissbildungen.

Das interdisziplindre Forschungsprojekt , Sicherung neugotischer Gewolbestrukturen (SNG)”
[1] widmete sich unter Federflihrung des Instituts fir Massivbau der Leibniz Universitdt Han-
nover diesen Schadensbildern mit dem Ziel, geeignete und nachhaltige Sanierungsmafnah-
men zu identifizieren. Es erfolgt eine Fokussierung auf Sakralbauten, die aufgrund ihrer rdum-
lichen Abmessungen im Vergleich zu kleinen, kompakteren neugotischen Bauwerken groRere
Schadensbilder aufweisen.

1 Dr.-Ing., Geodétisches Institut, Leibniz Universitdt Hannover
2 Dipl.-Ing., Geodatisches Institut, Leibniz Universitat Hannover
3 Prof. Dr.-Ing., Geodatisches Institut, Leibniz Universitat Hannover
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Der geodatische Beitrag zum SNG-Projekt ist vielfaltig und erstreckt sich vom geodatischen
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 fir Untersuchungen zur Optimierung des Geometriemodells
im Bereich der Gewolbe. Initial lassen sich die Gewolbe durch geometrische Primitive be-
schreiben. In [3] wird eine realitdtsnahere Anpassung durch Freiformflachen (B-Splines) un-
tersucht.

Dieser Beitrag stellt das kurzzeitige Monitoring einer Gewolbestruktur wahrend eines hy-
draulischen Belastungsversuchs mit geodéatischer Messtechnik zur Kalibrierung von nume-
rischen Simulationsmodellen, wie Finite-Element-Modellen (FE-Modellen), vor. Die Starken
der geodatischen Messtechnik liegen in ihrer Langzeitstabilitdt sowie der zerstérungsfreien
Erfassung eines grofen 3D-Messvolumens mit einer Genauigkeit im pm-Bereich. Zum Errei-
chen der um-Genauigkeit flir 3D-Punktkoordinaten mit einem Messvolumen mit bis zu 40 m
Kantenldnge wird ein Lasertracker mit interferometrischer und absoluter Distanzmessung ein-
gesetzt. Das Ziel des messtechnisch begleiteten Belastungsversuchs ist die Bestimmung der
horizontalen Auflagersteifigkeit einer Gewdlbekonstruktion 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 Deckengewdlbe im Rahmen des SNG-Projektes als Referenzbau-
werk. Nahere Informationen zum
Bauwerk kénnen bspw. im Beitrag
von Piehler et al. im vorliegenden
Band nachgelesen werden [4].
Bild 1 zeigt die 3D-Punktwolke
der Christuskirche mit farbcodier-
ten Reflektivitaten, wobei grin flr
gute und rot flr schlechte Reflek-
tivitdtseigenschaften steht. Das
Bauwerk wurde hierzu von 72
Laserscannerstandpunkten  aus
dem Innenraum sowie dem Dach-
bereich erfasst, fur Details sei auf
[2] verwiesen.

Der im Intensitatsbild der TLS-Da-
ten in Bild 2 gezeigte Riss steht
Bild 1:  3D-Punktwolke der Christuskirche aus TLS exemplarisch flr die typischen,
(Reflektivitat farbcodiert), [2] markanten Schaden, welche die
Christuskirche zu einem geeigne-

ten Referenzobjekt machen. Der

Fokus der Untersuchungen liegt aufgrund der signifikantesten Risse auf der Untersuchung
sowie Modellierung der Deckengewdlbe (Gewdlbekappen). Die Gewdlbekappen bestehen
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aus Bimsbetonsteinen, deren Dicke im oberen Gewdlbeteil im Mittel ca. 16 cm betragt, mit
einem statisch wirksamen Querschnitt von ca. 12 cm. Die Kappendicke verspringt zu den
Auflenwanden im unteren Drittel auf die doppelte Steinstarke [5].

3 Belastungsversuch aus geodatischer Sichtweise
31 Einfiihrung, Ziel und Vorbereitung der geodatischen Messungen

Der hydraulische Belastungsversuch hatte zum Ziel, die horizontale Auflagersteifigkeit der
Gewolbekonstruktion zerstdrungsfrei zu bestimmen. Fir 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 reprasentative, experi-
mentelle Untersuchung ist an einem Gurtbogen zwischen zwei Jochen am Referenzbauwerk
durchgeflihrt worden.

Das Ziel der geodatischen 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 Nahe 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 Zeitreinen und zeitliche Anderungen von 3D-Punktkoordinaten
bestimmen.
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Tabelle 1: Spezifikationen des eingesetzten Lasertrackers Leica LTD640

(Herstellerangaben) [6]

Parameter

Wert

Genauigkeit Winkelmessung (20)

15 um + 6 um/m

Genauigkeit Streckenmessung (20)

25 um (statisch)

Genauigkeit 3D-Koordinaten (10)

15 pm + 6 pm/m (statisch)

Messbereich

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

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

Gesamtlbersicht aller Messstellen
wéhrend des Belastungsversuchs im
Schnitt A-A durch das Langhaus der
Christuskirche, [5]

Bild 3:
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tomation in der Software Leica Axyz imple-
mentiert worden. So konnte eine verzoge-
rungsfreie Durchflhrung der Messungen vor
Ort gewahrleistet werden.

Am Vortag des eigentlichen Belastungsver-
suchs sind insgesamt neun CCR in speziel-
len magnetischen Halterungen temporar am
Referenzbauwerk installiert worden. Sechs
CCR wurden in unmittelbarer Umgebung des
zu untersuchenden Gurtbogens angebracht
(Bild 3, CCR1-CCR®6). Die CCR 1 (unterhalb
des Ankers) und 4 (oberhalb des Ankers)
befanden sich in unmittelbarer Néhe zum in-
duktiven Wegaufnehmer h1 im Kampfer Ost
und die CCR 3 (unterhalb des Ankers) und 5
(oberhalb des Ankers) entsprechend zu h2
im Kampfer West. Im Schlussstein des zu
untersuchenden Gurtbogens wurde CCR 2
installiert sowie CCR 6 im Schlussstein der
Gewolbekonstruktion nordlich des zu unter-
suchenden Gurtbogens. Zusatzlich erfolgte
die Installation von drei CCR im Altarraum zur
Uberpriifung der Stabilitat des Lasertrackers
wahrend des Belastungsversuchs (Bild 4).
Dieser Bereich weist eine ausreichende
Entfernung zum experimentell untersuchten
Gurtbogen im Chorbereich vor der Orgel auf,
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so dass keine Beeinflussung der Stabilitdt durch die eingebrachte Last zu erwarten ist. Als
Standpunkt fir den Lasertracker wurde ebenfalls der Altarbereich mit einer maximalen Ent-
fernung zu den CCR von ca. 30 m gewahit.

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

3.2 Durchfiihrung der geodatischen 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 Kéampfer 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  Bild 4. Messkonfiguration und Lage der

mit dem Lasertracker aufgezeichnet worden. CCR wahrend des Belastungsver-
Die aufeinanderfolgenden Messepochen ha- suchs, [2]

ben einen Zeitabstand von ca. 2 Minuten. Flr

eine gesamte Belastungsstufe resultieren daraus ca. zehn Messepochen. Bereits vor Ort hat
eine Plausibilitatsprifung der erfassten Messepochen mit einem Matlab-Skript stattgefun-
den.

3.3 Ergebnisse der geodatischen Messtechnik
3.3.1 Stabilitat des Lasertrackers wahrend des Belastungsversuchs

Bild 5 fasst die Messungen auf die CCR 7 bis 9 zur Uberprifung der Stabilitit des Lasertra-
ckers wahrend des Belastungsversuchs zusammen. Gezeigt sind die Streckenveranderungen
berechnet aus den gemessenen 3D-Koordinaten, wobei die Streckenveréanderungen auf die
erste Messung (Nullepoche) vor Beginn des Belastungsversuchs reduziert sind. Es lasst sich
festhalten, dass flr alle drei CCR das Mittel der Streckenanderung Uber alle Messepochen
Uber den Gesamtzeitraum des Belastungsversuchs < 0,1 mm ist. Fir CCR 7 ergibt sich ge-
geniber den CCR 8 und 9, welche auf dem Boden des Referenzbauwerkes fixiert sind, eine
groRere Variation (Bild 5, obere Zeitreihe). Diese ist auf die Installation von CCR 7 am Kampfer
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Bild 5: Zeitreihe der CCR 7 bis 9 im stabilen Bereich (Altarraum), [2]

der 6stlichen Empore zurlickzufihren. Dieser Messaufbau gewahrleistet, dass die Stabilitat
des Lasertrackers Uber den Zeitraum des Belastungsversuchs zu jeder Zeit gegeben war, so
dass die Messungen auf die CCR 1 bis 6 uneingeschréankt von signifikanten daueren Einflus-
sen betrachtet werden kénnen.

3.3.2 Horizontale Verschiebung zwischen CCR 1 und CCR 3

Die wiederkehrende Bestimmung der lastinduzierten Verformungen wird im Folgenden an
ausgewahlten CCR im Gurtbogen hinsichtlich ihrer 3D-Lageveranderung betrachtet. Die Ver-
formung lasst 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 fir die abschlielende Analyse, der aus den
Lasertrackermessungen abgeleiteten Verformungen, auf die prazise Absolutstreckenmes-
sung des Lasertrackers zurtickgegriffen.

In Bild 6 sind die horizontalen Verschiebungen fir die CCR 1 und 3 im Kampfer Ost (h1, blau)
und West (h2, cyan) fir die Belastungsstufen von 45 kN bis 70 kN dargestellt. Die Verformun-
gen im Kédmpfer Ost (CCR 1) betragen in der maximalen Laststufe von 70 kN ca. 0,75 mm
(blau) und im Kampfer 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 (griinfarbene Kurve) angegeben werden kann. Dabei
erfolgt die Ableitung der gegenseitigen Verformung auf Basis der Streckendifferenzen. Die
Ableitung der gegenseitigen Verformung aus 3D-Koordinaten fliihrt zu einem deutlich héhe-
ren Rauschen im Bereich der Haltedauer der Belastung, vergleiche Bild 6 (magentafarbene
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Bild 6: Zeitreihe der horizontalen Verschiebungen im Kémpfer Ost (CCR 1 in h1) und Kémpfer
West (CCR 2 in h2) sowie Summe der gegenseitigen Verschiebungen, [2]

Kurve). Wie einleitend diskutiert, ist das héhere Rauschniveau auf die Winkelmessung des
Lasertrackers zurtckzuflihren.

Abschliel3end lasst sich die aus den Lasertrackermessungen abgeleitete Verformung den tak-
tilen Ergebnissen des Instituts fir Massivbau der Leibniz Universitat Hannover gegentberstel-
len. Als Fazit ist festzuhalten, dass die Ergebnisse eine hervorragende Ubereinstimmung im
Bereich von 1-2 Zehntelmillimetern [4], [5] aufweisen.

4 Zusammenfassung und Ausblick

Der Lasertracker hat fir Punktverschiebungen und deren Ubereinstimmung mit der taktilen
Messtechnik im Rahmen eines hydraulischen Belastungsversuchs deutlich das Potential der
geodatischen Messtechnik fir Bauwerksuntersuchungen aufgezeigt. Als Starken gegenlber
den taktilen Messverfahren kénnen dabei insbesondere die Langzeitstabilitat sowie die zer-
storungsfreie Erfassung von groRen 3D-Messvolumen mit einer hohen Genauigkeit festge-
halten werden. Der auf den gezeigten Ergebnissen aufbauende, geodatische Beitrag fir die
Kalibrierung des FE-Modells sowie die detaillierte Gegenlberstellung der klassischen, taktilen
und geodéatischen Messtechnik fir weitere Messstellen befinden sich in Vorbereitung [7].
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Experimentelle Untersuchung zum Systemtragverhalten
neugotischer Gewolbekonstruktionen

Jens Piehler’, Michael Hansen?, Gerd Kapphahn?

Kurzfassung. Bei Gewdlben ist die horizontale Unverschieblichkeit der Gewdlbe-
kdmpfer flr die Standsicherheit von entscheidender Bedeutung. Fir die Untersu-
chung und Bewertung von Gewolbekonstruktionen muissen realistische Ansétze
fir die Steifigkeit aller Bauteile, wie AuRenwénde, Strebepfeiler und Fundamente
einschlieRlich Baugrund, getroffen werden. In diesem Beitrag wird ein Belastungs-
versuch beschrieben bei dem durch Eintragung einer geringen Horizontallast im
Kémpferbereich signifikante Bauwerksreaktionen gemessen und damit die tat-
sachlich vorhandenen Bauteilsteifigkeiten realitdtsnaher 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 Hélfte 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 flihrten das Aufkommen einer ingenieurmafigen Herangehenswei-
se und die Forderung nach Materialeinsparungen zu wesentlich leichteren und diinnwandige-
ren Konstruktionen. Neben den fiir Gewélbe typischen Rissbildern sind in den Kappen und Bo-
gen auch Schaden vorzufinden, welche sich auf konstruktions- bzw. herstellungsspezifische
Ursachen zurickfihren lassen.

In der Neugotik wurden die Gurt- und Gratbdgen auf Lehrgerlsten hergestellt, wohingegen
bei den Kappen zwischen den Bogen auf eine formtreue Schalung verzichtet und freihdndig
gemauert wurde [1]. Auf diese Weise entstanden europaweit mehrere Hundert Kirchen, bei
denen die Kappen herstellungsbedingt oft keine stetigen Krimmungen aufweisen. Geringste
Kéampferverschiebungen sowie eine Gewodlbegeometrie, welche nicht der sich einstellenden
Stiitzflachen entspricht, fiihren zu signifikanten Rissbildern. Ahnlich wie beim Bogen bilden

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

Verschiedene Faktoren haben Einfluss auf die Rissbreitendnderungen. Beispielhaft sind Tem-
peraturschwankungen, Quell- und Schwindverhalten des Mauerwerks, Grundwasserspiegel-
schwankungen, Baugrundsetzungen und andere exogene Baugrundbewegungen zu nennen.
Ein entscheidender Punkt fir die Standsicherheit des Gewdlbes als Ganzes ist die horizontale
Verschieblichkeit der Kdmpfer. Daher sind fir die Einschatzung und Untersuchung von Gewdl-
bekonstruktionen realistische Annahmen der horizontalen Auflagersteifigkeiten erforderlich.
Mit dem in diesem Beitrag beschriebenen Belastungsversuch wurden Bauwerksreaktionen
unter definierten Beanspruchungen ermittelt. Mit den Ergebnissen kénnen numerische Mo-
delle verbessert und damit das globale Gleichgewicht von Gewdlbekonstruktionen realitats-
naher eingeschatzt werden.

Der im Folgenden beschriebene Belastungsversuch wurde im Rahmen des Forschungspro-
jekts Sicherung neugotischer Gewdlbekonstruktionen [7] durchgefihrt. In dem Forschungs-
projekt werden typische Schadensbilder neugotischer Gewolbe mit dem Ziel analysiert, mog-
lichst nachhaltige SanierungsmalRnahmen zu finden. Die grundsatzlichen Probleme dieser
Konstruktionen treten naturlich nicht nur bei Kirchen auf, sondern auch bei Profanbauten der
Grinderjahre wie Schulen, Rathauser oder
Postbauten. Da deren Abmessungen jedoch
vielfach kleiner sind und sich die Schadens-
bilder in wesentlich geringerem Ausmal
ausbilden, wurden die Untersuchungen auf
neugotische Kirchenbauwerke beschrankt.

2 Referenzbauwerk
21 Historie und Tragstruktur

Fir das Forschungsprojekt [7] diente die
Christuskirche in Hildesheim als Referenz-
bauwerk (Bild 1). Sie weist nahezu alle ty-
pischen Merkmale neugotischer Gewdlbe-
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]. Uber die Jahre traten im Kirchenin-
neren wiederholt groftere Risse auf, welche
im Zuge mehrerer Renovierungs- und Sanie-
rungsmafnahmen immer wieder erfolglos
saniert wurden. In den 1990er Jahren wurde
die Kirche abermals saniert, wobei auch die
urspringliche Bemalung von 1904 zeit- und ]
kostenaufwéndig wiederhergestellt wurde. Bild 1: Christuskirche in Hildesheim

Im Zuge der Arbeiten wurden auch MaR- Foto: Ingenieurbliro G6tz & llsemann
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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]
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nahmen zur Begrenzung etwaiger horizontaler Kédmpferverschiebungen durchgefihrt. Dazu
zahlt der Einbau zusatzlicher Zugstabe in das Hangesprengwerk des Dachtragwerks sowie
ein Zuganker in Hohe der Kampfer (Bild 2). In Bild 3 sind der Grundriss des Bauwerks und die
Lage des in Bild 2 gezeigten Geb&dudeschnittes dargestellt. Die Bilder 2 und 4 zeigen zudem
die Lage der Messstellen im spateren Belastungsversuch.

Jedoch traten nach weniger als 15 Jahren erneut Risse im Gewodlbe auf. Insbesondere zahlen
dazu im Bereich der Vierung Abrisse der Kappen von den Schildbdgen zum Querhaus sowie
breite Einzelrisse im Chorgewdlbe.

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
Hohe des Kirchturms im Stiden betrdgt etwa 55 m. Der Dachfirst liegt 22,5 m tUber dem Kir-
chenfultboden. Das Langhaus besteht aus zwei Jochen mit jeweils ca. 5,0 m Lange zwischen
den Gurtbogenachsen. Sdmtliche Gurt- und Rippenbdgen besitzen einen obenliegenden ge-
mauerten Querschnitt aus Vollziegeln. Fir die Gewolbekappen wurden Bimsbetonsteine ver-
wendet. Der Fugenverlauf, welcher sich auf dem Innenputz der Kappen abzeichnet, deutet auf
freihandiges Mauern der Kappen ohne Schalung hin. Die statisch wirksame Querschnittsdicke
der Kappen betragt nach Abzug der Innenputzschicht und dem Mértelverstrich an der Ober-
seite ca. 12 cm. Die Dicke der kuppelférmigen Schildkappen verspringt zu den AuRenwanden
hin im unteren Drittel auf die doppelte Steinstérke. Ursprlinglich dienten allein die Strebepfei-
ler an den Aufenwanden zur Aufnahme des Gewdlbe- und Dachschubs (Bild 2). Der Zuganker
im Schnitt A-A wurde erst 1997/98 eingezogen und an den Aufdenflachen 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 Hange-
sprengwerk konstruiert. Dazwischen spannen Pfetten, auf denen wiederum die Sparren auf-
liegen (Bild 2). Mit Hilfe dieser Hangesprengwerkkonstruktion war es den Erbauern maglich,
das Gewdlbe bis weit in den Dachraum ragen zu lassen. Urspriinglich waren je Hangespreng-
werk nur zwei Zugstdbe vorhanden, welche jedoch nicht direkt im Bereich der FuRpfetten
angreifen. Die spater zusatzlich eingebrachten Zugstabe binden ndher an den FulRpfetten an
und bewirken somit eine effizientere Rlickhangung der auftretenden Horizontallasten aus der
Dachkonstruktion. Die Auflagerkrafte der statisch unbestimmten Dachkonstruktion wurden
in Nebenrechnungen bestimmt und bei den numerischen Analysen zur Vorplanung des Be-
lastungsversuches berlcksichtigt. Die Fundamente griinden auf Keuperton. Die Konsistenz
reicht je nach Tiefe von steif Uber halbfest bis fest.

2.2 Vorausgegangene Messungen

Bereits im Jahr 2007 war ein mechanisches Messsystem fir Verformungsmessungen im
Chorbereich installiert worden [11]. Mithilfe eines zwischen den Gewdlbekampfern gespannten
Invardrahtes wurde die Relativbewegung der Kampfer periodisch gemessen. Optische Riss-
marken an signifikanten Rissen erganzten das Messkonzept. Die vorhandene Bodenschichtung
sowie die Hanglage der Kirche gaben 2010 den Anlass, mittels Rammpegeln die Grund- und
Sickerwasserstande um die Kirche herum sowie direkt unterhalb der Kirche zu Giberwachen.
Diese vorausgegangenen Messungen wurden in dem aktuellen Forschungsprojekt genutzt,
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weitergefihrt und durch wei-
tere Messsysteme erganzt. So
wurden 2012 die Rissweitenan-
derungen bei drei signifikanten
Hauptrissen im Chorgewdlbe
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) flachen-
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  Bild 5: 3D-Punktwolke des vollstdndigen Innenraums [9]
Dachraum wurden Uber ein

neu erstelltes Referenznetz zu-

sammengefihrt. Durch die Zusammenfihrung der beiden Punktwolken konnte auf die Gewdl-
begeometrie und auf die Schalen- und Bogendicken an jeder beliebigen Stelle geschlossen
werden. Auf weitere Einzelheiten zu den im Projekt angewendeten geodatischen 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 zuldssigen Grenztragast. Vielmehr sollten bei Eintragung einer definierten Kraft signifi-
kante Bauwerksreaktionen gemessen werden, welche flr die Kalibrierung von numerischen
und ingenieurméaRigen Modellen herangezogen werden kénnen. Zur Auswahl standen zwei
Maéglichkeiten:

1. die Einleitung einer vertikalen Kraft in den Schlussstein des Gewdlbes Uber eine
Zugstange und

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

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

Eine Schédigung der vorhandenen Bausubstanz sollte unter allen Umstédnden vermieden wer-
den. Hierzu wurden Grenzwerte fir die einzutragende Last sowie die daraus voraussichtlich
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resultierenden Tragwerksverformungen fir signifikante Messpunkte und Lasteinleitungsstel-
len festgelegt. Fir die Abschatzung der zu erwartenden Messbereiche und die Dimensionie-
rung des Versuchsaufbaus dienten numerische Voruntersuchungen, wobei die obere Grenz-
last auch durch die zuldssige Beanspruchung der vorhandenen Zugstangen einschlie3lich ihrer
Verankerungselemente begrenzt war.

31 Numerische Voruntersuchungen

Unter Ausnutzung von Symmetriebedingungen wurde fir die numerischen Voruntersuchun-
gen ein Viertel eines Joches des Langhauses modelliert (Bild 6). Die in Héhe des Zugankers
berechneten horizontalen Kdmpferverschiebungen aus Eigengewicht dienten als Anhaltswert
fUr die Festlegung einer zuldssigen Grenzver-
formung infolge der einzutragenden Horizon-
tallast. DarUber hinaus wurde eine maximale
Horizontalverformung der Kémpfer von 5 mm
als unkritisch angesehen. Erfahrungsgeman
betragen langzeitliche horizontale Kampfer-
verschiebungen oft mehrere Zentimeter bis
Dezimeter.

Fur die Abschatzung der Verformungen
erschien die Annahme linear-elastischen
Materialverhaltens in erster Naherung aus-
reichend. Bei vergleichbaren Konstruktio-
nen wird in [6] fir gerissenes Mauerwerk
ein Elastizitdatsmodul von 3.000 N/mm?
ohne Berlcksichtigung der Kriecheinflisse
vorgeschlagen. Flr die Wande, Gurt- und
Rippenbdgen wurde dieser Wert ebenfalls
angesetzt. Die Kappen aus Bimsbetonsteinen
besitzen eine deutlich geringere Steifigkeit,
sodass ein E-Modul von 1.200 N/mm?2 ge-
rechtfertigt erschien. Die Fundamente wur-
den flr die Voruntersuchungen als voll ein-
gespannt angenommen. Fir die Wande und

Bild 6:  Ausschnitt des verformten und

unverformten numerischen Modells
und farbig angelegte Vertikalverfor-
mung u, infolge standiger Einwirkun-

Bogen wurde eine Wichte von 18 kN/m? an-
gesetzt. Im numerischen Modell wurde nur
die statisch wirksame Konstruktionsdicke

gen [9] (vgl. Tab.1) der Kappen von 12 cm berlcksichtigt. In dem
Ansatz einer mittleren Wichte von 15 kN/m?2
fir den wesentlich leichteren Bimsbeton sind auch die Lasten aus Putz und Mortelverstrichen

enthalten. Als Querdehnzahl wurde fir alle Bauteile zu 0,25 angenommen.

Am Kopf der Aufenwand greifen in der Achse des Gurtbogens die Auflagerkrafte 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 fir die
signifikanten Punkte aus Bild 6 zusammenfassend aufgefihrt.
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Tabelle 1: Berechnete Verschiebungen der numerischen Voruntersuchung [9]

Belastung Horizontalverformung Vertikalverformung
Punkt 2 Punkt 1

Standige Einwirkungen 1,7 mm -5,3 mm

Sténdige Einwirkungen und | -0,2 mm -2,1 mm

100 kN Ankerzugkraft

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

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

Fir die Kontrolle wahrend der Versuchsdurchfiihrung sind in der Tabelle auch die sich erge-
benden, voraussichtlichen , Federsteifigkeiten” ausgewiesen, denn die Annahme linear-elas-
tischen Materialverhaltens ist nur eine grobe Néherung. 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 bertcksichtigen. Zum einen
sollte in die vorhandene Bausubstanz nur
marginal eingegriffen werden, zum anderen
stand fir alle durchzuflihrenden Arbeiten
insgesamt ein Zeitfenster von nur finf Tagen
zur Verfligung. Darin enthalten war auch die
Einhausung der Orgel mit einem Staubschutz
sowie der Auf- und Abbau einer aufwandigen
Einrdstung (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.

Uber zwei unabhangige Messsysteme wur-
den redundante Messungen an signifikanten
Punkten im Gewolbe ermoglicht. Fir die
geodatischen Messverfahren sei an dieser

Bild 7:  Innenansicht der Kirche aus der
Vierung in Richtung Turm, [9]
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Bild 8: Lasteinleitungsgeschirr fir die Einleitung der Zugkraft [9]

Stelle auf den Beitrag Hochgenaue 3D-Referenzmessungen als ein Beitrag der Geodésie zur
experimentellen Untersuchung des Systemverhaltens neugotischer Gewdélbekonstruktionen
in diesem Tagungsband verwiesen [13]. Die fir 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 Méglichkeit bestand, bei Bedarf sofort in das Belastungsregime eingreifen zu
kénnen. Darlber hinaus wurden auch weitere der in Bild 2 im Schnitt und in Bild 4 im Grund-
riss dargestellten Messstellen wahrend des Versuchs lberwacht. 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

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

Bild 9:
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Verformung des Gewdlbescheitels.

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

Fur die Dehnungsmessungen an den Au-
Renseiten der Pfeiler kam ein System aus In-
varstab und IWA zum Einsatz, mit dem eine
relative Langenanderung AL bezogen auf
eine Basislange L von 1.100 mm ermittelt
wurde. Dadurch konnte das Dehnungsver-
halten des Mauerwerks Uber einen gréRe-
ren Bereich abgebildet werden. Zum Schutz
gegen direkte Sonneneinstrahlung wurde
diese Konstruktion mittels Halbschalen ab-
gedeckt.

3.3 Versuchsdurchfiihrung
und Ergebnisse

Die nachfolgenden Ausfihrungen in diesem
Unterkapitel sind unverdndert [9] entnom-
men:
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.Die Versuche fanden am 25.6.2014 ganz-
tadgig statt. Fir die Versuchsdurchfiihrung
wurde in Anlehnung an die Richtlinie fur Be-
lastungsversuche [14] ein stufenweises Be-
lastungsregime mit Zwischenentlastungen
nach jeder Laststufe gewahlt. Die Laststufen
betrugen jeweils 5 kN mit Haltephasen bis
zur Messwertkonstanz, jedoch mindestens
15 Minuten. Flr die stufenweise Belastung
wurde eine hydraulische Handpumpe ein-
gesetzt, mit der die Kraft bis zum jeweili-
gen Zielwert zuziiglich einer leichten Uber-
schreitung von 0,5 kN fir einen eventuellen
Rickgang 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 Gewdlbescheitel weist
ab 25 kN nach Entlastung geringe, bleiben-
de Verformungen auf. Insgesamt bleibt das  Bild 10: Anordnung zur Messung der
Kraft-Verformungs- und Kraft-Dehnungsver- Horizontalverschiebung, [9]

halten bis zur Maximallast von 70 kN sowohl

in horizontaler Richtung (Bild 11) als auch in

vertikaler Richtung (Bild 12) naherungsweise linear. Die Neigungssensoren springen erst ab
35 kN zuverldssig 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 Hohe und
damit etwa 50 % der maximalen Horizontalverschiebung entspricht. Wahrend der Durchfih-
rung des Belastungsversuches hat sich die Innenraumtemperatur um ca. 1 K erhéht. Auf die
taktilen Messungen mit IWA und Neigungssensoren hatte dies keinen signifikanten Einfluss.”

In Bild 11 ist zu erkennen, dass sich die Kampfer bei einer Kraft von 70 kN um ca.
0,63 + 0,70 = 1,33 mm verformen. Diese GroRenordnung der Verformungen ldsst sich auch
mit einem Lasertracker verifizieren, welcher als zweites Messsystem zum Einsatz kam. Die-
ses geodatische 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 durchgeflihrten Belastungsversuch reagiert
das Tragwerk steifer. Die vorhandene Federsteifigkeit der horizontalen Lagerung in Héhe 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 héher. Mit dieser Erkenntnis wird es maglich, die
zukUnftigen numerischen Simulationen dieser Konstruktion realitdtsnaher zu gestalten.

89



8. Symposium Experimentelle Untersuchungen von Baukonstruktionen

L5 1] !"CH:&“ om) | e
5 = =hi Mimchriest) | &

Fp
¥ & &
\
L
\
;
rEfHEEESASRERA
)

. 0 a5 as a1

Weg e L]

Bild 11 (links): Horizontale Verschiebung der Messstellen h1 und h2 am Kémpfer in Hoéhe 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]

4 Zusammenfassung

Gewdlbe und insbesondere neugotische Gewdlbe reagieren sensitiv auf Verformungen ih-
rer Lagerung, sodass sich bereits bei geringen Kampferbewegungen signifikante Rissbilder
einstellen. Fir die Bewertung der Standsicherheit der Gewdlbe sind die horizontalen Auf-
lagersteifigkeiten von grofder Bedeutung. Im Rahmen des Forschungsvorhabens Sicherung
neugotischer Gewolbekonstruktionen [7] wurde ein Belastungsversuch durchgefiihrt, bei
dem durch eine eingetragene Horizontalkraft von 70 kN in den Gewdlbekédmpfern eindeuti-
ge Bauwerksreaktionen beobachtet werden konnten. Die durch die Belastung erzwungenen
Verformungen lagen je Kdmpfer unter einem Millimeter, sodass eine Schadigung der vorhan-
denen Bausubstanz ausgeschlossen werden konnte. Trotz der geringen Verformungen war
es moglich, eindeutige Bauwerksreaktionen zu messen, mit deren Hilfe sich Annahmen fir
strukturmechanische Modelle realitdtsnaher einschéatzen lassen.
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Tragfahigkeitsuntersuchungen an historischen Fahnenmasten

Silke Scheerer!, Sabine Wellner?, Torsten Hampel®, Bernd Eckoldt*

Kurzfassung. Im Frihjahr 2014 sollte ein temporares Kunstprojekt an den his-
torischen Fahnenmasten am Neustadter 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 moglich. Belastungsversuche
an den Mastspitzen und den Ankerstdben im Sockel sollten Klarheit Uber die
Tragfahigkeit 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 Neustadter Markt in Dresden - eine kurze Einfiihrung

Wann genau das Gebiet des heutigen Neustddter 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
nordlich des Zugangs zur Augustusbrlcke bereits ein Marktplatz mit Rathaus entstanden,
welcher spater dann immer mehr an Bedeutung gewann, mehrmals umgestaltet wurde und
It. Hertzig [1] bis zu seiner Zerstérung im Zweiten Weltkrieg neben den linkselbig gelegenen
Platzen , Altmarkt und ... Neumarkt zu den drei schénsten und wichtigsten Platzanlagen Dres-
dens gehorte”.

Heute kann man die friihere Gestaltung des Platzes und des angrenzenden Viertels, die in ih-
rer Gesamtheit den barocken Stadtteil ,Innere Neustadt” bildeten, nur noch in Ansatzen oder
durch Hinzuziehen historischer Dokumente erahnen. Berihmt sind beispielsweise Gemalde
und Radierungen von Bellotto, der den sich gerade in der barocken Umgestaltung befindlichen
Neustadter Markt Mitte des 18. Jahrhunderts als Motiv gewahlt hatte (Bild 1). Aus dieser
Zeit erhalten sind bis heute beispielsweise die Dreikénigskirche (Grundsteinlegung 1732), das
Blockhaus am sidlichen Rand des Neustadter Marktes nahe der Elbe und einige barocke

Dr.-Ing., Institut fir Massivbau, TU Dresden

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

| 4 , | %

Bild 2:  Neustéddter Markt mit Blick auf die Hauptstral3e und die Fahnenmasten zu Beginn der
Allee in nérdlicher Richtung, Aufnahme 1935, aus [1]
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Birgerhéuser nordwestlich des Platzes und der Hauptstraf3e als zentraler Allee mit dem Rei-
terstandbild Augusts des Starken, bekannt als der Goldene Reiter.

Die Fahnenmasten am sldlichen Ende der heutigen Hauptstrale, deren Tragfahigkeit Uber-
prift 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 Uber die HauptstraRe und den Neustadter Markt der StraRen- und StralRenbahnver-
kehr geflhrt (Bild 2). Nur der Teil zwischen den Baumreihen war Fullgangerzone. 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 dafir
sind beispielsweise die Plaketten, die am Fulle der Postamente angebracht sind. Nach dem
zweiten Weltkrieg wurde die Hauptstralle — zwischenzeitlich StralRe der Befreiung genannt —
wiederholt umgestaltet. Aber sowohl der Goldene Reiter als auch die Fahnenstangen, die von
der Zerstoérung verschont worden waren [5], wurden erhalten und saniert, auch als ein Fah-
nenmast Ende der 1960er Jahre umknickte. Sie prdgen auch noch heute das Bild des Platzes.

2 Das Kunstprojekt

Der Grund fiir die Uberpriifung der Tragfahigkeit der historischen Fahnenmasten war ein ge-
plantes Projekt der Berliner Kiinstlerin Beatrice Jugert [6]. Sie wollte im Marz 2014 zwischen
den beiden Fahnenmasten die temporare Installation ,VORHANG AUF — Fahnenentwurf fir
den Goldenen Reiter” schaffen. Konkret war geplant, einen leichten zweigeteilten Vorhang
zwischen den Masten und an einem der Fahnenmasten zusatzlich eine Flagge in Form eines
Léwen zu befestigen. Im Konzept der Kinstlerin [7] hiefl3 es dazu: ,Dadurch ergibt sich die
Méglichkeit, den Neustadter Markt im Mittelpunkt von Dresden als Blhne zu interpretieren.
Die Stadt wird zur Biihne, das politische Geschehen zur Inszenierung und wir zu Akteuren und
Zuschauern.”

Die Installation war flir wenigstens drei Monate geplant. Die statische Machbarkeit sollte durch
das Ingenieurblro Engelbach + Partner Ingenieurgesellschaft aus Dresden gepruft werden.

3 Voruntersuchungen zur Konstruktion

Da keinerlei Unterlagen zur Fahnenmastkons-
truktion vorlagen bzw. auffindbar waren, soll-
ten lastabhangige Verformungsmessungen
durchgeflihrt werden, um Aufschllsse Uber

'1\ die Steifigkeit und somit das Material der
Masten zu erhalten. Mit Hilfe der gemesse-
nen Verformungen und der aufgenommenen
Geometriekennwerte sollten dann Aussagen
zur Tragfahigkeit abgeleitet werden.

A TN A
Bild 3: Verrutschte Postamentabdeckung Vor den Messungen wurden die Masten mit
Foto: Bernd Eckoldt  einem Hubsteiger aus nachster Nahe in Au-
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genschein genommen. Schon bei der Montage des Versuchsaufbaus wurde deutlich, dass
beide Maste Spiel in ihren FuRBpunkthalterungen hatten. Weiterhin wurde festgestellt, dass
die obere bronzene Postamentabdeckung des westlichen Mastes nicht mehr in ihrer Arretie-
rung safd (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 Gber die Tragfahigkeit der Kon-
struktion bringen. Die Fahnenmasten sollten an den Mastspitzen durch eine Zugbelastung be-
ansprucht und die daraus resultierenden Verformungen und Abstandsanderungen der Mast-
spitzen messtechnisch erfasst werden. Mit diesem Test sollten die relevanten Belastungen
flr die Kunstinstallation nachgebildet werden.

Die Probebelastung wurde Ende Februar 2014 durchgefihrt (Bild 4). Zuerst wurden die Mast-
spitzen durch ein diinnes 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 Mastkdpfe 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-
gekraftige Werte zu erhalten, welche in die statische Berechnung einfliel3en sollten. AuBer-

Bild 4:  Probebelastung an den Fahnenstangen am Goldenen Reiter in Dresden
Foto: Kathrin Dietz
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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

dem bestand dadurch die Mdéglichkeit, in Echtzeit auf kritische Belastungszustande reagieren
zu kénnen, um in jedem Fall ein Versagen der Masten auszuschlieen. Des Weiteren wurden
statische Lastfalle mit unterschiedlichen Massen abgebildet, die in der Mitte zwischen beiden
Masten in das Stahlseil eingehdngt wurden. Hierbei wurden die Verformungen und Abstands-
anderungen der Mastspitzen zueinander ebenfalls messtechnisch erfasst.

5 Beurteilung der Masthalterungen

Bereits wahrend der Probebelastung wurden grofiere, 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 anschlieflenden detaillierten
Inspektion durch den Statiker und die Firma
Fuchs + Girke wurden diese Indizien besta-
tigt.

Nun wurden auch die Masthalterungen
rickgebaut. Hierbei wurden weitere Details
der Konstruktion deutlich. Die Masten be-
stehen aus Stahlrohren, welche im unteren =
Abschnitt (Einspannbereich) zylindrisch aus-  Bild 6: Ubergang zwischen Halterung und
gebildet sind und sich nach oben hin konisch eigentlichem Mast

verjingen. Ein Detail zeigt Bild 6. Die eigent- 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 kon-
nen generell nur rlickgebaut werden, wenn
die Masten herausgehoben sind. Die inne-
ren Stahlhaltekonstruktionen bestehen aus
mehreren Schissen, welche Ubereinander
montiert und verschraubt sind (Bild 7). lhre
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, moglichst verschlei3freie
Haltekonstruktion, da nicht einsehbar,

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

O Auslegung der Haltekonstruktion fir die
durch den Mast maximal aufnehmbaren

Bild 7:  Korrodierte Stahlunterkonstruktion
wéhrend des Rlickbaus
Foto: Bernd Eckoldt

Lasten, um ggf. Lastreserven fur eventuelle Kunstprojekte zu erschlieRen bzw. so, dass
das Tragniveau der Gesamtkonstruktion vom schwachsten Bestandsbauteil bestimmt
wird, mindestens aber wieder Fahnen angebracht werden kénnen,

Q FlaggengroRe 3,40 m x 5,75 m, jeweils im Hoch- oder Querformat anbringbar,

O Ausschluss von elektrochemischen und Kontaktkorrosionen durch das Aufeinandertreffen

verschiedener Metalle,

Q Annahme der Materialkennwerte von Flusseisen fir die historischen Masten.

MaRgebend fir 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 Realitdt nur zu 75 % ausgenutzt werden darf,
um Uberbeanspruchungen aufgrund von Unwégbarkeiten wie fortschreitende Korrosion der
Anker oder nicht sichtbare Mastschadigungen usw. vorzubeugen. Dies gilt fir Fahnen sowie
eventuelle Plakate, Kunstprojekte und dhnliches. Fir 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
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Bild 8: Zustand der Anker vor dem Belastungsversuch Fotos: Silke Scheerer

werden konnte. Im sichtbaren Abschnitt sind sie gering bis maRig korrodiert (Bild 8). Uber 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 hochstwahrscheinlich in eine vorhandene ,Griindung durch Zementbeton”
reichen. Es war unstrittig, dass eine Sanierung und auch weitere Tragfahigkeitstests an den
Ankern mittels Auszugversuchen nétig waren, um die tatsachliche Tragfahigkeit aller Anker-
stangen zu bestimmen.

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

6 Bestimmung der Tragfahigkeit der Anker

Der Test der Tragfahigkeit der Ankerstangen, die aus den Granitsockeln herausragen, wurde
im Frihjahr 2015 durchgeflihrt. Die Prifung erfolgte mit der 1,5-fachen Zugbeanspruchung
aus maximal zuldssiger Mastbeanspruchung. Das entspricht der zweifachen Sicherheit ge-
genlber der o. g. 0,75-fachen Mastbeanspruchung fir den Gebrauchslastfall und der sechs-
fachen Sicherheit gegenlber 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 kdnnen. 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 gedriickt wurden, Bild
9, [9]. Die Langenanderungen der Ankerstabe wurden mit induktiven Wegaufnehmern (IWA)
erfasst. Anhand des aufgezeichneten Verformungszustands war es gleichzeitig moglich, eine
sich eventuell ankindigende mogliche Schadigung beurteilen zu kénnen. Die Belastung er-
folgte schrittweise in mehreren Stufen mit zwischenzeitlicher Entlastung, um den Anteil ir-
reversibler Verformungen — so vorhanden — beurteilen zu kdnnen. Dabei wurde die jeweils
angefahrene Last gehalten, bevor wieder entlastet wurde. Bei der abschlieRenden Laststufe
auf Ziellastniveau wurde die Last ldnger gehalten, um magliche Kriechverformungen ermitteln
zu kénnen. Danach erfolgte die vollstandige Entlastung des Stabes.
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; L s —
Bild 9: Belastungseinrichtung fiir die Ankerpriifung; links: Erprobung im Labor;
rechts: Einsatz bei der Ankerpriifung am Neustéddter Markt Fotos: Sabine Wellner

Da die mechanischen Eigenschaften der Ankerstabe nur schwer gefasst werden konnen,
wurde als Abbruchkriterium der Ubergangspunkt von einer elastischen zu einer plastischen
Verformung definiert.

Die vorgegebene Ziellast in Hohe von 95 kN wurde bei allen Ankerstében sicher erreicht, ohne
dass ein vorheriges Versagen in Form von Ankerauszug auftrat. Die maximale Verformung
eines Ankers bei Hochstlast 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 Ankerstdbe wahrend der Zugversuche kann von wei-
teren Traglastreserven bei fortschreitender Belastung ausgegangen werden. Wéahrend der
experimentellen Belastung konnten keine Kriecheffekte beobachtet werden.

Anhand der aufgezeichneten Kraft-Verformungs-Linien konnten die Materialkennwerte
der Ankerstabe ermittelt werden. Die Einzelwerte des E-Moduls schwanken zwischen
90.000...145.000 N/mm?2. Der Mittelwert betragt 136.000 N/mm2. Eine exakte Bestimmung
der Materialeigenschaften konnte allerdings erst mittels einer zerstérenden Prifung erfol-
gen.

7 Zusammenfassung und Ausblick

Derzeit lauft im Hochbauamt der Landeshauptstadt eine beschrankte Ausschreibung fir die
Vergabe der noch auszufihrenden Leistungen, welche wahrscheinlich noch in diesem Jahr er-
bracht werden sollen, so dass es im ndchsten Jahr durchaus ,VORHANG AUF" heilen kdnnte
und somit das Kunstprojekt, durch welches ungewollt Unzuléanglichkeiten beziiglich der Stand-
sicherheit der historischen Fahnenmasten zu Tage traten, nun doch zur Ausfihrung kommt.
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Pont Lagunaire, Togo — Experimentelle Tragwerksanalyse einer
Stahlfachwerkbriicke zum Nachweis der Restnutzungszeit

Marc Gutermann', Werner Malgut?, Klaus Ammermann?

Kurzfassung. In Togo ist seit 1960 eine Stahlfachwerkbriicke zum Abtransport
von Phosphaten in Betrieb. Seit einigen Jahren zeigten viele Stahlbauteile Korrosi-
onserscheinungen, die durch die herrschenden unglnstigen Umweltbedingungen
begtlinstigt worden sind. Flr die Sanierung entschied man sich fir einen feldweisen
Austausch der Ober- und Untergurte im Betrieb. Die Diagonalen sollten erhalten
bleiben. Der rechnerische Ermidungsnachweis brachte keine zufriedenstellenden
Ergebnisse. Messungen am Bauwerk dienten dazu, Daten fir den erfolgreichen
Ermidungsnachweis 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 Briicke Pont Lagunaire wurde 1960 im Auftrag des Office Togolais des Phosphates (O.T.P)
erbaut und Uberquert die Lagune auf einer Lange von insgesamt 722 m. Sie besteht aus ins-
gesamt 19 Einzelfeldern mit einer Stltzweite von jeweils 38,0 m (Bild 1). Die darUberfihrende
Eisenbahnstrecke wird zum Abtransport von Phosphat in offenen Wagen genutzt. Aufgrund
ihrer Lage nahe dem Atlantik ist die Brlicke einer starken Korrosion ausgesetzt, so dass sich
der Zustand zwischen zwei Bauwerksuntersuchungen in den Jahren 1986 und 2011 deutlich
verschlechtert hat [1]. Die effektive Tragfahigkeit war deutlich reduziert, so dass das Bauwerk
im Zeitraum 2013/2014 ertlchtigt wurde.

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

1 Prof. Dr.-Ing., Institut fir Experimentelle Statik, Hochschule Bremen
2 Dipl.-Ing., Institut fir Experimentelle Statik, Hochschule Bremen
3 Dipl.-Ing., INROS LACKNER SE, Bremen
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Bild 1: Ansicht des Pont Lagunaire

sowohl den Sanierungserfolg verifizieren zu kénnen als auch Daten fiir einen genaueren Erma-
dungsnachweis der Brlicke zu erhalten, was bereits bei anderen Projekten erfolgreich durch-
geflhrt worden war [3]. Es waren Messungen wahrend des normalen Eisenbahnbetriebs
vorgesehen, jeweils in einem sanierten (Feld 2) und einem unsanierten Briickenfeld (Feld 6).

2 Bauwerksdaten
21 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
Langsrichtung. 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.
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Bild 3 (oben): Lastbild des beflillten Lastzuges, [2]
Bild 4 (unten): Lastbild des leeren Lastzuges, [2]

Die Bauwerksdaten wurden den Unterlagen der Baudokumentation entnommen [1]:

Nutzung: Eisenbahn, Phosphattransport

Zu UberfUhrendes Gewasser: Togosee (Lagune)

Bauwerksart: Stahlfachwerkbriicke (Stahl E360)
Anzahl Felder: 19

Stltzweite pro Feld: 38,0m

Uberbauhéhe: 3,67 m

Uberbaubreite: 5,05 m

2.2 Schadensbild

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

2.3 Lastannahmen

Die Lastannahmen, die fir die Ertlichtigung des Bauwerks zugrunde gelegt wurden, sind in
Tabelle 1 zusammengefasst. Die Lastbilder zeigen die Bilder 3 und 4.
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Tabelle 1: Lastannahmen nach [1]

Lastart | Belastung

Sténdige Last

Stahliiberbau Feld | 50t/38 m = 13,58 kN/m

Veranderliche Einwirkungen

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

31 Konzept

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

Bild 5: Messstellenplan
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Tabelle 2: Fachwerkstdbe mit der klirzesten theoretischen Restnutzungsdauer R, [2]

Bezeichnung (Bild 5) Profil und berechnete Restnutzungsdauer R
Diagonale 4L 150x90x10 ; I =3.716 cm
DG1 R: 15 Jahre

Diagonale 3L 150x90x10 ;1 =3.716 cm
DG4 R: 14 Jahre

Diagonale 2L 150%x90x10 ;1 =3.716 cm
DG6 R:-10 Jahre (= ermUdet)
Quertrager 2IPN300 ; I = 5.300 cm

PDP R:-22 Jahre (= ermudet)
Langstrager HEB 200 ;1 =3.000cm

HEB R: -3 Jahre (= ermudet)

Wahrend der Zuglberfahrten wurde Uberprift, ob sich die Beanspruchungen der Stahltréager
wie prognostiziert einstellten. Zusatzlich sollte das globale Verformungsverhalten durch Durch-
biegungsmessung in Feldmitte Gberprift werden. Die Messungen fanden an einem sanierten
Feld (Nr. 2 Gber Land, Bild 1) und an einem unsanierten Feld statt (Feld 6 Gber 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 Bricke und Pfei-
ler wurde mit einem elektrischen Wegaufnehmer WT10 aufgezeichnet (Nennweg: 10 mm,
stufenlos bei einer Auflosung: 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 Auflésung:
angezeigter Weg [mm] + Fehler 0,5 [mm]). Fir die Messungen Uber Wasser wurde hierfiir 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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Bild 6: Impressionen der Messung, von links nach rechts: Messstand, Durchbiegungsmes-
sung Uber Wasser mit Tripod, DMS an den Diagonalen, Zugliberfahrt

Faser in ausreichendem Abstand zu Storstellen wie Lochern oder Blechanschllissen appliziert
(Bilder 5 und 6).

Auf den Tragern des Fahrbahn-Gitterrostes wurden die DMS auf der Ober- und Unterseite der
Flansche appliziert, ebenfalls in der neutralen Faser, damit keine Querbiegung die Ergebnisse
verfalscht. 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 Bricke die vertikale Anregung zu
Uberwachen (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 / Stid-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 Versuchsablaufe

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 GroRteil der Messtechnik installiert, so dass
bereits am 2. Tag Uberfahrtsmessungen mit beladenem und leerem Zug aufgezeichnet
werden konnten. Da nur zwei Zugfahrten am Tag stattfanden, wurden auch am dritten Tag
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noch Messungen am 1. Versuchsort (Feld 2) durchgefliihrt, wahrend 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 Baublro mit der Auswertung be-
gonnen, so dass die ersten Ergebnisse bereits in Togo prasentiert und diskutiert werden
konnten.

4 Messergebnisse
41 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 Gbertragen,
wo sie in Gruppen eingeteilt wurden. Daraus konnte die maximale Spannungsdifferenz Ao fur
jeden Belastungszustand (leer/beladen) getrennt bestimmt werden, die anschlieRend 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. FUr die Interpretation sei angemerkt, dass die tatsachlichen Achslasten

der Zlge 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 A Min. Max A
Feld 2 leer -1,0 17,0 18,0 -0,2 0,9 1.1
beladen |-1,5 32,0 33,5 -1,0 11 2,1
Feld 6 leer 0 20,4 20,4 -0,7 0,1 0,8
beladen |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 geringfligige Durchlaufwirkung, die bei Feld 6 nicht zu beob-
achten war.

4.3 Eigenfrequenzen
Die vertikalen Beschleunigungsmessungen auf beiden Untergurten Ost/West sollten fir eine
Eigenfrequenzanalyse genutzt werden. Die Auswertung zeigte nicht in allen Frequenzberei-

chen ausgepragte Ergebnisse. Dennoch lasst sich die Schlussfolgerung ziehen, dass die erste
Biege-Eigenfrequenz bei etwa 4,5 Hz liegt (Bilder 7 und 8).
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Bild 7 (oben):  Ermittelte Eigenfrequenzen fir das sanierte Feld 2 (FFT-Analyse)
Bild 8 (unten):  Ermittelte Eigenfrequenzen flir das unsanierte Feld 6 (FFT-Analyse)

4.4 Schwingbeiwert ¢
Die Messungen wurden vergleichsweise mit Geschwindigkeiten von 5 km/h und 10 km/h
durchgefihrt. Bei hoheren Geschwindigkeiten war eine Zunahme der Schwingungen zu be-

obachten, die sich auch in den Spannungsdifferenzen niederschlug. Daraus wurde ein Er-
héhungsfaktor bestimmt (Ao 10 km/h / Ac 5 km/h), der fir die einzelnen Fachwerkstédbe in
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Tabelle 4 aufgeflhrt ist (hins. der Abklrzungen s. Tabelle 2). Vereinfachend lasst sich zusam-
menfassen, dass sich die Spannungsdifferenzen um etwa 2 % erhdhen, wenn die Zige mit
10 km/h statt mit 5 km/h Uber die Brlicke fahren. Dies wird u. a. durch Querschwankungen
des Zuges erzeugt, weil einzelne Schwellen nicht blindig auf dem HEB-Langstréger auflagen.

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

Diagonale / Trager |DG1 DG4 DG6 PDP HEB (% X0
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
Jo 1,02 1,01 1,01 1,01 1,02

4.5 Auswertung der Fachwerkstabe

Auf der Grundlage der Messungen sollten vom Auftraggeber weiterfiihrende Ermidungs-
nachweise geflihrt werden. Dazu mussten die extremen Spannungsdifferenzen so ermittelt
werden, dass sie in den bestehenden Rechenalgorithmus eingefligt werden kénnen [2].

Die Schnittkréafte N, l\/Iy, M, wurden durch das Biliro Sogea-Satom Togo an einem réaumlichen
Stabwerk bestehend aus Einzelstaben 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. Fir die jeweiligen Querschnitte wurden der Schwerpunkt
und die Widerstandswerte berechnet (A, Wy, W). Als Ergebnisse ergeben sich die extremen

Spannungen der Randfasern (Bild 9, gekennzeichnet mit X), die flr die weiteren Ermtdungs-
nachweise verwendet wurden.

M, = -1730 daMm

& - T 'A
, P o
- M,=029daNm || 5
frarrr, '.-:’.’.'J{ MR H= ‘M‘g dEN A ".-Z;./ §Z\x AR ]
I ] AoM = 51,89
A ' - - A
M — : AoM, = 5,82
i i AoM, = 14,38

Bild 9:  Ermittlung der maximalen Spannungsdifferenz Ao [N/mm?Z] flir DG1 - FE-Berechnung
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AaM, ist aus der FE-Berechnung Obernommen: &,04 Mimm®
== Ag = 77,98 + 6,01 = 83,98 N/mm’

Bild 10: Ermittlung der maximalen Spannungsdifferenz Ao [N/mm?Z] flir DG1 — Messung

Fir die Messungen konnten die Profile nicht in einem Stab idealisiert werden. Eine Diagonale
besteht z. B. aus einer duReren 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 DGB) jeweils zwei Ergebnisse Ae gibt. Uber das Hooke'sche Gesetzo =¢ - E
kann fur jede Faser der Profile die Spannung ermittelt werden. Aus dem Verlauf kdnnen zum
Vergleich die einzelnen Anteile A  und A, 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. AoMy, nicht direkt aus der Messung hergeleitet
werden, wurde er auf der Basis der theoretisch ermittelten Werte linear interpoliert, z. B. im
Verhéltnis AoN /AN

theoretisch’ Messung”

5 Schlussfolgerung

Die Beanspruchung der Fachwerkstébe sollte durch Messungen unter Betriebslasten be-
stimmt und mit den theoretischen Ergebnissen aus dem Ermudungsnachweis verglichen
werden. Dazu wurden als Stichprobe die Fachwerkstébe ausgesucht, fiir 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 kénnen, mussten diese umgerechnet werden (vgl. Abschnitt 4.5). Die Ergebnisse sind in
Tabelle 5 zusammengefasst.

112



Gutermann, Malgut, Ammermann: In-situ-Tests am Pont Lagunaire in Togo

Tabelle 5: Vergleich der Spannungsdifferenzen Ac im sanierten Feld 2 — beladener Zug mit
maximaler Achslast von 209 kN

Stab Spannungs- | Theoretische Werte Ao | Extremwerte aus Messung
differenzen | [N/mm?] Ao [N/mm?2]
Ao Extrem- | je Schnitt- | je Schnitt- | 2 je Schnitt- [ =
wert kraft kraft innen kraft aufden
DG1 Ao N 72,09 51,89 53,7 83,99 |53,7 50,49
Ao M, 5,82 6.0 6,0
Ao M, 14,38 24,3 -9,2
DG4 Ao N 751 57,10 49,0 47,72 | 49,0 54,25
Ao M, 0,0 0,0 0,0
Ao M, 17,60 1,2 5,3
DG6 |AcN 85,75 68,50 70,2 84,46 | 70,2 60,45
Ao M, 0,0 0,0 0,0
Ao M, 17,30 14,2 -9,8
PDP | AoN 148,11 0,22 17,6 90,66
Ao I\/Iy 113,22 70,6
Ao M, 34,67 2,6
HEB Ao N 112,23 44,20 34,5 87,54
Ao M, 67,80 52,9
Ao M, 0,20 0,2

Auler fir die beiden innen liegenden L-Profile der Diagonale DG1 wurden fir alle Stédbe ge-
ringere Beanspruchungen als berechnet festgestellt. Diese Differenz kann damit begrindet
werden, dass flr das Rechenmodell Vereinfachungen getroffen werden mussten, die auf der
sicheren (unglinstigen) Seite lagen. So werden z. B. die Radlasten in Wirklichkeit Gber Schie-
ne und Schwellen auf den Léngstrager (HEB) verteilt eingetragen (Bild 11), wéahrend flr das
Rechenmodell Einzellasten verwendet worden sind, die direkt auf dem Langstrager wirkten.

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

Die Spannungsdifferenzen nahmen bei einer Geschwindigkeitserhéhung von 5 km/h auf
10 km/h um etwa 2 % zu. Die Ursache lag u. a. darin, dass die Schienenschwellen nicht
Uberall bindig auf den HEB-Langstragern auflagen und dadurch Querschwankungen des Zu-
ges entstanden sind. Es wurde daher empfohlen, die Schwellen zu unterfittern, damit die
Lebensdauer der Briicke nicht zuséatzlich negativ beeinflusst wird. Des Weiteren wurde emp-
fohlen, die Uberfahrtsgeschwindigkeit weiterhin bei 5 km/h zu belassen, um so die Restnut-
zungsdauer zu verlangern.
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N 7

Bild 11: Tatsadchliche Lasteinleitung auf dem Léngstrdger (HEB)

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 berlicksichtigt den realen Lastweg Rad-Schiene-Schwel-
len-Langstrager. Zuséatzlich wurden am System auch die folgenden Einflisse untersucht:

Idealisierung des Fachwerks als biegesteifes / gelenkiges System,
Idealisierung (Eingabe) der Aussteifungsbleche zwischen den Parallelstaben,
Eingabe der Lagerungsbedingungen,

Kopplungsbedingungen zwischen Quer- und Langstréagern.

oo

Als Ergebnis konnte durch eine raumliche Eingabe des Systems und eine bessere Lastideali-
sierung eine sehr gute Ubereinstimmung mit den experimentell gewonnenen Werten erreicht
werden. Bereits die detaillierte Eingabe jedes Stabpaares (Bild 12b) und die verfeinerte Einga-
be der Radlasten als Teilflaichenlasten ergaben eine deutliche Reduktion der Spannungsdiffe-
renzen und damit eine deutlich langere Restnutzungsdauer.
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Bild 12: Verfeinerte Modellierung; a) einfaches rdumliches Fachwerk, b) detailliertes, aufge-
I6stes Fachwerk, aus [4]

7 Zusammenfassung und Ausblick

Die im Jahr 1960 erbaute Stahlfachwerkbriicke Gber den Togosee musste aufgrund von Korro-
sionsschaden und ihrer langen Betriebslaufzeit statisch neu bewertet werden. Man entschied
sich flr einen feldweisen Austausch der Ober- und Untergurte. Flr alle Stabe, die erhalten
bleiben sollten (Diagonalen und Gleisrost), musste nachgewiesen werden, dass sie eine ver-
bleibende Restnutzungszeit von mindestens 20 Jahren erfillen.

Durch eine stark vereinfachte statische Berechnung der beteiligten Baufirma konnten diese
Nachweise nicht zufriedenstellend erfillt werden. Das Institut fir Experimentelle Statik der
Hochschule Bremen wurde daraufhin beauftragt, vor Ort Dehnungsmessungen durchzufih-
ren, um das Rechenmodell verbessern zu kdnnen und den Sanierungserfolg zu verifizieren. Es
wurde festgestellt, dass flr fast alle Stabe genligend Tragreserven vorhanden sind, um einen
Weiterbetrieb fur die ndchsten 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 kénnen. Hierzu ist jedoch ein wesentlich gréRerer Aufwand bei der Modellbildung
(System und Lastidealisierung) notwendig sowie eine Absicherung der Annahmen durch ex-
perimentelle Untersuchungen sinnvoll.
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Meichsner et al.: Experimenteller Tragféhigkeitstest an einer Kettenbriicke

Experimenteller Nachweis der Tragfahigkeit an der Kettenbriicke im
Goethepark in Weimar

Erik Meichsner’, Phillip Johann Jung?, Oliver Hahn?, Stefan Finke*

Kurzfassung. Die sogenannte ,Schaukelbriicke” wurde 1833 als Hangebricke
mit ca. 14 m Spannweite Uber die lIm in Weimar gebaut. Im Zuge der Instandset-
zung konnte die Standsicherheit der handwerklich hergestellten originalen Ketten-
glieder aus SchweilReisen nicht nachgewiesen werden. Um mdglichst alle histo-
rischen Bauteile zu erhalten wurden experimentelle Nachweise der Tragféhigkeit
durchgefiihrt. 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 , Schaukelbriicke” is a suspension brid-
ge with a span of 14 m and was built over the lIm 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 Briicke aus Eisen

Die Kettenbrilicke Uberquert die Ilm am sidwestlichen Rand des Parks an der lIm. Der von
1778 bis 1828 unter dem Grofl3herzog Carl August angelegte Landschaftspark am Rande der
Weimarer Altstadt gehort 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 Uber die Ilm musste einem représentativen Bauwerk wei-
chen. Der Hofbaumeister Karl Friedrich Christian Steiner lieR 1833 eine ,echte” Héngebrlicke
errichten. Dabei wird das Hangewerk mit 1 bis 2 m langen Kettengliedern zwischen den Pylo-
nen aufgespannt. Kurze Glieder Uber den massiven Natursteinpylonen und dufRere Zugbander
leiten die Zugkrafte in massive Natursteinblocke, die als Widerlager im Baugrund verankert sind.

Die damals neue Konstruktionsweise der Hangebrlcken mit eisernen Kettengliedern wurde
in England ab 1741 und zu Beginn des 19. Jahrhunderts auch in Nordamerika ausgefihrt [1].
Mit der einsetzenden Industrialisierung konnte in diesen Léandern ab dem Ende des 18. Jahr-
hunderts Schweil3eisen bzw. Puddelstahl in gréferen Mengen hergestellt werden, z. B. [2].

Dipl.-Ing. (FH), Ingenieurbdro fir Bauwerkserhaltung Weimar GmbH
Dipl.-Ing. Arch., Klassik Stiftung Weimar

Dipl.-Ing., Ingenieurbiro fir Bauwerkserhaltung Weimar GmbH
B.Sc., Ingenieurbtro fir Bauwerkserhaltung Weimar GmbH
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Bild 1: Historische Zeichnung der Schaukelbriicke um 1835
Quelle: Archiv Klassik Stiftung Weimar

In den ersten Jahren nach der Errichtung wurde die neuartige Konstruktion zum beliebten
Ausflugsziel der Birger in und um Weimar. Die Kettenbricke Uber die [Im war aufgrund des
.Schaukelns” eine Sensation gegenlber den bekannten steinernen Bogenbricken oder Holz-
stegen, wodurch sich die noch heute gebrauchliche Bezeichnung Schaukelbriicke etablierte.

Mit den originalen Hangegliedern ist die Kettenbrlcke in Weimar, neben dem Kettensteg in NUrn-
berg von 1824, eine der altesten erhaltenen Hangebrlicken auf dem européischen Kontinent.

2 Die Briicke halt nicht mehr

Aufgrund der ausgeschlagenen Bolzenver-
bindungen der Hangeketten gab es die Be-
strebungen, die Schaukelbriicke instand zu
setzen. Durch das Hochwasser im Juni 2013
wurde die Konstruktion, der bereits wegen
Sicherheitsmangeln gesperrten Brilicke, stark
in Mitleidenschaft gezogen.

Die Planung der Instandsetzung sah einen
: ; : Rickbau des Hangewerkes mit der Erneue-
Bild 2: Hochwasser Juni 2013 rung des Belages und der Wiederherstellung
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der restaurierten Kettenglieder vor. Der Statiker ermittelte in den Kettengliedern die maxi-
malen Zugkréfte unter den Einwirkungen fur FuRgangerbricken nach dem DIN-Fachbericht.
Bauzeitliche Planungsunterlagen liegen nicht vor. Fir die handwerklich hergestellten Ket-
tenglieder aus SchweilReisen existieren keine Normungen oder Richtlinien, aus denen die
Streckgrenze des Stahls abgeleitet werden kann. Mit der fir den Vollguerschnitt angesetzten
zuldssigen Spannung flir Puddelstahl von 75 N/mm? ist der rechnerische Nachweis der Trag-
fahigkeit nicht moglich.

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

3 Restauratorische Begleitung

Bei Voruntersuchungen an den Héngeketten
bestatigte sich, dass es sich um bauzeitli-
che Kettenglieder handelt, die handwerklich
hergestellt wurden. Die Streckgrenze konn-
te an dem ca. 2 cm grofRen zerstérungsarm
gewonnenen Probestlck nicht ermittelt wer-
den. In einer zweiten Untersuchungsstufe
wurden zwei Kettenglieder ausgebaut, um
die Herstellungstechnologie flr 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 Mdoglichkeit eines Nachbaus
bestatigt.

An den ausgebauten Stédben waren nach der
Reinigung im Bereich des Ubergangs zu den
,Augen” starke Gefligeschdden sichtbar
(Bild 4). Eine Ermittlung der Streckgrenze
durch zerstérungsfreie Zugversuche fir den
rechnerischen Nachweis war aufgrund des Bild 3: Ausgebaute Kettenglieder und rekon-
unbekannten Materialquerschnittes im Riss- struiertes Kettenglied (rechts)

bereich nicht maéglich. Foto: Erik Meichsner
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Bild 4: Detailaufnahmen des Kettengliedauges mit Rissbildungen / Gefligeschdden
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-
Uberlegungen und Auswertung der Voruntersuchungen wurde ein stufenweises Vorgehen
gewahlt. In Vorversuchen sollte die Moglichkeit gepriift werden, ob ein experimenteller Nach-
weis der Tragfahigkeit durch Lastverformungsuntersuchungen zerstorungsfrei moglich ist.
Aufgrund der Vorschadigung der Kettenglieder sind die Ermittlung der Streckgrenze fir den
rechnerischen Nachweis der Tragfahigkeit und eine Ubertragung der Ergebnisse auf andere

Kettenglieder nicht maglich.

bt

MS G1

Virbindungsmutier
M20 el
Kottonachikal __
LGOS ™
Prifrahman

U2

Gewindasiab
W20

Trarsporiise
RSA drefibar

T Katienglied
PTI
Liinga von
198 cm

Bild 5: Mess- und Belastungsaufbau des Kettengliedes im

Versuchsstand

Durch die Reduzierung des
Querschnittes im Bereich
der Risse wirden sich die
eingeleiteten Spannungen
im Bereich der Streck-
grenze ergeben. Weiter-
hin konnte ein sprodes
Versagen aufgrund der
vorhandenen Geflgescha-
den nicht ausgeschlossen
werden. Um dennoch die
Vorversuche zerstérungs-
frei durchzufihren, wurde
im abgestimmten Mess-
und Belastungskonzept
als Abbruchkriterium eine
bleibende Dehnung von
> 0,2 % festgelegt. Zur Si-
cherstellung dieser Grenz-
dehnung sollten wahrend
der abgestuften hydrauli-
schen Lasteinleitung Weg-
messungen durchgefihrt
werden. Die Induktiven
Wegmesstaster  wurden
separat Uber 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 fir die weitere Verarbeitung gemittelt. Wahrend des Ver-
suches erfolgte die Darstellung des Kraft-Dehnungs-Diagramms fir beide Kettenaugen und

den Gesamtstab in Echtzeit.
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In dem projektbezogen hergestellten Versuchsstand konnte die Priifung bis zur Ziellast an
den beiden historischen Kettengliedern bis 43 kN und am rekonstruierten Stab bis 80 kN
durchgeflihrt werden. Bei den Versuchen wurden die Grenzdehnungen lokal im Bereich des
geschéadigten Kettenauges eingehalten und eine maximale Gesamtverformung von 0,2 mm
fir den gesamten Stab ermittelt. Durch die Vorversuche hatte sich bestéatigt, dass ein zer-
storungsfreier Nachweis der Tragfahigkeit méglich ist und dass der Versuchsstand sowie die
eingesetzte Messtechnik geeignet sind.

5 Der experimentelle Nachweis der Tragfahigkeit

Da der Umfang der Vorschadigung 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 Zugbénder und Umlenkglieder auf
dem Pylon vorgesehen.

Bei dem schonenden Rickbau der Hangebricke wurden alle Kettenglieder entsprechend ei-
ner Codierung nummeriert. Neben dem spateren Wiederaufbau konnte damit sichergestellt
werden, dass jedes Kettenglied mit der entsprechend statischer Berechnung am Hangewerk
ermittelten Kraft geprift wird.

Nach der Reinigung und Inspektion durch den Metallrestaurator wurden die 52 hédngenden
Kettenglieder zwischen den Pylonen im modifizierten Versuchsstand geprift. Bei allen Ket-
tengliedern konnte zerstorungsfrei 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 fir den Stab L2.4 im Bild 6 dargestellt.

50 T

45 e e

40 -

B T —5tab gesamt ; —-“-I-Bl.i —Auge 2 |

00 0 001 002 003 0,04 005 0,06 007 008 0,08
Dehnung [%)

Bild 6: Darstellung Kraft-Dehnungs-Diagramm, exemplarisch fiir Stab L2.4
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Bild 7:  Ansicht der ,, Schaukelbriicke” nach der Instandsetzung, 2015  Foto: Erik Meichsner

Ermutigt durch die positiven Erfahrungen wurde angeregt, die urspringlich als Rekonstruk-
tion geplanten seitlichen Zugbander und die kurzen Umlenkkettenglieder iber dem Pylon im
Versuchsstand zu prifen. Auch bei diesen insgesamt 48 originalen Kettengliedern konnte die
Ziellast unter Berlcksichtigung der Grenzdehnung nachgewiesen werden. Die teilweise vor-
handenen plastischen Verformungen und ungewdhnlichen Verldufe des Kraft-Dehnungs-Dia-
gramms konnten auf verbogene Kettenglieder und Gefligeschaden zurlickgefiihrt werden.

6 Fazit

Nach der Sanierung der Natursteinpfeiler und Erneuerung des Belages sowie der vertikalen
Abhanger und Verschleildteile wurden die konservierten Kettenglieder wieder zu einer Hange-
briicke zusammengeflgt. Die Bricke ist im neu gestalteten Umfeld entsprechend Bild 7 fir
die Besucher des Parks an der lIm wieder nutzbar.

Mit dem stufenweisen Vorgehen und experimentellen Nachweis der Tragfahigkeit 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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Untersuchungen und MaRnahmen an setzungsauffalligen Pfeilern
der Saale-Elster-Talbriicke der Eisenbahnstrecke Erfurt-Leipzig/Halle

André Koletzko!, Sandra Christein?

Kurzfassung. Im Zuge des Neubaus der Hochgeschwindigkeitsstrecke Erfurt-
Leipzig/Halle im Rahmen des Verkehrsprojektes Deutsche Einheit (VDE) 8.2 wurde
die Saale-Elster-Talbriicke zur Querung der Saale-Elster-Aue als langstes Eisen-
bahn-Brickenbauwerk Deutschlands mit einer Gesamtlange 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 GréRenordnung so nicht er-
wartet worden waren. Der Beitrag widmet sich schwerpunktmafig der Vorgehens-
weise zur Beurteilung dieser nicht erwarteten groRen Setzungen, insbesondere
der geotechnischen Untersuchungen sowie der messtechnischen Uberwachung
und deren ingenieurmafiger 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 Stadte Berlin und Nirnberg
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 fir regelspurigen Mischverkehr, das heifst flir den Personen-
und den Guterverkehr, trassiert und geplant. Als Oberbauart fir 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 Siddraum von Halle
die hochsten Umweltanforderungen unterliegende Saale-Elster-Aue mit einem ca. 6,5 Kilo-
meter langen Brlickenbauwerk Uberquert. Die Stadt Halle erhélt auRerdem 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 Briickenabzweig auch eine An-
bindung an das Hochgeschwindigkeitsnetz
der Deutschen Bahn AG.

Dieser innerhalb der Brlicke angelegte
Abzweig und die Ausfddelung fir den An-
schluss nach Halle sind Besonderheiten der
Saale-Elster-Talbriicke (SETB). Das zweiglei-
sige Brickenbauwerk wird im Abzweigbe-
reich nach Halle auf vier Gleise aufgeweitet.

Die integrierte Brickenabzweigung verlauft
Uber zwei Ebenen. Einer der abzweigenden
Fahrwege wird dabei von einer 110 Meter
langen Stabbogenbrlicke Uberspannt.

Frankfurt
am Makn

Die Entwurfsgeschwindigkeit fir die zwei-
gleisige Hauptbricke auf dem Trassenstrang
Erfurt-Leipzig betragt 300 km/h analog zur
Trassenflihrung der Gesamtstrecke VDE 8.2.
Fur die 2,1 Kilometer lange Abzweigbrlcke
nach Halle ist eine Entwurfsgeschwindigkeit
von 160 km/h vorgesehen.

Codurg

Ebensfeld
Bamberg

Farchheim

Mirnberg
Im Zuge des Planfeststellungsverfahrens

wurden mehrere Varianten zur Trassenfih-
rung im Bereich der Saale-Elster-Aue unter-
sucht. Von allen untersuchten Varianten hat
sich im Planfeststellungsbeschluss im Jahr
1996 die Variante einer aufgestanderten Trassenflhrung Uber die Saale-Elster-Aue durchge-
setzt. Das langgestreckte Briickenbauwerk Uber die Aue, in Bild 2 zu sehen, gewahrleistet da-
mit weiterhin das natiirliche Uberflutungsgeschehen, die kologisch-hydrologische Funktion
der Aue und beansprucht wenig Flache.

Bild 1: VDE 8.2, Neubaustrecke Erfurt—Leip-

zig/Halle Quelle: DB AG

1.2 Baugrund- und Griindungssituation

Die entsprechenden Baugrunduntersuchungen und bodenmechanischen Kennwertbestim-
mungen zur Erstellung des Baugrund- und Grindungsgutachtens 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 ausgefiihrt. Die Bohrungen wurden Uberwiegend bis in den festen, unver-
witterten Buntsandstein abgeteuft. Die Aufschlusstiefe lag zwischen 30 m und 75 m. Die
Grindung der Briicke soll in weniger durchldssigen Schichten der Verwitterungszone des
Buntsandsteins bzw. der tertidaren Sedimente erfolgen. Die Erkundung des Baugrundes zielte
deshalb vor allem auf die Bestimmung der Steifigkeiten dieser Schichten ab.
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Bild 2: Luftbildaufnahme der Saale-Elster-Talbriicke, Zentralbereich Quelle: DB AG

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

Der Untergrund im Bereich des Brlickenbauwerkes hat vereinfacht einen drei- bis vierschichti-
gen Aufbau (siehe auch [1]). Die quartéren Deckschichten bestehen Uberwiegend aus Auelehm
und Schwemmsanden Uber Terrassensanden und -kiesen. Darunter folgen tertidre Sedimente
— Sand, Schluff, Ton und Braunkohle — Uber Buntsandstein, der tiefgriindig verwittert ist und
sich aus Sand-, Schluff- und Tonstein zusammensetzt. In einem Teil der Briickentrasse fehlen
die tertiaren Sedimente Uber dem Buntsandstein.

In Abhéngigkeit vom Untergrundaufbau und vom Verformungsverhalten wurde der gesamte
Briickenabschnitt in insgesamt neun Homogenbereiche eingeteilt. Sie bildeten die Grundlage
fir die Baugrundmodelle, mit denen die erdstatischen Berechnungen vorgenommen wurden.
Fir jeden Homogenbereich wurden Schwankungsbereiche der fir das Setzungsverhalten der
Briicke maRRgebenden Steifemoduln ausgewiesen.

Auf Basis der Baugrunderkundungen sowie unter Berlcksichtigung der 6kologischen und um-
weltrechtlichen Rahmenbedingungen wurde ein Griindungskonzept fir die SETB entwickelt.
Entsprechend dieser Konzeption war eine Grindung aller Pfeiler im Schutze eines dichten
Spundwandkastens vorgesehen, der bis in die weniger durchlassigen Schichten der Verwit-
terungszone des Buntsandsteines bzw. der tertidren Sedimente abgeteuft wird. Innerhalb
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dieses Spundwandkastens wird ein Stahlbetonfundament hergestellt, welches mittels Kopf-
bolzendlbel mit dem Spundwandkasten kraftschlissig verbunden wird (Bild 4 in Abschn. 4.1).

Die Spundwandgriindung wird im Zuge der Bauausfihrung mittels Seilbagger und freireiten-
der Rammtechnik eingebracht. Die Tragfahigkeitsnachweise fir die Spundwandkastengrin-
dungen erfolgten anhand vom Planer jeweils festgelegter Rammykriterien (Schlagzahl des
Rammgerats in Verbindung mit der Einbindetiefe) geméaR den jeweiligen Rammberichten.

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

2 Erkenntnisse im Zuge der Bauausfiihrung

Auf der Grundlage der Griindungskonzeption wurde die Ausfihrungsplanung erstellt und im
Jahr 2007 mit der Bauausfihrung begonnen. Nach Herstellung der Spundwandkasten mit den
eingebundenen Fundamenten und der Pfeiler erfolgte die Betonage der Uberbauten, die mit-
tels Traggerlst oder einer Vorschubristung hergestellt wurden. Fir jede maRgebende Belas-
tungssituation sollten Setzungsmessungen an zuvor an den Pfeilern installierten Messbolzen
durchgeflihrt und diese mit im Vorfeld aufgestellten lastabhdngigen Verformungsprognosen
verglichen werden.

Im Zuge der Bauausfiihrung wurden an einigen Pfeilerachsen Setzungen festgestellt, die
in dieser GroRenordnung so nicht zu erwarten waren. Uber diesen kritischen Pfeilerachsen
befinden sich Uberbauten als 2-Feld-Trager-System, die im Falle von Setzungsdifferenzen
infolge unterschiedlicher Pfeilersetzungen in dem statisch unbestimmten System eines
2-Feld-Tragers Zwangsbeanspruchungen erfahren. Aufgrund des Setzungsverhaltens an den
kritischen Achsen war nicht vollig auszuschlieRen, dass unzuldssig groRe Setzungsdifferenzen
an den betroffenen Uberbauten eintreten kénnen, weshalb die Ursachen fir dieses Setzungs-
verhalten bzw. die Abweichungen von den Verformungsprognosen ermittelt werden mussten
und darauf aufbauend ggf. zusétzliche MaRnahmen erforderlich waren. Es wurde daher von
den Projektbeteiligten entschieden, an den auffélligen Pfeilerachsen erganzende geotechni-
sche Untersuchungen vorzunehmen und darauf aufbauend ggf. zusatzliche MaRnahmen zu
ergreifen, wobei jeder Pfeiler im Einzelnen zu betrachten gewesen war. Die Baugrundnacher-
kundungen an den jeweiligen Pfeilern bestanden zundchst im Abteufen von Kernbohrungen
und dem Niederbringen von schweren Rammsondierungen einschlieRlich Ausflihrung von
BDP-Versuchen. Aus den Kernbohrungen wurden darlber hinaus ungestorte und gestorte
Bodenproben entnommen, an denen Laborversuche durchgefihrt wurden.

Um weitere Erkenntnisse insbesondere auch hinsichtlich der Tragfahigkeit des Baugrundes
zu erhalten, wurde zusétzlich an einer Achse eine Probebelastung einer gesondert herzu-
stellenden Spundwandbohle durchgefiihrt. Auf Basis der zusatzlichen geotechnischen Un-
tersuchungen konnte das Baugrundmodell an den jeweiligen Achsen weiter préazisiert wer-
den, um anschlieRend detaillierte Finite-Elemente-Berechnungen zur Grenztragfahigkeit und
Gebrauchstauglichkeit fir verschiedene Beanspruchungssituationen vornehmen zu konnen.
Die Nacherkundungen und die darauf aufbauenden Finite-Elemente-Berechnungen, die in Ab-
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schnitt 4 erldutert werden, bildeten die Grundlage, um weitere Untersuchungen und MafRnah-
men an den auffalligen Achsen vorzunehmen.

Aufgrund der festgestellten groReren Verformungen an einigen Pfeilerachsen im Zuge der
Bauausfiihrung war u. a. eine Intensivierung der bisherigen messtechnischen Uberwachung
der Fundamentverformungen sowie eine abgestimmte, weitere Vorgehensweise mit den
Projektbeteiligten einschliellich dem Eisenbahnbundesamt erforderlich. Das hierfiir aufstellte
Konzept enthielt folgende Schwerpunkte:

Q Detaillierte Aus- und Bewertung der bisherigen messtechnischen Uberwachung,

a Anwendung der Beobachtungsmethode gemaR Handbuch Eurocode 7, Band 1 [5] mit
Erstellung eines angepassten Messprogrammes flr die weitere Bauausfliihrung zur detail-
lierten Erfassung der Verformungen in Abhangigkeit der Belastung sowie ggf. auftreten-
der Zeitsetzungen und Erstellung von rechnerischen Setzungsprognosen fir zuklnftige
Belastungen auf der Basis der vorliegenden Messergebnisse,

Q Uberprifung der ausreichenden Tragfahigkeit der Spundwandkastengriindung einschlieR-
lich der mittragenden Wirkung des Fundamentes,

Q Ermittlung der fiir den Uberbau maRgeblichen Setzungsdifferenzen und Vergleich mit den
Verformungsanforderungen des Uberbaus,

Q Aufzeigen von Regulierungsmoglichkeiten und geeigneten bautechnischen MaRnahmen
im Falle unzuldssig groRer Setzungen bzw. Setzungsdifferenzen.

3 Messtechnische Uberwachung der Fundamentverformungen

Zu Beginn der Bauausflihrung war an der SETB die Durchfihrung der messtechnischen
Uberwachung auf der Grundlage der Vorgaben der Ril 836 [3] bzw. ZTV-Ing [6] vorgesehen.
Dort sind Vorgaben zu Art und Umfang sowie Durchflihrung der Messungen im Zuge der
Bauausfiihrung enthalten. Hinsichtlich des Umfanges ist ausgewiesen, dass die Messun-
gen insbesondere vor und nach Lastwechseln vorzunehmen sind. Traggertste und sonstige
Hilfskonstruktionen mit ihren Grindungen sind in die Messungen einzubeziehen. Die Durch-
fihrung dieser Messungen oblag der ausfihrenden Firma (AN). Nachdem Auffélligkeiten
hinsichtlich des Setzungsverhaltens einzelner Pfeilerachsen festgestellt worden waren,
wurde gepriift, inwieweit die regulare messtechnische Uberwachung der Fundamentverfor-
mungen ausreichend ist. Es hat sich gezeigt, dass insbesondere das Zeitsetzungsverhalten
einzelner Achsen mit dem bisherigen Messregime nicht im ausreichenden MaRe erfasst
werden konnte. Es wurde daraufhin entschieden, von der értlichen Bautiberwachung (BU)
erganzende Messungen auch zwischen einzelnen Lastwechseln im Sinne von Zeitsetzungs-
messungen vornehmen zu lassen, um so eine detailliertere Erfassung des Verformungsver-
haltens zu ermdglichen. 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 GegenUlberstellung der Set-
zungen mit der Zunahme der Belastung darzustellen, um entsprechende Zusammenhénge
bewerten zu kénnen. Relevant war es zudem, herauszufinden, inwieweit Zeitsetzungen
bzw. Konsolidationssetzungen an dem jeweiligen Briickenpfeiler nach Lastzunahme aufge-
treten sind. Die umfangreiche Datenerfassung und die aufwendige Erstellung der jeweiligen
Grafiken, die flr jeden der 216 Brlickenpfeiler vorgenommen werden mussten, erfolgten mit
dem Programm MS Excel.
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Bild 3: Auswertung der messtechnischen Uberwachung fir eine Pfeilerachse (Abzweig-
achse AAO01), [2]

Bild 3 zeigt beispielhaft eine Auswertung fur die Pfeilerachse AAO1. Es erforderte aufgrund
der groRen und sich sténdig aktualisierenden Datenmenge eine sehr disziplinierte und struktu-
rierte Vorgehensweise. Bei der Auswertung flr diese Achse musste zudem beachtet werden,
dass sowohl bei den Messungen des AN als auch bei den Messungen der BU 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 tatsachlichen Setzungsverhaltens vorgenommen werden. Die-
se Aus- und Bewertung bildete eine der Grundlagen fir weiterfiihrende Untersuchungen und
ggf. zusatzliche MalRnahmen.

4 Rechnerische Untersuchungen am Beispiel der Abzweigachse 32
41 Zweck und Grundlagen der Berechnungen

An der Abzweigachse (AA) 32 waren aufgrund der festgestellten groReren Setzungen im
Zuge der bisherigen Bauausflihrung die Gebrauchstauglichkeit und Tragféhigkeit der Grin-
dung erneut detailliert zu untersuchen. Insbesondere war eine Einschatzung des weiteren
Setzungsverlaufes sowie des Tragverhaltens der Grindung bei weiterer Lastzunahme zwin-
gend erforderlich. Dazu wurden 3D-Finite-Elemente-Berechnungen (FE-Berechnungen) fir
die Spundwandkastengriindung durchgefiihrt. Daflr wurde die Software PLAXIS 3D 2011 [7]
verwendet.
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Fir die Beschreibung des Materialverhaltens der Bodenschichten wurde ein bodenmecha-
nisches Stoffmodell der neuesten Generation — das HS-Small-Modell — verwendet. Dieses
Stoffmodell berlcksichtigt die Spannungsabhéngigkeit der Steifigkeit sowie die unterschied-
lichen Steifigkeiten bei Erst-, Ent- und Wiederbelastungsvorgangen analog dem herkémmli-
chen Hardening-Soil-Modell. Das HS-Small-Modell ist eine Erweiterung des Hardening-Soil-
Modells, mit der die erhéhten Steifigkeiten im Bereich kleiner und sehr kleiner Dehnungen
berlicksichtigt werden. Hierflr sind nur die beiden Parameter G, und v, , zusétzlich zu den
Materialparametern des regularen Hardening-Soil-Modells erforderlich. Zur Ermittlung der
beiden Zusatzparameter wurde auf tabellierte dynamische Steifemoduln, Korrelationen sowie
auf vorliegende eigene Erfahrungswerte zurlickgegriffen. Die Wirkung der erhohten Steifig-
keiten im Bereich kleiner Dehnungen &uf3ert sich bei den vorliegenden Setzungsberechnun-
gen darin, dass sich die Verformungen realitdtsndher starker um die setzungserzeugenden
Belastungen konzentrieren bzw. lokalisieren.

- Pfellerspumnd

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

Fir die Ermittlung der Steifigkeitsparameter
des HS-Small-Modells der einzelnen Bo-
denschichten wurden mit Ausnahme des
Buntsandsteinzersatzes die entsprechen-
den Kennwerte dem Baugrundgutachten  Bild 4: Schema der Griindung und Bau-
entnommen. Fir die malRgebende Schicht grundmodell AA 32, [2]

des Bundsandsteines wurden gemafR den

Nacherkundungsergebnissen zwei verschie-

dene Zonen modelliert. Zur Erfassung einer realitdtsnahen Steifigkeit wurde in der oberen
Zone auf Basis der Messergebnisse bei der jeweiligen Belastung eine Variation der Steifigkeit-
sparameter vorgenommen. Die Steifigkeitsparameter fur die untere Zone des Buntsandstei-
nes wurden auf der Basis des Baugrundgutachtens ermittelt.

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

4.2 Untersuchungen zur Tragfahigkeit

Die rechnerischen Untersuchungen zur Tragféhigkeit der Spundwandkastengriindung ein-
schliefRlich der mittragenden Wirkung des Fundamentes wurden fir die maximalen cha-
rakteristischen sténdigen Lasten von F, = 24 MN sowie die maximalen charakteristischen
standigen und veranderlichen Lasten von F, = 33 MN vorgenommen. Es wurde jeweils eine
Phi-c-Reduktion durchgefiihrt, aus der sich ein globaler Sicherheitsfaktor 1 ermitteln lasst.
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Bild 5 zeigt die Ergebnisse dieser Phi-c-Re-
duktion in Bezug zu den erfolgten Berech-
nungsschritten (steps).

p—

Bei einer maximalen Last von F_= 33 MN
ergibt sich die kleinste Sicherheit von
=M~ 2,8, die groRer als eine erforderliche
globale Sicherheit von n = 2 ist. Diese glo-
bale Sicherheit entspricht dem geforderten
Sicherheitsniveau auf der Grundlage von
Teilsicherheiten gemaRk den geltenden neu-
esten Sicherheitsnormen [8]. Anhand der
Bild 5: Ergebnisse der Phi-c-Reduktion, [2] vorliegenden 3D-FE-Berechnungen ist somit

der Nachweis der Tragfdhigkeit des Gesamt-

tragsystems der Spundwandkastengrindung
erbracht. Die Ergebnisse dieser 3D-FE-Berechnungen wurden darUber hinaus auch mittels
konventioneller Berechnungen bestatigt.

4.3 Ergebnisse der Setzungsprognosen

Anhand des auf Basis der Messergebnisse kalibrierten 3D-FE-Berechnungsmodells wurde
eine Verformungsprognose flr noch zu erwartende Setzungen im Zuge der weiteren planma-
Bigen Lastaufbringung erstellt. Bild 6 zeigt beispielhaft das Ergebnis sowie die Gegenlber-
stellung mit den vorliegenden Messergebnissen sowie den Verlauf der Belastung, die sich um
die jeweiligen Laststufen bis zur Endbelastung (ca. 256 MN) infolge sténdiger Lasten erhoht.

=e=Massungen ——FE-Borechnung = Balastung [MN]

Kalibeierung dir Bécechrung an Metsungen | e || Btrechnets Virformengiprogn
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Bild 6: Ergebnis Verformungsprognose AA 32 — sténdige Lasten, [2]
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Neben den rechnerischen Untersuchungen zum Setzungsverhalten infolge standiger Las-
ten wurden auch rechnerische Untersuchungen zu Verformungen infolge dynamischer Zug-
verkehrsbeanspruchung vorgenommen. Dazu ist anzumerken, dass fur 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 Bdden bei Beanspruchungen mit sehr grofRer 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 Abschéatzung der Verformungen infolge dynamischer Zugverkehrsbeanspruchung
durchgefiihrt werden.

4.4 Schlussfolgerungen aus den Messergebnissen
und den rechnerischen Untersuchungen

Die Ergebnisse dieser Verformungsprognosen, die gemaR Bild 6 gut mit den Messergebnis-
sen Ubereinstimmen, sowie des erbrachten Tragfahigkeitsnachweises bildeten die Grundlage
fur die Festlegung weiterer Mafinahmen. Es
wurde aufgrund der noch zu erwartenden
Setzungen flr diese Achse entschieden, dass
zum Ausgleich von Setzungsdifferenzen eine
gemaR der Spannungsreserven der Uberbau-
ten schrittweisen Anhebung der Uberbau-
ten mittels Pressen vorzunehmen ist. Wei-
terhin wurde festgelegt, nach Herstellung
der Uberbauten zur Setzungsvorwegnahme
eine aullerplanméaRige Vorbelastung an der
AA 32 unter Berlicksichtigung des Lastbildes

LM 71 [4] durchzufihren (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 bestatigt werden. Da auf der Basis
von erbrachten Tragfahigkeitsnachweisen
ein Versagen der Grindungen der auffalli-
gen Pfeilerachsen ausgeschlossen werden
konnte, wurde die weitere Nachweisfiihrung
fur diese Achsen entsprechend den Grund-
satzen der Beobachtungsmethode gefiihrt.
In Abschnitt 5 wird auf die Anwendung der
Beobachtungsmethode néher eingegangen.

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

—Prognoseberschnung  —~Messergebnisse

Setzung [mm]

18 u
Zelt [d]

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 Uberwa-
chung war die Durchfiihrung von Belastungsfahrten, die flr das gesamte Briickenbauwerk im
August 2014 stattgefunden haben. Dazu wurden zwei schwere Guterziige herangezogen, die
20 Mal mit langsamer Geschwindigkeit Uber die Briicke gefahren sind. Ziel dieser Belastungs-
fahrten war die Erreichung einer gleichméRigen Vorbelastung und der Gewinn von Erkenntnis-
sen hinsichtlich des Setzungsverhaltens fir quasi-statische Lasten zur Kalibrierung der Set-
zungsprognosen fiir dynamische Lasten. Dazu erfolgte eine messtechnische Uberwachung
der Pfeilersetzungen vor und nach sowie auch intensiv wahrend 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 stitzenden rechnerischen Prognosen mit der
laufenden messtechnischen Kontrolle des Bauwerkes und des Baugrundes wahrend dessen
Herstellung und ggf. auch wahrend dessen Nutzung, wobei kritische Situationen durch die
Anwendung geeigneter technischer MaRnahmen beherrscht werden muissen.

Die Beobachtungsmethode kann geméaR EC 7 bei Baumalinahmen mit hohem Schwierig-
keitsgrad im Sinne der Geotechnischen Kategorie GK 3 insbesondere bei Baumalinahmen
mit ausgepragter Baugrund-Bauwerk-Wechselwirkung zweckmaRig sein. Die SETB ist in die
Geotechnische Kategorie 3 einzustufen. Im EC 7 sind Anforderungen und Randbedingungen
far die Anwendung bzw. Durchflihrung der Beobachtungsmethode aufgefiihrt. Grundlegende
Voraussetzungen fir die Anwendung der Beobachtungsmethode an den auffélligen Pfeiler-
achsen der SETB fir den Gebrauchszustand sind:

O dass eine ausreichende Duktilitdt des Bauwerkes, d. h. kein plétzlicher Tragféhigkeitsver-
lust ohne Erkennbarkeit bzw. rechtzeitig messtechnisch erfassbarer Anklndigung, gege-
ben ist,

0 dass eine ausreichende Prognostizierbarkeit des zu Uberwachenden Bauwerksverhaltens
gegeben ist,

Q dass durch die messtechnische Uberwachung das zu Giberwachende Bauwerksverhalten
hinreichend genau erfasst werden kann.

Diese Voraussetzungen sind fir die SETB erfullt, weshalb grundsétzlich die Beobachtungsme-
thode an den auffalligen und deren benachbarten Pfeilerachsen (etwa 30 Pfeilerachsen) der
SETB angewendet werden kann. Die Grundsétze fur die Nachweisfihrung der Beobachtungs-
methode sind nachfolgend stichpunktartig erfasst:

Definition der malkgebenden Beanspruchungen/Laststufen,

Definition und Vorgabe von Alarm- und Grenzwerten,

Prognosen der zu erwartenden Fundamentverformungen,

Messtechnische Uberwachung der Fundamentverformungen,

Vergleich der Messungen mit den Prognosen,

Definition von erforderlichen MaRnahmen bei Uberschreitungen des Alarm- und Grenz-
wertes.

o000 o
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An der SETB wurde diese Art der Nachweisflihrung flr die setzungsauffalligen Pfeiler im
Zuge der Bauausfiihrung umgesetzt. Es ist vorgesehen, diese Vorgehensweise auch fir den
Zeitraum nach der Inbetriebnahme der Eisenbahnstrecke zunachst fortzusetzen.
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Bewertung bestehender Briicken unter besonderer Beriicksichtigung
der Verkehrsbeanspruchung durch Bauwerksmonitoring

Nico Steffens', Karsten Geif3ler?, Ronald Stein®

Kurzfassung. Die realistische Bewertung bestehender Briickenbauwerke nimmt
einen immer grofieren Stellenwert ein. Flr die Bewertung kénnen erganzend Bau-
werksmessungen durchgefihrt werden, um zusatzliche Informationen zum Trag-
werk oder den Beanspruchungen zu erhalten. Bisher ungeklért ist die Frage, in-
wiefern die gewonnenen zusatzlichen Informationen zu den Beanspruchungen im
Rahmen des Sicherheitskonzepts zu berlicksichtigen sind. In diesem Beitrag wird
gezeigt, wie durch Integration der Messdaten in das Sicherheitskonzept modifizier-
te Sicherheitselemente begrindet werden konnen.

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 Briicken

In Deutschland existieren etwa 38.000 Briickenbauwerke im FernstraRennetz und etwa
30.000 Brlicken im Eisenbahnnetz [1]. Aufgrund der teilweise bereits langen Nutzungszei-
ten und — vor allem bei Stralenbricken — zugleich steigenden Beanspruchungen infolge Ver-
kehrslasten, steigt in den néchsten Jahrzehnten der Handlungsbedarf im Umgang mit den
bestehenden Bauwerken. Fir einen dkonomischen Umgang mit diesen Bauwerken kénnen
Bauwerksmessungen fir eine realitdtsnahe Bewertung sehr hilfreich sein.

1.1 Bewertung der Tragfahigkeit

Die Tragfahigkeit einer Bricke wird mit der Brickenklasse (je nach nachgewiesenem Last-
modell) ausgedriickt. In Bild 1 ist der prozentuale Anteil der Briickenklassen fir Bundesau-
tobahnen bzw. -fernstraRen in Deutschland dargestellt [2]. Der weitaus groRte Teil wird den
Brlickenklassen 60 und 60/30 mit geringerer Tragfahigkeit als heute allgemein erforderlich
zugeordnet.

1 Dipl.-Ing., FG Entwerfen und Konstruieren — Stahlbau, Institut fir Bauingenieurwesen, TU Berlin
2 Prof. Dr.-Ing., FG Entwerfen und Konstruieren — Stahlbau, Institut fir Bauingenieurwesen, TU Berlin
3 Dipl.-Ing., GMG Ingenieurgesellschaft mbH, Dresden
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Bild 1: Prozentualer Anteil der Briickenklassen (Stral3e) in Deutschland, [2]

Bestehende Bauwerke wurden mit den seinerzeit glltigen Lastmodellen bemessen. Bei
Nachrechnungen wird das Ziellastniveau fur die Verkehrslast in Abhangigkeit des Anteils des
Schwerverkehrs am Gesamtverkehr (DTV-SV) und der Verkehrsart (je nach Verkehrszusam-
mensetzung) definiert [3]. Fehlen diese Informationen, wird moglicherweise (auf der sicheren
Seite) ein zu schweres Lastmodell gewéhlt. Die Festlegung des Ziellastniveaus ohne genau-
ere Untersuchungen des vorhandenen Verkehrs flhrt bei der Nachrechnung daher haufig zu
rechnerischen Defiziten, obwohl die Bauwerke noch in gutem Zustand sind. Fir eine realitats-
nahe Bewertung kénnen Messungen zu den realen Verkehrslasten bzw. den resultierenden
Beanspruchungen sehr wichtig sein.

1.2 Bewertung der Ermiidungssicherheit

Ein groRRer Teil der Briicken in Deutschland hat bereits eine lange Nutzungszeit hinter sich. Fur
den Nachweis der Ermidungssicherheit spielt die Belastungsgeschichte (bspw. die Anzahl
und Schwere der Uberfahrten) eine wichtige Rolle. Da in den meisten Féllen genaue Infor-
mationen fehlen, sind in den Regelwerken ndherungsweise Vorgaben enthalten (s. bspw. flr
Stral3enbricken [4] und Tabelle 1).

Mit den in Tabelle 1 angegebenen Werten kann u. U. die tatsachliche LKW-Belastung erheb-
lich falsch eingeschatzt werden. Als Folge ergeben sich bspw. rechnerisch eine nicht ausrei-
chende Ermudungssicherheit und eine reduzierte Restlebensdauer. Die realen ermidungs-
wirksamen Beanspruchungen bleiben hinsichtlich Anzahl und Gréf3e mit dem herkdmmlichen
Ansatz unberlcksichtigt.
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Tabelle 1: Anzahl erwarteter Lastkraftwagen N

obs

pro Jahr flir einen LKW-Fahrstreifen, [4]

Verkehrskategorie N,,. pro Jahr
und LKW-Fahrstreifen

1: Autobahnen und Strafsen mit 2 oder mehr Fahrstreifen 2-10¢
je Fahrtrichtung mit hohem LKW-Anteil

2: Autobahnen und StraRen mit mittlerem LKW-Anteil 0,5-10°
3: Hauptstrecken mit geringem LKW-Anteil 0,125 - 10°
4: Ortliche StraRen mit geringem LKW-Anteil 0,05 - 10°

1.3 Bauwerksmessungen in den Nachrechnungsrichtlinien

Fir die Bewertung bestehender StraRenbricken wird die Richtlinie zur Nachrechnung von
StralBenbriicken im Bestand (Nachrechnungsrichtlinie), [3], angewandt. Fir die Bewertung
bestehender Eisenbahnbriicken gilt die Richtlinie 805 — Tragsicherheit bestehender Eisen-
bahnbriicken (Ril 805), [5]. Beide Regelwerke enthalten vier Bewertungsstufen, wobei der
Aufwand und die Genauigkeit von Stufe zu Stufe steigen. In beiden Regelwerken sind in ho-
heren Bewertungsstufen Bauwerksmessungen zugelassen. Durch Bauwerksmessungen ste-
hen zusatzliche Informationen bereit, die eine realitdtsndhere Bewertung ermoglichen und im
Sicherheitskonzept berlcksichtigt 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
Grofien sind, wird eine ausreichend hohe Sicherheit bzw. Zuverldssigkeit mit Hilfe der Versa-
genswahrscheinlichkeit unter Beachtung der streuenden Grofien nachgewiesen (Bild 2). In
den Regelwerken werden vereinfachend feste charakteristische Werte X definiert und durch
Teilsicherheitsbeiwerte erhdht (Einwirkungen) bzw. abgemindert (Widerstande).

Verteilungsdichtefunktionen fy(x)
falx). f=(x)

Beanspruchbarkeit R
Beanspruchung S / \'\ falx) inc} |
;x/? \\[\s[x:- /L'EIL‘IB\ ﬁéﬁ:rer | b ;:Er;l
\ —
IFL—U*'—““\ ;/ \ prd o usandsnkion 42
/ \\ \ P Py i \\
/ i N - \ . 7:0, m ~_ ..

Py =[t2)dz = Fo(z=0) = (5™ ) = o)

Bild 2:  Vlersagenswahrscheinlichkeit flir zwei normalverteilte Gré3en
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21 Grenzzustand der Tragfahigkeit

Die Grundlage zur Festlegung der normativen Teilsicherheitsbeiwerte y bildet die probabilis-
tische Berechnung der operativen Versagenswahrscheinlichkeit fur die verschiedenen mogli-
chen Versagensfalle (Grenzzustande) in Verbindung mit dem Einfluss der einzelnen zufalligen
Grofien. Durch Kombinationsbeiwerte ¢ wird die Wahrscheinlichkeit des zeitgleichen Auftre-
tens mehrerer zeitveranderlicher Einwirkungen berlcksichtigt. Der Bemessungswert einer
Einwirkung ergibt sich zu:

E,=y-w-E (M

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

Unsicherheiten der repréasentativen Werte "
der Einwirkungen A

= : F = ] ) YF
Mode lunsicherheit bei den Einwirkungen Yaq b |
und Auswirkungen der Einwirkungen &

Bild 3: Zusammensetzung des einwirkungsseitigen Teilsicherheitsbeiwertes, [6]

Der partielle Teilsicherheitsbeiwert vy, zur Berlcksichtigung der Streuung der Einwirkung
lasst sich mit der Kenntnis deren statistischer Verteilung mit den Methoden der Zuverlassig-
keitstheorie begrinden. In [7] sind Anhaltswerte flr Variationskoeffizienten v veranderlicher
Einwirkungen angegeben. Der partielle Teilsicherheitsbeiwert yg, zur Berlcksichtigung der
Modellunsicherheit wird nicht immer wissenschaftlich begriindet. In der Literatur schwanken
die Werte flr yg, zwischen 1,05 und 1,1 [7].

2.2 Grenzzustand der Ermiidung

Die Grundlagen fir den Nachweis einer ausreichenden Ermidungssicherheit beruhen auf dem
Woéhlerlinienkonzept und der linearen Schadensakkumulationshypothese nach Palmgren/Mi-
ner. Dabei wird davon ausgegangen, dass jeder Spannungswechsel Ac, einen Teilschaden d,
am Bauteil verursacht. Der Gesamtschaden ergibt sich aus der Summe aller Einzelschaden.

D, =3d = ZM 2)

N (4a;)

Die zweifach abgeknickte Wohlerlinie mit horizontalem Ast stellt eine mdgliche Naherung zur
rechnerischen Berlcksichtigung des Dauerfestigkeitsbereiches dar. Der vereinfachte Ermu-
dungsnachweis wird flir Bauteile von Tragkonstruktionen, so auch fur Brlcken, im Regelfall
unter Ansatz eines Bezugslastmodells (Ermudungslastmodell ELM) Uber die schadigungs-
aquivalente Spannungsschwingbreite gefliihrt. Diese verursacht fir eine definierte Anzahl von
Spannungsspielen (N = 2,0 Mio. fir Stahl- bzw. N = 1,0 Mio. fir Betonkonstruktionen) die glei-
che Schadenssumme wie das reale Beanspruchungskollektiv. Der Betriebslastfaktor A stellt
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den Bezug zwischen der aus dem normativen (Bezugs-)Lastmodell ermittelten Schwingbreite
Aoy, ,, und der schadigungsaquivalenten Spannungsschwingbreite Ao, her.

AC s = Ver A ATy, (3)
Die Ermldungssicherheit wird auf Gebrauchslastniveau nachgewiesen. Der einwirkungssei-

tige Teilsicherheitsbeiwert wird daher pauschal mit y., = 1,0 angesetzt. Dieser ist bisher nicht
auf zuverlassigkeitstheoretischer Basis begriindet.

2.3 Spezifika des Sicherheitskonzepts fiir Bestandsbauwerke

Sowohl die Verteilung der Einwirkungen als auch die Verteilung der Modellunsicherheit stellen
sich bei Bestandsbauwerken grundsétzlich anders dar als fir Neubauten. Unsicherheiten, die
wahrend der Planung bestehen, sind bei Bestandsbauwerken i. d. R. nicht mehr in dem Maf3e
vorhanden wie bei Neubauten. Das betrifft vor allem das (u. a. durch Messungen Uberprif-
bare) Modell vom Tragsystem. Aufterdem sind sowohl flr standige Lasten als auch fir Ver-
kehrslasten die Unsicherheiten geringer. Sowohl in der Nachrechnungsrichtlinie [3] als auch
in der Ril 805 [5] geht man fir standige Lasten bereits einen Schritt in diese Richtung. Wenn
durch eine genaue Mengenermittlung das Eigengewicht bestimmt wird, darf fir stédndige
Lasten ein geringerer Teilsicherheitsbeiwert angesetzt werden:

Q Stralenbricken aus Stahl-/Spannbeton: y, = 1,2 statt 1,35;
Q Eisenbahnbricken: y, = 1,1 statt 1,35.

Dies ist mit der Reduzierung der Unsicherheit der Grof3e der Einwirkung begrindet. Flr verti-
kale Eisenbahnverkehrslasten darf bei Nachrechnungen ebenfalls mit einem geringeren Teil-
sicherheitsbeiwert gerechnet werden (y, = 1,3 statt 1,45). Hier liegt die Begriindung in der
geringeren Streuung der zuklnftigen Verkehrslasten wegen der begrenzten Nutzungszeit. Bei
Neubauten mit einer Nutzungsdauer von haufig ca. 100 Jahren mussen fur zuklnftige Ver-
kehrsentwicklungen hohere Sicherheitsreserven bertcksichtigt werden als bei Bestandsbau-
werken, die ggf. nur fiir eine begrenzte Restnutzungsdauer zu beurteilen sind. Ahnliches ware
auch fur StraRenverkehrslasten denkbar.

Fir Bestandsbauwerke lassen sich auflterdem die erforderlichen Ziellastniveaus genauer fest-
legen, da der vorhandene Verkehr etwas exakter bestimmt werden kann. In der Nachrech-
nungsrichtlinie flr Strafdenbriicken [5] sind geringere Verkehrslastmodelle zugelassen, sofern
sichergestellt wird, dass die Beanspruchungen daraus tatsachlich nicht Gberschritten werden
(vgl. 1.1).

3 Modifizierte Sicherheitselemente durch Bauwerksmonitoring

31 Methoden

Grundsaétzlich lassen sich die in Tabelle 2 dargestellten Bauwerksmessungen unterscheiden.
Systemmessungen werden Uber einen Zeitraum von wenigen Tagen durchgefihrt. Die Bean-

spruchungen am Tragwerk werden bei wenigen Uberfahrten definierter Probelasten gemes-
sen und kdnnen 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 Q Erfassung der realen Beanspruchungen
durch Probebelastung bzw. bekannte z. B. infolge:
Betriebslasten: a Temperatur
Q Steifigkeiten Q Verkehrslasten
O Lastverteilung a Wind
Q Lastabtrag Q Berlcksichtigung zusatzlicher
Q Anpassung des Berechnungsmodells statistischer Informationen zu den
Beanspruchungen im Nachweis

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

Einwirkung e Modell e Beanspruchung
lStreuung l Streuung lStreuung

Yi Ysd F =Y Ysd
Bauwerksmessung

Bild 4: Sicherheitselemente flir Einwirkung, Modell und Beanspruchung

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 5: DMS mit 10 mm Messbasis und Bild 6: IWA mit 50 cm Messbasis mittels
Temperaturkompensation an einer Verléngerungsstab aus Carbon
Stahlbriicke Foto: Nico Steffens Foto: Nico Steffens

140



Steffens et al.: Briickenbewertung durch Verkehrsmonitorings

elemente gelten zunachst flir die Messstelle. Um die Ergebnisse auf das gesamte Tragwerk
zu Ubertragen, sind geeignete Ubertragungsfaktoren zu bestimmen oder ggf. erganzende
Messstellen zu wahlen. Die Wahl der Sensoren héangt neben der gewlinschten ZielgrofRe u. a.
auch vom Baustoff ab. Die Homogenitat von Stahl erlaubt fir die Erfassung von Dehnungen
den Einsatz von Dehnungsmessstreifen (DMS, Bild 5).

Aufgrund der groReren Inhomogenitét von Beton ist fr die Erfassung von zuverlassigen Deh-
nungswerten eine weitaus grofere Messbasis erforderlich. Zur Risstberbrickung kénnen
bspw. induktive Wegaufnehmer (IWA, Bild 6) gewahlt werden, fir die mittels Verlangerungs-
stab eine Messbasis von mehreren Zenti- bzw. Dezimetern erreicht wird.

3.2 Messwertgestiitzter Nachweis der Tragfahigkeit
3.2.1 Anpassungsfaktor fiir ein objektspezifisches Lastmodell

Der charakteristische Wert der Verkehrslast fir die Bemessung bzw. Nachrechnung wird
i. d. R. den Normen entnommen. Fir Neubauten ist dies aktuell das Lastmodell 1 (vormals
LMM) nach EC 1-2 [4]. Bei Nachrechnungen bestehender Bauwerke kénnen u. U. abgestufte
Lastmodelle angesetzt werden, wenn die Verkehrsart bekannt ist und ein geringeres Ziellast-
niveau zuldsst. Durch eine Bauwerksmessung lasst sich das aktuell vorhandene Beanspru-
chungsniveau infolge der Verkehrslasten besser bestimmen, wobei natirlich 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 (y,
o, v), lasst sich der objektspezifische charakteristische Wert bspw. als 98-%-Quantilwert der
Jahresextremwertverteilung bestimmen. Der Anpassungsfaktor o flr das (normativ) ange-
setzte Lastmodell ergibt sich aus dem Quotienten von messwertgestitztem und normativem
charakteristischem Wert E und E Gl. (4).

k,mess k,norm’

Q= Ex Mess ( 4 )

Mit dem Ansatz einer Extremwertverteilung Typ | [8] flr die Jahresextremwerte ergibt sich
der folgende Anpassungsfaktor o, fiir das Lastmodell.

1-0,78-v,-(0,58 +In{-In0,98
Gy = Eymess _ m . v { }) (5)
Ek.r::;.'rr.‘ E-'\'_-'.‘o.'rr‘
142,59,
Gy =1 —E (6)

k.norm

3.2.2 Teilsicherheitsbeiwert zur Beriicksichtigung der Streuung
einer Beanspruchung

Der Teilsicherheitsbeiwert y einer Einwirkung ergibt sich ebenfalls als Quotient aus dem Be-
messungswert und dem charakteristischen Wert. Der charakteristische Wert E,_ wird i. d. R.
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als 98-%-Quantilwert fiir den Bezugszeitraum von einem Jahr definiert. Der Bemessungswert
E, kann mit Hilfe probabilistischer Methoden berechnet werden [8]. Im Grenzzustand der Trag-
fahigkeit ist er vom Sicherheitsindex = 3,8 (Nutzungsdauer: 50 Jahre), dem Wichtungsfaktor
o, und der Streuung v der Einwirkung bzw. Beanspruchung abhéngig. Der Wichtungsfaktor
o, kann gemal’ EC 0, Anhang C [6] vereinfacht mit o = -0,70 angenommen werden, wodurch
Einwirkungs- und Widerstandsseite voneinander entkoppelt werden. Flr eine Einwirkung, die
einer Extremwertverteilung Typ | unterliegt, ergibt sich der erforderliche Teilsicherheitsbei-
wert zur Erhdhung des charakteristischen Wertes auf den Bemessungswert zu:

, _E,_ m50-[1—0,78-1@,0-[D.58+In(—|n¢[—aE-[350)]” 7)

E, mso‘[1—0»78'1/59'{0.58+|I‘1(—|n0,98‘“‘°)”

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

3.2.3 Kombinationsbeiwert zur Beriicksichtigung der Beanspruchung
bei zeitgleichem Auftreten einer Begleiteinwirkung

Der Kombinationsbeiwert 1y einer Einwirkung ergibt sich beim Ansatz einer Extremwertvertei-
lung vom Typ | als Quotient aus dem Bemessungswert der Einwirkung als Begleiteinwirkung
und dem Bemessungswert derselben Einwirkung bei alleiniger Wirkung nach Gl. (8).

My | 1-0,78 v, -| 0,58 +1In —|n(¢{—a5-¢‘-é(“:ﬁs"]D} @)

_ Oa‘.Seyfe.-:.EO _

Ou’_b".]

My +[1-0.78 vy - (0,58 +In(=Ing (-, |

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
veranderlichen Beanspruchung wéhrend der Nutzungszeit dndert und ergibt sich aus dem

~ 160 5 120
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2 s

2140 g 0.80 -

2 ]

g 1.30 _§ 060 4

2120 g 040 -

& K]

2 1.10 E 020 ¢
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Variationskoeffizient v der Variationskoeffizient v der

Verteilungsdichtefunktion der Beanspruchung Verteilungsdichtefunktion der Beanspruchung

Bild 7: Erforderlicher Teilsicherheitsbeiwert Bild 8: Erforderlicher Kombinationsbeiwert

in Abhédngigkeit des gemessenen
Variationskoeffizienten der Bean-
spruchung
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Quotienten aus der Nutzungszeit (z. B. 50 Jahre) und dem Bezugszeitraum. Als Bezugszeit-
raum fur die Begleiteinwirkung ist der kleinere Wert aus dem eigenen Grundzeitintervall oder
dem néchstgrofReren Grundzeitintervall maRgebend. Das Grundzeitintervall drickt die Dauer
aus, in der eine Einwirkung idealisiert als konstant angesehen werden kann. In Bild 8 ist der
erforderliche Kombinationsbeiwert einer Beanspruchung in Abhangigkeit des gemessenen
Variationskoeffizienten und des Grundzeitintervalls dargestellt.

3.3 Messwertgestiitzter Nachweis der Ermiidungssicherheit

3.3.1 Objektspezifisches Ermiidungslastmodell bzw. Betriebslastfaktor

Wenn die vorhandenen Spannungsschwingbreiten aus den realen Verkehrslasten aus Messun-
gen bekannt sind, lasst sich die schadigungséquivalente Spannungsschwingbreite Acequ z. B. fur

ein geschweifstes Detail (hier mit einer Wéhlerlinienneigung m = 3,0) direkt berechnen:

Ao, ©)

Mit der bekannten messwertgestltzten schadigungsaquivalenten Spannungsschwingbreite
kann ein objektspezifischer Betriebslastfaktor A berechnet werden.

n.(40;)
_ A0, _ A0c YDyess _ Ny (49,) (10)
ale s AC" ELM.k ATg 4

Der objektspezifische Betriebslastfaktor A stellt den Bezug zwischen dem normativ anzuset-
zenden Ermidungslastmodell und den realen ermidungsrelevanten Beanspruchungen her
(fir den betrachteten Zeitraum).

3.3.2 Teilsicherheitsbeiwert zur Beriicksichtigung der Anderung des Kollektivs

Der messwertgestltzte Betriebslastfaktor setzt das durch die Messung erfasste Kollektiv
als konstant voraus. Eine Streuung des Beanspruchungskollektivs wird nicht beriicksichtigt.
Der Teilsicherheitsbeiwert fir Ermiidungsbeanspruchungen y,, bertlicksichtigt eine mdgliche
Abweichung des Kollektivs. Ein verallgemeinerter einwirkungsseitiger Wichtungsfaktor o fir
die Ermidungsbeanspruchung ergibt sich aus vollprobabilistischen Berechnungen der Grenz-
zustandsgleichung. Die Grenzzustandsgleichung fir Ermidung kann Uber die Schadigungs-
summe D formuliert werden.

n (4o
g(X) = DGre.-.‘z - Dvc.fr: = 'DG:c-lz - ZWAO_))
Unter Bericksichtigung der einfachsten Form der Wohlerkurve (geradliniger Verlauf bis zur
Abszisse nach Corten/Dolan) lasst sich beispielhaft folgende Grenzzustandsgleichung formu-
lieren [8]:

(11)

N(T) % )
=D, —-———— |f(dc) Ac” -dA 12
g(x)=Dg,p N o7 }[ (40)- Ao o (12)
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Die Verteilungsdichtefunktion der (gemessenen) Spannungsschwingbreiten f(Ao) kann mit
einer Extremwertverteilung Typ Il der Kleinstwerte (Weibull) mit den Formparametern k und
A beschrieben und das Integral anschlief3end in eine Gamma-Funktion Uberflihrt werden [8].

f(A0) = A k- Ac* el ") (13)

; _m mY
jf(do’}‘Ao”"‘dAo'=). k ‘F{1+— (14)
il k A

Die zu l6sende Grenzzustandsgleichung lautet dann:

A (N

-p. ——\J)
g(X) Grenz NC K AG‘;‘ k )

(15)

Durch die Losung der Grenzzustandsgleichung mit der Zuverldssigkeitstheorie 1. Ordnung
(FORM) stehen das vorhandene Sicherheitsniveau (Sicherheitsindex ) und die Wichtungs-
faktoren a, der streuenden Grélken zur Verfligung. Der Wichtungsfaktor o, gibt den Einfluss
des Beanspruchungskollektivs auf den Versagenszustand an. Damit lasst sich der erforderli-
che einwirkungsseitige Teilsicherheitsbeiwert begriinden. Um eine Streuung des Kollektivs
zu berUcksichtigen, wird der Formparameter k der Weibullverteilung als streuend angesetzt.
Unter Ansatz einer logarithmischen Normalverteilung fir den Formparameter k ergibt sich der
erforderliche Teilsicherheitsbeiwert flr das Beanspruchungskollektiv.

0,54 41" @ —a- 1))
k, m -e .
¥ = g - X - . (16)
kk m -e 0,50 v (0.5)
X
4 Zusammenfassung

Fir die Bewertung bestehender Bricken werden zunehmend Bauwerksmessungen bzw.
Bauwerksmonitoring eingesetzt, um genauere Informationen zu den Beanspruchungen und
dem Tragsystem zu gewinnen und in der Bewertung angemessen zu berlcksichtigen. In den
Richtlinien zur Bewertung bestehender Brickenbauwerke sind diese Bauwerksmessungen
mit ihren vielfaltigen Anwendungsmaglichkeiten grundsétzlich zugelassen. Ein haufig wieder-
kehrendes Problem bei der Bewertung bestehender Brlicken ist die unzureichende Kenntnis
Uber die tatsachlichen Beanspruchungen infolge der veranderlichen Lasten. Bisher ungeklart
ist allerdings die Frage, inwiefern die zuséatzlich gewonnenen Informationen im Sicherheits-
konzept zu bericksichtigen sind.

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

Dr.-Ing. Klaus Brandes', Dipl.-Ing. Petra Kubowitz?
Werner Daum, Detlef Hofmann, Frank Basedau®

Kurzfassung. Mit einem auf Lagrange-Multiplikator-Tests basierenden Monitoring
von Brlicken ist es gelungen, in Belastungsversuchen an einer Holzbrlicke (7,25 m
Spannweite), an der relativ kleine Schadigungen klnstlich herbeigefihrt worden
waren, die Zuverlassigkeit dieser Art des Monitorings zu bestatigen. Ausgangs-
punkte waren Messung von Durchbiegungen sowie Kriimmungen und die Zusam-
menfuhrung 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

11 Briicken des neuen Hauptbahnhofs Berlin

Erste gedankliche Ansatze zu einer neuartigen Methode zur Detektierung von Schadigungen
an Brlicken kamen auf mit der Aufgabe, an den neuen Spannbetonbriicken des Hauptbahn-
hofs Berlin ein Monitoringsystem zu installieren, das Uber viele Jahre hinweg mogliche Schéa-
digungen zuverldssig detektieren konnen sollte [1], Bild 1.

Bei der Analyse der verfligbaren 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 durchgeflihrten Erprobungsversuche an
einer zum Abriss vorgesehenen StralRenbriicke der Interstate | 40 bei Albuquerque stltzten
diese Vermutung [2].

1 Dr.-Ing., Institut fir angewandte Forschung im Bauwesen (laFB), Berlin
2 Dipl.-Ing., Institut fir angewandte Forschung im Bauwesen (laFB), Berlin
3 Bundesanstalt fur Materialforschung und -prifung (BAM), Berlin
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Bild 1: Hauptbahnhof Berlin; Zustand wéhrend des Einbaus der Bligelbauten 2004
Foto: DONGES Stahlbau GmbH Darmstadt

Da von Beginn an das Messen verschiedenartiger mechanischer GréRen an den Spannbe-
tonbricken vorgesehen war — insbesondere Durchbiegungen und Dehnungen —, stellte die
nun entwickelte Zusammenfihrung der unterschiedlichen mechanischen GréRen bei der Aus-
wertung eine folgerichtige Erweiterung dar, die sich als unerwartet fruchtbar erweisen sollte.
Nicht nur die Zusammenflihrung an sich stellte sich als sinnvoll heraus, sondern die bei der
Auswertungsanalyse notwendigerweise eingeflhrten Lagrange-Multiplikatoren stellten sich
als hilfreiche Elemente heraus, die als Testgrofien durchaus geeignet erschienen, auf Schadi-
gungen hinzuweisen, wie es in anderen vergleichbaren Feldern der Wissenschaft keineswegs
neu ist [3], [4], auch wenn die an dieser Stelle eingeflihrte Art der Modellierung in der Tat
ungewohnlich ist.

1.2 Mechanische und mathematische Modellvorstellungen

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

Hilfreich fir 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. Darliber hinaus muss an dieser Stelle auch auf diesbeziigliche AuRerungen von
Hermann von Helmholtz hingewiesen werden, der auf die Notwendigkeit der Behandlung von
physikalischen Problemen sowohl aus mathematischer als auch aus messtechnischer Sicht
nachdrlcklich hingewiesen hat [7]. Von Helmholtz war zu jener Zeit der erste Prasident der
Physikalisch-Technischen Reichsanstalt in Berlin-Charlottenburg und pragte mafRgeblich die
Art der Behandlung von Problemen der Mathematischen Physik.
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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 gewahlt
wurde. Die Auswertung der Messungen basiert somit auf einfacher Regression fir die un-
terschiedlichen physikalischen GrofRen und bei der Kopplung der entstehenden Normalglei-
chungen wird auf die Gesetze der Elastizitatslehre zurlickgegriffen — im einfachsten Falle bei
Balken auf die Balkenbiegetheorie von Jakob Bernoulli (Ende des 17. Jahrhunderts).

Einige Gedankenarbeit verlangt dabei die Forderung, dass die gewahlten Regressionsfunktio-
nen kompatibel sind, fir den Balken also die Krimmung der zweiten Ableitung der Durchbie-
gung k entspricht, Gl. (1).

dw_

dx? - (M

Fir die Darstellung konnte an dieser Stelle auf Sinusfunktionen zurlickgegriffen werden, die
den Vorteil aufweisen, dass die zweite Ableitung gleichartig zur Ursprungsfunktion ist und
dass die mathematische Darstellung die Eigenheiten damit deutlich erkennbar werden lasst.
Fir 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 hinzugefligt werden kdnnen, zusammen mit einem Lagrange-Multiplikator
— wiederum dem Prinzip der Einfachheit folgend. Mit der Einfiihrung der Gesamtmatrix wird
auch ein Bezug zu den Eigenheiten der Konstruktion méglich.

2 Vorlaufender Test an der TU Dresden zur Erprobung des Gesamtkonzepts
21 Beschreibung der Versuchsanordnung

An der TU Dresden wurde ein Balken aus Kunstharz-Pressholz (KHP) in gleicher Weise kon-
zipiert und mit Sensoren bestiickt, wie es dann spater flr die zu untersuchende Brlicke vor-
gesehen war. Die Ergebnisse
von Belastungsversuchen soll-
ten dann als Planungsvorgaben
fur die spateren Brickenver-
suche dienen. Im Gegensatz
zu der spaterhin geplanten
FuRgangerbriicke wurde die
Belastung an zwei Punkten in
einer Balkenprifeinrichtung
aufgebracht. Die Einzelheiten
gehen aus dem Foto in Bild 2
hervor und wurden bereits in
[8] beschrieben.

Die Geometriekennwerte kon-
nen ebenso wie die Anord- Bild 2: Belastungsversuch an der TU Dresden; zu erken-

nung der Sensoren zur Mes- nen sind die drei Durchbiegungsaufnehmer sowie
sung der Dehnungen (Bild 3) die Lasteinleitung lber einer lastverteilenden
entnommen werden. In der Traverse. Foto: TU Dresden
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Bild 3:  Schematische Darstellung der Versuchsanordnung

Fuge zwischen der Pressholzlamelle und den Schichten aus unverdichtetem Larchenholz sind
parallel gefiihrte Faser-Bragg-Gitter eingeklebt [9]. Die Sensorelemente haben einen gegen-
seitigen Abstand von 25 cm.

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

z (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 tber 5100 s. Dargestellt sind die gemessene Kraft sowie
die spaterhin etwas korrigierte Anzeige daflr, s. a. [8].

300

P17 B —— SR

200 i

150+ -1 Kraftmessdose (KMD) [ 1 Kraft korrigiert f-r------- -

Kraft [kN]

100 S A S B N

501 4= -

0

| | |
0 1000 2000 3000 4000 5000 6000
Zeit [s]

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 Uber Re-
gression der entsprechenden Messwerte und die Krimmung des Balkens — aus den Deh-
nungswerten der unteren FBG — (iber Regression der entsprechenden Messwerte bestimmt.
Als Regressionsfunktionen wurden jeweils Sinuskurven gewéhlt.

Zwischen den Durchbiegungen und den Krimmungen besteht entsprechend Gl. (1) und mit
Bezug auf die Ansatzfunktionen, z. B.w =W, - sin (m- x/1); k = K - sin (m - x /1), die Beziehung

W, = —2_ 3)

und diese Beziehung wird — versehen mit einem Lagrange-Multiplikator A — in die Rechnung
eingefihrt.

Es stellte sich heraus, dass diese Grofe, bezogen auf die Mittendurchbiegung, durch alle
Belastungsstufen unverdndert blieb, eine Eigenheit, die sie als Testparameter fiir Anderungen
des Verhaltens bei Schadigung geeignet erscheinen liel3, Bild 5.

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

Um einen ersten Eindruck davon zu erhalten, wie sich eine simulierte VergréRerung eines
Messwertes auf das Ergebnis auswirkt, ist fir einen Messpunkt die Dehnung auf den vier-
fachen Wert erhéht worden, was sich im Ergebnis fur den Parameter A / W deutlich ab-
zeichnet.

. —rrmt ke 4
o —EMO kN
750

0 36T
i " Lot - .m
¥ Bl

5

otl 1000 Fxn w00 4000 00

Zadl [a]

Bild 5: Ermittlung des Wertes A /W, in Abhdngigkeit vom Fortgang des Versuches
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3 Erweiterung des Verfahrens auf durchlaufende Briickenbalken

Wie bereits eingangs erwéhnt, wurde die Entwicklung durch die Beschéaftigung mit den
Spannbetonbriicken des Hauptbahnhofs in Berlin angeregt, bei dem es sich um durchlaufende
Balken handelte, Bild 6. Bei diesem Beispiel wurden
1 als Ansatzfunktionen fir die Regression Hermitesche

\ Interpolationspolynome fir die Durchbiegung ver-
wendet, Bild 7. Nach zweifacher Ableitung entstehen

1
/ flr die Krimmung lineare Kurvenzlge, die flr die wei-

tere Berechnung zu verwenden sind.

1
..)"'—-—_l_;__ Mit dieser Art der Regression kénnen durchlaufende

; Balken modelliert werden, indem fur die Rand- und

Ubergangsbedingungen wiederum Nebenbedingun-
v&; gen eingefiihrt werden, ebenfalls mit Lagrange-Multi-
— — plikatoren, die aber eine andere Art der Deutung ver-
E = x /1 langen als diejenigen, die zwischen Krimmungen und
7 k

Durchbiegungen vermitteln.
Bild 7: Darstellung der vier hier
verwendeten Hermite-Poly- Fir den mittleren Bereich der Spannbetonbriicken
nome fir die Durchbiegung am Hauptbahnhof Berlin, dargestellt in Bild 6, ergibt

= ' al s
| | hriink! worgesoannl | I
| | | |
.51 | 1242 | 17,689
do L e ] I
] |y LT
N/ L
g — QY  Zessmeenbeqe Bouwerk/Trogperist B —_
| [ NN sizhe gesorderfe Planung. wl. 2ug. Fidne [
i | : I .Eu

Bild 6: Briickensystem im mittleren Bereich des Hauptbahnhofs Berlin; zur Vereinfachung
werden (ber den Gabelstiitzen einfache Lager angenommen
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=] I e

Bild 8: Gesamtmatrix fiir den mittleren Bereich der Briicken am Hauptbahnhof Berlin mit den
Normalgleichungen flir die Durchbiegungen (rot) und die Krimmungen (blau), [10]
regression function r(g) left element i right element |

with £=1 with £E=0
displacements W
(g =

strains E
internal coupling matrix I

r (&) [+] 1 ] 0 -1 0 0 0
with: r' (&) [}] 0 [}] 11 [}] 0 -1/l 0
re@ | eni | -eni| 2n® | and || end | e | an® | 2n%
element W, element Eg,

with £ being 0 = £ = 1
external coupling matrix Joym

| -6+128 | 6-12¢ | -4+12¢ | -2+12¢ |.......|| 1-38%+28° | 38%-2¢° | g-26%+3¢° | -g2+¢°|
Bild 9: Kopplungsmatrizen wie in Bild 8 benannt

sich dann eine Gesamtmatrix entsprechend Bild 8. Die Kontinuitatsbedingungen zwischen
den benachbarten Elementen sind mit I bezeichnet, diejenigen fir die Randbedingungen
(constraints) mit JT und die fir die Randbedingungen mit R™.

4 Verifikation an einem Briickenbalken mit kiinstlicher Schadigung

Die Messungen an den Spannbetonbriicken des Berliner Hauptbahnhofs konnten eine Besta-
tigung flr das Zutreffen der entwickelten Methode nicht erbringen, weil keinerlei Schaden
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wahrend der Zeitspanne der laufenden Messungen aufgetreten sind — gliicklicherweise fir die
Briicken —, aber auch ohne die Mdglichkeit fir eine Bestatigung der entwickelten Methode.
So blieb nur die Moglichkeit, an einer Briicke durch kinstliche Schadigung die Auswirkung auf
die Messwerte fur das mechanische Verhalten erkennbar werden zu lassen.

Die Gelegenheit ergab sich, als an einer Holzbricke in hybrider Bauweise mit Brettschicht-
holztragern (Bild 10) Langzeituntersuchungen stattfanden und nach deren Beendigung die
Brlicke fur Untersuchungen der angestrebten Art verfligbar wurde.

Die Briicke besitzt an der Ober- und der Unterseite jeweils eine Lamelle aus Kunstharz-
pressholz (KHP), deren Elastizitdtsmodul um den Faktor sieben groRer 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 Versuchsdurchfiihrung in
gleicher Art erfolgen. Die Sensoranordnung entspricht derjenigen in Bild 3, lediglich die Be-
lastungsanordnung wurde verandert, indem mittig eine Belastung mit einem eine Tonne wie-
genden Gewicht erfolgte.

Gegenlber der simulierten Messwertveranderung bei dem Balken im Dresdener Versuch
konnte jetzt natlrlich auch der Wert fir 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 verdndern wiurde, ein wesentlicher Teil der Untersuchungen, der zuvor noch nicht
verfolgt werden konnte.

Bild 10: Brettschichtholztrager auf dem Testgeldnde der Bundesanstalt fiir Materialforschung
und -priifung (BAM) mit Schéadigung durch zwei Bohrlécher Foto: Hofmann, Brandes
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In der Tabelle 1 sind die wesent- & /W

lichen Daten zusammengestellt, 0,000300
die ausweisen, dass sich in der

Zell.t vom Oktober 2012 bis zum Il‘LDﬂl‘rzﬂ
Marz 2014 die Werte flr den Test- 0,000260 2. Schidigung
parameter A / W, kaum verander- 1. Schidigung

ten und erst nach der Anbringung
der Bohrlécher (Schadigung 1 in
Bild 11) eine Anderung des Test-  Bild 11: Darstellung der Verdnderung des Parameters
parameters erkennbar wurde, was A/ W, als Kriterium fiir eine Systemanderung
auch in der Diagrammdarstellung bzw. Schédigung, nach [11]

in Bild 11 zu finden ist, [11].

2012 2013 2014 2015 Zeit (Jahrel

Tabelle 1: Ergebnisse der Belastungstests 2012 und 2014

Datum und Uhrzeit Testparameter Bemerkung

11.10.2012 0,000260 Keine Schadigung

06.03.2014 (1710 s) 0,000260 Keine Schadigung

06.03.2014 (2250 s) 0,000260 Keine Schadigung

06.03.2014 (6150 s) 0,000260 Keine Schadigung

14.04.2014 0,000271 1. Schadigung wie in Bild 10
Sageschnitt von 1 cm von unten bei

Future date 0,000300 einem zukUnftigen Versuch (geplant
fir Sommer 2015)

5 Erweiterung der Methode fiir eine breitere Anwendung

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

Fur diese Konstruktion hatten Gutachter einen moglichst baldigen Ersatz verlangt, ohne sich
wirklich mit den Eigenheiten der Konstruktion befasst zu haben. Die zustandige Berliner Se-
natsverwaltung hatte Zweifel an dem Zutreffen des Gutachtens und beauftragte dann die
Bundesanstalt fir Materialforschung und -priifung (BAM) zusammen mit dem Ingenieurblro
Prof. Dr. Lorenz & Co. Bauingenieure GmbH Berlin mit einer grundhaften Bewertung, die dann
in den Jahren 1996 bis 1999 erfolgte und die die friiheren Aussagen als unhaltbar bezeich-
nete. Im Detail ist das Ergebnis in einem Sonderheft der Zeitschrift Der Stahlbau erschienen
(Heft 2/2002 zum 100-jahrigen Bestehen der U-Bahn in Deutschland [12]).
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Charakteristisch fur die Arbeiten, die an dem Viadukt durchgefihrt wurden, war eine de-
taillierte Inspektion, eine durchgreifende messtechnische Untersuchung Uber die gesamte
Lénge von etwa 200 m, die Definition aller Teile, die besonders hohen Beanspruchungen
ausgesetzt sind, und — vollig neuartig — die radiographische Untersuchung der héchstbean-
spruchten Punkte mit Gammastrahlen. Dieses Verfahren war zuvor in der BAM an originalen
Fachwerktragern in Dauerschwingversuchen in eigens entwickelten groRen Prifmaschinen
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 fir zu-
kiinftige Hauptprifungen derartige radiographische Untersuchungen empfohlen wurden mit
genauen Angaben jener Punkte an der Konstruktion und dem zeitlichen Abstand zwischen
derartigen Wiederholungsprifungen. Gerade im vergangenen Jahr haben diese Wiederho-
lungsprifungen stattgefunden, dieses Mal im Auftrag der BVG (Berliner Verkehrsbetriebe),
womit ein neues Kapitel der Langzeitbeobachtung aufgeschlagen sein dirfte.

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

Aus den umfangreichen Ermidungsversuchen an originalen Fachwerkbricken der Berliner
U-Bahn konnten bereits wichtige Informationen gewonnen werden, an welchen Punkten ty-
pischer Konstruktionen mit ersten Rissen bei Ermidungsbeanspruchung gerechnet werden
muss, Bild 12. Bei den Konstruktionsformen mit einem mittig angeordneten Knotenblech ist
vorwiegend an den Knotenblechen mit ersten Rissen zu rechnen. Die spéaterhin verwende-
ten doppelwandigen Fachwerktrager weisen dagegen aber erste Risse an den héchstbean-
spruchten Zugstaben auf.

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

Bild 12: Ermdidungsversuch an der BAM 1994 an einem originalen U-Bahn-Brtickenteil zur
Erkundung der konstruktiven Schwachpunkte Fotos: BAM
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6

Folgerungen und Ausblick

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

Die bisherigen Ergebnisse lassen den Schluss zu, dass mit der neu entwickelten Methode ein
zuverlassiges Monitoring flr Briicken erreichbar ist. Eine Weiterentwicklung der begonnenen
Arbeiten erscheint in diesem Lichte sinnvoll und fir das Monitoring der Verkehrsinfrastruktur
dringend erforderlich. Es bedarf aber sehr wohl noch einiger Anstrengungen.
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Weisleder, Waltering: Zustandsbewertung mittels dynamischer Eigenschaften

Zustandsbewertung von Stahlbetonbauteilen mithilfe der dynami-
schen Eigenschaften

F. Weisleder', M. Waltering?

Kurzfassung. Die modalen Parameter einer Struktur stehen in direktem Zusam-
menhang zu der Steifigkeit. Das heil3t sie korrelieren bei Stahlbetonbauteilen mit
der Betongite 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 kénnen, ein besonderes
Augenmerk auf die Abhangigkeit 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
11 Motivation

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

Dies fuhrt in der Praxis allerdings zu einigen Schwierigkeiten. Da die meisten Regelwerke
und Bemessungsnormen ausschlieRlich flr den Neubau konzipiert sind, ist es oftmals nicht
moglich, den Nachweis der Tragfahigkeit und der Gebrauchstauglichkeit zu erbringen, ohne
sehr konservative Annahmen treffen zu missen. Auch durch fehlende Informationen Uber
die verwendeten Baustoffe, Konstruktionen und altere Bemessungsverfahren wird die Ein-
schétzung der vorliegenden Bausubstanz erschwert. Dies fuhrt nicht selten dazu, dass die

1 M.Sc., Fachhochschule Minster, Fachbereich 6: Bauingenieurwesen
2 Prof. Dr.-Ing., Fachhochschule Minster, Fachbereich 6: Bauingenieurwesen
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Mafnahmen fir die Umnutzung aufwendiger und kostspieliger werden als notig oder gar der
Neubau erfolgt.

Daher ist die Entwicklung von neuen Bewertungsanséatzen und zuverlassigen Methoden zur
Zustandsbewertung von groitem Interesse.

1.2 Experimentelle Zustandsbewertungen

Experimentelle Zustandsbewertungen von Bauteilen werden seit dem Bestehen der Inge-
nieurwissenschaften durchgefiihrt. Bereits die erste Stahlbetonvorschrift ([1]) beinhaltet
Hinweise Uber die Durchflihrung von Probebelastungen, um die ausreichende Tragfahigkeit
von Bauteilen festzustellen. Derartige Versuche sind Mitte des 20. Jahrhunderts mit dem
Aufkommen von genaueren Bemessungsmethoden und der zunehmenden Einflihrung 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
Einfihrung von DIN EN 1990, Anhang D ([3]), wurde so eine erste Grundlage fir die versuchs-
gestltzte Bemessung geschaffen.

Prinzipiell besteht bereits die Mdglichkeit, die Tragfahigkeit von Stahlbetonstrukturen mithilfe
von Probebelastungen nachzuweisen. Derartige Versuche sind in der Richtlinie des Deutschen
Ausschusses fiur Stahlbeton , Belastungsversuche an Betonbauwerken”, Ausgabe 09/2000
(14]), 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 Uberdimensionierten Sanierungsmafinahmen.

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 Anderungen einer Baustruktur Uber einen l4n-
geren Zeitraum zu betrachten. Mithilfe einer begrenzten Anzahl an Sensoren kann die kom-
plette Baustruktur Gberwacht und so Uber die Notwendigkeit einer genaueren Untersuchung
entschieden werden. Eine solche Untersuchung kann dann beispielsweise mit einer Schwin-
gungsanalyse erfolgen. Dabei wird versucht, Gber 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 Uberprifen, vgl. [5]. Der grundlegende Gedanke besteht
darin, dass schadensbedingte Steifigkeitsanderungen zwangsweise auch zu Anderungen des
dynamischen Strukturverhaltens fuhren. Dieses ist durch die Eigenfrequenzen und die dazu
gehorigen Eigenformen sowie durch das Dampfungsvermogen charakterisiert.

Die Eigenfrequenzen sind als globale Eigenschaften einer Struktur zu betrachten. Sie bein-
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—+—Zunahme der Verformung halten unter anderem Informationen Uber die

Abnahme der Eigenfrequanz

Steifigkeiten und Uber das System an sich.
Zu jeder Eigenfrequenz lasst sich eine Ei-
genform zuordnen, eine spezifische Schwin-
gungsfigur, mit welcher die Struktur in jener
Frequenz schwingt.

Die Anderungen der Eigenfrequenzen alleine

100 %0 80 - 60 50 kénnen nur bedingt flr eine Schadensfest-
Verbleibenda Stefigheit [%] )

stellung herangezogen werden, da diese nur

Bild 1: Prozentuale Anderung der statischen ~ wenig sensibel auf schadensbedingte Stei-

Verformung und der Eigenfrequenz figkeitsverringerungen reagieren. Dies kann
in Abhéngigkeit der verbleibenden durch Bild 1 verdeutlicht werden. Es wird
Steifigkeit hier die Zunahme der statischen Verformung

(linear-elastisch) und die Anderung der ersten
Eigenfrequenz in Abhangigkeit einer gleichmaftigen Abnahme der Biegesteifigkeit Uber die
Tragerlange gegenlbergestellt.

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

In Kombination mit der Eigenform beispielsweise lassen sich sehr genau die tatséchlich vor-
handenen statischen Systeme bestimmen. Dies kann zum einen dazu verwendet werden, um
konservative Systemannahmen zu umgehen und so systembedingte Tragfdhigkeitsreserven
zu nutzen. Zum anderen ist so die Gegeniberstellung mit mathematischen Modellen (zum
Beispiel mittels FEM) maglich, wodurch Ort und Ausmalf? eines Schadens abgeschatzt wer-
den kénnen. Je mehr Informationen aus experimentellen Untersuchungen genutzt werden,
um diese Modelle zu verfeinern, desto gréf3er wird auch ihre Aussagekraft beziiglich der Scha-
densprognosen (model updating).

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

AT Sn 7 A 7 g\ "
Yo(ef) - X(e7)

So kann beispielsweise die Eigenform ¢* einer geschadigten Struktur der Eigenform ¢® des

ungeschadigten Zustandes gegenlbergestellt werden. Der MAC-Wert liegt stets zwischen 0

und 1, wobei 0 fir keine Korrelation und 1 fur volle Korrelation zwischen den zu vergleichen-

den Eigenformen steht. Die Abweichung des Wertes von 1 kann somit als Schadigungsmaf3
genutzt werden.

2

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
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Eigenformen auszudricken, GI. (2). Stimmt diese bei beiden Messungen Uberein, ist der
COMAC-Wert an dieser Stelle gleich 1.

IR
>(eh) X (o) @

Wahrend der MAC-Wert als globaler Wert einer Struktur lediglich fir die Schadensfeststel-
lung genutzt werden kann, ist mit dem COMAC-Wert eine Schadenslokalsierung moglich.

COMAC, , =

Schadensbewertungen mithilfe des Dampfungsvermogens einer Struktur finden in der Praxis
bisher nur selten Anwendung. Zwar sind theoretische Zusammenhange zwischen der Damp-
fung, also dem Vermdégen, mechanische Schwingungsenergie zu dissipieren, und der Zustands-
form von Stahlbeton bekannt, doch ist deren Ursache nur schwer zuzuordnen. Generell nimmt
das DampfungsmaR im Ubergang vom ungerissenen in den gerissenen Zustand zu, und erreicht
im Zustand Il dann seinen grofsten Wert. Bei weiterer Beanspruchung fallt das Dampfungsmaly
aufgrund der Verbundzerstérung zwischen dem Beton und der Bewehrung ab, um dann unmit-
telbar vor dem Bruch (plastisches Verhalten von Beton und Bewehrung) wieder anzusteigen. Bei
gemessenen Dampfungsmafien kann die genaue Ursache der Energiedissipation aber meist
nicht festgestellt oder lokalisiert werden, da fir jede Eigenform nur ein Dampfungsmal} fir die
gesamte Struktur bestimmt werden kann. Auch unterliegt das Dampfungsmal} einer starken
Streuung, was die Nutzung als Schadensindikator erschwert, vgl. [8], [9].

Darlber 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 El an jeder Stelle einer balken-
ahnlichen Struktur gleich dem Quotienten aus dem dynamischen Biegemoment M und der
zugehorigen modalen Krimmung ist. Die modale Krimmung entspricht der 2. Ableitung der
Biegeeigenform ¢°, Gl. (3).

M
Ef=——p-
oL (3)
dx’
Um das dynamische Biegemoment M(x) zu bestimmen, wird ein idealisiertes System durch
die Tragheitskraft q(x), entsprechend der unten stehenden Gleichung, belastet.

a(x) =%, - p(x)- A(x)-9, (%) @
Mit: o gemessene Eigenfrequenz

p(x) - A(x) Massenverteilung

¢, (x) Amplitude der gemessenen Eigenform

In Kombination mit der modalen Krimmung (2. Ableitung der gemessenen Eigenform) Iasst sich
nach Gl. (3) nun die Biegesteifigkeit El(x) an der Stelle x berechnen. Dieses Verfahren kann also
genutzt werden, um schadensbedingte Steifigkeitsanderung zu lokalisieren und deren GréRe zu
bestimmen, ohne dabei auf komplizierte Optimierungsalgorithmen zurtickzugreifen. Problema-
tisch dabei ist allerdings die sehr genaue Bestimmung der Biegeeigenform. So miissen 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 kon-
nen. Es wurde nachgewiesen, dass mit zunehmender Rissbildung das Ausgangssignal einer
sinusformig angeregten Struktur Frequenzanteile aufweist, die im Eingangssignal (Erregerfre-
guenz) nicht enthalten sind. Das Auftreten dieser Hoher-Harmonischen der Grundwelle kann
als Bewertungsparameter dienen. Des Weiteren entsteht mit zunehmendem Schadigungs-
grad eine deutliche Abhangigkeit der Eigenfrequenz von der Amplitude der anregenden Kraft.
Je groRer diese Kraft ist, desto weiter 6ffnen sich vorhandene Risse wéhrend des Schwing-
vorgangs. Dies fUhrt zu einer Abnahme der Steifigkeit und damit zu einer Verschiebung der
Eigenfrequenz.

2 Experimentelle Untersuchungen
21 Versuchsbeschreibung

Wie bereits beschrieben, stehen die Eigenfrequenzen und Eigenformen einer Struktur in di-
rektem Zusammenhang zu der Steifigkeit. Das heil3t sie korrelieren bei Stahlbetonbauteilen
mit der Betonglte und dem Bewehrungsgehalt sowie mit dem Fortschritt der Rissbildung.

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

F/2 F/2

Balken 1 Balken 2

200
»
o
AN
8
200
E J
Y
W
o

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

mithilfe von drei Beschleunigungssensoren
(Acc 1-3) gemessen, welche sich nach Mdoglichkeit 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 Abhéngigkeit der
Eigenfrequenzen und der Dampfung von der Erregeramplitude duRRert. Daflr wurden die mo-
dalen Parameter mithilfe der Ubertragungsfunktion H,(w) nach GI. (5) (frequency response
function) ermittelt.

Y (@)
H, (w0)=-

i () F (o) (5)
Die Ubertragungsfunktion ergibt sich aus der komplexen Division der Schwingungsantwort
Y (w) und des Eingangssignals (Erregerkraft) F, (w) im Frequenzbereich. Das bedeutet, dass bei
jener Frequenz, bei der die Ubertragungsfunktion ein Peak aufweist, die Antwort der Struktur
am grofRten ist bzw. die Eigenfrequenz des Systems vorliegt.
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\/\A Acc 1 Acc 2 Acc 3

H n n ;
; 2 3 ’ 11 12 13 |

AN : N

| 0,46 0,44 0,44

Kraftsensor

Shaker

| 03 | 0,3 I 03 | | 0,3 03 03 03, 0,1
[ I I 1 T I | |

1,76 | 1,76

0,1 1 0,3

3,52

]
]
|
)
[
]
|
I

Bild 4: Anregung mit Impulshammer, Messpunkte 1-13, Beschleunigungssensoren Acc 1-3
(oben); Anregung mit Shaker (unten)

2.2 Anregung mit Impulshammer

Durch die Anregung der Balken mithilfe eines Impulshammers (von Menschenhand) kénnen
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 Ubertragungsfunktionen der ersten Eigenformen zu jeder Laststufe des Bal-
kens 1. Es wird die Verschiebung der ersten Eigenfrequenz infolge der zunehmenden Schéadi-
gung exemplarisch verdeutlicht.

2.3 Harmonische Anregung mit Shaker

DarUber 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 Moglichkeit zu geben, Einschwingvorgéange zu Uberwinden. Die
Kraftamplitude der Anregung wurde mithilfe eines Kraftsensors (Eingangssignal der Ubertra-
gungsfunktion) gemessen und geregelt. Es wurden jeweils dynamische Lasten von 20, 40,
60 und 80 N angefahren.
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= ——Laststufe #0 (unbelastat)
;-“E ——Lasstufe #1 2
% —— Laststufe #2 éa
3 ~— Laststufe #3 =
%, ——Laststufe #4 ‘E
= —— Laststufe #5 £
——Laslstufe #6 ‘E
~—Laststufe #7 E

16 18 20 22 24 26
Frequenz [Hz]

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

Betrachtet man zunachst die Ubertragungsfunktionen des ungeschadigten Balkens (Bild 6,
oben), so erkennt man, dass sowohl die Amplitude der Ubertragungsfunktion sowie die Eigen-
frequenz mit zunehmender Erregerkraft féllt. Da bei diesen geringen Erregerkraften mit keiner
Schadigung zu rechnen ist, ist dieses Verhalten mit der zunehmenden Materialddmpfung zu
begrinden.

Bei einem direkten Vergleich mit den Ubertragungsfunktionen des bereits geschadigten Bal-
kens (Bild 6, Mitte und unten), ist eine Zunahme der Kraftabhangigkeit der Eigenfrequenz zu
erkennen. Bei kleinen Kraftamplituden entstehen nur geringe Verformungen und bereits vor-
handene Risse bleiben wahrend des Schwingvorgangs geschlossen. Es liegt ein anndhernd
lineares Schwingungsverhalten vor. Bei Erhéhung der dynamischen Kraft beginnen sich die
Risse zu 6ffnen. Die damit verbundene Steifigkeitsverringerung fihrt zu einem Abnehmen
der Eigenfrequenz.

Es wird vermutet, dass diese Kraftabhangigkeit der Eigenfrequenz ab einer bestimmten dyna-
mischen Last wieder abnimmt, da alle vorhandenen Risse sich wahrend des Schwingvorgangs
gedffnet haben. Die Eigenfrequenz, bei der die Ubertragungsfunktion eine Unabhangigkeit von
der Amplitude der dynamischen Kraftanregung aufweist, beinhaltet also jene Steifigkeitsvertei-
lung Uber die Tragerlange, die durch die Vorschadigung in den Trager eingebracht wurde.

Bild 6 (rechte Seite)
Ubertragungsfunktionen des Balkens 1; exemplarisch fiir die Laststufen #0, #3, #7
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Wahrend bei kleinen Erregerkraften der Verbund zwischen Bewehrung und Beton durch die
Haftreibung sichergestellt ist, werden bei grofseren Lasten auch Gleitreibungsvorgéange akti-
viert. Der standige Wechsel zwischen diesen Reibungsvorgéangen erhéht zundchst das Damp-
fungsmaRk — die Amplitude der Ubertragungsfunktion fallt ab. Bei einer weiteren Steigerung
der Last und der damit verbundenen Erhéhung der Schwinggeschwindigkeit wird der Verbund
zunehmend Uber Gleitreibung gewahrleistet. Die Dampfung nimmt wieder ab - die Ubertra-
gungsfunktion steigt erneut an, vgl. auch [10].

Es konnen also zwei nahezu kraftunabhdngige Schwingungszustéande bestimmt werden. Der
erste ist ein Zustand mit kleinen Kraftamplituden, infolgedessen Risse geschlossen bleiben
und der Verbund zwischen Beton und Bewehrung Uber Haftreibung bestimmt wird. Der zwei-
te Zustand wird bei gréReren Kraften mit atmenden Rissen erreicht. Die Steifigkeitsverteilung,
die im Schwingvorgang vorliegt, entspricht dann der Steifigkeitsverteilung der Vorschadigung.

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

3 Theoretische Ansatze und Forschungsbedarf

Hier soll zunéchst der Zusammenhang zwischen der Abhéngigkeit der statischen Verformung
und der Eigenform von der beanspruchungsabhéngigen Anderung der Steifigkeit El(x) des
Tragers verdeutlicht werden.

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

Q M, undk  beim Ubergang des Querschnittes von Zustand | zu Zustand I,
Qa My und K, an der Streckgrenze des Bewehrungsstahls,
O M, undk, beim Erreichen des Bruchmomentes.

Im Zustand | kann nadherungsweise ein linear-elastisches Verhalten angenommen werden,
sodass sich bekanntlich das Rissmoment M, des Betonquerschnitts ndherungsweise nach
Gl. (6) und die zugehorige Krimmung nach Gl. (7) ermitteln:

M, =£,-W (6)
L M.'.:.I
K =g -l (7)

Da sich Stahlbeton im Zustand Il nichtlinear verhélt, ist die Biegesteifigkeit K' = M / x nicht
mehr konstant, sondern nimmt mit zunehmender Krimmung immer mehr ab. Die Dehnungs-
verteilung ist grundsétzlich aus den Gleichgewichtsbedingungen am Querschnitt iterativ zu
ermitteln. Das horizontale Gleichgewicht ist erfllt, wenn:

Fol=IF| (8)
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Dies wird durch Annahmen fir die Betondehnung ¢_ iterativ gefunden. Bekanntlich gelten
folgende Zusammenhange:

Stahlzugkraft beim Beginn des StahlflieRens:  F,, =7 - A, (9)
f
Stahldehnung beim Beginn des StahlflieBens: &, = % (10)
Druckkraft des Betons: F=a,-x-b-f, (1
Druckzonenhohe: X =£-d (12)
le.| + &,
s . . . . . _ 1% '(6_|EC|)
Vélligkeitsbeiwert der o _-¢ -Verteilung: |z:t.| <2 %a: @ = — 3 (13)
3-le.|-2
le,|>2 %o: aH=|L”7] (14)
3|z

Das Moment Mv und die Krimmung K, an der Streckgrenze des Bewehrungsstahls ergeben
sich dann zu:

M},:F_w-(d—kavx] (15)

3 |(,-c| +&g,

v = T

mit dem Beiwert k_ zur Bestimmung der Lage der Druckkraftresultierenden in Abhéngigkeit
der Vélligkeit der o -¢ -Verteilung:

(16)

le|<2 %0 & :LM 17)

" a(6-lel)

£ (3-|e.|-4)+2
|&.|>2 %o: k;w (18)
2'|£c|‘(3'|£c|_2)
Fur die Ermittlung des Bruchmoments wird das horizontale Gleichgewicht mithilfe des Span-
nungsblocks nach GI. (19) mit k = 0,8 und % = 0,95 nach [11] fur f, < 50 N/mm?2 gebildet:

ck =

Fo=k-x-b-z-f,=F, a9)
Daraus folgt fur die Druckzonenhohe x:
Foy
N e——
k-b-y-f. (20)
_ |‘1‘.r:n.~ }(;-J . .
& = Y : (d - X) > E — Stahl flief3t (unterbewehrter Querschnitt) (21)
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Das Moment M, und die Krimmung x, beim Erreichen des Bruchzustandes ergeben sich
dann zu:

M, =F, -(d-0,4-x) (22)
K, =2l (23)

Fir den Balken 1 ergibt sich eine Momenten-Krimmungs-Beziehung entsprechend Bild 7.
Den Momentenverlauf infolge des 4-Punkt-Biegeversuchs Uber die Tragerlange zeigt Bild 8
(oben), hier exemplarisch fir die Laststufe #4 des Balkens 1 dargestellt. Aus der Momen-
ten-Krimmungs-Beziehung kann dann ein Krimmungsverlauf entsprechend Bild 8 (Mitte)
ermittelt werden. Durch die Beziehung El(x) = M(x) / k(x) ergibt sich fir die Steifigkeit Bild 8
(unten).

an LS
" -
" — §u
P e =
T A i m \\H\ /
E - /f. 154 \‘\__ __/"/
gt bR L L1 8 1 [ L Pl -
E 7 o
g - O —
s T . /
1 458
‘A § ] /
¥ g \ "
li*‘ L] " " E - L - - - - Cl .l - 2 \'M _,-"'/r
ey i U 50
Bild 7 (oben): Trilineare Momenten-Krim- 006~00
mungs-Beziehung des Balkens 1 E 10000

#4 (von oben nach unten): Momenten-  § szesm _ !
verlauf M(x), Krimmungsverlauf k(x) e
und Steifigkeitsverlauf El(x)

20C=08 /’,_
Bild 8 (rechts). exemplarisch fir die Laststufe im-m |

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

f:;[gg;vml(x)dx=_:[x-(x)-M.[x]dx (24)

Bild 9 bestatigt, dass mithilfe der Momenten-Krimmungs-Beziehung die tatsachlichen Verfor-
mungen sehr gut abbildet werden kénnen und dass die errechnete Steifigkeitsverteilung den
Zustand des Balkens zu jeder Laststufe widerspiegelt.

Im ndchsten Schritt soll die Eigenfrequenz unter Berlicksichtigung der zuvor ermittelten Stei-

figkeitsverteilung errechnet werden. Daflir wird hier der Rayleigh-Quotient nach Gl. (25) ver-
wendet:
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Bild 9: Durchbiegung in Feldmitte, Vergleich von gemessenen und rechnerischen Werten

e [ E1(x)-[w" (x)] ox
[p(x)-[w(x)] ax

(25)

Mit:  ® Eigenkreisfrequenz [rad/s]
El(x) Steifigkeitsverteilung
p(x) Massenverteilung
= ¢(x) - Alx)
P(x) Naherungsfunktion fir die Eigenform
P'(x) 2. Ableitung Eigenform

Stimmt y(x) mit der Eigenschwingform der Struktur Uberein, ist das Ergebnis flr die Eigen-
frequenz o exakt.

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

N
(7
w(x)=5|n(—-x (26)
l
Nach Morleigh kann fir die Naherungsfunktion der Eigenform (x) die Biegelinie unter Eigen-

gewicht angenommen werden, vgl. [12]. Dabei ist die Steifigkeitsverteilung bereits in y(x)
enthalten.
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Es hat sich gezeigt, dass zwischen den beiden Anséatzen nur ein geringer Unterschied vorliegt.
Das bedeutet, dass flr eine weitere Verwendung des Rayleigh-Quotienten die Nutzung der
idealisierten Eigenform ausreichend genau ist. In Tabelle 2 werden die errechneten Eigenfre-
guenzen unter Berlcksichtigung 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 g = sin(mx/l) | mity = Biegelinie | mit Impulshammer | mit Shaker (80 N)
#0 23,4 23,4 23,4 21,5
#1 23,2 23,2 22,6 211
#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 flr die hoheren Laststufen die errechneten Eigenfrequenzen deutlich unterhalb
der gemessenen Werte liegen. Das liegt daran, dass wahrend des Schwingvorgangs die Erre-
gerkréfte nicht grof? genug waren, um alle Risse wahrend des Schwingens zu 6ffnen. Insbe-
sondere die Anregung mit dem Impulshammer (sehr kleine Kraftamplitude) flihrt zu keinem
Ergebnis, das genauere Aussagen Uber schadigungsbedingte Steifigkeitsverringerung des
Balkens zulasst.

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

4 Fazit und Ausblick
Durch die beschriebenen Versuche konnte gezeigt werden, dass die Eigenfrequenzen deutlich
von der anregenden Kraft abhdngen. Diese Abhédngigkeit ist insbesondere bei geschadigten

Strukturen ausgepragt.

Durch weiterfiihrende Versuche soll gezeigt werden, dass dieses charakteristische Verhalten
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genutzt werden kann, um direkte Aussagen Uber den Zustand und die Vorschadigung einer
Struktur treffen zu kdnnen. Wenn die Eigenfrequenz, welche sich aus der schadensbedingten
Steifigkeitsverringerung ergibt, durch Steigerung der dynamischen Erregerkraft messtech-
nisch erfasst werden kann, sind Rickschlisse auf die Steifigkeitsverteilung moglich.
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Softwareunterstiitzte Nachrechnung und Ertiichtigung von Briicken-
bauwerken

Stefan Kimmich', Eckhard Held?

Kurzfassung. Die Planung eines Briickenneubaus wird auch heute noch als Ké-
nigsdisziplin der Tragwerksplanung verstanden. Dieser Anspruch gilt umso mehr
fur die Nachrechnung und Ertlichtigung von Brlcken, denn dafiir sind sowohl
weitreichende Erfahrungen bei Berechnung, Bemessung und Konstruktion des
Briickenbestands und gleichzeitig ein tiefes Verstandnis flr die technischen Ge-
gebenheiten friherer Normgenerationen gefordert. Im vorliegenden Beitrag wer-
den die Moglichkeiten des EDV-Einsatzes ausgeleuchtet. Im Mittelpunkt steht die
softwaretechnologische Umsetzung der deutschen Nachrechnungsrichtlinie fur
StralRenbricken, 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 Spannbetonbriicken durch nicht vorhersehbare, Uberpro-
portionale Zunahme des Schwerverkehrs sowie hohen Verschleil3, Korrosion und Schadigung
der Materialien durch mechanische Beanspruchungen und Umwelteinflisse erhebliche Man-
gel auf. Bei élteren Briickenbauwerken bis 1979 wurden darliber hinaus keine Temperatur-
einwirkungen bericksichtigt, generell zu geringe Querkraftbewehrungen eingelegt sowie bei
Koppelfugen keine Ermidungsnachweise gefiihrt. Die bisher durchgefiihrten Nachrechnun-
gen élterer Brickenbauwerke haben gezeigt, dass man mit dem Ansatz der normgemaéRen
Belastungs- und Bemessungsvorschriften und den vorgegebenen Sicherheitsbeiwerten rela-
tiv schnell an die Grenzen der Tragféhigkeit, Gebrauchstauglichkeit und Ermidung stof3t. Das
liegt u. a. daran, dass diese Normen ausschlieRlich fir Neubauten entwickelt wurden, um mit
den entsprechenden Reserven die planméaRig gewlinschte lange Nutzungsdauer sicherstellen
zu kénnen.

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

Im Brlickenbau gibt es drei wesentliche Planungsbereiche, in denen statische Berechnungen
erforderlich sind und welche durch den Einsatz von Softwaresystemen unterstitzt werden
kénnen: Neubau, Bestand und Ertlichtigung sowie Schwertransport. Aufgrund der Alters-
struktur der Bricken und der exponentiellen Zunahme des Schwerverkehrs > 7,5 t werden
sich die statischen Berechnungen zunehmend von der Entwurfs- und Ausfihrungsplanung zur
Bestandsplanung verschieben. Lebensdauerprognosen von Bestandsbauten und Bauwerks-
verstérkungen sind mittlerweile genauso wichtig wie die Berechnung von Neubauten. Zent-
rales Ziel ist dabei immer die Bemessung und Erhaltung einer Konstruktion fur ihre geplante
Lebensdauer unter der Einhaltung der verfligbaren Ressourcen.

Viele éaltere Bricken im deutschen StraRen- und Eisenbahnnetz missen nachgerechnet und
—auch wegen hoherer Einstufung der Briickenklasse — ertlichtigt werden. Das Vorgehen er-
folgt mittlerweile bundeseinheitlich fir alle StraRenbriicken nach der Nachrechnungsrichtlinie
(NRR) [1], [2]. Maldgeblich betroffen sind dabei vor allem Stahlbeton- und Spannbetonbriicken,
welche mit 87 % den groRten Anteil gegenlber anderen Materialien wie Stein-, Stahl- bzw.
Verbundkonstruktionen haben. Die nachfolgenden Betrachtungen beziehen sich deshalb im
Wesentlichen auf Massivbriicken aus Stahlbeton- und Spannbeton.

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

L
40 375 Zustand
A“e BW 35,5 s3> N pHRGR
35 28
= 1.r
-~ — 100m-500m “_‘i' —
25 ~30%
25 F >500m
20 Tl ~10%
P
15 E
1,1 A ~15%
10 7.9
53 | ! —
X
5 2427 n I- B 24
5 | I : | v

1,0-14 1,5-1,9 2,0-2,4 2,5-2,9 3,034 3,5-4,0

Bild 1: Ubersicht zu Zustandsnoten von Brticken, [6]
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Spannungsrisskorrosion (SpRK),

Koppelfugen,

Uberbauten mit zu geringer Schubbewehrung,

vor 1980 gebaute Talbrlicken, bei denen u. a. die Temperatureinwirkungen nicht bertck-
sichtigt wurden,

Brlicken mit einer Zustandsnote > 3,0 (Bild 1), d. h. kritischer Bauwerkszustand nach
RI-EBW-PRUF [4],

Q wenn ein Finanzierungsplan nach RI-WI-BRU ([5]) aufgestellt wird, um bei geschadigten
Bauwerken festzustellen, ob und in welchem Umfang eine Briickenverstéarkung bzw. Er-
tlchtigung oder alternativ eine Erneuerung erforderlich ist.

oooo

(]

Bei der Nachrechnung von Briicken kommt zu den Ublichen Modellen, wie Einwirkungsmo-
dell, Systemmodell und Bemessungsmodell, noch das Schadigungsmodell hinzu, welches als
integraler Bestandteil bei allen anderen Modellen zu betrachten ist. Ohne Berlcksichtigung
eines Schadigungsmodells ist eine Nachrechnung i. d. R. nicht korrekt oder mindestens un-
vollstandig.

3 Nachrechnung von Briicken im Bestand

Fir Bricken gilt bauartlbergreifend das semi-probabilistische Sicherheitskonzept mit Teilsi-
cherheitsbeiwerten nach DIN-Fachbericht 101 ([7]) bzw. DIN EN 1991/NA ([8]). Nach diesem
Sicherheitskonzept sind die Grenzzustande der Tragfdhigkeit (GZT), Gebrauchstauglichkeit
(GZG) und Ermldung (GZE) fur 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 fir
viele Brlickenbauwerke mittlerweile eine gravierende Nutzungsanderung fir StraRenbriicken
eingetreten ([9]). Voraussichtlich wird in den kommenden Jahrzehnten der Giterverkehr in
Deutschland noch deutlich zunehmen. In einer aktuellen Prognose des BMVBS geht man bis
zum Jahr 2025 von einer Zunahme um 80 % gegenlber 2004 aus ([10]). Einzelne Messungen
auf der A61 im Jahr 2004 ergaben hiufige Uberladungen bis zu 30 % durch den Schwerver-
kehr [10]. Hohere Achslasten schadigen wiederum immer schneller StraRen und Briicken. Die
urspringlich geplanten Zielwerte der Nutzungszeiten werden weit verfehlt. Problematisch
sind weiterhin die in den vergangenen 20 Jahren exponentiell gestiegenen Genehmigungen
fir Schwertransporte auf das 20fache.

Um diese neuen Einfliisse auf den Bestand und die Bewertung von Bestandsbriicken beriick-
sichtigen zu kédnnen, wurde vom BMVBS die Nachrechnungsrichtlinie NRR ([1]) entwickelt, die
es ermoglicht, diese Bauwerke wirklichkeitsnah und einheitlich zu beurteilen. Aufgrund der
hohen Anzahl von Briickenbauwerken wird vom Baulasttréger i. d. R. eine bundeseinheitliche
Priorisierung (Bild 2) vorgenommen. Der in Bild 2 dargestellte Prozess wurde bereits ver-
schiedentlich modifiziert bzw. ergénzt, z. B. durch Bricken < BK 60, Bogen- und Trogbriicken
oder durch Einbeziehen der durchschnittlichen téglichen Verkehrsstarke des Schwerverkehrs
(DTV-SV [KFZ/24h]) durch entsprechende Verkehrszahlungen.
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Bild 2:  Prozess der Zustandserfassung bis zur Nachrechnung

Vergleichende Studien zur Nachrechnung alterer Briicken zeigen, dass viele Bauwerke ver-
starkt werden mussen, wenn sie mittelfristig voll nutzbar bleiben sollen. Alternativ kénnen
KompensationsmaRnahmen wie zum Beispiel Verkehrseinschrénkungen eine kurzfristige L6-
sung sein. Bei der Nachrechnung geht es in erster Linie um Ausnutzungsgrade und Fragen der
Restsicherheit und Restnutzungsdauer unter Verwendung realitdtsnaher Rechenmodelle. In
der NRR ([1]) wurde 2010 als Startzeitpunkt fir den Beginn der Restnutzungsdauer festgelegt.

4 Nachrechnungsmodellierung

Fir die Umsetzung der Briickennachrechnung mit Hilfe vorhandener Software ([11]) mussten an
verschiedenen Stellen umfassende Programmanderungen und -erweiterungen vorgenommen
werden. Besonders wichtig gegenlber einer Neubauberechnung ist die Schadigungsmodellie-
rung (Bild 3). Dies ist eine Querschnittsaufgabe, die alle Modelle, wie Systemmodell, Einwir-
kungsmodell und Bemessungsmodell, beeinflusst. Ohne ausreichende Berlcksichtigung von
Alterung und Schéadigungen ist eine Nachrechnung von Brlicken im Bestand nicht sinnvoll.

In der Regel werden Brlckeniberbauten als Tragerrost oder kombiniertes Flachentragwerk
mit Langstragern modelliert. Viele kleine Briickenbauwerke lassen sich jedoch als reine Plat-
ten- oder Rahmenbriicken modellieren und sind i. d. R. auch nur schlaff bewehrt. Auch fur die-
se Brickensysteme und flr vorgespannte Flachentragwerke lassen sich die verschiedensten
Nachweise nach den Anforderungen von [1] fihren.

Schidigungsmodll

< .

[ systemmodat ]<::h mwaw

[ E = ! k: Emwirkungen DN FB, BIP:I:T.:!‘H& ik 1072

(I el

Bild 3:  Ubersicht zur Modellbildung bei der Nachrechnung von Brticken
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41 Systemmodell

Bei der Systemmodellierung missen Steifigkeiten mit realitatsnahen Materialkennwerten
verwendet werden. Entsprechende Tabellen flr Beton, Betonstahl und Spannstahl sind in
der Nachrechnungsrichtlinie enthalten. Wenn keine sichtbaren Schadigungen vorliegen, kon-
nen diese Tabellen verwendet werden. Falls sich die Materialien eines zu betrachtenden Bau-
werks nicht in der Auswahl befinden, mUssen diese als neue Materialien definiert werden.
Kleinere Betonstahlfestigkeiten als 220 N/mm?2 sind nicht erlaubt.

Um realistische Materialparameter unter Berlicksichtigung eventueller Schadigungen 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 Schadigung hinsichtlich Tragfahigkeit und
Gebrauchstauglichkeit dar und beeinflusst sowohl die Querschnittsflache als auch ggf. die
Streckgrenze. Auch hier sind ggf. stochastische Modelle zur Ermittlung der charakteristischen
Materialkennwerte erforderlich. Bei alteren Betonstéhlen ist zudem das Verbundverhalten ab-
zubilden.

Spannstahl. Es ist auf die sorgfaltige Eingabe der Schwerachsen der Spannglieder zu achten.
Vor allem bei Koppelfugen ist hdufig die Materialermidung 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 Betonglte und mit zu kleiner Betondeckung. Diese Querschnittsreduktion sollte bei
der Modellierung bericksichtigt werden.

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

Profilverformungen. Aufgrund der oft hohen Stegschlankheiten bei alten Bricken ist die
Profilverformung stets zu berUcksichtigen ([3]). Mehrzellige Hohlkastenquerschnitte sind kei-
ne Seltenheit, Bild 4. Fur die Teilguerschnitte sind — unabhangig von der Geometrie des Quer-
schnittsmodells — eigene Torsionskonturen erforderlich.

179



8. Symposium Experimentelle Untersuchungen von Baukonstruktionen

:\;I Ilgf "ooocoloo/”

Bild 4: Komplexe Querschnittsmodelle zur Erfassung der Profilverformung

4.2 Einwirkungsmodell

Standige Lasten kdnnen mit grof3er Zuverlassigkeit bestimmt werden. Daher lassen sich die
Teilsicherheiten der standigen Einwirkungen reduzieren.

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

Tabelle 1: Lastniveaus nach Briickenklassen, [1]

NRR Stufe | Lastniveau Briickenklasse
1+2a LM1 bzw. LMM DIN FB bzw. DIN EN
ab 2b SLW60/30, SLW60, SLW30 | BK60/30,BK60,BK30

Das neue Lastmodell fir StraRenbriicken 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 fir die GZG-Nach-
weise steigen. In den GZT-Nachweisen steigen zwar die Verkehrseinwirkungen, gleichzeitig
wird aber der Teilsicherheitsbeiwert reduziert angesetzt. In den GZE-Nachweisen éndert sich
nichts, denn das Lastmodell LM3 bzw. LM4 ist weiterhin guiltig.

4.3 Bemessungsmodell

Die Bemessung erfolgt grundsatzlich in bis zu vier Stufen (Bild 5) auf Basis von [16] bzw. [17].
Davon sind aber nur zwei Stufen praxisrelevant. Die Nachweisstufen hangen 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 éalterer Briicken in Baden-Wiurttemberg ([19]) zeigen, dass diese
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Bild 5: Klassifizierung der Bauwerke in Nachweisklassen, [18]

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

a

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

Stufe 2b: Berechnung mit LM1 mit Einschrankungen der Nachweiserfillung GZG; Nach-
weisklasse C.

Stufe 2¢: Berechnung mit abgemindertem Lastniveau nach DIN 1072 ([20]) mit Einschran-
kungen der Nachweiserfillung GZG; Nachweisklasse C.

In Ausnahmefallen mit Abstimmung des Baulasttrégers: Bemessung nach DIN 4227
(121]) mit deterministischem Sicherheitskonzept; z. B. der Koppelfugennachweis ([22]).
Vorhandene Langsbewehrung. Sdmtliche Nachweise missen mit der planmaf3ig vor-
handenen Langs- und Schubbewehrung durchgefiihrt werden. Beton, Betonstahl und
Spannstahl sind fixe Groften. Gesucht sind Ausnutzungsgrade, Restsicherheit und Rest-
nutzungsdauer.

4.31 Schadensmodellierung

Um Schadigungen von Briicken im Bestand hinreichend zu berlcksichtigen, sind neben
DIN-Fachberichten bzw. DIN EN/NA und Nachrechnungsrichtlinie (NRR) weitere normative
Bemessungsvorschriften zu beachten (Bild 6).
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Bild 6: Interaktion der Bemessungsvorschriften fiir Briickennachrechnungen

Grundsétzlich 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 Ermidungsproblemen
in der Koppelfuge oder mit groften Schubbewehrungsdefiziten (s. auch Aufzadhlung in Ab-
schnitt 2). In Ausnahmefallen und mit Abstimmung des Baulasttréagers ist eine Bemessung
nach DIN 4227-1 nach dem globalen Sicherheitskonzept erlaubt. Sie erfolgt programmseitig
([11]) fur alle Tragfahigkeitsnachweise und Koppelfugennachweise nach dem letztgiltigen
Stand der alten Norm.

Teilsicherheitsbeiwerte. Fir die Tragféahigkeitsnachweise dirfen die Teilsicherheiten fir 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 f,, ., den 5-%-Quantilwert entsprechend aktueller Norm. Dies kann ein &quivalenter Wert
aus den Tabellen 11.1 bzw. 11.2 der NRR sein oder ein selbst ermittelter Wert aus n Stichpro-
ben. Alle weiteren Kenngréfien werden aus f, abgeleitet. Sind Schéden durch Betonkorrosi-
on infolge Frost oder der Frost-Tausalzbeanspruchung vorhanden, muss in Abhdngigkeit des
Schadigungsgrads die Betondruckfestigkeit reduziert werden. Ist der Beton an den Rissufern
karbonatisiert, wird ein Angriff durch Korrosion méglich. Das hat wiederum Auswirkungen auf
den Betonstahl. Bei allen Nachweisen im GZG und GZE spielt der Sekanten-E-Modul E_ eine
maRgebende Rolle. Daher wird grundsétzlich empfohlen, den real vorhandenen Wert — wenn
verfligbar — vorzugeben.

Gegenlber allen anderen Nachweisen gelten fir das Ankiindigungsverhalten bei Briicken mit
spannungsrisskorrosionsempfindlichem Spannstahl andere Vorschriften. Sie basieren im We-
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sentlichen auf der DIN 4227-1. Da der Nachweis des Ankiindigungsverhaltens in den normalen
Bemessungsprozess nach DIN-FB bzw. DIN EN/NA integriert wurde, werden die Materialpa-
rameter temporér fr 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 Normenstande
der DIN 4227-1 gab, muss hier nach der Handlungsanweisung [24] differenziert werden.

Betonstahl. Das Bemessungsprogramm von RIB ([11]) erwartet als charakteristische Zugfes-
tigkeit f,, den 5-%-Fraktilwert entsprechend aktueller Norm entsprechend einem dquivalenten
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/mm?2 entsprechend DIN-FB bzw. DIN EN/NA ange-
setzt. Sind Korrosionsschéaden vorhanden, werden je nach Schédigungsgrad die Streckgrenze
und die Verbundspannung reduziert. Die grundsatzlich schlechteren Verbundeigenschaften
korrodierter Betonstédhle wirken sich vor allem auf Rissbreitenberechnung und Ermidungs-
bzw. Betriebsfestigkeitsnachweis aus. Bei glatten Betonstahlen ist der Scherverbund zwi-
schen Beton und Stahl wesentlich geringer und damit die Verbundspannung kleiner als bei
profilierten Stahlen; d. h. in diesem Fall muss die Verbundspannung erheblich abgemindert
werden.

Spannstahl. Fir den Spannstahl sind sémtliche Materialkennwerte — Keilschlupf, Reibungs-
beiwert, ungewollter Umlenkwinkel B, ,. B, etc. — aus der damaligen Zulassung zu Uberneh-
men. Fir die Bemessung ist jedoch der fpor]’k—Wert maRgebend, der standardmafig automa-
tisch aus B, , und B, ,, ermittelt wird. Sind genaue Spannungs-Dehnungs-Linien bekannt, kann
auch diese abweichend von der Norm benutzerdefiniert vorgegeben werden.

4.3.2 Querkrafttragfahigkeit

Der Nachweis dquivalent zu Neubauten ist oft nicht moglich. Deshalb enthalt NRR fir Stu-
fe 2 erganzende Regelungen zum Querkraftnachweis ([25]). Fur Bereiche, in denen kei-
ne Biegerissbildung zu erwarten ist, wird die statische Querkrafttragfahigkeit mithilfe der
schiefen Hauptzugspannungen nachgewiesen. Da nach der Schubrissbildung auch bei ge-
ringen Querkraftbewehrungsgraden von einer ausreichenden Resttragfahigkeit 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
Querkrafttragfahigkeit nach dem bekannten Fachwerkmodell mit Rissreibung. Dabei wird
abhangig vom Querbewehrungsgrad ein modifizierter Druckstrebenwinkel angesetzt. Im
Gegensatz zum Stahlbetonbalken sind bei vorgespannten Balken eigentlich zwei Zuggurte in
unterschiedlichen Hohenlagen 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 Querkrafttragfahigkeit wird auch der Nachweis der Querkraftermidung
durchgeflhrt. In Bereichen, in denen im Steg unter der haufigen Kombination nur Langsdruck-
spannungen vorliegen, werden Hauptzugspannungsamplituden berechnet. In anderen Berei-
chen, in denen von einer Biegerissbildung ausgegangen werden muss, erfolgt der Nachweis
im Betonstahl Uber die Begrenzung schadenséquivalenter Spannungsamplituden. Dabei ist
stets ein querkraftbewehrungsabhéngiger, modifizierter Druckstrebenwinkel ©,  angesetzt.
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4.3.3 Ankiindigungsverhalten

Der Nachweis des Ankindigungsverhaltens ist ein Nachweis, wenn eine Gefdhrdung infolge
Spannungsrisskorrosion vorliegt. Er ist bei Briicken im Bestand der dquivalente Nachweis zu
dem Robustheitsnachweis bei Neubauwerken. Man untersucht die maximale Spannstahlscha-
digung, d. h. den groRtmaglichen Spannstahlausfall bis zum Versagen. Ziel ist, dass immer eine
sichtbare Rissbildung den Bruch friih genug ankindigen soll (Riss-vor-Bruch-Prinzip), um ggf.
Mafnahmen zur Sicherung des Bauwerks treffen zu kénnen. Spannungsrisskorrosionsempfind-
lich sind nach jetzigem Kenntnisstand bestimmte vergltete Spannstahle, die teilweise bis 1993
produziert wurden und in vielen Bricken vorhanden sind. Flr weiterfihrende Informationen sei
auf [24] und die einschlagige Fachliteratur verwiesen. Der Nachweis erfolgt zweistufig:

Mechanisches Ankiindigungsverhalten. Hierbei fallt virtuell sukzessiv Spannstahl aus, bis
unter haufigen 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 y bezogen auf den Verkehrsanteil P ermittelt. Ein ausreichendes
Anklindigungsverhalten liegt dann vor, wenn nach einer Rissbildung infolge des Spannglied-
ausfalls noch eine Resttragfahigkeit > 1,1 gegenlber der Verkehrslast vorliegt. Ein typisches
Beispiel zeigt Bild 7.

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

Stochastisches Ankiindigungsverhalten. Da ein sehr hohe_r_ Ausfallgrad von Spanngliedern
an einer Querschnittsstelle eher unwahrscheinlich ist, wird zur Uberpriifung des Ankindigungs-
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Bild 7:  Restsicherheit bei Uberpriifung des Ankiindigungsverhaltens; hier: Neckarbriicke
Deil3lingen Quelle: Harrer Ingenieure, Karlsruhe
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verhaltens ein stochastischer Nachweis erforderlich. Hier wird die Auftretenswahrscheinlichkeit
des Versagens ohne Vorankindigung ermittelt ([26]). Fir 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 EinfGhrung des Ermidungsnachweises bei Koppelfugen und einiger Konstruktions-
regeln im Jahr 1980 gab und gibt es bei den alteren Spannbetonbriicken erhebliche Schadi-
gungen bei Koppelankern. Zunéchst ist immer der Ermidungsnachweis nach DIN-FB bzw.
DIN EN/NA zu flhren, wobei i. d. R. die Anforderungen nicht erflllt werden kénnen. Um die
Restnutzungsdauer genauer zu berechnen, kann abweichend von dem schadenséquivalenten
Ermuldungsnachweis ein expliziter Betriebsfestigkeitsnachweis mit direkter Ermittlung der
Schadigungen unter Verwendung von LM4-Lastmodellen auf Grundlage der Akkumulations-
hypothese nach Palmgren-Miner gefiihrt werden.

4.3.5 Betriebsfestigkeitsnachweis

Der Betriebsfestigkeitsnachweis mit der anschlieRenden Schadensakkumulation nach Palmg-
ren-Miner war bereits nach DIN-Fachbericht 102/4.3.7.5 ([16]) mit Abstimmung des Baulast-
tragers erlaubt. Mit Einfihrung der NRR wird dieses Verfahren relevant. Der Betriebsfestig-
keitsnachweis wird herangezogen, um mdglichst genau die Restnutzungsdauer des Bauteils
unter Bericksichtigung der aktuellen Schadigungen 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 fir bestimmte Mafdnah-
men getroffen werden kénnen.

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

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

Beanspruchungskollektiv. Das Beanspruchungskollektiv basiert auf einem modifizierten
LM4-Lastmodell abhangig 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 Uberregionalen Stralennetz mit grofRen
Entfernungen, der Verkehr mit relativ gleichméfig verteiltem LKW-Anteil im regionalen Stre-
ckennetz mit Entfernungen bis zu 100 km und der ortliche 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 dirfen abweichende Werte
aus vorliegenden Verkehrszahlungen verwendet werden.
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Bild 8: Ablaufdiagramm des Betriebsfestigkeitsnachweises flr Beton- und Spannstahl ge-
mans [1]

Mit Wahl der Verkehrskategorie ist die Anzahl der SV-Fahrzeuge pro Jahr und Fahrstreifen
flr eine Zeitperiode festgelegt. Aktuell betrdgt diese pro Fahrstreifen 2,5 Mio. fir die Ver-
kehrskategorie ,,grofse Entfernung”, also fir Autobahnbriicken. 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 finf
reprasentativen LKW-Typen, die prozentual am haufigsten vorkommen (Tabelle 2). Da die zu
erwartende Zunahme des Schwerverkehrsaufkommens zu immer groReren Ermidungsbe-
anspruchungen fhrt, dirfen anstatt der in der Tabelle aufgefiihrten auch andere LKW-Typen
wie bspw. Schwertransport-Fahrzeugtypen wie der haufig vorkommende 72-t-Autokran mit
sechs Achsen herangezogen werden, wenn eine Dauerfahrerlaubnis fir das betreffende Bau-
werk vorliegt. Insgesamt sind max. funf repréasentative Fahrzeuge zulédssig (Tabelle 2).

Die Liste der Lastmakros kann jederzeit erweitert werden. Eine sinnvolle Erganzung waren
z. B. Lastmakros fir Schwertransporte oder fir lokale Nutzfahrzeuge > 7,5 t z. B. flr landwirt-
schaftliche oder militérische Fahrzeuge. Fir die Modellierung des Beanspruchungskollektivs
wird folgende Vorgehensweise empfohlen:

Die reprasentativen LKW-Typen werden nacheinander auf den 1. Fahrstreifen, danach auf den
2. und anschliefend auf den nachsten Fahrstreifen gesetzt usw. Dabei werden die LM4-Last-
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Tabelle 2: Modifiziertes Lastmodell LM4 mit reprdsentativen LK\WW-Typen nach [1]

Reprisantative Modell-Typ Achslast RadiAchs-Typ
LKW-Typen

H 8 70130 AlB
I I'e 707120/ 120 AlBIC
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B
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makros im Gegensatz zum LM3-Lastmakro grundsétzlich in den Achsen der tatsachlichen
Fahrstreifen angeordnet und befahren die Briicke allein. Die Uberlagerung erfolgt gegensei-
tig ausschlieRend pro Spur, d. h. bei zwei Fahrstreifen mit jeweils finf Lastmakros ergeben
sich zehn Ergebnislastfélle. Auf die Anwendung eines Zahlverfahrens wie das Rainflow- oder
Reservoir-Verfahren wird verzichtet, da dieser Einfluss auf die Betriebsfestigkeit eher eine
grobe Abschétzung darstellt. Es wird pragmatisch ein einzelner Belastungszustand als einzig
ermUdungsrelevant angenommen. Damit sind die maximale und minimale Beanspruchung
pro LKW-Typ und Fahrstreifen festgelegt.

Spannungsamplituden. Die groRte Schadigung tritt bei Spannbetonbauteilen ein, wenn das
Grundmoment M, bei gleicher Spannungsschwingbreite einen mdglichst hohen Wert auf-
weist (Bild 9), d. h. die Spannungsschwingbreite ist stark mittellastabhdngig.

Dieses Grundmoment wird fir die Berechnung der Spannungsschwingbreite gegeniber
DIN-Fachbericht 102 ([16]) bzw. DIN EN 1992-2/NA ([17]) abweichend ermittelt, und zwar
aus den Anteilen quasi-standige UDL-Last infolge LM1 und aus Betriebstemperaturen, also
nicht haufigen Temperaturen wie beim schadensaquivalenten Ermidungsnachweis. Die Be-
triebstemperatur ist der tatsachliche lineare Temperaturunterschied AT entsprechend der
Tagesganglinie unter Berlcksichtigung der jahrlichen Auftretenswahrscheinlichkeit. In der
NRR sind fur die drei typischen Uberbauquerschnittstypen Plattenbalken, Hohlkasten und
Platte typische Temperaturunterschiede mit unterschiedlicher jahrlicher Auftretenswahr-
scheinlichkeit aufgefihrt. Diese Werte wurden Uber acht Jahre an Bricken in der Nadhe von
Milnchen gemessen, mit dem Hauptziel, die Zeitdauer verschiedener Temperaturgradienten
festzustellen.
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Bild 9: Spannstahlspannungsschwingbreite abhéngig von M,

Um den daraus resultierenden Uberaus hohen Rechenaufwand zu reduzieren, wird empfoh-
len, von einer jéhrlichen mittleren Temperatur unter Berlcksichtigung der Auftretenswahr-
scheinlichkeit auszugehen. Dieser pragmatische Ansatz ist nach Auffassung der Autoren ver-
tretbar, da die Temperaturen bisher nur einmalig flr einen bestimmten Zeitraum an einem
bestimmten Ort in Deutschland gemessen wurden und damit hinsichtlich Klimaerwarmung
und anderen Orten etc. grof3e Unsicherheiten enthalten sind. Auch mit dieser Vereinfachung
ergeben sich bei zwei Fahrstreifen und zehn Ergebnislastfallen insgesamt 20 Spannungs-
schwingbreiten, da stets pro LKW-Typ und Spur zwei Grundmomente jeweils flir maximale/
minimale stédndige Lasten zu bilden sind. Bei vier Fahrstreifen ergeben sich insgesamt 40
Bemessungskombinationen.

Lastzyklen. Die Anzahl der Lastzyklen ergibt sich in Abhéngigkeit der Verkehrskategorie, der
Zeitperiode (bis 1950, 1950-1970, 1970-1990, 1990-2010, 2010-?) und der Haufigkeitsver-
teilung der reprasentativen LKW-Typen. Die gesamten Uberfahrten missen dabei aus dem
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Bild 10: Lastzyklen der reprasentativen LKW fir die Verkehrskategorie 1 ,,grof3e Entfernun-
gen” mit 2,0 Mio. Schwerlastfahrzeugen pro Jahr
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durchschnittlichen taglichen Verkehr DTV, dessen mittleren Schwerverkehrsanteil SVA und
einer zeitlichen Entwicklung (in der Vergangenheit und auch zuk{nftig) in Form einer geschatz-
ten Verkehrsentwicklungsprognose erfasst werden.

Die Eingabe der Verkehrszusammensetzung erfolgt Gber 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 fir 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 tatsachlich wechselnden Lastbean-
spruchungen ein Zufallsprozess in einem bestimmten Spannungsbereich. Schwingbreite und
Mittelwert bleiben dabei nicht konstant. Dagegen wird die Ermidungsfestigkeit des Materials
i. d. R. aus Woéhlerversuchen bestimmt. Mit Hilfe von Schadensakkumulationshypothesen
kénnen nun Schwingfestigkeitsdaten, die bei konstanter Spannungsschwingbreite ermittelt
wurden (Wohlerlinien), zur Lebensdauervorhersage bei verdanderlichen Spannungsschwing-
breiten verwendet werden.

Die einfachste und haufig verwendete Theorie der Schadensakkumulation ist die Theorie von
Palmgren und Miner. Grundlage ist der Ansatz, dass die Schadigung im Material einer linearen
Regel folgt, unabhéngig von der bereits durch die vorhergehenden Lastzyklen verursachten
Schadigung (Reihenfolgeunabhangigkeit). Man geht also davon aus, dass die durch schwin-
gende Beanspruchung induzierten Materialschadigungen sich solange addieren, bis ein kriti-
scher Schadigungswert D erreicht ist, Gl. (1).

n(AJ) [ — dn
i Sl S S (M
ZN(AO’,] 2 N, =10

Die tatsachlich wahrend der Lebensdauer der Brlicke auftretende Anzahl der Spannungszyk-
len mit der Spannungsamplitude Ao, wird mit n(Ac) bezeichnet. N(Ao) ist die der Spannungs-
schwingbreite Ao, zugeordnete Bruchlastzyklenzahl, die sich aus der Wohlerlinie ergibt. Mit
dem Erreichen des Grenzwertes D = 1 ist die Grenzschadigung erreicht, das Material versagt.
Der Grenzwert kann auch kleiner oder groRer 1 angenommen werden. Unter Berilcksichti-
gung, dass ein Ermidungsversagen bei Stahl nicht plétzlich auftreten kann, muss an dieser
Stelle klargestellt werden, dass es bei der Schadensakkumulation nach Palmgren-Miner nicht
um eine exakte Voraussage, sondern um eine bestmogliche Abschétzung geht. Sie ist auf
jeden Fall genauer als der schadensaquivalente Ermidungsnachweis.

Bei der Schadensakkumulation wird entsprechend [1] die Anzahl der Lastzyklen pro LKW-Typ
(DTV-SVAp, ) 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 abhangig vom Regelquerschnitt der StralRe festgeschrieben.

Ermidungswiderstand. Der Ermidungswiderstand héngt wesentlich von der Material-

festigkeit und der Oberflachengestaltung ab. Bei zyklischen Einwirkungen im High-Cycle-
Fatigue-Bereich, wie z. B. beim Betriebsfestigkeitsnachweis, werden die Wohlerlinien — auch
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Naghwelspunkt
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Bild 11: Anordnung des modifizierten Lastmodells LM4 nach [1]

SN-Diagramm genannt — als Materialwiderstand herangezogen, die flr Betonstahl, Spann-
stahl / durchlaufender Spannstahl und gekoppelter Spannstahl in Koppelfugen unterschied-
lich sind. Das SN-Diagramm in doppellogarithmischem MaRstab (Bild 12) enthéalt somit zwei
Geraden, jeweils mit den Steigungen k, und k,, welche sich im Punkt N*/Ac, , 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 fir die Schadensakkumulation relevante Spannungsbereich.

N=C Ac™" (2)
log (N) = log (C)—m-log(4o) (3)
log Ao

AG Kurzzeitfestigkeit

SR AN

e Rl g
D,
ﬁﬁi .\\-“-— ’- E\ M
" i~ | Dauer-
i \l festigkeit
I H >

N* N 108 logn,N

Bild 12: Prinzipielles Trilineares SN-Diagramm (W&hlerlinie) fiir Betonstahl

n:
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Tabelle 3: Festigkeitsbereiche im SN-Diagramm (W&éhlerlinie)

Kriterium Festigkeitsbereich Auswirkung
Ag; < AT 1im Dauerfestigkeitsbereich keine Schadigung
Zeitfestigkeitsbereich HCF .
< <
404 um < 80 < Adpsa | High-Cycle Fatigue Schadigung
Zeitfestigkeitsbereich HCF

Adpsg < Aoy < Appqy Schadigung mit Schadensevolution

- High-Cycle Fatigue

Aal' = aCr\lrlct.\' j i j i

. Kurzzeitfestigkeitsbereich | o\ i crestigkeit nicht erlaubt
Omax ~> Statische - Low-Cycle Fatigue LCF > Erdbebentragfahigkeit maiigebend
Materialfestigkeit = Erdbeben, Explosion gianig

Unterhalb von Ao, , 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 zuséatz-
lich bei der Schadigungsberechnung bericksichtigt. 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 urspriingliche Miner-Regel (nur obere Zeitfestig-
keitslinie) wird nicht verwendet.

Schadensevolution. Spannungsamplituden > Ao,_, sind beim Betriebsfestigkeitsnachweis
im Gegensatz zum schadensaquivalenten Ermidungsnachweis erlaubt, rufen aberi. d. R. eine
zusatzliche Schadigungen des Materials hervor, die durch eine programmgesteuerte Scha-
digungsevolution berlcksichtigt wird. Bei der Schadensevolution &ndert sich fir den nach-
folgenden Schéadigungsverlauf der Schnittpunkt der beiden Geraden (Bild 13). Er wandert
schrittweise quasi in Richtung Nullpunkt des SN-Diagramms. Nach dem Schadigungsansatz
von Peerlings werden Ao, und N* reduziert, so dass N(Ac) immer kleiner und damit die

Log As

d

AT g

ARgq

AT,

*lim

n, | N 108
N*

Bild 13: Schéadigungsverlauf durch Absenken der Zeitfestigkeitslinien
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Einzelschadigung D, = 1/N(Ag) durch die Uberfahrt eines LKW immer groRer wird. Durch
diese progressive Absenkung der Zeitfestigkeitslinien wird die kritische Schadigungsgrenze
D, wesentlich schneller erreicht.

Restnutzungsdauer: Fir die Ermittlung der Restnutzungsdauer muss ein Restschadigungs-
potential D, < D_, > 0 vorhanden sein. Weiterhin ist das Beanspruchungskollektiv fir den
Prognosezeitraum festzulegen, d. h. welche LKW-Typen mit welcher Haufigkeitsverteilung
voraussichtlich ab dem Ist-Zeitpunkt Uber das Brlckenbauwerk fahren werden und wie grof3
die Anzahl der Lastzyklen sein wird. Falls keine Angaben des Baulasttréagers vorliegen, wird
das ab 2010 angesetzte SVA in [1] angenommen. Aus der maximal mdglichen Restspielzahl
n__wird bis zum Erreichen der kritischen Schadigungsgrenze D__. dann die Restnutzungsdau-

max crit

er LR fUr das zuklnftige Beanspruchungskollektiv ermittelt.

Eine VergrofRerung der Restnutzungsdauer kann vorgenommen werden, wenn DTV-SV redu-
ziert, einzelne LKW-Typen aus dem Beanspruchungskollektiv entfernt oder die Haufigkeits-
verteilung modifiziert wird. Gleichzeitig sind entsprechende verkehrseinschrankende Kom-
pensationsmafinahmen It. [1] vorzusehen. Falls die Restnutzungsdauer < 10 Jahre ausfallt, ist
It. [1] mindestens eine intensivere Uberwachung des Briickenbauwerks erforderlich; i. d. R.
verbunden mit weiteren Verstarkungsmafinahmen.

5 Excel-Auswertung der BASt

Die Anforderungen der NRR zur Dokumentation der Nachrechnungsergebnisse ([1]) stellen
eine besondere Herausforderung dar. Neben der Ublichen 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 aussagekréftigen Ergebnissen und Auswertungshinwei-
sen angelegt (Bild 14), mit dessen Hilfe ermittelt wird, ob die Nachweisbedingungen erfllt
oder nicht erfillt sind. Querschnitts-, System- und Materialangaben werden ebenfalls so pro-
tokolliert, dass je Feld eine Ubersichtliche und schnelle Ergebnisdarstellung fur die Beurteilung
des Gesamtbauwerks vorliegt.

6 Zusammenfassung und Ausblick

Die Nachrechnung und Ertlichtigung bzw. Verstarkung von Brickenbauwerken stehen in di-
rektem Zusammenhang zueinander und bauen in Konsequenz aufeinander auf. Im ersten Fall
geht es darum, das Bauwerk mdglichst in seinem Bestand zu belassen und — wenn noétig auch
unter bestimmten Einschrankungen — in seiner Nutzung flr eine bestimmte Restlebensdauer
mit den erforderlichen Sicherheiten zu erhalten. Im zweiten Fall steht die Herausforderung im
Mittelpunkt, das Bauwerk mit moglichst geringem Aufwand fir die gegebenen Anforderun-
gen so instandzusetzen, dass eine uneingeschrankte weitere Nutzung ermaglicht wird.

Beide Aufgaben sind i. d. R. vor dem Hintergrund knapper Budgets und der oft engen Zeit-
plane zu I6sen. Darlber hinaus besteht der Anspruch, die Baumafinahmen so zu realisieren,
dass die Verkehrsinfrastruktur durchgéngig erhalten bleibt. Zukinftig kann also davon aus-
gegangen werden, dass neben der statischen Bearbeitung von Briickenneubauten auch die
Nachrechnung bzw. héhere Einstufung von Bricken im Bestand ein grofies Tatigkeitsfeld fur
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Zusammeniassung der Berechnungsergebnisse
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Bild 14: Automatisch ausgefiillte Excel-Tabelle je Feld eines Uberbaus

Briickenbauingenieure sein wird. In jedem Fall steht die gestellte Ingenieuraufgabe hinter der
Planung eines Briickenneubaus nicht zurlick und bedarf einer vollig anderen Vorgehensweise,
denn der Blick muss eher auf Ausnutzungsgrade und Restsicherheiten konzentriert sein als
auf die Erfillungen eines Bindels von geforderten Nachweisen.

Besonders die Nachrechnung von Brlicken erfordert ein hohes Verantwortungsbewusst-
sein, viel Ingenieurerfahrung und ein eher , historisches” Normenverstandnis und Konstruk-
tions-Know-how. Dagegen verlangt die Ertichtigung von Brlcken viel Kreativitat, Kostenbe-
wusstsein und den sicheren Umgang mit technologisch hochwertigen Sanierungskonzepten.
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