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Vorwort

Vorwort

Silke Scheerer und Torsten Hampel

Sehr geehrte Referentinnen und Referenten,
sehr geehrte Teilnehmer*innen des Symposiums,
liebe Leserinnen und Leser,

herzlich Willkommen zum Dresdner Symposium , Experimentelle Untersuchungen
von Baukonstruktionen”!

Wir freuen uns aulRerordentlich, Sie alle zu unserem kleinen, aber feinen Symposium begrU-
3en zu dirfen. Manche von lhnen sind mittlerweile schon zum neunten Mal dabei, was uns
besonders freut.

Oft hat man den Eindruck, dass es sich heute in nahezu allen Lebensbereichen um ein Mehr
an Allem dreht. GréRer! Schneller! Weiter! Wachstum und Effizienzsteigerung ist das ultima-
tive Motto. Die gleichzeitig heute so gut wie noch zuvor nie erforschten und erkannten Prob-
leme, die daraus weltweit erwachsen, werden allzu oft nicht einmal angesprochen, geschwei-
ge denn thematisiert und angepackt. Stattdessen werden Kunstworter wie ,alternativios”
oder ,nachhaltig” inflationdr verwendet. Dies trifft leider auch viele Bereiche des Bauens
zu. Nach wie vor steht das Bauwesen an vorderer Stelle, wenn es um Ressourcenverbrauch
und Beeintrachtigung der Umwelt geht. Vor diesem Hintergrund glauben wir, dass der The-
menschwerpunkt der vor 17 Jahren' auf Initiative von Prof. Heinz Opitz ins Leben gerufenen
Dresdner Symposien , Experimentelle Untersuchungen von Baukonstruktionen” nichts an
Aktualitat verloren hat. Vielmehr ist er wichtiger denn je. Die gewissenhafte Erkundung be-
stehender Bausubstanz, die Weiterentwicklung von maglichst zerstérungsfreien Mess- und
Prifmethoden und die Nutzung moderner Rechenverfahren und Simulationsmethoden tragen
dazu bei, dass viele Bauwerke erhalten, instandgesetzt oder ertlichtigt werden kénnen, die
einer Uberpriifung auf Basis heutiger Normen nicht standhalten.

Liebe Autorinnen und Autoren, mit lhren Projekten leisten und leisteten Sie genau hierzu ei-
nen wichtigen Beitrag. Indem Sie Ihre Themen fir den vorliegenden Tagungsband aufbereitet
haben, kénnen andere davon Kenntnis erhalten. Die Verbreitung lhrer Erfahrungen und Er-
kenntnisse mochten wir durch das vorliegende Buch, aber auch durch die Open-access-Pub-
likation auf der Homepage des Instituts fir Massivbau unterstitzen.

1 Das 1. SEUB fand anlésslich des 25jéhrigen Bestehens des Otto-Mohr-Laboratoriums am 30.3.2000 in Dresden statt.
Der zugehorige Tagungsband erschien als Heft 11 in der Schriftenreihe des Instituts fir Tragwerke und Baustoffe der
TU Dresden im selben Jahr (https://tu-dresden.de/bu/bauingenieurwesen/imb/das-institut/veranstaltungen/SEUB).
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Wie auch bei den vorangegangenen Veranstaltungen wird eine Mischung aus theoretischen
und praktischen Beitragen prasentiert. Herausgreifen mochten wir an dieser Stelle nur ein
Projekt — die Untersuchungen am Zwickauer Dom. Warum gerade dieses Thema? Zum einen
wurde es bereits zum 1. SEUB prasentiert?, zum anderen war dieses — durchaus problembe-
haftete — Bauwerk langjahriger Begleiter von Heinz Opitz.

17 Jahre SEUB - das ist kein Grund fur ein Jubildum. Aber unser geschatzter Kollege Heinz
Opitz konnte vor kurzem eines begehen, namlich seinen 80. Geburtstag, zu dem wir an dieser
Stelle noch einmal herzlich gratulieren mochten. Heinz Opitz und sein Team wirkten bereits in
den 1990er Jahren an der Erarbeitung des Sanierungskonzeptes fir den Zwickauer Dom mit.
Dabei wurde u. a. die Auflagerkraft eines Dachbinders des weit spannenden Satteldachs ex-
perimentell bestimmt. Spater wurden Versuche im OML und vor Ort an Carbonstében durch-
geflhrt, die zur Vernadelung des zu ertiichtigenden Mauerwerks der Strebepfeiler verwendet
werden sollten.

Wir wiinschen - stellvertretend fir alle, die zum Gelingen der Veranstaltung beigetragen ha-
ben - allen Teilnehmern des 9. SEUB eine informative Tagung und allen Lesern eine eben-
solche Lektlre.

Dresden, 21. September 2017

2 Schober, T.: Langzeitmessungen am Zwickauer Dom. In: Tagungsband zum 2. Symposium , Experimentelle Unter-
suchungen von Baukonstruktionen” und Ehrenkolloquium Prof. Dr.-Ing. habil. Heinz Opitz, erschienen in:
Curbach, M. et al. (Hrsg.): Schriftenreihe des Instituts fir Tragwerke und Baustoffe der TU Dresden, Heft 17;
Dresden, 2002, S. 279-284.
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Willy Gehler als Protagonist
der experimentellen Bauwerksuntersuchung

Oliver Steinbock’

Zusammenfassung: Zunachst diente der Versuch im Bauwesen der Veranschau-
lichung der Tragfahigkeit. Sogenannte Demonstratoren sollten publikumswirksam
die Leistungsfahigkeit eines neuen Materials oder einer Konstruktion darstellen.
Die Probebelastung geht tUber den Demonstrationsversuch hinaus und liefert den
experimentellen Tragféhigkeitsnachweis am ausgefiihrten Bauwerk. Gerade bei
der EinfGhrung neuer Bauweisen, wie z. B. dem Stahlbetonbau, wurden fir die
Abnahme von Bauwerken haufig Probebelastungen gefordert. Mit der zunehmend
wissenschaftlichen Untersuchung und Auswertung dieser Versuche miinden
diese im heutigen Belastungsversuch, der als Ergénzung bzw. Uberpriifung von
rechnerischen Annahmen durchgefiihrt wird. Der Schwerpunkt des Beitrags liegt
auf der Entwicklung der experimentellen Bauwerksuntersuchung von Stahlbeton-
tragwerken in der ersten Halfte des 20. Jahrhunderts. Die Auswahl der Beispiele
wurde in Zusammenhang mit der Bearbeitung eines Forschungsprojekts zu Leben
und Wirken des Stahlbetonpioniers Willy Gehler (1876-1953), einem ehemaligen
Professor der TH Dresden und Protagonisten der experimentellen Bauwerksunter-
suchung, getroffen.

Summary: Willy Gehler as a protagonist in the history of experimental tests
on structures. Initially, the main purpose of experiments in the field of civil engi-
neering was to visualize the capacity of structures. The so-called demonstrators
were implemented to illustrate the potential of new materials or constructions. In
contrast, the proof load provides the evidence of built structures. Especially, con-
nected with the rollout of new materials, proof loads were claimed regularly. Later,
the purpose of tests switches from a simple proof load test to a scientific test re-
spectively a load rating test with the aim to control or to improve the assumptions
of the design. The focus of this paper will be on the development of load tests in
the first half of the 20th century. The selected examples were chosen in connec-
tion with a research project about life and work of the reinforced concrete pioneer
Willy Gehler (1876-1953), a former professor of TH Dresden and protagonist of the
investigation of built strutures.

1 Versuchsarten und Vorschriften

Der Versuch an sich ist so alt wie das Bauen selbst. Auch die Vielfalt von Versuchen ist tber-
raschend groR. So kann flr Bauwerke im Bestand in einem ersten Schritt zwischen Versuchen
am Bauwerk selbst und Versuchen zur Bestimmung von Materialeigenschaften unterschieden
werden. Die Anforderungen an die Versuche und die Durchfiihrung sind dabei sehr unter-
schiedlich.

1 Dipl.-Ing., Institut fir Massivbau, TU Dresden
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Die wichtigste Anforderung an Versuche zur Bestimmung von Materialfestigkeiten ist, neben
der Reproduzierbarkeit, eine moglichst einfache und kostenglnstige Handhabung. Weiterhin
soll die Materialfestigkeit moglichst gering durch die Rahmenbedingungen des Versuches an
sich beeinflusst werden. Diese Versuche sind daher stark reglementiert, s. z. B. [1]. Dennoch
fallt die Auswertung derartiger Versuche bzw. die Festlegung von Materialkennwerten auch
heute noch schwer [2]. Uber die Problematik bei Betonfestigkeiten an Bestandsbauwerken
berichten u. a. Loch et al. bzw. Loch in [3] und [4].

Die Anforderungen an Versuche an Bauwerken bzw. Bauteilen sind dagegen weniger regle-
mentiert und bedirfen Anpassungen im Einzelfall. Wéhrend Versuche an gleichartigen Bau-
teilen noch einen Anspruch auf Reproduzierbarkeit bzw. an die Vergleichbarkeit haben, geht
diese Anforderung bei Untersuchungen an Bauwerken ganzlich verloren, da es sich in der
Regel um Einzelausflihrungen handelt.

Der Versuch am Bauwerk selbst dient heute i. d. R. der Validierung von Rechenmodellen, da
eine reine Nachweisflihrung beim Neubau Uber den Versuch nicht angestrebt wird, sondern die
Trag- und Gebrauchstauglichkeit von neu gebauten Strukturen mit Hilfe eines umfangreichen
Normenwerkes sichergestellt werden soll, z. B. [5]. Allerdings hat der Stellenwert des Bauens
im Bestand in den vergangenen Jahren stark zugenommen. Haufig féllt hierbei die statische
Neubewertung aufgrund unzureichender Unterlagen schwer. In diesem Zusammenhang ist der
Belastungsversuch wieder vermehrt in den Fokus der Forschung und Anwendung gerlckt. Mit
Einfihrung der DAfStb-Richtlinie ,Belastungsversuche an Betonbauwerken” wurde ein jahre-
langer Missstand hinsichtlich des Fehlens einer Reglung fir Messungen an Betontragwerken
beseitigt [6]. Die Entwicklungsschritte zur Reglung von Bauwerksuntersuchungen sind ausfihr-
lich in Bolle et al. [7] beschrieben und werden deshalb hier nur in Kirze dargestellt.

Hinweise zu Probebelastungen an Betonbauwerken sind letztmals in DIN 1045 in der Aus-
gabe von 1959 enthalten [8]. Darin wird ausdricklich darauf hingewiesen, dass Probebelas-
tungen auf das unbedingt Notwendige zu beschranken sind. Neben Empfehlungen fir auf-
zubringende Lasten wird der Erfolg der Probebelastung Uber die bleibenden Verformungen
bestimmt. Demzufolge durften die bleibenden Durchbiegungen hochstens % der gemesse-
nen Gesamtdurchbiegung betragen. Die Durchbiegung als einziges Mal} fiir die Gebrauchs-
bzw. Tragfdhigkeit heranzuziehen, ist historisch gewachsen und bereits in den Eisenbeton-Be-
stimmungen von 1916 [9] bzw. den Leitsdtzen von 1904 [10] enthalten. Die Durchbiegung als
Referenz ist von Anfang an umstritten [11]. Mdrsch empfiehlt in [12] bereits, die auftretenden
Spannungen in Eisen und Beton Uber Dehnungsmesser aufzunehmen. Dieser Grundgedanke
wird zundchst wieder von Schmidt und Opitz [13] in den 1980er Jahren aufgegriffen und miin-
det 1986 in der auf dem Gebiet der ehemaligen DDR eingefihrten Vorschrift TLG 334007/04
.Nachweis der Trag- und Nutzungsfédhigkeit aufgrund experimenteller Erprobung” [14]. Trotz
des Entfalls der Hinweise zu Probebelastungen in DIN 1045 in der Ausgabe 1972 [15] konn-
ten damit Belastungsversuche wieder auf geregelter Grundlage durchgefihrt werden. Auf
gesamtdeutschem Gebiet erfolgt eine Reglung erst im Jahr 2000 durch die angesprochene
Richtlinie des DAfStb. Die Richtlinie befindet sich derzeit in Uberarbeitung (siehe [16] und
[17]). Der Anwendungsbereich dieser Richtlinie ist einerseits auf Bauwerke des Hochbaus und
andererseits auf Belastungsversuche auf Gebrauchslastniveau beschrankt. Die experimen-
telle Tragfahigkeitsermittlung zur Validierung von Rechenmodellen ist auch in der aktuellen
Nachrechnungsrichtlinie von bestehenden Brlicken in Stufe 3 verankert, enthélt jedoch keine
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genaueren Angaben zu Durchfiihrung oder Umfang [18]. Einen historischen Uberblick (iber
das Messwesen bei der Eisenbahn gibt [19]. Im aktuellen Regelwerk der Bahn finden sich
zu Messungen an Bauwerken entsprechende Hinweise [20]. Hier wird zwischen kurzzeitigen
Versuchen, Traglastversuchen und Langzeitmessungen unterschieden [21]. Weitere Anséatze
zu Klassifikationsmaglichkeiten von experimentellen Untersuchungen gibt [22].

2 Vom Demonstrator liber die Probebelastung hin zum Belastungsversuch
21 Die Ausstellung als Vermittler der Leistungsfahigkeit neuer Baustoffe

Erfahrungswerte waren beim Nachweis der Tragfdhigkeit einer Konstruktion lange Zeit die
Grundlage, denn erstim 19. Jahrhundert wurden erste Theorien der Baustatik erarbeitet [23].
Historische Baustoffe wie Stein und Holz zeigen daher Uber Jahrhunderte ahnliche Konstruk-
tionsprinzipien.

Die Entwicklung neuer Baustoffe ermoglichte dagegen neue Konstruktionsformen. Da diesen
in Verbindung mit den neuen Baustoffen zunachst das Vertrauen der jeweiligen Bauherren
fehlte, wurde zur Uberzeugung haufig das anschauliche Beispiel des Experiments oder eines
Demonstrators gewahlt, wie z. B. bei der Etablierung des Stahls. Nach ersten Ausfiihrungen
in Gusseisen gegen Ende des 18. Jahrhunderts (z. B. Bricke Uber den Severn in England 1779
in [24]) sind es im 19. Jahrhundert vor allem die Weltausstellungen, die die Leistungsfahigkeit
des neuen Materials der Offentlichkeit darstellten. Exemplarisch hierfiir stehen der fiir die 1.
Weltausstellung 1851 errichtete Kristallpalast in London oder der zur 10. Weltausstellung in
Paris erbaute Eiffelturm (1889). Auch das 1848 von Lambot in Eisenbetonbauweise herge-
stellte Boot wird erstmals auf einer Ausstellung — der 3. Weltausstellung 1855 in Paris — der
Offentlichkeit prasentiert [25]. In Deutschland sehr bekannt ist bspw. die Ausstellungsbriicke
von Dyckerhoff & Widmann auf der Gewerbeausstellung in Disseldorf 1880, z. B. [26].

2.2 Verwissenschaftlichung des Versuches - Probebelastungen an
Demonstratoren, Modellen und groBmaRstablichen Bauteilen

Die Etablierung des Eisenbetons in Deutschland ist auch stark mit der Experimentierfreudig-
keit der Actien-Gesellschaft fir Monier-Bauten (vorm. G. A. Wayss bzw. spater Wayss und
Freytag) verbunden [27]. Bekannt sind = = -
hierzu die Versuche von Bauschinger aus
dem Jahr 1887 an den sog. Monierbogen?
(Bild 1). Neben der reinen Demonstration
der Tragfahigkeit wird auch das Verfor-
mungsverhalten der Bdgen aufgenom-
men, sodass diese Versuche erste Ansat-
ze einer Bewertung des Tragverhaltens -
im Betonbau zeigen. Zuvor hatte Koenen  Bild 1: Belastungsprobe eines Monierbogens
1886 erste Berechnungsanséatze zu den durch Bauschinger, Mtinchen, 1887
Moniergewoélben auf Grundlage von Ver- Foto: aus [27]

2 Monierbdgen sind Eisenbetonbdgen, die sehr schlank ausgeflihrt wurden und nur durch die einge-
legte Bewehrung (anfangs zumeist mittig im Querschnitt) bspw. Zugspannungen infolge halbseitiger
Belastung widerstehen konnten, z. B. [25].
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suchen veroffentlicht [28]. AnschlieRend sind es erneut Demonstratoren auf Ausstellungen,
die fur Tragfahigkeitsuntersuchungen herangezogen werden. Eine 1899 in Bremen ausge-
fhrte Bogenbrlcke wird zwar bis zum Bruch belastet, die Versuche wurden jedoch nicht
wissenschaftlich fundiert dokumentiert und ausgewertet [27].

Besser ist die Aktenlage zu zwei anderen Brlcken in Betonbauweise, die in Verbindung mit
dem Forschungsvorhaben zu Willy Gehler [29] recherchiert wurden. Ausflhrliche Darstellun-
gen zu Leben und Wirken Willy Gehlers finden sich z. B. in [30] und [31]. In Zusammenhang
mit experimentellen Bauwerksuntersuchungen ist zur Person Gehler von Interesse, dass er
in der Zeit von 1918 bis 1945 Leiter des Versuchs- und Materialprifungsamts Dresden war,
einem der einflussreichsten Priifamter neben Stuttgart und Berlin-Dahlem in der ersten Half-
te des 20. Jahrhunderts. Die Griinde fur die Ernennung Gehlers in eine solch einflussreiche
Position waren zunachst unklar. Nachfolgende Ausfihrungen zeigen aber, dass Gehler schon
zuvor Uber eine besondere Expertise in der experimentellen Bauwerksuntersuchung verfig-
te, die ihn zu einem geeigneten Kandidaten fir eine solche Position machten. Die Versuche
Gehlers gehen in der Tiefe Uber die Untersuchungen von Bauschinger hinaus. Neben den
Verformungen werden gezielt das Tragverhalten bzw. die Spannungen und Dehnungen an den
Tragwerken aufgenommen. Weitere Beispiele fur die Darstellung der Geschichte der Probe-
belastung allgemein enthélt [32]; mit Bezug zu Bricken sei zudem auf [33] verwiesen.

2.2.1  Bruchprobe an einer Hennebique-Konstruktion

Im Rahmen der Dresdner Stadteausstellung 1903 wird von der Firma Joh. Odorico eine Rah-
menbricke nach der Konstruktionsweise Hennebique, mit ihren charakteristischen Flachei-
senblgeln, errichtet. Nach Ende der Ausstellung wurde das Bauwerk fir Untersuchungen
herangezogen. In [34] wird die Besonderheit der Messungen hervorgehoben:

,Wenn die Briicke auch nur 10 m weit gespannt war, verdiente die Probe doch besondere
Beachtung, weil sie streng wissenschaftlich, mit Benutzung der empfindlichsten Beobach-
tungs-Instrumente, durchgefiihrt wurde und zur Beantwortung folgender Fragen fiihren sollte:

1. Gibt es ein Gesetz fir die Durchbiegungen und Eisenspannungen und wie lautet es?
2. Sind die Messungen der Widerlager-Verdnderungen notwendig?

Zu 1 wurde das Bestehen eines einfachen Gesetzes zwar zugegeben, seine Formulierung muf3
aber weiteren Versuchen vorbehalten bleiben; zu 2 wurde konstatiert, dal3 diese Verdnderungen
das reine Gesetz beeinflussen, den Bruch beschleunigen und wertvoll fir die Theorie sind.”

Die Versuchsdurchfiihrung wurde von Willy Gehler im Rahmen eines Vortrages im Sachsi-
schen Ingenieur- und Architekten-Verein vorgestellt. Eine ausflhrlichere Darstellung findet
sich in [35] und [36]. Konstruktion und Versuchsaufbau zeigt Bild 2. Ausgehend von einer kon-
tinuierlichen Laststeigerung bei mittiger Einzellast wurde das Verformungsverhalten des Trag-
werks analysiert. Die Messung der Stahlspannungen wurde Uber sog. Frankel-Leunersche
Dehnungszeichner aufgenommen. Einen Eindruck von der Apparatur vermittelt Bild 3. Die
Bewegungen eines zwischen zwei Rahmen und Schlitten gespannten Stabes werden Uber
ein Ubersetzungsgetriebe auf ein Diagrammpapier (bertragen. Bei den Messungen kamen
zwei unmittelbar an den Rundeisen befestigte Apparaturen zum Einsatz.

10
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AN

Bild 2: Bruchbelastung einer Hennebique-Briicke mit zugehdriger Versuchsskizze
Foto und Zeichnung: aus [35]

Das Beispiel zeigt, dass es sich hierbei um sehr aufwendige Apparaturen bzw. Versuchsdurch-
fihrungen handelte. Fir das Tragwerk selbst wurde fir die Durchbiegungen eine Steifigkeits-
ziffer des Bauwerks aus dem Produkt des Elastizitdtsmoduls und der Biegesteifigkeit £, - |,
abgeleitet. Da sich infolge der Rissbildung das Trégheitsmoment |, des Querschnittes andert,
kann nach Ansicht von Gehler [35] das Produkt nur durch einen angepassten E-Modul erreicht
werden. Weiter konnte auch der Einfluss von Lagerverschiebungen bei Rahmenbauwerken
beobachtet werden. Die SchnittgréBenermittlung an Rahmentragwerken, insbesondere bei
statisch unbestimmten Systemen, war zum damaligen Zeitpunkt Gegenstand der Forschung
[23].

Bild 3: Konstruktionszeichnung Dehnungszeichner Frankel-Leuner Zeichnung: aus [37]

"
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2.2.2 \Versuche an der Dusseldorfer Ausstellungsbriicke

Die Firma Dyckerhoff und Widmann errichtete auch nach 1880 [26] Briickenbauwerke fir De-
monstrationszwecke auf Gewerbeausstellungen, wie z. B. die Ausstellung 1902 in Disseldorf
[38]. Nachfolgend sollen die Untersuchungen aus dem Jahre 1909 an der Ausstellungsbriicke
naher erlautert werden [39].

Auf der Ausstellungsflache des Deutschen Beton-Vereins wurde eine Betonbrlicke mit = 28 m
Stltzweite errichtet (Bild 4), die eigentlich im Anschluss an die Ausstellung weiter genutzt
werden sollte. Die Bricke wurde als Stampfbetongewdlbe mit lagenweiser Verdichtung her-
gestellt [39]. Mit einer Breite von 9,0 m stellte sie fur damalige Verhéltnisse einen Ublichen
StraRenquerschnitt dar. Das statische Grundsystem bildet einen Dreigelenkbogen, wobei die
Gelenke als Granit-Walzgelenke ausgebildet wurden. Bei einer Stichhéhe von =~ 2,0 m variiert
die Querschnittshéhe von 75 cm am Kampfer Gber 85 cm im Viertelspunkt und schlieRlich
65 cm im Scheitel.

Nach Beendigung der Ausstellung war entgegen der urspriinglichen Planung die Bricke
UberflUssig und sollte abgerissen werden. Der Abbruch des Bauwerks sollte nicht ungenutzt
bleiben und so sollte auf Initiative des Deutschen Ausschusses fir Eisenbeton (DAfEb) das
Tragverhalten beim Versagen analysiert werden. In einem Bericht von Gehler und Weese auf
der 12. Hauptversammlung des Deutschen Betonvereins aus dem Jahr 1909 sind erste Ergeb-
nisse der Probebelastung zusammengestellt [39].

Bei der Belastung wurden die Lasten im Viertelspunkt der Bogenbriicke angeordnet (Bild 4).
Diese Laststellung wurde gewahlt, um moglichst grofde Verformungen bzw. Lastausmit-
ten im Querschnitt zu erzeugen. Neben der Tragfahigkeit sollte auch die Rotationsfahig-
keit der Gelenkausbildungen nachgewiesen werden. Bei einer Last von 225 t kam es zu
einem vertikalen Riss, der zu einem Klaffen der Fuge Uber die Hélfte bzw. bis zu 75 % der
Querschnittshohe fihrte. Im belasteten Viertelspunkt kam es folglich zur Ausbildung eines
Gelenkes. Beim statischen Grundsystem eines Dreigelenkbogens erscheint es aus heutiger
Sicht sehr verwunderlich, dass die Last noch auf 423 t gesteigert werden konnte. Gehler
und Weese sahen darin die Wirkung der ,,Gelenke” bestatigt, da sie im ,, kritischen Moment
die Herstellung eines neuen Gleichgewichtszustandes des Gewdlbes gestatten”. Auffallig
erschien den damaligen Berichterstattern die Tatsache, dass Uberwiegend in den Stampf

Bild 4: Ansicht und Probebelastung an der Diisseldorfer Ausstellungsbriicke  Foto: aus [39]
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Bild 5:  Innenansicht der Konstruktion der Querbahnsteighalle des Hauptbahnhofes Leipzig
Foto: aus [41]

betonfugen Langsrisse auftraten. Folgerichtig fihrten sie dies auf einen mangelhaften Ver-
bund der Stampfbetonschichten zurlick, werteten diese aufgrund der hohen Tragfahigkeit
aber als unbedenklich.

2.2.3 Die Probebelastung an einem Probetrdger
als Voruntersuchung zur Leipziger Querbahnsteighalle

Einen frihen Belastungsversuch nach heutigem Versténdnis stellen die Untersuchungen
an einem Probebinder bei der Errichtung der Querbahnsteighalle in Leipzig aus dem Jahr
1913 dar. Die Querbahnsteighalle in Leipzig stellte einen der ersten grofien Hallenbauten in
Eisenbeton in Deutschland dar und wird in diesem Zusammenhang haufig in zeitgendssischer
Literatur erwahnt (Bild 5 und z. B. [40] und [41]). Willy Gehler ist hierbei fir die Durchbildung
und Ausfihrung im Rahmen seiner zwischenzeitlichen Tatigkeit bei Dyckerhoff und Widmann
verantwortlich.

Die Grundflache der Querbahnsteighalle betrdgt ca. 270 m x 35 m bei einer mittle-
ren Hohe von =~ 25 m. Sie verbindet die als Stahlkonstruktion ausgefihrte Bahnsteig-
halle mit dem Hauptgebaude in Massivbauweise. Die Halle wird mit Bogentrdgern
in Eisenbetonbauweise mit Stltzweiten von 35,0 m Uberspannt. Auf der Seite des
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Bild 6: Ansicht, Querschnitt und Priifung des Probebinders der Leipziger Querbahnsteighalle
Zeichnungen und Foto: aus [35] und [40]

Hauptgebaudes liegen die Trager auf den AuRenwanden desgleichen auf, auf der Seite der
Bahnhofshalle auf massiven Dreigelenkbdgen. Nachfolgend sollen die Voruntersuchungen zu
den Quertragern dargestellt werden, da die Erkenntnisse der Versuche direkt bei der Aus-
fihrung bzw. Planung umgesetzt wurden. Die Kenntnis Uber die resultierenden horizontalen
Krafte infolge der Bogentrager war flr die angrenzenden Bauwerksteile von Relevanz.

Der T-féormige Querschnitt ist mit einem breiten Betonobergurt und einem schmalen Unter-
gurt ausgefihrt. Die Gesamthohe des Tragers betragt 3,0 m bei einer Stegdicke von 20 cm
im Feld und 30 cm im Auflagerbereich. Im Bereich von Stegbiigeln erfolgte eine Aufweitung
auf 55 cm (Bild 6).

Ein Trager dieser Geometrie und vor allem in diesen Dimensionen war im Eisenbetonbau neu.
Mangels Erfahrungswerten und um die rechnerischen Annahmen durch empirische Unter-
suchungen zu bestéatigen, beschlossen die ausfiihrenden Baufirmen, einen Probebinder im
MaRstab 1:1 herzustellen. Am Probebinder sollten folgende Schwerpunkte untersucht wer-
den [35]:

Q Horizontaler Reibwiderstand der eisernen Auflagerrollen,
a Nachweis der Tragféhigkeit des Binders,
4 Bestatigung der Bewehrungswabhl.

Die Kenntnis der horizontalen Lagerreibung war fir die Standsicherheit des Gesamtsystems
unerlasslich, lagen die Binder doch auf einem horizontal weichen System auf. Die Herstel-
lung eines Trégers im OriginalmaRstab und dessen Langzeitbeobachtung lieRen einen direk-
ten Rickschluss auf die Krafte infolge von Temperaturverformungen bei hohen vertikalen
Auflagerkraften zu. Uber ein ganzes Jahr hinweg wurden die Lagerbewegungen infolge der
Temperatureinflisse aufgenommen. Weiter wurden auch die resultierende Lagerreibung bei
Verschmutzung und Volllast ermittelt, die infolge Reibung schlieRlich mit 1,5 % der vertikalen
Auflast angesetzt wurde [42].

Wahrend der Betonierarbeiten am Probebinder bemerkte man grofde horizontale Verformun-
gen an den TragerfulRpunkten. Man fihrte diese auf die mangelnde Horizontalsteifigkeit des
GerUstes zurilck. Bei der spateren Bauausfihrung wurde das Gerlst deshalb zusatzlich aus-
gesteift. Der Probebinder wurde in einem zweiten Schritt einer Probebelastung unterzogen.
Zum einen sollten Vertrauen beim Auftraggeber geschaffen und zum anderen die rechneri-
schen Annahmen zur Bewehrungsfihrung Uberprift werden.
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Bei der konstruktiven Durchbildung des Tragers (Bild 7) wurde auf die Fachwerkanalogie zu-
rickgegriffen (oben in Bild 7), die haufig alleine Morsch [43] zugeschrieben wird. Doch bereits
Ritter beschreibt 1899 in [44] einfache Fachwerkmodelle, worauf z. B. in [45] oder [46] hin-
gewiesen wird. Bei den Versuchen am Probebinder galt es, die Frage zu klaren, ob auch mit
relativ kleinen Stahlquerschnitten, zu denen Stéabe mit einem Durchmesser von 50 mm nach
damaliger Auffassung gehorten, eine Fachwerktragwirkung erreicht werden kann, oder ob es
sinnvoll ist, Formstahl zu verwenden. Gehler wahlte fir die Zugstreben kleinteilige Durchmes-
ser, wobei er nicht auf Flussstahl, sondern auf Stahl zurlckgriff. Er entwickelte fir den Trager
ein Dreiecksfachwerk (Bild 7, oben links). Die Zugstreben werden dabei durch die diagonal
verlegten Stahleinlagen gebildet. Die vertikalen Pfosten bilden die Druckstreben. Die groRen
Biegeradien sind dem damals noch spréden Stahl geschuldet. Im Scheitel wurden die Eisen
kreuzweise verlegt, um ein Abreien des Untergurtes infolge des Bestrebens der Zugeisen,
sich geradezurichten, zu minimieren.

Bei der Probebelastung konnte die Tragféhigkeit des Binders nachgewiesen werden. Le-
diglich im Bereich der Stege im Ubergang zu den Gurten wurden erhohte Haarrissbil-
dungen festgestellt. Daher wurden die Ubergange am endgdltigen Tragwerk zusatzlich
ausgerundet.

gewdhites Fachwerk™ fir die Bewehrungsfihrung hewte Obliches Fachwerk® fir die
des Cuerrigers am Leipziger Hbl Bewshrungsfihrung

]
&

&

— ' —

o e — %E!

Bild 7:  Bogentrédger fir die Querbahnsteighalle; oben: Modellvorstellungen nach Fachwerka-
nalogie, unten: Bewehrungsfihrung des Bogentrdgers in Abhéngigkeit der Fachwerk-
analogie Grafik: Oliver Steinbock, Zeichnung: aus [40]
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2.2.4  Experimente fir die Jahrhunderthalle Breslau

Bei der Querbahnsteighalle in Leipzig wurde bewusst ein statisch bestimmtes System der
Einzeltragteile gewahlt, um moglichst klare statische Verhéltnisse zu erhalten. Zwar wur-
den statisch unbestimmte Varianten in Erwéagung gezogen, jedoch bei der Ausfliihrung des
Bauwerks nicht weiterverfolgt. Die vorgestellten Untersuchungen an einem Probebinder mit
diesen Dimensionen im Mafdstab 1:1 sind selbst fir die damalige Zeit ungewdhnlich. Der
Stahlbeton ist grundsatzlich flr die monolithische Bauweise prédestiniert. Diese bedingt
den Ubergang vom statisch bestimmten zum statisch unbestimmten System. Wahrend die
Berechnung von statisch unbestimmten Rahmentragwerken in der Ebene noch gelang [35],
stieRen die Rechenverfahren im Raum an ihre Grenzen. Um den Lastabtrag nachvollziehen zu
kénnen, griff man daher haufig auf modellstatische Untersuchungen zurtick.

Ein frihes Beispiel hierfur ist die Jahrhunderthalle in Breslau [47], fur deren konstruktive
Durchbildung wiederum Willy Gehler zusammen mit Glnter Trauer verantwortlich war. Die
Konstruktion der Rippenkuppel ist durch Rollenlager vom Unterbau statisch entkoppelt und
damit mit den damaligen Mitteln der Statik berechenbar. Schwieriger gestaltete sich der Kraft-
verlauf im Unterbau mit sowohl im Grundriss als auch im Aufmal gekrimmten Trédgern, Stre-
bepfeilern und Stltzungen. Im Vorfeld wurden daher Belastungsversuche an einem Eichen-
holzmodell im MaRstab 1:25 (Bild 8) durchgeflihrt, die letztlich eine notwendige Stabilisierung
der Strebepfeiler durch zusatzliche Versteifungsbander offenbarten. Weiter konnte gezeigt
werden, dass die monolithische Ausbildung der Hauptbdgen deutliche Vorteile gegentber
einem gelenkigen Anschluss bot.

Bild 8: Unterbau der Rippenkuppel der Jahrhunderthalle Breslau und Holzmodell fiir Vor-
untersuchungen Zeichnung und Foto: aus [47]

3 Frithe Langzeitmessungen und Anfange dynamischer Messungen

Seit der Jahrtausendwende erlebt auch die intregrale Bauweise wieder eine Renaissance im
Brickenbau. In jingster Vergangenheit wurde eine Reihe integraler Briickenbauwerke ausge-
fuhrt (siehe z. B. [48]). Gegenlber konventionellen Briicken bendtigen die integralen aufgrund
ihrer statischen Unbestimmtheit eine genauere Betrachtung der ZwangsschnittgréRen. Ne-
ben den werkstoffbedingten Zwangsschnittgroften bei Betontragwerken infolge Kriechens
und Schwindens treten zuséatzliche Zwange aus wechselnden Temperaturen und Bauwerks-
setzungen auf. Bei den integralen Bauwerken ist zudem die Boden-Bauwerks-Interaktion zu
berlcksichtigen, die nachfolgend jedoch nicht diskutiert werden soll. Parametrisierte Berech-
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Bild 9: Konstruktionszeichnungen Langwieser Viadukt Zeichnung: aus [52]

nungsverfahren von integralen Brlicken sind Gegenstand aktueller Forschung (siehe hierzu
[49] und [50]).

Der Ansatz von Spannungen infolge variierender Temperatur wird erstmals in den Stahlbeton-
vorschriften aus dem Jahr 1916 berlicksichtigt [9]. Hierbei ist ein Ansatz von = 15 °C gegen-
Uber einer Aufstelltemperatur von T, = 10 °C fir Ingenieurbauwerke empfohlen. Der Ansatz
dieser Werte geht nach [51] auf Versuche an den Probebindern der Leipziger Querbahnsteig-
halle sowie die Untersuchungen von Schurch in [52] zum Langwieser Viadukt zurlck (Bild 9).

Das Langwieser Viadukt stellt bis heute eine Ikone des Massivbriickenbaus dar [53], markiert
es doch zusammen mit der von Mérsch entworfenen Gmudertobelbriicke eine Pionierleis-
tung im integralen Briickenbau. Die vor ca. 100 Jahren durchgefiihrten Versuche zum Lang-
wieser Viadukt wurden von Herrmann Schirch, dem Schwiegersohn von Eduard ZUblin, in
einer Dissertation ausgewertet [52]. Als ein Referent der Arbeit tritt Gehler auf, der zuvor
Versuche zum Temperaturverhalten an den Bindern der Querbahnsteighalle Leipzig durchge-
flhrt hatte [41], s. a. Abschn. 2.2.4. Neben den jahreszeitlichen Schwankungen wurden auch
die Temperaturschwankungen innerhalb eines Tages aufgenommen. Die Langzeitmessungen
wurden baubegleitend begonnen.

Wahrend Gehler in [35] bei den Versuchen an dem filigranen Balkentrager der Querbahnsteig-
halle eine deutliche Erwarmung des gesamten Bauteils infolge einer sich verandernden Umge-
bungstemperatur festgestellt hatte, bemerkte Schiirch insbesondere bei dickeren Bauteilen ei-
nen deutlichen Temperaturgradienten Uber den Bauteilquerschnitt bzw. Temperaturdifferenzen
bei einseitiger Verschattung oder Sonneneinstrahlung. Der Effekt des linearen Spannungsun-
terschiedes war erkannt. Demzufolge empfahl man, die Bewehrung umlaufend im Querschnitt
anzuordnen. Obwohl in der Realitat groRere Temperaturschwankungen gemessen wurden, hielt
man an einer Temperaturamplitude von + 15 °C als Ansatz bei Ingenieurbauwerken fest. Man
begriindete dies damit, dass infolge der Uberschiittung das Bauteil geschiitzt wird. In [51] wur-
de jedoch auch darauf hingewiesen, dass es zu deutlich héheren Beanspruchungen kommen
kann und demzufolge gréRere Differenzen von bis zu + 25 °C anzunehmen waéren. Schiirch [52]
verweist ebenfalls darauf, dass fir schlanke und nicht verschattete Bauteile die Vorgaben in den
zum damaligen Zeitpunkt gultigen Bestimmungen [9] zu glnstig sind.
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Wirde man die heutigen Lastannahmen nach DIN EN 1991 [54] ansetzen, wére ein konstanter
Temperaturanteil von -26 °C bzw. +29 °C gegenlber einer Aufstelltemperatur von 10 °C zu be-
ricksichtigen. Weiter sind der lineare Temperaturanteil als auch Temperaturunterschiede zwi-
schen Bauwerksteilen zu berlcksichtigen. Hierbei ist jedoch zu beachten, dass bei statisch
unbestimmten Systemen die ZwangsschnittgrofRen infolge Rissbildung deutlich abgemindert
werden kénnen — sowohl beim Neubau als auch bei der Bewertung von Bestandsbricken
durch Reduktion der Steifigkeiten im System pauschal um bis zu 40 % [55].

Wie bereits zuvor erwahnt, wurden in jingerer Vergangenheit integrale Bauwerke auch fir
Eisenbahnbrlcken ausgeflihrt. Wahrend es bei der konventionellen Bauweise genlgt, die Set-
zungs- und Verformungsprozesse beim Bau zu beobachten, ist es bei der integralen Bauwei-
se auch notwendig, die horizontalen Verformungsprozesse zu beobachten, da diese bemes-
sungsrelevante Schnittgréfen durch die monolithische Bauweise bewirken. Exemplarisch
kann hierbei das baubegleitende Messprogramm beim Bau der Scherkondetalbriicke genannt
werden [56]. Dieses Messprogramm wurde Uber die Bauphase hinaus erweitert, um auch Er-
kenntnisse zum Langzeitverhalten der Konstruktion sowie zum Verhalten unter dynamischer
Belastung zu gewinnen [57].

Dynamische Untersuchungen blieben zuvor lange Zeit aufgrund fehlender oder unzureichen-
der Messtechnik erfolglos bzw. wenig aussagekréaftig. Einen Einblick Gber Messversuche und
mogliche Messgeréate in der ersten Halfte des 20. Jahrhunderts liefert Bihler 1929 in [58].
Etwas resigniert fasst er letztlich zusammen, dass das Schwingungsverhalten bis dato unzu-
reichend erfasst wurde und somit verlassliche Untersuchungen zum Schwingungsverhalten
kaum moglich sind.

Bereits vier Jahre spater nennt Gehler in [59] Schwingungsuntersuchungen an Stahlbricken
flr noch am weitesten fortgeschritten. Dynamische Untersuchungen an Stahlbetonbricken
bezeichnet aber auch er als vollkommen unzureichend und unerforscht. In [59] verweist er zu-
dem auf die Schwierigkeit im Hochbau, da hier die zunehmende Dreidimensionalitat erschwe-
rend bei der Beurteilung hinzukommt. Im Rahmen des Beitrages soll die weitere Entwicklung
dynamischer Messmethoden jedoch nicht dargestellt werden.

4 Zusammenfassung und Ausblick

Uber Umfang, Sinn und Durchfiihrung von experimentellen Bauwerksversuchen wurde lange
gestritten [11]. Am Beispiel des friheren Leiters der Versuchs- und Materialprifungsanstalt,
dem Stahlbetonpionier Willy Gehler, wurden exemplarische Bauwerksuntersuchungen aus
der ersten Halfte des 20. Jahrhunderts dargestellt. Die Wichtigkeit von Messungen an Bau-
werken, insbesondere im Bestand, ist heute unumstritten. Es ist zu begriiRen, dass die Richt-
linie fir Hochbauten [6] derzeit Uberarbeitet und an das aktuelle Regelwerk angepasst wird.
Eine Erweiterung des Anwendungsgebietes einer solchen Richtlinie, bspw. auf Ingenieurbau-
werke, steht aus. Die Prifung am Bauwerk selbst bietet auch weiterhin ausreichend Freihei-
ten und Mdoglichkeiten, um zu einer sinnvollen ingenieurmafigen Bewertung zu gelangen.
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Detektierung von Betonschaden
an schwer zuganglichen Bauwerken mittels Thermografie

Helena Eisenkrein-Kreksch', Florian Bavendiek?

Zusammenfassung: An schwer zuganglichen Bauwerken ist eine Mangel- bzw.
Schadensfeststellung an den Betonbauteilen nur unter groRem Aufwand maoglich.
Zu diesen Bauwerken zéhlen z. B. Hochhauser mit Betonfassade, Kihltirme und
hohe Industriebauwerke aus Beton sowie abwassergeflillte Klarbecken. Um eine
verlassliche Aussage Uber den Umfang und die Menge der Betonschaden infolge
z. B. Carbonatisierung des Betons und damit verbundener Bewehrungskorrosion
zu treffen, bedarf es haufig einer handnahen Untersuchung des Bauteils, die eine
Hammer-Tast-Methode und somit eine ortliche Detektierung der Schadstellen er-
laubt. Dies ist jedoch aufgrund der schweren Zugénglichkeit nicht immer maglich,
auch wenn ein begrenzter Zugang, wie durch Befahranlagen oder Hubblhnen, ge-
schaffen wird.

Dieser Beitrag zeigt eine unterstitzende Methode, die am IBOS zur Anwendung
kommt, um eine Untersuchung und Mengenbestimmung der Schadstellen an
schwer zuganglichen Bauteilen durchzufihren.

Summary: Detection of concrete damage on hard-to-reach structures using
thermography. The assessment of defects and damages on concrete parts of
buildings with difficult access is only possible by doing great expenses. Impor-
tant members of this group of constructions are e.g. skyscrapers with concrete
facades, cooling towers, high industrial concrete buildings and clarification tanks.
However, concrete damages e.g. caused by carbonation and the subsequently fol-
lowing corrosion of the reinforcement needs to be investigated closely by using the
hammer-test-method to localize damaged spots. Additionally, reliable statements
of kind and dimension of concrete defects demand an extensive investigation. Un-
fortunately, the previously mentioned difficult access limits the investigation area
even when special lifts or lifting platforms were used.

This paper describes an assistant method, which is used by the IBOS to investigate
the dimensions of damaged areas of building parts with difficult access.

1 Einleitung

Die Detektierung von Schadstellen im Beton, infolge von Bewehrungskorrosion oder ahnlichen
betonzerstérenden Ursachen, findet im Allgemeinen handnah mit Hilfe der Hammer-Tast-Me-
thode statt. FUr diese Prifung ist es notwendig, dass ein Bauwerksprifer an alle Schadstellen
herantreten kann, um diese zu untersuchen und zu katalogisieren. Grundsatzlich kann aber

1 Dipl.-Ing., IBOS GmbH, Institut fir Betontechnologie und Oberflachenschutzsysteme, Bochum
2 M. Sc., IBOS GmbH, Institut fir Betontechnologie und Oberflachenschutzsysteme, Bochum
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aufgrund der Bauwerksgeometrie nicht jede Stelle am Bauwerk erreicht werden, so dass eine
stichprobenartige Untersuchung der Oberflache stattfindet.

Aufgrund der stichprobenartigen Untersuchung kann daher der Schadensumfang, gerade an
schwer zugénglichen Betonbauwerken, nur geschéatzt oder hochgerechnet werden, wodurch
fur den Bauherren weitere Unsicherheiten bei den Kosten der mdglichen Instandsetzungsar-
beiten entstehen.

Die Detektierung von Betonschaden an schwer zuganglichen Bauwerken mittels Thermogra-
fie dient der Unterstltzung der Ermittlung des IST-Zustandes und als flachendeckendes Hilfs-
mittel bei der Mengenermittlung der Schadstellen.

2 Grundlagen der Thermografie
21 Allgemeines

Jede Bauteiloberflache sendet infrarote Strahlung (IR-Strahlung) aus, die vom menschlichen
Auge nicht wahrgenommen werden kann. Im elektromagnetischen Spektrum befindet sich
die IR-Strahlung vor der Terahertzstrahlung und hinter den Bereichen des sichtbaren Lichtes.
Der Bereich der IR-Strahlung setzt sich aus dem nahen Infrarot (NIR), dem mittleren Infrarot
(MIR) und dem fernen Infrarot (FIR) zusammen [1].

Zwischen der Intensitat der ausgesandten IR-Strahlung und der Temperatur der Bauteilober-
flache besteht ein direkter Zusammenhang. Eine Infrarotkamera (umgangssprachlich Warme-
bildkamera) misst die empfangene IR-Strahlung und berechnet, unter Berlcksichtigung von
objektspezifischen Randbedingungen, die jeweilige Temperatur der untersuchten Oberflache.

Unter Berlcksichtigung des Kirchhoffschen Strahlungsgesetzes erfassen IR-Kameras den
emittierten Strahlungsgrad e der Bauteiloberflache, den Reflexionsgrad p von Umgebungs-
strahlung und den Transmissionsgrad T von Strahlung durch ein Messobjekt (Bild 1). Die Sum-
me aus den drei Bestandteilen der IR-Strahlung wird stets als 1 (= 100 %) angegeben.

Betonbauteiloberflachen sind opa-
ke Messobjekte, wodurch sich das
Kirchhoffsche Strahlungsgesetz
noch weiter vereinfachen lasst zu
der Leistungsbilanz, [2]:

™M

gyt Py =1

Der Emissionsgrad & ist ein Maf}
fir die Fahigkeit einer Oberflache,
IR-Strahlung  auszusenden, und
hangt von der Oberflachenbeschaf-
fenheit, dem Material und von der
Temperatur des Objektes ab.

Bild 1:  Darstellung des Emissions-Transmissions-Re-
flexionsverlaufes Grafik: [3]
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Der maximale Emissionsgrad € = 1 (ldealzustand) tritt in der Realitat nie auf, da jeder reale
Korper Strahlung zusatzlich reflektiert. Um den Einfluss des Reflexionsgrades p der Umge-
bungsstrahlung zu minimieren, ist es noétig, verschiedene Eigenschaften der Oberflache vor
der Messung zu untersuchen.

Die Randbedingungen, wie etwa die Berlcksichtigung des Emissionsgrades der Bauteilo-
berflache und die Kompensation der Reflexionstemperatur, werden dazu direkt am Bauteil
ermittelt und als manuell einstellbare GroRe in die Kamera eingegeben. Als Anhaltswerte flir
den Emissionsgrad von Betonoberfldchen finden sich in der Fachliteratur Angaben von 0,90
bis 0,95, wobei dem die In-situ-Ermittlung des Emissionsgrades stets vorzuziehen ist. Im fir
Bauwerke normalen Temperaturbereich zwischen -20 °C und 70 °C weisen viele Baustoffe
und insbesondere Betone einen nahezu konstanten Emissionsgrad fir langwellige Warme-
strahlung auf.

Bei der AuRenthermografie spielt die Messumgebung eine essentielle Rolle. Neben der Um-
gebungstemperatur gibt es noch weitere mogliche Stérquellen, die eine Messung beeinflus-
sen. Bei wechselnder Sonneneinstrahlung variiert auch gleichzeitig der Reflexionsgrad der
Oberflache und muss entsprechend mehrfach neu eingestellt werden. Ferner heizen sich
Bauteiloberflachen in der Sonne durch Absorption der Sonnenstrahlung auf und je nach Dau-
er der Bestrahlung und Dicke des Bauteils beeinflusst dies die Oberflachentemperatur auch
noch Stunden nach dem Energieeintrag.

2.2 Aktive Thermografie

Bei der aktiven Thermografie [4] wird die Oberflache bewusst einem zeitlichen und/oder
raumlich verdnderlichen Warmefluss ausgesetzt, um die Warmestrome und Wéarmequellen
sowohl an der Oberflache als auch im Inneren des Bauteils zu beeinflussen. Aufgrund un-
terschiedlicher Erwarmungen bzw. Abklihlungen sind dadurch Fehlistellen und Fremdkdrper
leichter zu detektieren, wenn diese eine geringere Warmeeindringzahl e als das umgebende
Material besitzen.

2.3 Passive Thermografie

Bei der passiven Thermografie werden die Wéarmestrome und Warmequellen an der Ober-
flache und im Bauteilinneren nur durch die Funktion des Bauteils und seines natlrlichen Um-
feldes bestimmt. Der GroRteil der gemeinen Bauthermografie basiert auf diesem Verfahren,
z. B. Detektion von Warmebrlcken im Zuge der energetischen Sanierung.

Die Detektierung von Betonschaden an schwer zuganglichen Bauwerken mittels Thermogra-
fie basiert ebenfalls auf der passiven Thermografie. Je nach Lage und Nutzung des Bauwer-
kes muss jedoch unter Umstanden von auBen ein semi-passiver Warmestrom, z. B. Sonnen-
energie, aufgebracht werden, um die Messung durchzuflhren.

An Bauwerken, bei denen die dulRere Oberflache durch die Nutzung aufgeheizt wird, ist ein
zusatzlicher Warmefluss nicht nétig. Als Beispiele sind hier Naturzugkihltirme und Rohre zu
nennen, deren dulRere Oberflachen durch den Wéarmeinhalt der Nutzung aufgeheizt werden.
An Bauwerken, bei denen die duRere Oberflache nicht durch die Nutzung aufgeheizt wird, ist
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eine gewisse Sonneneinstrahlung erforderlich. Als Beispiele sind hier Briicken, Betonfassa-
den, Industriebauwerke aus Beton sowie abwassergeflllte Klarbecken zu nennen.

Bei Bauwerken, an denen der semi-passive Warmestrom aufgrund der Sonneneinstrahlung no-
tig wird, ist Folgendes hinsichtlich des Prifzeitpunktes zu beachten: Wahrend die ideale Prif-
bedingung bei der gemeinen Bauthermografie ein bewodlkter Himmel in den frihen Morgen-
stunden ist, sollten bei der hier beschriebenen Methode die sonnenbeschienenen Oberflachen
vorliegen und die Messung entweder am Morgen nach Sonnenaufgang wahrend der Aufheiz-
phase oder am Abend nach Sonnenuntergang bei der Abklhlphase durchgefihrt werden.

3 Anwendungsbeispiele

Am Institut fir Betontechnologie und Oberflachenschutz werden die Betonschaden an schwer
zugénglichen Bauwerken mittels Thermografie begleitend zu den Ublichen betontechnologi-
schen Untersuchungen detektiert. Die Thermografie ist dabei stets als weiteres Hilfsmittel,
insbesondere zur Mengenermittlung der geschadigten Bereiche, zu sehen und bendtigt fur
jedes Bauwerk eine individuelle Verifizierung durch stichprobenartige, handnahe Prifungen.
Die Kamera beinhaltet einen Sensor, der es ermdglicht, Temperaturabweichungen der Beton-
oberflache im Bereich von 30 mK festzustellen. Mit der speziellen Software lassen sich die
geschadigten Bereiche darstellen.

Im Folgenden werden drei verschiedene Untersuchungen beschrieben, bei denen die Metho-
de praktisch ausgefiihrt worden ist.

3.1 Untersuchung der SchalenauBRenseite eines Naturzugkiihlturms in Rostock
Im Frihjahr 2015 wurde durch die Betreiber des Kraftwerks Rostock ein sichtbarer Riss am
NaturzugkUhlturm im unteren Schalenbereich festgestellt. Zur Ursachenfeststellung sollte die

Schale von einem 30-m-Hubsteiger aus, erstmalig handnah, angeschaut werden.

Bei der handnahen Untersuchung stellte sich heraus, dass der Riss durch die Abspaltung des
Betons infolge Bewehrungskorrosion entstanden ist. Zusatzlich wurde festgestellt, dass die

Bild 2: Thermografische Darstellung der Hohllagen, sichtbare und verdeckte
Fotos: Florian Bavendiek
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8, Temperatur der Oberflache an der Innenseite
8.  Temperatur der Oberflache an der Aubenseile
8., Temperatur der Oberflache an der AuBenseite
an einer Hohllage

BI = 3.* = EJ-_HJ-H

AuBentemperatur < 3,

Bild 3:  Temperaturverlauf in der Schale bei einer infolge Bewehrungskorrosion
entstandenen Hohllage Grafik: Helena Eisenkrein-Kreksch

Bewehrung starke Erscheinungen der chloridinduzierten Korrosion aufweist. Bei Abnehmen
der Betonabplatzung wurde ferner festgestellt, dass der Bruch im Beton nicht das Ubliche
Aussehen aufwies, sondern dass der Beton schollenartig auseinanderfiel.

Waéhrend dieser Untersuchung wurden zum Forschungszweck auch Thermografieaufnahmen
der Betonschale durchgefiihrt, um eventuellen Schaden des Betons sichtbar darzustellen.
Diese Aufnahmen der Kihlturmschale zeigten jedoch den tatsachlichen Umfang der Hohlla-
gen, der augenscheinlich nicht erkennbar war. In Bild 2 ist exemplarisch die Schale fotogra-
fisch und in Uberlagerung mit einer Thermografieaufnahme dargestellt. Die dunkleren Punkte
des thermografischen Bildes stellen die Hohllagen dar.

Die Betriebstemperatur im Inneren des Kihlturms betrug im Mittel 20 °C bei einer AuRRen-
temperatur von 10 °C. Das ermdoglichte einen Temperaturfluss von innen nach aufien. Am
Untersuchungstag lag die Aufdentemperatur bei 10 °C.

Entsteht infolge der Stahlkorrosion ein Luftspalt im Beton, weil die Bewehrung aufgrund der
Korrosion um ein Vielfaches an Volumen zunimmt, kann der Temperaturfluss nicht mehr linear
verlaufen. Bild 3 zeigt den Temperaturverlauf im Falle eines geringen Betonspaltes, der sich
an der Schalenoberflache nur in Form von nicht sichtbaren Hohllagen abzeichnet. Diese Hohl-
lage kann nur mit der Hammer-Tast-Methode detektiert werden, bei welcher mittels eines
Hammers die Betonoberfldche abgeraschelt wird und die Hohlstellen einen anderen Klang
ergeben als der intakte Beton.

Der Temperaturgradient der Betonschale bei einem Kihlturm ist linear, da er nicht von War-
medammung oder Doppelschaligkeit der Wand unterbrochen wird. Aus diesem Grund konnen
die Oberflachenimperfektionen jeglicher Art, die eine Temperaturverdnderung verursachen,
dargestellt werden. Diese Temperaturdifferenz an der Oberflache kann von der Infrarotka-
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mera aufgenommen werden. Dabei muss
der Reflexionsgrad p des Bauwerkes auf
ein Minimum begrenzt werden, was bei ei-
nem kihlen, strahlungsarmen Tag und der
Sonne abgewandten Himmelsrichtung der
Bauwerksseite der Fall ist.

lh

11111 Alle Hohllagen auf der SchalenauRenseite

wurden im Laufe der Untersuchung de-
tektiert und in einer Schalenabwicklung,
farblich abgestuft nach der prozentualen
Menge in m2 der Schéaden, pro Feld darge-

AR AN - 2 s stellt. Es zeigte sich eine Abhangigkeit der
Schadensbildung von der Windrichtung

Bild 4: Farbige Darstellung der Schadens- und Beanspruchung des Kihlturms mit
menge, oberer Bereich hohllagenfrei Regenwasser. In Bild 4 sind die Schaden

Grafik: Florian Bavendiek  in einer Schalenabwicklung dargestellt.

Der farbige Verlauf von gelb nach dunkel-

rot zeigt die FlachengroRRe in jedem Feld,

gestaffelt nach 20 % der Schadigungshohe. Dabei bedeutet z. B. der hellgelbe Ton eine

Schéadigung zwischen 5 % und 25 % und der dunkelrote Ton eine Schadigung zwischen
80 % und 100 %.

So konnte ein Zusammenhang zwischen der Beaufschlagung mit Regenwasser, die auf der
gesamten Schale bis zur Taille erfolgt, und dem starken Wind, der auf der West-Seite das nach
unten rieselnde Kihlwasser aus der Tasse bis zum Ring 60 hochwirbelt, festgestellt werden.
Diese Feststellung wurde wahrend der Untersuchungen verifiziert, da bei trockenem Wetter
mit viel Wind die Schale im Bereich Nord-Ost dennoch feucht bis nass beaufschlagt wurde.

3.2 Untersuchung der SchalenauBenseite eines Naturzugkiihlturms
in einem Kernkraftwerk

Im Jahr 2009 wurde die SchalenauRenseite eines 140 m hohen NaturzugkUhlturms entlang
einer Steigleiter augenscheinlich und betontechnologisch untersucht. Im naheren Umfeld der
Steigleiter wurden zahlreiche kleinere Betonabplatzungen festgestellt, die im Zusammenhang
mit der fortgeschrittenen Carbonatisierung des Betons und als Folge dessen einer Stahlkor-
rosion stehen.

Zur Feststellung und spéateren Verifizierung der Schaden wurde an der Meridianbahn 8 mit
der ALIMAG eine Befahrung und Begutachtung des handnahen Bereiches durchgefihrt. Da-
bei wurden einige Betonausbriiche infolge Bewehrungskorrosion festgestellt. Die Hohllagen
und Betonabplatzungen haben eine Grofse von ca. 0,01 m2 und liegen Uber der nah an der
Betonoberflache liegenden korrodierten Bewehrung, haufig in Form von herausstehenden
Bewehrungsbtgeln, vor.

Die Aufnahmen der Thermografie von den oben beschriebenen Bereichen wurden am Com-
puter ausgewertet und bewertet (Bild 5). Die gelben (helleren) Bereiche zeigen eine hohere
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Bild 5:  Exemplarische Auswertung an geschéadigter Meridianbahn 1
Foto und Grafik: Helena Eisenkrein-Kreksch

Temperatur der Schale an. Diese Bereiche sind, wie beschrieben, ca. 0,01 m2 grof3 und sind
hauptursachlich auf die Betonimperfektionen in der oberflaichennahe Zone zurlickzufihren.

Im rechten Teil von Bild 5 sind kleinflachige Be-
tonhohllagen und eine groRere Hohlstelle (runde
Markierungen) mittels Thermografie erkennbar.
Die Bewehrungsstdbe sind hier deutlich sicht-
bar. Die Betonoberflache zeigt jedoch noch keine
sichtbaren Imperfektionen. Das heifdt, dass die
Bereiche nur Hohllagen zeigen und noch keine
Betonabplatzungen vorliegen.

Fale

Die Ursache dieser Imperfektionen lag in den zu
8,,=18°C  nah an der Oberfliche liegenden Bewehrungsbii-
geln, die eine hohere Temperatur aufwiesen als
der umliegende Beton. Bild 6 zeigt die Ursache
dieser Darstellung. Auf der Grundlage dieses Be-
Bild 6:  Temperaturverlauf in den Bligeln ~ fundes ist davon auszugehen, dass Uber kurz oder
und Auftreten von Abplatzungen  lang bei allen Bereichen mit den nah an der Ober-
an der SchalenaulBenseite flache liegenden Bligeln Abplatzungen auftreten
Grafik: Helena Eisenkrein-Kreksch ~ konnen.

3.3 Untersuchung der Nachklarbecken eines Klarwerks

Die Betontrennwénde der Belebungs- und Nachklarbecken in einem Klarwerk wurden an ei-
nigen Stellen exemplarisch untersucht. Die Untersuchung erforderte ein Ablassen des Was-
sers und die AulBerbetriebnahme des Beckens. An den oberen, aus dem Wasser ragenden
Betonabschnitten wurden einige Schaden infolge Betonabplatzung festgestellt. Leider konn-
ten nicht alle Becken untersucht werden, da eine teilweise Stilllegung des Klarwerkes nicht
moglich ist.

Die schwere Zugénglichkeit der Beckenrander veranlasste die Betreiber, die Untersuchung
dieser auf Betonschaden mittels Thermographiemethode durchfiihren zu lassen. Mit entspre-
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chenden Eintragen in die Grundrisse der Becken konnte eine detaillierte Schadenskartierung
mit entsprechender Mengenermittlung erfolgen.

Fur die Durchfihrung der Prifung wurden sonnige Tage ausgewahlt, um die passive Thermo-
graphie mit der Zu- und Abwéarme des Betons aufgrund der Sonneneinstrahlung zu nutzen. An
den gesamten ca. 1,0-1,5 m aus dem Wasser ragenden Betonbauteilen der Belebungs- und
Nachklarbecken mit jeweiligen Kanalen wurden wahrend des Betriebes mittels Infrarotkamera
Aufnahmen der Betonoberflache durchgefihrt. Es wurden insgesamt ca. 24.000 Ifd. M. der
Betonoberflache untersucht.

Im Gegensatz zum o. g. Kihlturmbeispiel erfahren die zu prifenden Betonbauteile keine riick-
wartige Erwarmung durch die Nutzung. Die physikalischen Grundlagen missen daher auf
speziell diesen Fall angepasst werden. Entsteht infolge der Stahlkorrosion ein Luftspalt im
Beton weil die Bewehrung aufgrund der Korrosion um ein Vielfaches an Volumen zunimmt,
verlauft der Temperaturfluss nicht mehr linear. Bild 7 zeigt den Temperaturverlauf im Falle ei-
nes geringen Betonspaltes, der sich an der Betonoberflache nur in Form von nicht sichtbaren
Hohllagen abzeichnet. Wéhrend der Aufheizphase, wenn die Sonne auf das Bauteil scheint,
nimmt der Beton die Warmestrahlung auf, was mit einer Erhéhung der Bauteiltemperatur
einhergeht. Der lose Beton mit geringer Dicke erwarmt sich entsprechend schneller und stellt
sich somit warmer dar als die restliche Oberflache.

Bild 8 zeigt exemplarisch einen Bereich der Betontrennwand, die keine sichtbaren Schaden
aufweist, auBer einiger farblicher und struktureller Imperfektionen der Oberflache. Das War-
mebild zeigt, dass an dieser Stelle bereits groRflachige Ablésungen des Betongefliges vor-
handen sind. Diese Hohllagen kénnten sonst nur mit der Hammer-Tast-Methode detektiert
werden.

3  Temperatur der Betonoberflache
8y Temperatur im Kern des Betons

. 165°
15°C Bason
au_.ﬂ =15°C

Bild 7:  Temperaturverlauf im Beton bei einer infolge Bewehrungskorrosion entstandenen
Hohllage in der Aufwédrmphase Grafik: Helena Eisenkrein-Kreksch
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Bild 8: Gegentberstellung der WBK und des Echtbildes (roter Kasten)
Foto und Grafik: Helena Eisenkrein-Kreksch

Mit Hilfe der Thermografie konnten auf einer Flache von 24.000 m2 ca. 75 m2 Hohllagen und
Betonausbriche detektiert werden, die dann mit Lage und Bezeichnung in die Ausschreibung
aufgenommen werden konnten.

4 Fazit

Die Verifizierung zwischen den mit Hilfe der Thermografie detektierten Betonschadstellen und
den vor Ort in handnaher Untersuchung vorgefundenen Hohllagen zeigen eine deutliche Uber-
einstimmung auf. Bereiche, in denen durch Thermografie Schaden sichtbar gemacht werden
konnten, zeigen bei einer handnahen Bauwerksuntersuchung anschlieRend auch tatsachlich
vorhandene Hohllagen auf. Die handnahe Untersuchung einiger exemplarischer Bereiche des
Bauwerks ist jedoch zwingend erforderlich, um die richtigen Schllsse fir die Ergebnisse der
Thermografiemessung ziehen zu kénnen.

Gerade an Bauteilen, die nur schwer zugénglich sind, ergibt sich ein grofses Potential flr wei-
tere Forschungen auf dem Gebiet der Schadstellendetektion, um die Genauigkeit der Fehlstel-
lenart und der tatsachlichen Schadigung des Bauwerks darstellen und auswerten zu kénnen.

Im Hinblick auf die Mengenermittlung von Schadstellen dient die Thermografie bereits jetzt
als glinstiges Hilfsmittel bei groRflachigen und schwer zuganglichen Betonbauwerken. Die
Thermografie ist aber stets als begleitendes Hilfsmittel zu verstehen und ersetzt nicht die
Notwendigkeit einer handnahen Priifung durch den sachkundigen Bauwerksprifer.
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Weiher et al.: Spannstahlbewertung U-Bahnhof PoccistralRe

Messtechnische Bewertung des Zustandes
des spannungsrisskorrosionsgefahrdeten Spannstahles
des U-Bahnhofs PoccistralRe in Miinchen

Hermann Weiher', Katrin Runtemund', Christian Glomp?

Zusammenfassung: Im Minchner U-Bahnhof Poccistrae wurden in der Gewdl-
bedecke gekriimmte Stabspannglieder aus vergltetem Spannstahl St 110/135 ver-
wendet, die eine erhdhte Spannungsrissgefahr des Spannstahles aufweisen.

Im Rahmen dieses Beitrages werden die durchgeflihrten Ultraschalluntersuchun-
gen zur Detektion von Spanngliedbriichen vorgestellt. Es wird hierbei insbesonde-
re auf die wesentlichen, die Spannungsrissgefahr beglinstigenden Einflussfakto-
ren eingegangen und das Verfahren hinsichtlich seiner Eignung zur Bewertung des
Zustandes des Spannstahles bewertet.

Summary: Valuation of the condition of prestressing steel sensitive to stress
corrosion cracking of the subway station Poccistral3e in Munich. At the Mu-
nich subway station Poccistral3e, curved prestressing bars made of hot rolled pre-
stressing steel St 110/135 were used in the barrel-vaulted ceiling, which later were
found to be sensitive to stress corrosion cracking.

In the present contribution the ultrasonic testing of the prestressing bars for the
detection of stress corrosion cracking are presented. In particular, the most im-
portant influencing factors which increase the risk of stress corrosion cracking are
discussed and the method is evaluated with regard to its suitability for evaluating
the state of the prestressing steel.

Einleitung
1.1 Das Bauwerk

Der U-Bahnhof Poccistralie liegt auf der Strecke der U1 zwischen den Bahnhofen Goetheplatz
und ImplerstraRe. Die beiden Tunnelréhren wurden im Schildvortrieb mit Stahlbetontiibbings
in den Jahren 1974/1975 errichtet. Im Bereich des Bahnhofs wurden die beiden Tunnelréhren
mit insgesamt 31 Querstollen verbunden und auf 2 Stltzenreihen abgestitzt. Die Bahnhofs-
sohle wurde in einer 115 cm starken Stahlbetonplatte hergestellt. Die im Scheitelpunkt 30 cm
und im Randbereich 50 cm starken Tonnenschalen sind in Léangsrichtung beschréankt vorge-
spannt (s. Bild 1).

1.2 Spannungsrisskorrosionsgefahrdung des Spannstahles

Fur die Vorspannung der Gewodlbedecke kamen flr jede Tonnenschale 46 Spannglieder
aus warmgewalztem, gestrecktem und angelassenem Spannstahl St 110/135 und das

1 Dr., matrics engineering GmbH, Nymphenburger StralRe 20a, Minchen
2 Stadtwerke Minchen GmbH, Emmy-Noether-Strale 2, Minchen
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Langsschnitl Tunnelst. Gleis! u. 2 Querschnill Gleis1u.2

e
T 2 ®, N

Langsschnilt - Achse Bahnsteig

Bild 1: Herstellung des Bahnhofs Poccistral3e Pldne: Auszlige aus der Bestandsstatik;
Fotos unten: Christian Glomp; Grafik: Katrin Runtemund

11 x SpR 1 x Lunker/Fehler

Bahnstaigberaich
Bild 2:  Draufsicht Deckengewdlbe mit Verlauf der Spannglieder und Lage der bis 1978 fest-
gestellten Briiche Plan: Auszug aus [1]; Grafik: Katrin Runtemund
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Dywidag-Spannverfahren fir Einzelspannglieder rund, glatt mit 36 mm Durchmesser geméaf
Zulassungsbescheid [1], [2] zum Einsatz. In Bild 2 ist die Spanngliedgeometrie in der Drauf-
sicht dargestellt.

Aufgrund der hohen Anfélligkeit des verwendeten Spannstahls hinsichtlich wasserstoffindu-
zierter Spannungsrisskorrosion wurde die Zulassung fir den verwendeten Spannstahl [1] etwa
neun Monate nach Abschluss der Einpressarbeiten zurlickgezogen.

Bereits wahrend der Rohbauarbeiten wurde ein Spanngliedbruch infolge eines Materialfeh-
lers (Lunker) festgestellt. In den folgenden zwei Jahren nach Abschluss der Rohbauarbeiten
wurden insgesamt 9 weitere Spanngliedbriiche festgestellt, da sich der Mortelverschluss-
pfropfen der Spannnische (teilweise) l[0ste bzw. das Spannstahlende aus der Spannnische he-
rausgetreten war. Zwei weitere Spannstahlbriiche wurden mithilfe von Ultraschallprifungen
der Spannglieder entdeckt.

Die detektierten Brliche wurden durchweg durch Spannungsrisskorrosion mit Wasserstoff-
versprodung des Spannstahles hervorgerufen. Die Ultraschallprifungen waren Teil von
umfangreichen Untersuchungen, die zur Beurteilung des Bauwerkszustandes und der Kor-
rosionsgefahr durch das Materialprifungsamt der TU Minchen im Jahr 1977 durchgeflhrt
wurden und mithilfe derer eine ausreichende Tragsicherheit des Bauwerks nachgewiesen
werden konnte [3].

13 Sonderpriifung 2015/2016

Im Jahr 2011 wurde das Anklndigungsverhalten des Tonnendachs im Bahnsteigbereich des
Bahnhofs gemaR der Handlungsanweisung Spannungsrisskorrosion [4] rechnerisch durch die
Kénig und Heunisch Planungsgesellschaft mbH, Dortmund untersucht [5]. Das zugehorige
Rissbild fur die Regeltonnen ist in Bild 3 (rechts) dargestellt. Es konnte eine ausreichende
Resttragfahigkeit aller Tonnenschalen nachgewiesen werden. Zur friihzeitigen Erkennung von
Spanngliedbrichen wurden Sonderprifungen angeordnet, bei denen die Unterseite der Ton-
nenschale auf eine vermehrte Rissbildung hin zu untersuchen ist.

7z o Rissdoku 1877 ; .
- P . 1
| 7, Rissdoku 2015 et

Bild 3: Rissbild bei der Sonderprtifung (links) und des Ankiindigungsverhaltens (rechts)
Foto links: Christian Glomp; rechts: Auszug aus [2]; Grafik: Katrin Runtemund
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Im Rahmen der Sonderprifung wurde die Tapete der Tonnenschale entfernt. Es wurden hier-
bei schnell erste Risse sichtbar, wobei ein Teil dieser Risse bereits 1977 im Rahmen der
durchgeflihrten Untersuchungen angezeichnet worden war. Es zeigte sich, dass sich die Risse
z. T. verlangert haben, weitere sind hinzugekommen (s. Bild 3, links). Um den zukinftigen
Rissfortschritt zu dokumentieren, wurden die Risse mit einem Laserscan festgehalten.

Aufgrund der festgestellten Risssituation am Bauwerk stellte sich die Frage, ob letztere durch
weitere Spanngliedbriche bedingt waren. Zur Ursachenklarung wurden in der Folge Ultra-
schalluntersuchungen an zwei ausgewaéhlten Tonnenschalen durchgefiihrt, die nachfolgend
naher erlautert werden.

2 Ultraschallpriifungen
21 Verfahren und Zielsetzung

Bei der Ultraschallprifung wird der Prifkopf auf das Stabende aufgesetzt. In Bild 4 ist der
Messaufbau exemplarisch dargestellt.

Mithilfe eines piezoelektrischen Schwingers werden Schallimpulse in den Prifkorper einge-
leitet. Letztere werden an der Stabendflache (Bruchstelle oder Stabende) reflektiert. Durch
Messung der Laufzeit zwischen ausgesendetem und dem reflektierten und wieder empfan-
genen Impuls kann Uber die materialspezifische Ausbreitungsgeschwindigkeit des Schallsig-
nals die Lage T (= Tiefe) der Stabendflache ermittelt werden.

=]

Fall1: T=L - Spannglied intakt

Reflexion am Ende

Signal
ff—= {_'ﬁf u{
>

-

Fall2: T=<L - Bruch

Reflexion am Bruch

* T<L >
Bild 4: Ultraschallprifverfahren Fotos: Christian Glomp, Grafik: Katrin Runtemund
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Schallabstrahlung

Bild 5: Schallabstrahlung bei verpressten Spanngliedern Grafik: Katrin Runtemund

Durch Mehrfachreflexionen entstehen weitere Echos mit doppelter, dreifacher usw. Laufzeit.
Ein solcher hin- und herlaufender Ultraschallpuls wird zwar zunehmend gedampft, ist aber mit
verringerter Amplitude dennoch in den folgenden empfangenen Echosignalen deutlich sicht-
bar. Das erzeugte Schallfeld im Prifobjekt ist von der Priffrequenz, der Schallgeschwindigkeit
und der SchwingergréRe abhéngig.

Durch den Kontakt des Stabes mit dem umgebenden Verpressmortel kommt es zu einer
Schallabstrahlung in den angrenzenden Mortel und damit — je nach Injektionsgrad — zu einer
mehr oder weniger groRen Dampfung des Signals. So ist der Energieverlust des Ultraschall-
signals bei einem gut verpressten Spannglied (oder bei wassergeflllitem Hullrohr) deutlich
hoher als bei einem Spannglied mit Verpressfehlern (s. Bild 5).

Die Amplitude des reflektierten Schallsignals und damit die Reichweite des Messgerates sind
im Wesentlichen abhangig von folgenden Faktoren:

Q Ankopplung des Priifkopfes an den Stab (Oberfldchenbeschaffenheit),

Q Neigung und Einbettung der reflektierenden Endflache (Oberflachenbeschaffenheit, Nei-
gung der Endflachen),

Q \Verpresszustand des Spanngliedes,

Q Spanngliedgeometrie (Ldnge, Krimmung).

Insgesamt kann die Prifung somit drei Ergebnisse liefern:

Q Fall 1: T=L: Bei einem intakten Spannglied wird das Schallsignal am Stabende reflektiert,
d. h. die Lage der Reflexionsflache entspricht der Stablédnge L.

A Fall 2: T < L: Bei einem Bruch wird das Schallsignal an der Bruchflache reflektiert. Somit
ist die erfasste Entfernung der Reflexionsflache kirzer als die Spanngliedlange.

Q Fall 3: kein Echo: Sofern das Spanngliedende oder der Bruch aul3erhalb der Reichweite
des Signals liegen, kommt es zum Signalverlust. Eine Aussage Uber den Zustand des
Spanngliedes ist in diesem Fall nur flr den Bereich der Reichweite des Signals moglich,
sofern letztere bekannt ist.

Bereits bei den friiheren Untersuchungen durch das Materialprifungsamt wurde festgestellt,
dass insbesondere bei den langen Spanngliedern L > 10,0 m, d. h. bei etwa 22 % der Spann-
glieder, aufgrund der beschrénkten Reichweite des Verfahrens kein Echo empfangen werden
konnte. Es stellte sich somit die Frage, inwieweit das Verfahren insbesondere bei den langen
Spanngliedern geeignet ist, Briiche zuverlassig zu detektieren.
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2.2 Messumfang und Zielsetzung

Ziel der Ultraschalluntersuchungen war es, eine Aussage zur Bruchentwicklung seit 1977 in-
folge Spannungsrisskorrosion zu treffen. Ferner sollte die Eignung des Verfahrens geprUft
werden. Hierbei interessierte insbesondere, inwieweit mit einer Dunkelziffer an unerkannten
Briichen zu rechnen ist. Des Weiteren sollten die kritischen Bereiche mit erhohter Auftretens-
wahrscheinlichkeit von Brliichen sowie die Einflussfaktoren, die das Auftreten von Brlichen
infolge Spannungsrisskorrosion beginstigen, ermittelt werden.

Hierzu wurden zum einen Voruntersuchungen unter definierten Randbedingungen an einem
gekrimmten Stab und zum anderen Ultraschalluntersuchungen der Spannglieder an zwei aus-
gewahlten Tonnenschalen am Bauwerk durchgefihrt.

2.2.1  Voruntersuchungen

Zur Abschétzung der maximal erzielbaren Reichweite des Messgerates wurden Probemes-
sungen an einem unverpressten, gekrimmten Stab mit einer fir das Bauwerk charakteristi-
schen Geometrie unter definierten Randbedingungen durchgeflhrt.

In einem ersten Schritt wurden zur Abschatzung der maximal erzielbaren Reichweite die Stab-
enden optimal, d. h. eben sowie lotrecht zur Stabachse, vorbereitet. Unter diesen Bedingun-
gen konnten insgesamt drei Reflexionen erfasst werden, was einer max. Reichweite von ca.
11,4 m entspricht (s. Bild 6).

Da die Spannglieder bei den Messungen am Bauwerk nur einseitig von der Spannseite zu-
ganglich sind (Spannanker) und somit das gegentberliegende Spanngliedende nicht inspiziert
werden konnte, wurde der Einfluss einer etwaigen Neigung des Stabendes gegeniber der
Stabachse am Festanker untersucht.

Hierzu wurde bei der Prifung die Neigung des Stabendes schrittweise von 0°, 3°, 6°, 9° auf
15° erhoht (Bild 7). Der ermittelte Abstand T der Reflexionsflache ist in Prozent der Stablénge
tabellarisch dargestellt und soll die Messungenauigkeiten verdeutlichen. Es zeigt sich, dass

1TERE -

M Popten B

Bild 6: Ermittlung der maximalen Reichweite Grafik: Katrin Runtemund
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Echo1 | Echo2 | Echo3 Heigung &'
Langein[mm] | 3800 | 7600 | 11400 BTy ey
Erfasste Tiefe in % der Linge

Neigung in [Grad)| T/L | T/2'L | T/3L

1] % 100%: 100%

3 S, ) 100%

& L %% | k Echo

9 109% 109% k Echo =3 5“3‘*6‘ :"E‘

15 116% | k Echo | k Echo Loge =11.0M Loy =7.0m Ly, fehlerhaft

Bild 7:  Einfluss der Neigung der Stabendfldchen auf die Reichweite
Grafik: Katrin Runtemund

die Amplituden des reflektierten Signals mit zunehmender Neigung deutlich abnehmen. So ist
das dritte Echo nur fir Neigungen < 3° erfassbar. Bei einer Neigung zwischen 3 bis 6° sind nur
noch zwei Echos erfassbar, was einer Reichweite von ca. 7,6 m entspricht.

Bei Neigungen > 9° kommt es zu einer Streuung des Signals, so dass bereits beim ersten
Echo der Peak nicht mehr eindeutig ablesbar ist; die Entfernung zum Stabende ist somit nicht
eindeutig detektierbar.

2.2.2 Untersuchungen am Bauwerk

Die Untersuchungen am Bauwerk wurden im Zeitraum November/Dezember 2015 durchge-
fuhrt. Es wurden Messungen an insgesamt zwei der 31 Tonnenschalen durchgefihrt. Hierzu
wurden die Spannnischen der A-Verankerungen (Spannanker) freigelegt und die Stabend-
flachen in einen ebenen und zur Achse lotrechten Zustand versetzt (s. Bild 8). Nur bei zwei
der getesteten 46 Spannglieder je Schale waren beide Stabenden zugénglich, die Ubrigen
Spannglieder konnten nur von einer Seite geprtft werden.

o

Bild 8: Messung am Bauwerk (links), Ankopplungsfldche (rechts) Fotos: Christian Glomp
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Die Tonnenschale A7 (bzw. Tonne ,Verpressfehler”) wurde ausgewahlt, da der Spannstahl auf-
grund der z. T. langen Zeitdauer zwischen Vorspannen und Verpressen (z. T. > 150 Tage), des
laut der Untersuchungen des Materialpriifungsamtes schlechten Verpresszustandes sowie der
bereits vorhandenen zwei alten Brliche ein hoheres Bruchrisiko des Spannstahles aufweist.

Die Schale B26 (bzw. Tonne ,Riss”) wurde aufgrund des auffélligen Rissbildes (Querriss in
Gewdlbemitte, Schragrisse im Bereich der Stlitzenachse) gewahlt, welches gemaf’ der Unter-
suchung zum Ankindigungsverhalten auf einen Spanngliedausfall hindeutete.

3 Ultraschallpriifung am Bauwerk
31 Ergebnis der Messung

In Bild 9 ist das Ergebnis der Ultraschallprifung an den Tonnen A7 (,Verpressfehler”) und
B26 (,Riss”) dargestellt. Sofern ein Echo empfangen wurde, wurde die ermittelte Tiefe der
Endflache/Bruch farblich als rote/blaue Linie mit entsprechender Lange gekennzeichnet. Ein
Bruch wurde als weil3er Punkt markiert.

Bei der Tonne ,Verpressfehler” konnte insgesamt bei 18 der 44 gepriften Spannglieder ein
Echo detektiert werden. Hierbei sind vier der erfassten Echos auf Brliiche der Spannglieder
und 14 auf die Reflektion am Spanngliedende zurlckzufiihren. Bei einem der gebrochenen
Spannglieder ergab die Ultraschallprifung eine Reflektion bei 6,5 m, was in etwa der Spann-
gliedlange von 6,65 m entspricht. Aufgrund des Hervorstehens der Mutter wurde der Stab
dennoch als gebrochen beurteilt. Bei 13 der erfassten Echos und bei allen detektierten Bri-
chen liegen Verpressfehler vor.

Bei der Tonne ,Riss” konnte lediglich bei 13 der gepriften 46 Spannglieder ein Echo detek-
tiert werden. Nur zwei der insgesamt 44 getesteten Spannglieder weisen Verpressfehler auf.
Bei beiden Spanngliedern konnte ein Signal erfasst werden, wovon eines auf einen Bruch
zurlckzufuhren ist.

Es zeigte sich, dass das Bruchrisiko infolge Spannungsrisskorrosion ganz Wesentlich vom
Verpresszustand der Spannglieder abhangt.

3.2 Auswertung der Ergebnisse
3.2.1  Ermittlung der Reichweite

Aufgrund der groRen Anzahl an Messungen, bei denen kein Echosignal empfangen werden
konnte, wurden Untersuchungen angestellt, um die Reichweite der Ultraschallprifung am
Bauwerk abzuschatzen. Ziel war es, einen Bereich anzugeben, in dem bei einer , Nullmes-
sung” (kein Echo) das Spannglied als nicht gebrochen angenommen und somit als ,teilintakt”
Uber die ermittelte Lange bewertet werden kann.

In Bild 10 sind die empfangenen Echos fir die Tonnenschalen A7 ,Verpressfehler” (in rot) und
B26 ,Riss” (in blau) in Abhéngigkeit der Spanngliednummer angegeben. Zur Kennzeichnung
der Lage der A-Verankerungen wurden ferner die Kirzel B1, B2 fir die Bahnsteig- und G1,
G2 fur die Gleisseite verwendet (vgl. Bild 2). Sofern die Tiefe des Echos aufgrund der gegen-
Uber dem Rauschen sehr geringen Amplitude nur geschatzt werden konnte, sind die Spann-
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gliednummern mit einem Rahmen gekennzeichnet. Die Sortierung erfolgte mit zunehmender

Spanngliedléange.
der Untersuchungen des Materialpriifungsamtes ermittelten Verpressfehlerlangen in Prozent

Aufgrund der groReren Reichweite des Sendesignals bei Verpressfehlern sind die im Rahmen
der Spanngliedldnge angegeben.

Bild 9: Ergebnis der Ultraschallpriifung; Auszug aus [1]
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Bei den ungebrochenen Spanngliedern mit erheblichen Verpressfehlern (20-60 %) konnte bei
Stében mit Langen von bis zu 9,40 m (Nr. 5/ A7) ein Echo empfangen werden. Wie bereits
bei den Ultraschallprifungen im Jahre 1977 dokumentiert, wurde bei der Messung der langen
Spannglieder (L > 10 m) kein Echo empfangen.

Beim GroRteil der untersuchten Spannglieder ohne Verpressfehler wurde bei Stdben mit Lén-
gen < 7,40 m ein Echo empfangen. Die tatséchliche Reichweite des Ultraschallsignals liegt
somit deutlich unter der im Rahmen der Probemessung am unverpressten Stab ermittelten
Tiefe von 11,40 m. Es handelt sich hierbei um Stabe mit Verankerung im Bahnsteigbereich mit
vergleichbarer Geometrie/Krimmung. Der z. T. aufgetretene Signalverlust ist aller Voraussicht
auf die Ausbildung des Stabendes (Neigung, Einbettung) zurlickzufihren.

Insgesamt ist festzustellen, dass insbesondere fir die langen Spannglieder aufgrund der
Unsicherheiten bei der Ermittlung des tatsachlichen Verpresszustandes die Ausbildung des
Stabendes an der B-Verankerung (Neigung, Oberflachenbeschaffenheit, Einbettung) bzw. der
nur geringen Anzahl an untersuchten Spanngliedern eine pauschale Abschatzung der Reich-
weite des Schallsignals — und damit des Bereichs, in dem Brlche bei einer Nullmessung
ausgeschlossen werden konnen — nur eingeschrankt maoglich ist.

Insgesamt deuten die Messungen jedoch darauf hin, dass Briiche bis zu einer Entfernung von
etwa 7,0 m erfassbar sind. Zur Berlcksichtigung der oben genannten Einflussfaktoren wurde
angenommen, dass insbesondere bei gut verpressten Spanngliedern bei einer Nullmessung
ein Bruch bis zu einer Tiefe von 6,0 m von der A-Verankerung erfasst werden kann.
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Bild 11: Lage der Briiche im Querschnitt; Verpressfehlerrisiko
obere Teilbilder: Auszug aus [1]; Grafik: Katrin Runtemund
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3.2.2 Kritische Bereiche

In Bild 11 ist die Lage der korrosionsbedingten Spannstahlbriiche getrennt fir die obere, mitt-
lere und untere Spanngliedlage bezlglich der A-Verankerung (Entliftungsseite) dargestellt. Es
zeigt sich, dass die Brliche Uberwiegend im Bereich der Hochpunkte auf der Entliftungsseite
(abfallende Seite), d. h. in Bereichen, in denen Verpressfehler aufgrund des Verpressens vom
Tiefpunkt aus mit einer erhéhten Wahrscheinlichkeit zu erwarten sind, aufgetreten sind. Be-
glinstigt wird dies insbesondere auch durch den gegentber dem Spannglieddurchmesser von
36 mm kleinen Hullrohrinnendurchmesser von nur 45 mm.

3.2.3 Bewertung des Verfahrens

In Bild 12 ist zur Ubersicht die Lage der alten und neu detektierten Briiche aller Ton-
nenschalen als weiRer Punkt dargestellt. Die Reichweite des Signals ist in Prozent der
Lange jeweils hinsichtlich Lange und Geometrie fiir vergleichbare Spanngliedgruppen an-
gegeben und der erfassbare Messbereich grin hinterlegt dargestellt. In diesem Bereich
konnen Briche bei einer Nullmessung (kein Echo) mit grofser Wahrscheinlichkeit ausge-
schlossen werden.
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Bild 12: Bereiche innerhalb/aul3erhalb der Reichweite (griin/rot) der Ultraschallpriifung, Lage
der Spanngliedbriiche (weille Punkte) sowie kritischer Bereich (roter Rahmen)
Plan: Auszug aus [1]; Grafik: Katrin Runtemund

Betrachtet man die Gesamtlange aller 46 Spannglieder einer Tonne von etwa 400 m, so sind
mithilfe der Ultraschallprifung somit etwa 76 % der Gesamtlange erfassbar. Vergleicht man
die Lage der bisherigen Briiche, zeigt sich ferner, dass 15 (93 %) der 16 Briche im Bereich
der Reichweite liegen.

Der kritische Bereich der Hochpunkte, in denen Verpressfehler mit einer gréReren Wahr-
scheinlichkeit zu erwarten sind, ist in Bild 12 mit einem roten Rahmen markiert. Es zeigt sich,
dass der kritische Bereich zu 100 % erfasst wird.

Das Verfahren ist somit gut geeignet um Briche in den Risikobereichen zu erfassen.
4 Zusammenfassung und Fazit

In diesem Beitrag werden die zur Bewertung des Zustandes der Spannglieder der Gewolbe-
decke des Munchner U-Bahnhofs PoccistraRe durchgefiihrten Untersuchungen beschrieben
und ausgewertet. Ziel der Messungen war es, die Eignung und Aussagekraft des Ultraschall-
verfahrens hinsichtlich der Detektierbarkeit von Spanngliedbriichen zu prifen und den Spann-
gliedzustand neu zu bewerten.

Hierzu wurden Ultraschallprifungen der Spannglieder an zwei der 31 Tonnenschalen durchge-
fUhrt, wobei die Schale A7 aufgrund des schlechten Verpresszustandes der Spannglieder und
die Schale B26 aufgrund des auffalligen Rissbildes ausgewahlt wurden.

Mithilfe der Untersuchungen wurde eine Spanngliedlange von 6,0 m ermittelt, bis zu der
zuverlassig Brlche detektiert werden kénnen. Damit kdnnen die Spannglieder eingeteilt
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werden in ,Bruch”, ,intakt” und ,teilintakt”. Bei letzterem kann keine Aussage Uber den
Zustand des Spanngliedteils getroffen werden, der jenseits der Reichweite von ca. 6 m liegt.
Damit konnten insgesamt 76 % Spanngliedlange je Gewodlbetonne messtechnisch erfasst
werden.

In Tabelle 1 sind die Ergebnisse der Ultraschallprifung zusammengefasst. Es wurden insge-
samt funf Spanngliedbrliche, davon vier (+zwei alte Brliche) in der Tonnenschale A7 und ein
Bruch in der Schale B26 detektiert. 100 % der Brliche traten bei Spanngliedern mit nachge-
wiesenen Verpressfehlern (Hohlrdume) auf. Hohlstellen bilden sich bei gekrimmten Spann-
gliedern vorwiegend im Bereich des Hochpunkts und dabei bevorzugt auf der in Verpressrich-
tung abfallenden Seite aus. In diesen Bereichen traten auch insgesamt 15 (davon finf neu)
von 16 (davon finf neu) Spanngliedbriche auf. Diese Bereiche konnten zu 100 % durch die
Messungen erfasst werden.

Tabelle 1: Ergebnis der Ultraschallpriifung

Ort Messung Zustand der Spannglieder
Echos Kein Echo | intakt Bruch teilintakt

Tonne B26 , Risse” 13 33 19 1 26

Tonne A7 ,Verpressfehler” |18 26 19 6 21

Das Verfahren ist somit geeignet, um Briiche infolge Spannungsrisskorrosion insbesondere in
den Risikobereichen zu detektieren.

Es zeigte sich, dass das Bruchrisiko infolge Spannungsrisskorrosion ganz Wesentlich vom Ver-
presszustand der Spannglieder abhangt. Es kann somit nicht ausgeschlossen werden, dass
im Laufe der Zeit innerhalb jedes unverpressten Spanngliedabschnitts ein Spannstahlbruch
eingetreten ist.

Aufgrund der fehlenden Kenntnis tber den Verpresszustand des Spanngliedes im Bereich des
Bruches lasst sich nicht beurteilen, ob eine (Teil-)Rlckverankerung der Spannkraft bei einem
Bruch erfolgte. Es wurde daher empfohlen mindestens alle gebrochenen Spannglieder sowie
alle Spannglieder mit Verpressfehlern, sofern sie nicht durch Messung als intakt eingestuft
wurden, bei der statischen Nachweisflihrung als ausgefallen zu bewerten.
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Baubegleitende Zustandsiiberwachung von Briicken

Max Kading', Marc Wenner', Steffen Marx?

Zusammenfassung. Die Bauwerkslberwachung begleitend zu einem Baupro-
zess zur Absicherung kritischer Zusténde ist ein Zweck des Monitorings. Dabei
spielen nicht nur die Bauprozesse bei der Errichtung bzw. bei Sanierung/Um-
bau am bestehenden Bauwerk selbst eine Rolle, sondern auch Bautatigkeiten
im Umfeld des Bauwerks. Anhand von zwei Beispielen sollen die Moglichkeiten
und Grenzen des Monitorings im Zusammenhang mit der baubegleitenden Uber-
wachung veranschaulicht werden. Das erste Beispiel (Allerbriicke) behandelt die
Bestandssicherung und das zweite Beispiel die Uberwachung beim Neubau (Au-
rachtalbricke).

Summary: Monitoring of the condition of bridges during the building phase.
A purpose of monitoring is the supervision of a construction during a construction
process in order to secure critical states. Beside the processes involved in the erec-
tion or refurbishment/reconstruction of a construction itself, also the building activi-
ties in the surroundings of the site can be of importance. Using two examples, the
possibilities and limitations of the monitoring in connection with the accompanying
supervision of a construction are illustrated. The first example (Aller bridge) treats
about securing an existing structure and the second example about the monitoring
at a new building (Aurachtal bridge).

1 Die baubegleitende Zustandsiiberwachung als ein Zweck des Monitorings

Unter Monitoring wird im Bauwesen eine systematische und kontinuierliche Uberwachung
von Bauwerksreaktionen und/oder der einwirkenden GroRen mittels eines automatisierten
Messsystems Uber einen gewissen Zeitraum verstanden [1]. Im Zusammenhang mit dem Bri-
ckenbau kénnen verschiedene Anlasse und Zwecke des Monitorings definiert werden. Diese
wurden ausfuhrlich in [1] dargestellt und erlautert. Die baubegleitende Zustandsiberwachung
ist ein spezifischer Zweck des Monitorings.

Die Uberwachung von Bauprozessen stellt sowoh! hinsichtlich der Gewahrleistung der
Qualitat bei der Erbringung von Bauleistungen als auch hinsichtlich der Absicherung kriti-
scher Bauzustande eine wichtige Aufgabe dar. Klassischerweise erfolgt die Uberwachung
durch einfache Sichtprifungen oder durch etablierte Methoden aus der Geodasie. Bei
komplexeren Bauvorhaben kommen bei Bedarf die Methoden des Monitorings mit den
entsprechenden technologischen Mdéglichkeiten zur Anwendung. Je nach Baumafinahme
kénnen die Ziele fir eine messtechnische baubegleitende Uberwachung sehr unterschied-
lich sein. Im Folgenden wurde eine Kategorisierung vorgenommen (siehe auch Bild 1).

1 Dipl.-Ing., Marx Krontal GmbH Beratende Ingenieure, Hannover
2 Univ.-Prof. Dr.-Ing., Institut fir Massivbau, Leibniz Universitat Hannover
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Baubegleitende (berwachung |

Typ der Baumalinahme
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Regelung von
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Uberwachung der
Zustandsantwicklung
“Passi”

Bautatigkeit in der Mahe

Bild 1:  Ziele einer baubegleitenden Uberwachung Grafik: Marc Wenner

1.1. Ziel 1: Uberwachung der Zustandsentwicklung (passive Uberwachung)

Durch die sich stéandig &ndernden rdumlichen und zeitlichen Zusténde zahlt die Bauphase hin-
sichtlich der Einsturzgefahr zu der risikovollsten Zeit im Leben einer Briicke. Dieses Risiko
betrifft sowohl die Bauprozesse bei der Errichtung bzw. Sanierung/Umbau am bestehenden
Bauwerk selbst, als auch Bautatigkeiten im Umfeld des Bauwerks, beispielsweise bei unterir-
dischen Arbeiten oder Abrissarbeiten in der Nahe des Bauwerks.

Gerade bei komplexen Tragwerken, Bautechnologien oder Randbedingungen kann es erfor-
derlich werden, die (ibliche visuelle bzw. geodatische Uberwachung des Baus durch ein spe-
zifisches Monitoring zur Uberwachung der Zustandsentwicklung des Bauwerks oder der Bau-
behelfe zu erganzen. Diese Uberwachung ist im Gegensatz zur ,aktiven” Uberwachung im
Sinne des Ziels 2 als eine ,,passive” Uberwachung zur Bewertung des Zustands von Bauteilen
oder eines ganzen Bauwerks zu verstehen. Durch eine Uberwachung kritischer Einwirkungen
(z. B. Baugrundsetzungen, Temperatur) oder kritischer Bauwerksreaktionen (z. B. hoch ausge-
lastete Querschnitte in der Statik, Krafte in temporaren Ankern) konnen aufféllige Zustandsent-
wicklungen erkannt werden und somit die Unversehrtheit des betrachteten Bauwerks durch
eine friihe Detektion und Reaktion abgesichert werden. Dies erfordert jedoch eine sorgféltige
Planung der MaRnahme, die Festlegung von Grenzwerten und eine eindeutige und konkre-
te Definition der Schnittstellen und Verantwortlichkeiten in der Informationskette sowie der
anschlielenden MaRRnahmen. Die Aufbereitung der Messdaten und der Grenzwertvergleich
erfolgen unmittelbar nach der Erfassung und missen auch bei der Verarbeitung grof3er Da-
tenmengen in kurzer zeitlicher Folge gewahrleistet sein. Ein Beispiel wird im Rahmen dieses
Beitrags vorgestellt (siehe Beispiel 1). Es sei angemerkt, dass diese passive Uberwachung
auch zur Dokumentation/Beweissicherung der in der Bauphase auftretenden Einwirkungen
(z. B. im Sinne der DIN 4150-3 [2]) eingesetzt werden kann.

1.2 Ziel 2: Regelung von bautechnologischen Prozessen (aktive Uberwachung)

Bei einer Baumalinahme (Neubau, Sanierung, Verstarkung oder Rickbau) kann es durch die
gewahlte Bautechnologie oder durch die eingesetzten Komponenten erforderlich werden,
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den Prozess durch eine messtechnische Begleitung zu regeln. Die erfassten Werte werden
(_i_irekt vom Bedienungspersonal als RegelungsgréRe eingesetzt. Dies wird hier als , aktive”
Uberwachung definiert. Typische Beispiele sind:

Q Einstellung der Vorspannkraft von Spanngliedern oder Ankern (direkte Messung der
Kraft),

Q Verschub oder Taktschiebeverfahren (synchrone Messung des Wegs an den verschiede-
nen Gleitstellen),

Q  Anheben/Absenken von Uberbauten (Messung der Pressenkraft),

QO Temperaturiiberwachung (SchweiRen von Bauteilen oder Schienen, Uberbautemperatur
bei der Betonage integraler Brlicken).

Die Zielwerte fur diese Regelungsgrofien werden durch den Planer gemacht und missen
auf der Baustelle erreicht werden. Je nach Aufgabe werden diese Messungen entweder
direkt von der Baufirma oder von Spezialdienstleistern fir Bauwerksmessungen durchge-
fihrt. Die Messdaten mulssen in situ in einer praxistauglichen Darstellung zur Verfliigung
gestellt werden und kénnen somit fiir die Uberpriifung der Vorgaben herangezogen wer-
den.

Je nach Komplexitat erfolgt die Regelung in Kombination mit der ,passiven” Uberwachung
zur Verfolgung der Zustandsentwicklung von weiteren Tragwerksreaktionen. Diese Messer-
gebnisse werden dann nicht als Regelungsgrof3e eingesetzt, bei unplanméafligem Verhalten
kann aber der Prozess unterbrochen werden. Ein Beispiel wird im Rahmen dieses Beitrags
vorgestellt (siehe Beispiel 2).

13 Grenzen der baubegleitenden Uberwachung

Die begleitenden Messungen ermaoglichen eine deutliche Anhebung des Sicherheitsniveaus
beim Bau einer Brlicke, das Restrisiko kann jedoch nicht eliminiert werden. Beim Einsatz von
Messungen im Rahmen einer baubegleitenden Uberwachung (insbesondere im Sinne des
Ziels 1) mussen folgende Grenzen des Monitorings bekannt sein:

a Die MessgroRen, die Messstellen und deren Umfang werden im Rahmen einer Planung
auf Basis von rechnerischen Annahmen (Baugrundverhalten, Materialverhalten, statisches
System) und von Prognosen festgelegt. Ob kritische Zustandsanderungen zuverlassig er-
kannt werden kénnen, hangt demnach mafgeblich von der Fachkunde der Beteiligten in
dem individuellen Fall ab.

Q Kritische Zustdnde oder Versagen muissen mit ausreichender Vorankindigung sowohl
betrags- als auch zeitméaRig detektierbar sein, um eine ausreichende Reaktionszeit zur
Umsetzung von Folgehandlungen zu ermdglichen.

Q Bei Messungen mit automatischer Meldung von Grenzwertlberschreitungen missen
sowohl das technische System (Sensoren, Messanlage, Alarmierungssystem) als auch
die menschliche Handlungskette eine sehr hohe Verflgbarkeit aufweisen und redundant
ausgebildet werden.
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2 Beispiele

Im Folgenden werden zwei Beispiele vorgestellt, die jeweils eine der beschriebenen Ziel-
stellungen behandeln und die Erfahrungen der Autoren bei der praktischen Umsetzung im
Brickenbau darstellen.

21 Beispiel 1:
Monitoring an der Allerbriicke im Zuge des parallelen Ersatzneubaus

Die Eisenbahnbricke Uber die Aller bei Verden Uberfihrt die Strecke von Wunstorf nach Bre-
merhafen. Das ehemalige Bauwerk bestand vor der BaumaRRnahme aus einer Vorlandbriicke
als massiver Mauerwerksbogen und einer als Stahlkonstruktion ausgebildeten Strombricke
(siehe Bild 2) [1].

Die 1847 errichteten Pfeiler und Wider-
lager und 1860 hergestellten Gewdlbe
aus Ziegelmauerwerk wiesen vorrangig
alterungsbedingte und durch Feuchtigkeit
hervorgerufene Schaden auf. Nach unter-
schiedlichen Untersuchungen und Erttich-
tigungsmalnahmen wurde der Ersatzneu-
bau des Bauwerks beschlossen. Die Trasse
Bild 2:  Ehemalige Allerbriicke vor dem Ersatz-  wurde daflir um ca. 13,8 m parallel zur be-

neubau Foto: Gustav Richard  stehenden Gleislage verschoben und der
Neubau unmittelbar neben der bestehen-
den und unter Betrieb befindlichen Bricke
ausgefuhrt (siehe Bild 3).

Die erforderlichen Tiefgriindungsarbeiten
und Rammarbeiten im Zuge der Baugru-
benherstellung fir den Neubau mussten
angrenzend an die bestehende Konstruk-

e 3 - A --“'ﬁ . ™ tion durchgefiihrt werden. Wegen des
Bild 3: Allerbriicke nach Fertigstellung des in Summe schlechten Zustands des Be-
Ersatzneubaus in paralleler Lage standsbauwerkes und der Unsicherheit

Foto: Erich Schwinge hinsichtlich der genauen Lage von dessen

Grlndung war mit einer Degradation des

Zustands des Tragwerkes und mit Aus-

wirkungen auf die Gesamtstandsicherheit zu rechnen. Zur Gewahrleistung eines sicheren

Eisenbahnbetriebes wéhrend der Bauzeit waren besondere MalRnahmen erforderlich. Als

mogliche Ursachen fir eine Zustandsdegradation und fir die Beeintrdchtigung der Standsi-

cherheit wurden das Auftreten gréoRerer Setzungen und die Einleitung von Erschitterungen

in das Tragwerk identifiziert. Das Erreichen eines kritischen Zustands wirde sich durch das

Auftreten von Setzungen und durch die Neubildung oder Offnung bestehender Rissen &u-

Bern. Durch diese Erscheinungen war ein ausreichendes Vorankindigungsverhalten gege-

ben. Es wurde entschieden, ein Monitoring im Sinne einer baubegleitenden Uberwachung
durchzufihren.
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Bild 4:  Prinzipdarstellung der Mal3nahmen Grafik: Marc Wenner

Das erarbeitete Monitoringkonzept sah sowohl eine regelmaRige und gesamthafte Uberprii-
fung des baulichen Zustands als auch eine kontinuierliche Uberwachung der besonders ge-
fahrdeten Bereiche mittels eines elektronischen Messsystems vor. Daflir wurden folgende
MaRnahmen vorgesehen (siehe auch Bild 4):

Q Erschitterungsmessungen (E) mittels triaxialer Schwinggeschwindigkeitssensoren wah-
rend des Einbringens von Verbauten zur Meldung unzuléssiger Erschitterungen (tem-

porér),

a Setzungsmessungen (S) an den durch Grindungsarbeiten beeinflussten Pfeilern des
Bauwerks mittels Schlauchwaagen zur Detektion von Setzungsunterschieden, siehe auch

Bild 5,

0 Uberwachung der gefahrdeten Bogenbereiche mittels Laserdistanzsensoren (R) zur De-
tektion neuer Risse oder von Rissoffnungen,

Q Uberwachung der Relativverschiebungen zwischen den Stirnwénden (L), um kritische
Verformungszustande zu erkennen.

Es handelt sich bei diesem Monitoringprojekt um ein Mess- mit Alarmierungssystem, bei
dem bei Grenzwertverletzungen automatische Nachrichten per SMS bzw. E-Mail gemaf ei-

Draufsicht - Allerbriicke

Bild 5: Messlayout Allerbriicke im Bereich des Widerlagers Nord beispielhaft fiir die Mal3-

nahme S

Grafik: Marc Wenner
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ner im Vorfeld definierten Meldekette versendet werden. Es wurde ein dreistufiges Konzept
mit Informationswerten, Warnwerten und Alarmwerten gewahlt. Da zusatzlich zu den zu er-
wartenden Auswirkungen aus der Baumafinahme die Sensoren auch das Regelverformungs-
verhalten des Bauwerks erfassen (vorwiegend aus Temperatureinflissen), wurde zur Festle-
gung der Grenzwerte ein Probebetrieb der Messanlage von einem Monat gewahlt. In diesem
Messzeitraum kdénnen auch Fehler der Messanlage detektiert und beseitigt werden. Je langer
dieser Probebetrieb gewahlt wird, desto weniger Fehlermeldungen treten in der ersten Zeit
der relevanten Messungen auf. Grundsétzlich wird ein Zeitraum von mindestens 3 Monaten
fUr den Probebetrieb empfohlen.

Die Informationsstrategie ist bei solchen Vorhaben ein wichtiger Schlissel fiir den Erfolg des
Monitorings. Neben der Nachricht, dass ein Grenzwert lUberschritten wurde, muss auch die
Moglichkeit eingerdumt werden, den Verlauf des Messsignals — auch im Vergleich zu den
anderen Sensoren — zu konsultieren. Durch das Einstellen einer Webplattform konnten die
Beteiligten die Verformungs-Zeitverlaufe Uberprifen und den Trend Uber den letzten Tag, Uber
die letzte Woche sowie Uber den letzten Monat feststellen. Auch dadurch konnten Fehlalarme
(z. B. durch das Verdecken des Laserstrahls oder durch Flissigkeitsverlust in der Schlauch-
waage) erkannt werden.

Am Beispiel der gemessenen Setzungen soll der Mehrwert des Monitorings in diesem Fall
gezeigt werden. Eine kritische Bauphase waren die Arbeiten im Bereich des bestehenden
Widerlagers. Fir den Neubau des Widerlagers mussten die Schragfligel getrennt und die
Grindung durchbohrt werden. Die Verldufe der Setzungen bei den Schlauchwaagenmess-
punkten AS05 bis AS11 (vgl. Bild 5) sind in Bild 6 dargestellt. Durch die Abbrucharbeiten und
durch die Herstellung der Tiefgrindung des neuen Widerlagers traten Setzungen von bis zu
10 mm auf der Ostseite des Widerlagers auf. Durch die automatische Information wurde die

& .
=3 1 PR - | —asn
L i = e~y o, pa s
= .2 M A T -
.
e Abbrucharbeiten Filgel
T Ostseite Herstellung Verbau Hinterfillbereich ', l ASDE
2.:. [_ =S| b L it :r___% —— 1
0 W’é P et —— ot 4507
2 : s A e | ASOE
! Kl R A
44 Plahiherstetung und et gy
| i | |
6 Durchibohren der Fiigelgrindung . Herstallung der Plahlkopfplatte
3] | | . und Widedager
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Bild 6: Ergebnisse der Setzungsmessungen im Bereich des Widerlagers Nord und Zuord-
nung der Ereignisse Grafik: Marc Wenner
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Bautiberwachung tiber das Einsetzen der Setzungen benachrichtigt. Durch die visuellen Uber-
prifungen vor Ort und die Verfolgung des Trends auf der Webplattform konnte jederzeit ein-
geschétzt werden, ob es sich um ein erwartetes Verhalten oder um einen kritischen Zustand
handelt. Nach der Feststellung der Konsolidierung des Zustands wurden die Grenzwerte neu
angepasst, um die Alarmkette neu zu konfigurieren und neu einsetzende Verformungen auto-
matisch zu erkennen.

Das durchgefiihrte baubegleitende Monitoring beim Neubau der Allerbriicke war fir die Beur-
teilung der Zustandsentwicklung des bestehenden Bauwerks bei den verschiedenen Phasen
von groRer Bedeutung. Durch die automatische Benachrichtigung im Falle von Grenzwert-
Uberschreitungen konnte eine prazise und zielfihrende Beurteilung des Zustands durch die
Bauliberwachung erfolgen. Das Monitoring ist aber als zusatzliches Werkzeug in der Uberwa-
chung zu verstehen, da selbst ein sehr umfangreiches Monitoring nur die Punkte Gberwacht,
die zuvor als Gefahrenpunkte erkannt wurden. Das Monitoring ist in diesem Falle eine wert-
volle Erganzung zur visuellen Begutachtung.

Wichtig bei der Konzeptionierung des Monitorings ist, dass die moglichen kritischen Zustéan-
de und deren Voranklndigung im Vorfeld erkannt werden und dass die Messinstrumente so
verteilt werden, dass die Vorankindigungserscheinungen erfasst werden kénnen. Weiterhin
ist der Definition der Grenzwerte und der Informationskette bei Grenzwertiberschreitungen
groRe Aufmerksamkeit im Zuge der Planung zu schenken.

Zusétzliche Informationen konnen den Quellen [1] und [3]-[5] enthommen werden.

2.2. Beispiel 2: Absicherung kritischer Bauzustande bei der Errichtung der
semi-integralen Aurachtalbriicke

Die Aurachtalbricke Uberflhrt die Haupt-
strecke Nordbayerns von Nurnberg nach
Wirzburg zwischen den Bahnhofen Hagen-
blchach und Emskirchen Uber das Tal der
Mittleren Aurach. Bereits in 1865 wurde das
erste Bauwerk fir den eingleisigen Verkehr : -
in Betrieb genommen und trotz der widrigen F SR M
Untergrundverhaltnisse als ein 3-feldriges  Bild 7:  Bauwerk von 1865 mit Fischbauchtrdgemn
Viadukt mit Paulitragern als Uberbaukonst- (Paulitrdgern) im Bauzustand Foto: [6]
ruktion hergestellt (s. Bild 7) [6]. Die Bahn-
linie wurde von vornherein fir den zweiglei-
sigen Ausbau konzipiert und bis Ende 1892
um drei weitere Fischbauchtréager erweitert.
Nach etwa 70 Jahren Betriebszeit wurden
die alten Trager durch die bis vor kurzem
noch unter Betrieb stehende Vollwandtra-
gerkonstruktion ersetzt (siehe Bild 8).

Aufgrund der schwierigen Baugrundver-  Bild 8: Bauwerk von 1936 mit Vollwandtrdgern
haltnisse mussten die alten Damme immer unter Betrieb Foto: [6]
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Bild 9: Neubau im Bauzustand mit alter Briicke von 1936 im Hintergrund  Foto: Max Kading

wieder aufwéndig saniert werden. Um eine dauerhafte Linienverbesserung zu erzielen, wurde
aufgrund der hohen Bedeutung der Verbindung im Streckennetz der DB ein Neubau geplant.
Der Entwurf fir das neue Bauwerk entstand im Zuge eines europaweiten Planungswettbe-
werbes. Der Vorschlag einer semi-integralen Spannbetonkonstruktion mit einer Gesamtlange
von 530 m Uberzeugte durch eine architektonisch und technisch-konstruktiv hochwertige Um-
setzung. Der Uberbau wurde als ein tiber 11 Felder durchlaufender Spannbetonplattenbalken
geplant, der mit allen Pfeilern sowie mit dem Widerlager in Achse 10 (Widerlager Firth) mo-
nolithisch verbunden ist (siehe Bild 9 und Bild 10). Nur in Achse 120 wurde eine Bewegungs-
fuge zwischen dem Uberbau und dem Widerlager angeordnet.

Durch die monolithis.(':he Verbindung zwischen Uberbau und Unterbauten erzeugen die Langs-
verformungen des Uberbaus aus Temperaturanderungen, Kriechen und Schwinden grol3e

@O ® ©® ® © ® ® © ® 6O

o Jubsisrichiung T8 F, KM
= s I [ e
— - —
wm fJ J'J fJ f‘ J'Jg!mme "J J'J fJ f' wm
530 m

Bild 10:  Ansicht des Neubaus und Anordnung der Messstellen (Auszug fir diesen Beitrag)
Grafik: Max Kéding
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Zwangsschnittgrofien in den Pfeilern, die mit zunehmendem Abstand vom Ruhepunkt des
Tragwerkes in Achse 10 groRer werden. Diese Effekte werden umso kritischer, je geringer
die Pfeilerhdéhen durch das steigende Gelédndeprofil in Richtung Achse 120 ausfallen. Um die
Zwangskrafte auf ein beherrschbares Mal} zu reduzieren, wurde fir die Bauausfihrung ein
Vorgehen gewahlt, welches bereits in ahnlicher Weise bei der Errichtung der Scherkondetal-
briicke erfolgreich eingesetzt wurde [7], [8].

Die Herstellung des Uberbaus der Au-
rachtalbriicke erfolgte von einem in Ach-
se 120 temporar eingerichteten Festpunkt
in Richtung des Widerlagers in Achse 10
(siehe Bild 10). Durch die Anordnung von
zusatzlichen temporaren Spanngliedern
zwischen dem Endquertrager des Uber-
baus und einem Verankerungsbalken hin-  Bild 11: Temporéare Lédngsfesthaltung und Anord-
ter der Kammerdecke des Widerlagers nung der Messstellen in Achse 120
wurde die bauzeitliche Langsfesthaltung Grafik: Max Kading
sichergestellt (siehe Bild 11). Der Veran-

kerungsbalken wurde mit Pressen gegen

die Kammerdecke abgestltzt, so dass in verschiedenen Bauzustanden durch Anfahren oder
Ablassen der Pressen eine horizontale Ausrichtung des Tragwerks ermdglicht wurde. Das
endgultige Tragsystem wurde erst mit dem Llckenschluss zwischen Achse 10 und 20 und
gleichzeitigem Festpunktwechsel hergestellt.

Da die Vielzahl der Einflussparameter aus dem Materialverhalten, den Baugrundverhaltnissen
bzw. den Einwirkungen &uf3erst komplex ist und deren Auswirkungen trotz sorgfaltiger Pla-
nung nicht vollstéandig prognostiziert werden kénnen, wurde durch das Eisenbahnbundesamt
eine Uberwachung der tatsachlichen auftretenden Verformungen und ein Vergleich mit den
berechneten Werten gefordert. Diese Forderung bezieht sich sowohl auf den Zeitraum der
Errichtung des Bauwerks als auch auf die ersten Betriebsjahre. Das erarbeitete Monitoring-
konzept beinhaltet daher sowohl baubegleitende Maflinahmen als auch ein umfangreiches
Dauermonitoring. Aus dem beschriebenen Bauablauf ergaben sich im Wesentlichen zwei kriti-
sche Bauzustéinde, die eine begleitende messtechnische Uberwachung erforderlich machten:
a) die Herstellung und Einrichtung des temporaren Festpunktes und b) der Festpunktwechsel.

Bei der Herstellung des temporaren Festpunktes wurde das erste Uberbaufeld um ein defi-
niertes Mal} an die Kammerdecke des Widerlagers herangezogen, um eine planmafige Vor-
verformung des am Uberbau bereits angeschlossenen Pfeilers in Achse 110 einzustellen und
so den Verkirzungen aus Kriechen und Schwinden im Endzustand entgegenzuwirken. Zur
Uberwachung dieses Vorganges wurden eine Verformungsmessung (F) mit einem potentio-
metrischen Weggeber in der Bauwerksfuge zur Erfassung der Langsverschiebungen und eine
Kraftmessung (KM) zwischen dem Verankerungsbalken und der Kammerdecke zur Uberwa-
chung der eingeleiteten Zugkréfte geplant (siehe Bilder 10 und 11).

In den Vorgaben der statischen Berechnungen wurde eine Vorverformung von 75 mm vor-

gesehen. In Bild 12 ist zu erkennen, dass dieser Verformungswert in mehreren Schritten
eingestellt wurde (Rickziehen im Zeitraum September/Oktober 2015). Durch eine Kraft von
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0.0
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Bild 12: Darstellung der Verschiebungs- und Kraftmessung in Achse 120 (ber die gesamte
Bauzeit Grafik: Max Kéding

2 MN konnte eine Verschiebung von etwa 70 mm erreicht werden (siehe Auszug rechts in Bild
12). Im Anschluss wurde der Uberbau gegen den Distanztrager zwischen Endquertrager und
Kammerdecke vorgespannt und eine zusatzliche Verformung von 5 mm realisiert, so dass der
geplante Weg von 75 mm erreicht wurde. Die Unverschieblichkeit des Bauwerks ist durch den
vorgespannten Zustand wahrend der gesamten Bauzeit gewahrleistet.

Vor dem Festpunktwechsel wurde Ende Juli 2016 das nahezu vollstandig errichtete Tragwerk
durch ein erneutes Anfahren der Pressen ausgerichtet, um dem Kriechen und Schwinden al-
ler weiteren Pfeiler entgegenzuwirken. Die erforderliche Verschiebung wurde in Abhéngigkeit
der Bauwerkstemperatur vorgegeben, welche in einem entsprechenden Messquerschnitt (TB)
durch im Beton eingelassene Temperatursensoren erfasst wurde (siehe Bild 10). Auch in die-
sem Fall konnte durch die Kraft- und Verschiebungsmessung der vorgegebene Wert nachge-
wiesen werden. Nach den Bewehrungsarbeiten erfolgte Ende August 2016 die Betonage des
letzten Uberbauabschnittes (zwischen den Achsen 10 und 20) und der Festpunktwechsel. Bei
diesem Bauzustand bestand die Gefahr, dass in dem noch jungen Beton unplanmaéfige Zwangs-
belastungen infolge der Verschiebungen des freien Uberbauendes (Achse 20) durch Tempera-

Festigkeitsmessung (FM) @

/Rimtung der Betonage

Langenmessung (LV)

Bild 13: Darstellung des letzten Bauabschnittes und Anordnung der Messstellen in Achse 10
Grafik: Max Kéding
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Festighait [Mimm?] Temperatur ["C] Verschiebung [mm] Kraft [MN
a0 ) B0 1.5 15.C
Betonfestigheit |
25 | Batonternperatur | 50
| | 1.0 10.C
20 4 | an [ . 1. Ablassen
i 1 | 2. Ablassen
15 | 30 0.5 3. Abtassen | | 20
10 | 20
1 0.0 - 1 0L

5 {10 Langsverschiatung [Achse 10)
| | Kraft am temp. Festpunid

0000 0200 0400 ODEDD  DEDD  10:00 16:00 20:00 00:00 O4:00 08200 1200 16:00
Zeit [hh:mm] Zedl [hhcmm

Bild 14: Betonfestigkeit und -temperatur des Frischbetons (links); Langsverschiebung
zwischen Achse 10 und Achse 20 sowie Kraftmessung am temporéren Festpunkt
(rechts) Grafik: Max Kéding

turschwankungen des fast 500 m langen Uberbaus auftreten. Dartber hinaus war fiir die Um-
lagerung des statischen Systems eine ausreichende Festigkeit des Frischbetons erforderlich.
Der Fokus dieser Messungen lag daher auf der Uberwachung der Entwicklung der Frischbeton-
festigkeit (FM) und der Langsverschiebung zwischen Widerlager und Uberbauende (LV) (siehe
Bilder 10 und 13). Die Frischbetonfestigkeit wird auf Grundlage einer Ultraschalllaufzeitmessung
und eines rezepturabhangigen Werkstoffmodells ermittelt. Die Tauchsonde wurde auf der frisch
abgezogenen Betonoberflache appliziert und bis zum Ablassen betrieben.

Durch eine frihzeitige Installation der Langenmessung (LV) konnten zum Zeitpunkt der Beto-
nage die zu erwartenden Langsverschiebungen infolge der tageszeitlichen Temperaturande-
rungen des Uberbaus zuverlassig prognostiziert werden. Entgegen den Erwartungen in der
Planungsphase wurden wegen der geringen Temperaturvariationen des Betons kleine Ver-
formungen gemessen. Die aufgetretenen Verformungen konnten daher in zwei Ablassstufen
problemlos kompensiert werden (siehe Bild 14). In einer dritten Stufe wurden die Spannkabel
am temporaren Festpunkt nach Erreichen der vorgegebenen Betonfestigkeit vollstandig ge-
|6st und der Festpunktwechsel vollzogen.

Das Beispiel der Aurachtalbriicke zeigt, dass mit der messtechnischen Begleitung kritischer
Bauabldufe dem bauausfiihrenden Unternehmen, dem Bauherrn bzw. dem Ausfihrungspla-
ner ein hilfreiches Werkzeug zur Verfligung steht. Die erfassten Messdaten konnten problem-
los in situ am Messrechner dargestellt und unmittelbar fiir die Uberpriifung der Annahmen
bzw. der Angaben aus den Arbeitsanweisungen herangezogen werden. Insbesondere fir die
Herstellung komplexer Tragwerke kénnen auf diese Weise die gewlnschten Parameter ge-
zielt eingestellt und Uberwacht werden.
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Koch et al.: Erfassung von Forménderungen an Bruchsteinmauerwerk

Messtechnische und teilweise fotooptische Erfassung von
Forméanderungen an ertiichtigtem und nicht ertiichtigtem
Bruchsteinmauerwerk unter Labor- und Praxisbedingungen

Sabine Koch', Axel Dominik’, Jessica Klinkner?, Clara-Maria Nocker?,
Domenika Baronesse von Kruedener?, Pascale Dominik?®

Zusammenfassung. Beim Bauen im Bestand missen Mauerwerkkonstruktionen
oft hinsichtlich ihrer Tragfahigkeit beurteilt werden. Ein historischer Weinkeller,
errichtet aus Bruchsteinmauerwerk, hat im Zuge einer UmbaumafRnahme eine
Umnutzung erfahren. Weintanks mit groRem Fassungsvermdégen sollen zuklinftig
Uber den Kellergewolben aufgestellt werden. Damit werden die Lasten auf das
Kellermauerwerk gegentber der bisherigen Nutzung deutlich erhoht. Um die zu-
satzlichen Lasten aufnehmen zu kénnen, sind das Bruchsteinmauerwerk ertlichtigt
und das Tragverhalten der Mauerwerkkonstruktion vergleichend messtechnisch
untersucht worden (siehe dazu auch [1] und [2]).

Summary: Experimental and partial photooptical detection of deformations
of strengthened and unstrengthened natural stone masonry under labora-
tory and practical conditions. Historic buildings, composed of masonry const-
ructions, are often judged to their load-carrying capacity. A historical wine cellar,
made of quarrystone work, has been given a different use due to alternatives. Wine
tanks, with an increased volume, are to be put up on top of the cellar vaults. The
weight, carried by the cellar masonry, would significant rise compared to the pre-
sent use. The quarrystone work has been strengthened to take up the additional
weight. The load-carrying capacity of the masonry construction has been compara-
tive examined (see [1] and [2]).

1 Einfiihrung

Die Weinkellerei der Winzergenossenschaft in MayschoRR an der Ahr, die neben modernen
Lagerhallen auch noch einen historischen Weinkeller besitzt (siehe Bild 1), sollte umgenutzt
werden, um die Lagerkapazitat zu erhéhen. Dazu sind zwei Lagerhallen (siehe Bild 2), die
oberhalb des historischen Weinkellers liegen, nach mehreren Umplanungen bis auf das Keller-
gewolbe (Gewdlberlcken) abgerissen und einschliel3lich der Stahlbetondecke neu aufgebaut
worden.

Der unter den Lagerhallen vorhandene historische Weinkeller besteht tUberwiegend aus ei-
nem (Ahr-)Grauwacke-Bruchsteinmauerwerk und kann in zwei wesentliche Bereiche unter-
schieden werden [3], den ,neuzeitlichen” (1888/1889) und den historischen Weinkeller (1873)
(siehe dazu auch die Bilder 1 und 2). Der ,neuzeitliche” Weinkeller ist mit einem Tonnen-

1 Dipl.-Ing., Dominik Ingenieurbiro, Bornheim-Merten
2 B. Eng., Dominik Ingenieurbiro, Bornheim-Merten
3 B. A., Dominik Ingenieurbiro, Bornheim-Merten

75



9. Symposium Experimentelle Untersuchungen von Baukonstruktionen

Bild 1:  Weinkeller; links: , neuzeitlicher” Weinkeller, Gewdélberiicken (oben) und Gewdlbelei-
bung (unten); rechts; historischer Weinkeller, Gewdlberlicken (oben) und Gewdlbelei-

bung (unten) Fotos: [3]
Py Lagerhalle 1 8l Lagerhalle 2 o)
oberhalb b oberhalb b
Jneuzeitlichem™ Keller histarischem Keller i

1=

1

Bild 2: Querschnittsplan: Lagerhalle 1 oberhalb , neuzeitlichem” Keller (links); Lagerhalle 2
oberhalb historischem Keller (rechts), Winzergenossenschaft Mayschol3
Zeichnung: [4]

gewdlbe aus Mauerziegelmauerwerk und der historische Weinkeller mit einem Tonnengewdl-
be aus Bruchsteinmauerwerk Gberwdolbt. Die Wande beider Keller sind mit einem Bruchstein-
mauerwerk errichtet worden.

In der Lagerhalle 1 (siehe Bild 2) oberhalb des ,neuzeitlichen” Gewdlbekellers sollen zuklnftig

Edelstahltanks zur Weinlagerung aufgestellt werden. Die andere Lagerhalle (Lagerhalle 2),
oberhalb des historischen Weinkellers, wird zunachst, wie bisher, weiter als Lager genutzt.
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Aufgrund der geplanten Umnutzung der Lagerhallen oberhalb des historischen Weinkellers
ergibt sich eine Lastzunahme flr das Mauerwerk des Weinkellers um etwa das Dreifache. Um
abschatzen zu kénnen, ob die zusatzlichen Lasten von den Mauerwerkwanden bzw. Mauer-
werkpfeilern (Grauwacke-Bruchsteinmauerwerk) des Weinkellers aufgenommen werden kon-
nen bzw. welche Ertiichtigungsmalnahmen ggf. notwendig sind, sind vorab Untersuchungen
und statische Berechnungen [5] erfolgt.

In Erganzung zu den Untersuchungen und statischen Berechnungen sind zusatzlich Eignungs-
versuche zur Mauerwerkertlichtigung vor Ort in zuvor ausgewahlten Bereichen durchgefiihrt
worden. Anhand der Eignungsversuche ist geprift worden, ob und auf welche technische
Weise das Mauerwerk so ertlichtigt werden kann, dass die zuséatzlichen Lasten aufgenom-
men werden kénnen. Infolge der nach der Ertlichtigung zwangslédufig stattfindenden Forman-
derungen sind Rissbildungen im Mauerwerk, die spéater evtl. nachgearbeitet werden missen,
nicht auszuschlieen. An den Gewdlben kénnen zudem Ausbliihungen auftreten, die entspre-
chend behandelt werden mussen.

Die Ertlchtigungsarbeiten am Grauwacke-Bruchsteinmauerwerk des ,neuzeitlichen” Gewdl-
bekellers der Winzergenossenschaft in Mayschofld umfassen im Wesentlichen die Mauer-
werkpfeiler bzw. -pfeilervorlagen mit den angrenzenden Mauerwerkwanden; nicht enthalten
sind die gemauerten Gewolbe sowie die Gurtbdogen und evitl. das oberhalb des Gewdlbes
vorhandene Mauerwerk.

Unter anderem, um im Hinblick auf den weiteren Bauablauf abzuschéatzen, welche Wirkung
die ertlchtigungs- und lastbedingten Forméanderungen auf das Mauerwerk austben und
wann ein Ausgleichs- bzw. Ruhezustand erreicht ist, sind Formédnderungsmessungen an dem
Mauerwerk im Weinkeller vorgenommen worden.

Begleitend zu den Ertlichtigungsarbeiten an dem Grauwackemauerwerk des Weinkellers in
Mayscholf ist eine Bachelorarbeit [6] an der TH KoIn mit Laboruntersuchungen zum Thema
Bruchsteinmauerwerk bearbeitet worden. Im Rahmen der Bachelorarbeit sind u. a. Mauer-
werkprifwénde aus Grauwacke-Bruchsteinmauerwerk (die hier verwendeten Grauwacke-
steine stammen von den Abbrucharbeiten der Winzergenossenschaft in Mayschol3) errichtet
und geprift worden. Zusatzlich sind wesentliche Eigenschaftskennwerte der verwendeten
Baustoffe (Mortel, Mauerstein) bestimmt worden.

Die Ergebnisse aus den Untersuchungen vor Ort sowie den Laboruntersuchungen sind,
soweit moglich, verglichen und abgeglichen worden, so dass das Verhalten des ertlich-
tigten Grauwacke-Bruchsteinmauerwerkes des Weinkellers in Mayschof3 hinsichtlich des
unter Last zu erwartenden Formanderungsverhaltens abgeschatzt und entsprechende
Werte zur statischen Berechnung dem Tragwerkplaner zur Verfligung gestellt werden
konnten.

2 Problem- und Aufgabenstellung
Zwei Lagerhallen der Winzergenossenschaft in Mayschold sollten im Bereich oberhalb des

.Neuzeitlichen” und des historischen Weinkellers (siehe Bild 2) umgenutzt werden. Aus der
Umnutzung ergeben sich fiir das Grauwacke-Bruchsteinmauerwerk des Weinkellers zusatzli-
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+Jusatrlasien

Lastumlagerung Versagensnastand

Bild 3: Hohlraumreiches Grauwacke-Bruchsteinmauerwerk (links); Lastzustand Grauwa-
cke-Bruchsteinmauerwerk durch geplante Umnutzung (Prinzipskizze) (rechts)
Foto und Grafik: [7]

che Lasten in Hohe von etwa dem 3fachen Wert (etwa 83 kN/m?2) gegeniber der bisherigen
Nutzung (etwa 25 kN/m?2).

Untersuchungen des historischen Bruchsteinmauerwerkes haben ergeben, dass das Mau-
erwerk nahezu ,zweischalig” mit einer mittigen , Aufflllung” errichtet worden ist und somit
z. T. grofde Hohlrdaume aufweist (siehe links in Bild 3). Aufgrund des Aufbaus des Mauerwer-
kes als Zweischalenkonstruktion mit mittiger Verfillung besteht bei dem Aufbringen der ge-
planten Zusatzlasten durch die Umnutzung der Lagerhallen die Gefahr, dass das Mauerwerk
ausknickt (siehe dazu auch Bild 3, rechts).

Um die Zusatzlasten aus der geplanten Umnutzung aufnehmen zu kénnen, soll das Kellermau-
erwerk ertlichtigt werden. Dazu sind verschiedene MaRnahmen geplant worden, die vorab in
einem Eignungsversuch mit einer in der Restaurierung erfahrenen Firma im , neuzeitlichen”
und im historischen Keller hinsichtlich Umsetzbarkeit Gberprift worden sind. Das Mauerwerk
des Weinkellers soll zundchst mit speziellen Doppel-Wendelankern (DWA), [8]) so vernadelt
werden, dass die Mauerwerkschalen ,,zusammengehalten” werden. Die DWA werden dazu
mittels eines speziellen und an die Mauerwerkeigenschaften angepassten Mértels in das
Mauerwerk eingesetzt. Anschlielend wird das Mauerwerk mit einem ebenfalls angepassten
Mortel injiziert.

Das Durchfihren der Eignungsversuche hat aufgrund der Verbrauchsmengen u. a. gezeigt,
dass insbesondere die Trennwénde aus Bruchsteinmauerwerk groRe Hohlrdume aufweisen,
die auf die oben beschriebene Art und Weise ertlichtigt werden kénnen. Um die Wirkung
der geplanten Malinahmen abschatzen zu kénnen, sind im Rahmen einer Bachelorarbeit [6]
Laboruntersuchungen durchgefihrt worden (siehe Abschnitt 3 ff.). Nach dem Ertlichtigen
des Grauwacke-Bruchsteinmauerwerkes des Weinkellers der Winzergenossenschaft sind
auch hier begleitende Messungen am Mauerwerk vor Ort durchgefiihrt worden (siehe Ab-
schnitt 4).
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3 Laboruntersuchungen [6]

Im Rahmen einer umfangreichen Bachelorarbeit an der TH KoéIn sind von drei Studentinnen
Laboruntersuchungen zum Tragverhalten von Bruchsteinmauerwerk [5] durchgeflhrt worden,
die in den nachfolgenden Abschnitten erlautert werden.

3.1 Baustoffkennwerte

Im Rahmen der Bachelorarbeit sind u. a. wesentliche Eigenschaftskennwerte von den Grau-
wackebruchsteinen im Vergleich zu Mauerziegeln und Rémertuffstein sowie von einem Re-
zeptmortel und einem Verbundmortel bestimmt worden. Dieser Verbundmortel ist u. a. auch
im Kellermauerwerk der Winzergenossenschaft im Rahmen der ErtlchtigungsmalRnahmen
(Vernadeln/Injizieren) eingesetzt worden.

Neben der Druck- und Biegezugfestigkeit sowie dem dynamischen E-Modul ist auch die
Wasseraufnahme der eingesetzten Baustoffe bestimmt worden (siehe Bild 4). Die ermittel-
te Wasseraufnahme der einzelnen Materialien macht die Unterschiede in den Eigenschaften
der Baustoffe deutlich. Die Wasseraufnahme der Grauwacke ist mit 0,07 kg/(m2 min®®) sehr

c [ke/(m* min®)]
20 -

18 -
- BGW
B RT
14 -
B Mz
12 A
OmM2,5
T @VEM
8 =
5 =
4 -
7 - 149
0,07 | 0,14
ﬂ -
GW RT Mz M2,5 VB,

Bild 4: Untersuchungsergebnisse Wasseraufnahme C der Mauersteine aus Grauwacke
(GW), Rémertuffstein (RT), Mauerziegel (MZ) und Mauermértel (M2,5) sowie Ver-
bundméortel (VBM) Diagramm: [6]
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Bild 5: Untersuchungsergebnisse Druckfestigkeit f, aus Grauwacke (GW), Rémertuffstein
(RT), Mauerziegel (MZ) und Mauermértel (M2,5) sowie Verbundmértel (VBM)
Diagramm: [6]

gering, die Druckfestigkeit mit > 70,0 N/mm?2 dagegen sehr hoch (siehe Bilder 4 und 5). Im
Vergleich dazu ist die Wasseraufnahme des Rémertuffsteins mit 34,7 kg/(m2 min®®) sehr hoch
und die Druckfestigkeit mit 6,6 N/mm? gering (siehe Bilder 4 und 5). Die Eigenschaften des
Mauerziegels bezlglich Wasseraufnahme und Druckfestigkeit liegen jeweils zwischen den
beiden anderen Steinen (siehe Bilder 4 und 5).

Die Wasseraufnahme des Mauer- sowie des Verbundmortels ist mit 1,49 kg/(m2 min®®%) bzw.
0,14 kg/(m2 min®®) dhnlich und insgesamt als gering einzustufen (siehe Bild 4). Die als Norm-
prisma gepruften Druckfestigkeiten der Mértel sind dagegen mit 1,7 N/mm?2 bzw. 33,2 N/mm?2
sehr unterschiedlich (siehe Bild 5). Fir die Laboruntersuchungen sind bewusst Maortel aus-
gewahlt worden, die in ihren Eigenschaften unterschiedlich sind, um Ansétze daflr zur Ver-
flgung zu haben, wie ein solches System u. a. im Tragverhalten wirkt. Im Verbund mit den
Mauersteinen Grauwacke, Romertuff und Mauerziegel erreicht der Verbundmértel bei allen
drei Mauersteinen etwa 30 bis 40 N/mm?2.

3.2 Zwei-Stein-Verbundpriifkérper

In Ergénzung zu den Eigenschaftskennwerten sind sogenannte Zwei-Stein-Verbundprifkorper
aus den oben angegebenen Materialien hergestellt worden (siehe dazu auch Bild 6). Mittels
dieser Verbundprufkorper sollte neben dem Ermitteln des Haftverbundes zwischen Mauer-
stein und Mauer- sowie Verbund- und Injektionsmortel insbesondere das Formanderungsver-
halten der Materialien im Verbund unter Druck untersucht werden. Dazu ist in Zusammenar-
beit mit dem Institut fir Angewandte Optik und Elektronik (AOE) der TH KoéIn [9, 10] ein neues
Untersuchungsverfahren entwickelt und eingesetzt worden.
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wtbEne” LSchrige”
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Mager- Verbund

Mavermartel
(M32,5/VEV) i
Bild 6: Zwei-Stein-Verbundprtifkérper, links: Prinzipdarstellung, rechts: Priifen der
Zwei-Stein-Verbundpriifkbrper Skizze und Fotos: [6]

Die Zwei-Stein-Verbundprifkérper sind mit unterschiedlichen Morteln sowie unterschiedli-
chen Fugenausbildungen jeweils mit einer ,,ebenen” und einer , schragen” Fuge hergestellt
worden (siehe dazu Bild 6). Anhand der ,schragen” Fuge sollte im Labor der Einfluss von
unebenen Steinen, wie sie insbesondere bei einem unregelmafigen Bruchsteinmauerwerk
(z. B. Bruchsteinmauerwerk im Weinkeller der Winzergenossenschaft) vorkommen, nahe-
rungsweise untersucht werden.

Als Mortel fur die Laboruntersuchungen ist in einem ersten Ansatz ein Mauermortel (Mortel-
klasse M2,5) sowie ein Verbundmortel (Mortelklasse M30) verwendet worden. Der Mauer-
mortel steht dabei fir den historischen Mortel im Bruchsteinmauerwerk, der Verbundmortel
fUr einen Injektionsmortel des ertlchtigten Bruchsteinmauerwerkes. Um auch die Wechsel-
wirkung der beiden gerade in ihrer Festigkeit unterschiedlichen Mértel im Labor zu erfassen,
sind Zwei-Stein-Verbundprifkodrper mit sogenannten Verbundfugen aus Mauer- und Verbund-
mortel hergestellt und untersucht worden (siehe dazu auch Bild 6).

Es zeigte sich, dass die Verbundprifkorper, hergestellt mit dem Mortel der Festigkeitsklasse
M2,5 (Baustellenrezeptmortel), so gut wie keine Haftung zu den Mauersteinen aufwiesen, wah-
rend der Verbundmortel sehr grofde Haftzugfestigkeiten im Verbund zu den Steinen erreicht hat.

Nach entsprechender Standzeit (>28 Tage) sind die Zwei-Stein-Verbundprifkorper geprift
(Druckprifung) worden. In Zusammenarbeit mit dem Institut fir Angewandte Optik und Elek-
tronik (AOE) der TH KoIn [9, 10] ist die dabei im Fugenbereich auftretende Forménderung tast-
weise und mittels einer speziellen Messtechnik (fotooptisch) erfasst und digital ausgewertet
worden (siehe dazu auch die Bilder 7, 8 und 9).

Die Auswertung der mittels Druckprifung und Formanderungsmessung ermittelten Daten
zeigt bei den Verbundprifkérpern mit ,ebener” Fuge Uber die Fugenlange von Messpunkt
A bis Messpunkt N eine nahezu gleichméfige Spannungsverteilung (siehe Bild 7). Bei der
Verbundfuge aus dem Mauermortel M2,5 und dem Verbundmértel VBM ist Uber die Fugen-
lange im Bereich der Mortelwechsel (Messpunkte C/D und K/L, siehe Bild 8) eine deutliche
Spannungsanderung zu erkennen.
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—_— Bild7:
Spannungsverlauf o
liber die Fugenldnge
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a M2 Bild 8:
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Diagramm: [6]

Bild 9:
M2.5 Dehnungsveriauf €

liber die Fugenldnge

(Messpunkte A bis
N) beim Erreichen
der Bruchlast, qua-
litative Darstellung,
Zwei-Stein-Verbund-
~—= priitkérper (GW, RT,
MZ) mit ,,ebener”
Verbundfuge aus
Kombination VBM/
M2,5
A B £ D E F & H 1 3 K L M M Diagramm: [6]
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In Bild 9 ist die Forméanderung Uber die Fugenlédnge A bis N flr die Prifkérper mit einer ,ebe-
nen” Verbundmortelfuge (,weicherer” Mortel M2,5 in Fugenmitte) fir die drei gepriften
Mauersteinarten Grauwacke, Romertuff und Mauerziegel im Vergleich dargestellt. Bei den
Mauersteinen Grauwacke und Mauerziegel ist im Bereich des Mortelwechsels VBM/M2,5
(Messpunkte C/D und K/L, siehe Bild 9) eine Zunahme der Formanderungen festzustellen, bei
dem Romertuffstein eine Abnahme.

Im Vergleich zu dem Romertuff weisen die Grauwacke und der Mauerziegel hohere Stein-
druckfestigkeiten auf, so dass bei Grauwacke und Mauerziegel die ,,weiche"” Fuge M2,5 (ge-
ringer E-Modul) starker zusammengedriickt wird als der Fugenbereich VBM. Bei dem ge-
ringer festen Romertuffstein dagegen drickt sich offensichtlich die Fuge in den ,weichen”
Mauerstein (siehe Bild 9). Weitere Auswertungen und Beurteilungen der Messergebnisse
sowie des Bruchverhaltens sind derzeit noch in Bearbeitung.

3.3 Mauerwerkprifwande

Zum Abrunden des Untersuchungsprogramms sind aus Grauwackebruchsteinen drei
Mauerwerkprifwande im Labor errichtet worden (siehe Bild 10). Dazu sind Grauwacke-
steine, die aus den Abbrucharbeiten bei den Umbauarbeiten der Winzergenossenschaft
stammen, verwendet worden. Als Mauermortel ist ein Baustellenrezeptmortel (Mauer-
mortel) eingesetzt worden, der ebenso bei den Zwei-Stein-Verbundprifkérpern verwen-
det worden ist.

Die Mauerwerkprifwande sind, wie bei dem Mauerwerk im Weinkeller der Winzergenossen-
schaft gegeben, als Zweischalenkonstruktion mit mittiger Verflllung errichtet worden. Eine
der drei Prifwénde ist dann wie aufgemauert belassen worden, die zweite Mauerwerkwand
ist mit dem bereits bei den Zwei-Stein-Verbundprifkdrpern eingesetzten Verbundmortel Gber
zuvor eingesetzte Injektionspacker injiziert worden. Die dritte Wand ist zusatzlich zu der In-
jektion mit speziellen Ankern (Doppel-Wendelanker, DWA [8]) vernadelt worden. Nach ent-

Bild 10: Mauerwerkpriifwénde (Zweischalenkonstruktion mit mittiger Verfillung); (1): aus May-
schol3-Grauwacke aufgemauert; (2): zusétzlich injiziert, (3): injiziert und vernadelt
Fotos: Verfasser
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Bild 11: Ergebnisse Druckpriifung (Mehrfachpriifung) der Mauerwerkprifwénde 1 bis 3 im
Vergleich in kN Grafik: Verfasser

sprechender Standzeit (> 28 Tage) sind die Prifwande im Labor der TH KoéIn hinsichtlich der
Druckfestigkeit geprift worden.

Vor dem Abdricken der Wénde sind digitale Wegaufnehmer an zuvor in den Mauersteinen
eingelassenen Vorrichtungen installiert worden, um die vertikalen und horizontalen Forman-
derungen an je einer Kopf- und Langsseite der Prifwande wahrend der Druckprifungen auf-
zeichnen zu kénnen.

Die Druckprifung der Mauerwerkprifwéande 1 bis 3 hat u. a. gezeigt, dass durch die Injek-
tion bzw. die Injektion mit Vernadelung die Lastaufnahme der Mauerwerkwéande deutlich
gesteigert werden kann. Durch die Injektion des Mauerwerkes kann eine Lastzunahme
bei der Mauerwerkprifwand 2 von etwa dem 1,6-Fachen gegenlber der nicht ertlich-
tigten Mauerwerkprtfwand 1 erreicht werden. Durch die Injektion des Mauerwerks und
einer zusatzlichen Vernadelung konnte die Lastaufnahme der Mauerwerkwand 3 um das
insgesamt etwa 2,4-Fache gegeniber der Ausgangssituation gesteigert werden (siehe
Bild 11).

Die Prifwénde sind nach Durchfiihrung der ersten Prifung (Erreichen der Bruchlast bei plotzli-

chem Lastabfall wahrend der Prifung (Brucherkennung der Priifmaschine, 1. Belastung) noch
einmal bis zum Bruch belastet worden (2. Belastung), um die Resttragfahigkeit des Mauer-
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Bild 12: Maximale vertikale Forménderung A der Mauerwerkpriifwénde 1 bis 3 bei der
Druckpriifung (grau) im Vergleich in mm/m bei einer Last von 500 kN (griin) und der
Bruchlast (blau) Grafik: Verfasser

werkes nach Erreichen der Bruchlast abschatzen zu kénnen (siehe dazu auch Bild 11); die
Prifwand 3 ist insgesamt dreimal bis zum Bruch (siehe oben) belastet worden. Bei allen drei
Prifwanden ist bei der 2. Belastung noch eine Resttragfahigkeit von Gber 80 % erreicht wor-
den. Die Prifwand 3 erreicht bei der 3. Belastung immer noch eine Tragféhigkeit von rund
79 % gegenuber der 1. Belastung (siehe Bild 11).

Die vertikale Verformung bei der Druckprifung wurde bei der nicht ertiichtigten Mauerwerk-
wand 1T mit etwa 32 mm/m zum Zeitpunkt des Eintrags der Maximallast gemessen. Durch
die Injektion konnte bei der Wand 2 die Forménderung bei einer deutlich grofseren Span-
nung schon auf etwa 5 mm/m reduziert werden. Bei der vernadelten Prifwand 3 wurde beim
Bruchversagen nur noch eine vertikale Formanderung von etwa 3 mm/m gemessen (siehe
dazu auch Bild 12).

4 Baupraktische Untersuchungen

Wie bei den Mauerwerkprifwéanden im Labor, sind auch an ausgesuchten Stellen (Pfeiler,
Gewolbe, Trennwand) des Weinkellers der Winzergenossenschaft in Mayschof? digitale Weg-
aufnehmer zum Messen der Formanderungen sowie Feuchtemesssensoren zum qualitativen
Messen des Feuchtegehaltes des mittels Injektion und Vernadelung ertlichtigten Mauerwer-
kes installiert bzw. eingebaut worden (siehe Bilder 13 und 17).
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41 Formanderungsmessungen

Die Auswertung der Daten der Formanderungsmessungen mittels digitaler Wegaufnehmer
Uber einen Zeitraum von bisher etwa elf Monaten beispielhaft fir den Mauerwerkpfeiler (P,
siehe Bild 13) ist in Bild 14 dargestellt.
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Bild 13: Ausgesuchte Stellen im Weinkeller zur Formédnderungsmessung am Grauwacke-
Bruchsteinmauerwerk; links: Grundriss, P: Pfeiler; G: Gewdélbe, T: Trennwand, rechts:
Forménderungsmessungen an Kopf- und Langsseite eines Mauerwerkpfeilers (P) mit
den Messtastern 1 bis 6 Grundriss: [4], Fotos: [10]
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Bild 14: Formanderungsmessungen in mm/m an Mauerwerkpfeiler (P) (iber einen Messzeit-
raum von etwa 11 Monaten mit qualitativer Darstellung der wesentlichen Belastungs-

phasen des Mauerwerkpfeilers durch das Beflillen und Leeren der Weintanks sowie
durch Kriech- und Schwindprozesse Grafik: Verfasser
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Die Messung hat nach Abschluss der Ertlichtigungsarbeiten im Weinkeller der Winzergenos-
senschaft begonnen. In diesem Zeitraum sind keine wesentlichen Forméanderungen an der
ausgewahlten Messstelle festzustellen. Mit Beginn der Lese im Herbst 2016 und damit dem
Beflllen der Weintanks in der Lagerhalle 1 (siehe Bild 2) nehmen die vertikalen Formanderun-
gen (Messtaster 1, 3, 4 und 6; Druck) an dem Kopf und der Langsseite des Mauerwerkpfeilers
zu. Die horizontalen Forméanderungen (Messtaster 2 und 5; Zug) nehmen insbesondere an der
Pfeilerlangsseite (Messtaster 5) gegentber des Pfeilerkopfes (Messtaster 2) mit der zuneh-
menden Belastung zu. Mit Abschluss der Lese und dem Abflllen des Weins aus den Tanks in
Flaschen (abnehmende Belastung aus Lagerhalle 1) nimmt die Formanderung am Mauerwerk-
pfeiler deutlich langsamer zu bzw. bleibt nahezu konstant. Beachtet werden muss, dass die
lastbedingten Formanderungen von feuchtebedingten Prozessen (u. a. Schwinden) u. a. aus
den ErtlichtigungsmaRnahmen und Kriechverformungen Uberlagert werden.

Insgesamt sind die an dem ertichtigten Mauerwerkpfeiler gemessenen Forméanderungen,
auch unter Last (angabegemal? sind etwa 60 % der Tankkapazitat im Herbst 2016 erreicht
worden; damit ist die Verkehrslast gegentber dem Zustand vor dem Umbau etwa verdoppelt
worden), mit etwa 0,10 bis 0,33 mm/m in vertikaler und mit etwa -0,05 bis -0,20 mm/m in
horizontaler Richtung gering. Im Vergleich zu der im Labor nachgestellten ertlichtigten Mau-
erwerkprtfwand 3, die im Mauerwerkaufbau etwa der vor Ort durchgefiihrten Mauerwerker-
tlchtigung entspricht, sind im Bereich der vertikalen Formanderung am Bauwerk theoretisch
etwa 10 % der Verformung beim Erreichen der Bruchlast der Mauerwerkprifwand 3 erreicht
(siehe Bild 15).

Ein kbl Stand: etwa 6 Monate

4 Peiler: 0,15 bis 0,20 mm/m
im Mittel)

@)

Q

o
£
E
E

2. Belastung

Bild 15: Formédnderung der Mauerwerkpriifwand 3 im Vergleich zum ertlichtigten Mauerwerk-
pfeiler in mm/m Grafik: Verfasser
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4.2 Feuchtegehaltsmessungen

Die Auswertung der Daten der Feuchtegehaltsmessungen mittels Feuchtemesssensoren
(siehe Bild 16) Uber einen Zeitraum von bisher etwa elf Monaten ist beispielhaft flir den Mau-
erwerkpfeiler im Vergleich zur Mauerwerktrennwand (P und T, siehe Bild 17) in Bild 18 dar-
gestellt.

Die Feuchtemesssensoren [11] sind in einer Lange von 50,0 cm einseitig in den Pfeiler (Pfeiler-
dicke: 1,00 m) bzw. die Museumswand (Wanddicke: 0,75 m) in Bohrl6cher mit Abstandhaltern
eingelegt worden und im Zuge der Ertlichtigungsarbeiten am Mauerwerk mit einem speziel-
len Injektionsmortel umhdllt worden (siehe Bilder 16 und 17). Die Messstelle R1 des Sensors
liegt dabei nahe der Wandoberflache (etwa 5 cm ab Wandoberfldche) und die Messstelle R6
liegt in etwa 45 cm Tiefe ab der Wandoberflache (siehe dazu auch Bild 16).

SENoEsEuOoE)

50 50 S0 100 100 ' S0 50 &0 14 50 ic
fufbau des Sensors {Angaben in mm)

e Bektrodenring
. e \Wderstandsthermometer (Pt 1000)

Rm: Widerstand-Messstelle

G ot Tn: Temperatur-Messstelle
Bild 16: Aufbau der tiefengestaffelten Feuchtegehaltsmessungen mittels Feuchtemess-
sensoren Grafik: [11]
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Bild 17: Ausgesuchte Stellen im Weinkeller zur Feuchtegehaltsmessung am Grauwacke-
Bruchsteinmauerwerk; links: Grundriss, P: Pfeiler; G: Gewdlbe; T: Trennwand (a);
rechts: Feuchtegehaltsmessung an Ldngsseite eines Mauerwerkpfeilers (P) mit dem
Feuchtemesssensor 1 [11] Grundriss: [4], Fotos: [10]
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Bild 18: Feuchtegehaltsmessung des Mauerwerkpfeilers (P) und der Mauerwerktrennwand
(T, Sensor Museum) im Vergleich in Om Grafik: Verfasser

Unmittelbar nach der Mortelinjektion des Bruchsteinmauerwerkes ist die erste Feuchte-
messung erfolgt. Es zeigt sich ein sehr grofRer Widerstand, der einem trockenen Zustand
des Mauerwerkes entsprechen wirde, der aber definitiv so nicht gegeben ist (siehe Bild
18). Die Ursache flr die zu Beginn gemessenen groRen Widerstande ist den Autoren noch
nicht bekannt. Sie kann ggf. auf die im Laufe der Erhartungsprozesse des Mortels stattfin-
denden Veranderungen im Mortelsystem zurlckgefihrt werden, was noch geprift werden
muss. Es muss dabei beachtet werden, dass der Abbinde- und Erhartungsprozess in einem
Mortel, der z. B. Puzzolane enthélt, noch Gber Monate und Jahre zu Veranderungen (z. B.
Menge der geldsten Alkalien im Porenwasser) im Mortelsystem (Veranderung des Elektro-
lytwiderstands) fihren kann. Im Rahmen von anderen Untersuchungen, die mittels dieser
auch hier eingesetzten Sensoren durchgefliihrt worden sind, wurden diese Anfangseffekte
(groRer Anfangswiderstand) [12] nicht festgestellt, wobei in diesen Fallen nicht unmittelbar
mit den Widerstandsmessungen begonnen worden ist, sondern erst spater nach dem Ab-
schluss der BaumaRnahme.

Die Widerstandsmessungen kénnen nur dann ndherungsweise in tatsachlich vorhandene
Feuchtegehalte im Umgebungsmortel umgerechnet werden, wenn der Mortel von seinen
Eigenschaften her auch im Verbund zum Umgebungsmaterial genau bekannt ist (siehe dazu
auch [12]). Der Feuchtegehalt kann im vorliegenden Fall mittels der Feuchtemesssensoren
eher qualitativ als quantitativ bestimmt werden. Je groRer der Widerstand ist, umso trockener
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ist die Umgebung des Feuchtemesssensors. Dabei muss beachtet werden, dass der Feuch-
tegehalt des Mortels, der den Sensor umgibt, im Mauerwerk nicht dem Feuchtegehalt des
Mauersteines oder des historischen Mortels im Mauerwerk entsprechen muss (siehe dazu
auch [13, 14]).

Anhand der Messwerte ab einem Priifalter von 250 Tagen ist bei den Messungen am Pfeiler
(siehe u. a. Messstellen R1 (wandoberflachennah) und R6 (Wandmitte)) zu erkennen, dass
der Widerstand noch sehr gering ist. Der Widerstand nimmt sehr langsam zu (siehe Bild 18).
Dies bedeutet, was auch aus anderen Untersuchungen und tatsachlichen Messungen des
Feuchtegehaltes bekannt ist, dass die Feuchteabgabe bis zur , Trocknung” eines solchen Bau-
teils Uber viele Jahre stattfindet. An der Messstelle R4 sind dagegen Messwerte ermittelt
worden, die deutlich groRere Widerstande ergeben haben, wobei die Tendenz hier auf eine
Feuchtezunahme hindeutet (siehe Bild 18). Diese Messwerte sind derzeit noch nicht erklarbar,
kdnnen aber evtl. damit zusammenhéangen, dass beim Injizieren des sehr kltftigen Bruchstein-
mauerwerkes Mauerwerkbestandteile (kalkhaltiger Mortel und Ahrgrauwacke) in die unmittel-
bare Umgebung des Sensors gelangt sind und die Messwerte beeinflussen.

Die Messstelle R1 liegt bei der Museumswand, die etwa 75 cm dick ist, nahe der Wandober-
flache, die Messstelle R5 liegt etwa in der Wandmitte. Die Messwerte zeigen an dieser Wand
nach etwa 1,5 Jahren Messdauer ein nahezu konstantes Feuchtegehaltsverhalten. Ein we-
sentliches Trocknungsverhalten ist noch nicht zu erkennen. Es muss allerdings darauf hinge-
wiesen werden, dass in den Weinkellern, bis auf den Veranstaltungsraum (Raum im Bereich
von Messstelle R6), eine sehr hohe relative Luftfeuchte gegeben ist.

5 Resiimee

Die Winzergenossenschaft in Mayschol3 sollte im Bereich von zwei Lagerhallen, die oberhalb
eines ,neuzeitlichen” und eines historischen Weinkellers liegen, so umgenutzt werden, dass
eine Zunahme der Verkehrslast fir das im Weinkeller vorhandene Grauwacke-Bruchsteinmau-
erwerk um etwa den Faktor 3 erfolgen wirde.

Damit das Mauerwerk, eine Zweischalenkonstruktion aus Grauwacke-Bruchsteinmauerwerk
mit mittiger Verfillung, diese Lastzunahme aufnehmen kann, sind ErtiichtigungsmalRnahmen
(Vernadelung/Injektion) durchgefiihrt worden. Diese MaRnahmen sind mittels Eignungsversu-
chen, Laboruntersuchungen (z. B. [6]) und baupraktischen Untersuchungen (Forménderungs-
messungen) hinsichtlich ihrer Ausfihrbarkeit und Wirkung geprift worden. Die Laborunter-
suchungen und die baupraktischen Untersuchungen zur Beurteilung der Tragféhigkeit von
Grauwacke-Bruchsteinmauerwerk, die nur einen Anfang bzw. Einstieg in die Thematik dar-
stellen konnen, haben bisher gezeigt, dass die Ertlichtigung von hohlraumreichem Mauerwerk
mittels Injektion und Vernadelung eine deutliche Tragfahigkeitssteigerung ermaoglicht.

Simulationsberechnungen zum Tragverhalten von Bruchsteinmauerwerk mit der Finite-Ele-
mente-Methode (FEM) fUr die im Labor erstellten Zwei-Stein-Verbundprifkérper und Mau-
erwerkprifwénde haben mit den im Rahmen der Bachelorarbeit [6] eingesetzten Berech-
nungsprogrammen keine eindeutigen Zusammenhénge zwischen den an den Prifkérpern
ermittelten Untersuchungsergebnissen und den Berechnungsergebnissen ergeben. Hier sind
weitere rechnerische und labortechnische Vergleichsuntersuchungen notwendig.
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Die an den Mauerwerkprifwanden anhand der Druckprifung ermittelten statischen E-Mo-
dule sind aufgrund der Vergltung angestiegen, was sich auch in den reduzierten Formande-
rungen infolge Lastzunahme zeigt (siehe Bild 15). Der so bestimmte statische E-Modul der
Prifwande 1 und 2 ist damit allerdings geringer als der E-Modul des Baustellenrezeptmortels
M2,5. Hier wére es interessant zu erforschen, wie diese deutlichen Unterschiede zusammen-
hangen und in einem Simulationsprogramm (z. B. FE-Programm) erfasst werden kénnen.
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Untersuchungen im Rahmen der geplanten Ertiichtigung
zweier Pfeiler des St.-Marien-Doms Zwickau

Michael Kihn', Peter Schops?

Zusammenfassung: Der Bauzustand des Domes St. Marien Zwickau ist durch
zahlreiche Um- und Erweiterungsbauten Uber die Jahrhunderte sowie den unter-
tdgigen Steinkohlebergbau gekennzeichnet. Die statischen Unzuldnglichkeiten und
die extremen Setzungen haben zu erheblichen Rissen und Schiefstellungen im
Bauwerk geflihrt, die eine vordringliche Ertlichtigung der aulReren Stitzpfeiler in
den Langsachsen der Innenpfeilerreihen erfordert, um Horizontallasten auch wei-
terhin sicher ableiten zu kénnen.

Standige Langzeitmessungen der Verformungen und Uberwachung der Bau-
grundaktivitaten begriinden die Notwendigkeit statisch-konstruktiver Sicherungs-
mafdnahmen. Die Ertlichtigung der Strebepfeiler soll durch Erweiterungen der
Bestandsfundamente, die Vergltung und Verspannung des Naturwerksteinmau-
erwerks und eine Anordnung von vertikalen Zuggliedern an der Pfeilerinnenseite
erreicht werden.

Summary: Basic investigations for retrofitting of two pillars of the St. Mari-
en Cathedral Zwickau. The building history of the St. Marien Cathedral in Zwickau
is characterized by numerous changes over the centuries as well as by the stone
coal mining. The insufficient construction and the extreme settlements have led to
significant cracks and a partial inclined structure, which demands an urgent impro-
vement of the outer pillars in the line of the inner pillar rows, in order to be able to
continue to carry horizontal loads from vaults and wind.

Long-term measurements of displacement and surveyed ground activities justify
the necessity of structural measures. The improvement of the pillars should be
achieved by an enlargement of the foundation, an enhancement of the masonry
strength of the existing foundations and an arrangement of vertical prestressed bars
at the inside of the columns.

1 Einleitung

Der Dom St. Marien Zwickau (Bild 1) mit seiner kulturhistorischen Rolle und Baugeschichte
reicht weit Uber die Ubliche Lebensdauer von Gebauden und Bauwerken hinaus. D. h. zum
einen, dass die Errichtung zu einer Zeit erfolgte, als noch keine Normen und vertieften Er-
kenntnisse Uber das Tragverhalten und die Materialien existierten, und zum anderen, dass
eine Vielzahl von Umbauten und Schaden vorhanden sind. Diese sind bei der Ev.-Luth. Haupt-
pfarrkirche Zwickaus, seit 1935 Dom St. Marien Zwickau, besonders umfangreich.

1 Dr.-Ing., Dombaumeister, Zwickau
2 Dipl.-Ing., Jager Ingenieure GmbH, Radebeul
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Bild 1:  Zwickauer Dom von Nord-Osten (Juni 2016) Foto: Peter Schéps

Die altere Geschichte ist vor allem durch Umbauten und VergréRerungen gekennzeichnet,
z. B. [1]. Ein Teil davon ist der Korrektur von Baufehlern geschuldet. In jingerer Vergangenheit
hat der Steinkohlebergbau, der unter der Stadt Zwickau betrieben wurde, einen erheblichen
Einfluss auf das Bauwerk.

ErtlichtigungsmaRnahmen wurden in der Vergangenheit standig durchgefihrt. Gegenwartig
sind die beiden Pfeiler M1 und M2 Gegenstand umfangreicher Arbeiten, Uber die hier auch
berichtet werden soll. Und auch zuklnftig werden weitere MaRnahmen erforderlich sein.

2 Vorgeschichte
In den folgenden Abschnitten werden die maftgebenden Einflisse und Ursachen fur die er-
forderlichen Maflinahmen kurz erlautert. Eine ausflhrlichere Darstellung, vor allem des ge-

schichtlichen Abrisses, befindet sich in der aktuellen Veréffentlichung im Mauerwerk-Kalen-
der 2017 [2], aus der auch einige Teile Gbernommen wurden.
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21 Baugeschichte

Die Kirche ist aus Naturwerkstein, vorrangig Kohlesandsteine, errichtet. Dieser stammt aus
den nahegelegenen Steinbrichen Bockwa, Cainsdorf, Planitz und Vielau. Dort wurde schon
seit dem 14. Jh. der Uber dem ausstreichenden Ruf3kohlefl6z anstehende, bis 20 m machtige
Sandstein gebrochen. Der Kohleanteil fiihrt zu einer auRerordentlich ungleichmafig ausgebil-
deten Textur und Festigkeit.

Auch die Geometrie des Domes ist ei-
ner groRen Schwankung Uber die Jahr-

hunderte unterworfen, z. B. [1]. Aus der N

Betrachtung der Baugeschichte wird die i

Komplexitat des Problems deutlich. Die ——
Nutzungsanforderungen an das Bauwerk ) -

durch eine sich immer weiter vergrofern- e
de Stadtbevolkerung zwangen zur stetigen
Erweiterung des Kirchenraumes. Die da-
raus resultierenden neuen Spannungsver-
héaltnisse in Bauteilen und Grenzflachen
flhrten zu Lastumlagerungen oder erzeug-
ten Bruchzustande zum Erreichen eines  Bild 2: Erster romanischer Kirchenbau, vor

Spannungsausgleiches. 1200 Zeichnung: Michael Kiihn

Wir gehen heute davon aus, dass ein erster einschiffiger romanischer Bau mit einer ungeféh-
ren Lange von 23,5 m, einer Breite von 8,50 m und halbkreisférmiger Apsis im Osten (Bild 2)
im 11. Jahrhundert errichtet wurde [3], welcher, der wachsenden Einwohnerzahl der Stadt
geschuldet, standig erweitert werden musste. Dabei wurden immer auRerhalb der bestehen-
den Bausubstanz neue Fundamente gelegt. Deutlich sind die einzelnen Bauetappen der Bau-
geschichte der St. Marienkirche Zwickau in Bild 3 dargestellt. Schon daraus ist zu erkennen,
dass wir es bei jedem Fundament mit einem Unikat zu tun haben.

Parallel dazu sind Bauschaden dokumentiert. So stlirzten Teile des 1475 vollendeten Chorraum-
gewolbes 1563 ein, weil offensichtlich die
Strebepfeiler der ChorauRenwand nachge-
geben hatten. Daraufhin wurde das noch
vorhandene Chorraumgewolbe einschlielR-
lich der Chorrauminnenpfeiler abgetragen,
die ChorauRenwénde wurden belassen
und um etwa 4 m erhoht, das Chorgewol-
be wurde in neuer Disposition auf neuen
Innenpfeilern hergestellt. Dabei waren die
schon damals nach aufRen ausgewichenen
Strebepfeiler belassen und zwei der vorhan-
denen schiefstehenden Pfeiler (heute M1
und M2) durch senkrecht innen angesetzte
Halbpfeiler (heute 16 und 26) verstarkt wor-  Bild 3: Bauetappen des Kirchenbaues bis

den. 1893 Zeichnung: Michael Kiihn
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1 Der Gewdlbeansatz im Bauzustand 1475
\ | war um etwa 4 m tiefer angelegt. Die Ge-
) wolbedisposition war auf 8 anstelle heute
6 Innenpfeiler konzipiert, obwohl die Stre-

- ‘H bepfeiler der Aulienwand des Chorraumes

e am Gewdlbeansatz schon nach auflzen

Py |/} ==z= nachgegeben hatten (der Pfeiler M1 um

| i & ca. 6 cm!). Dies fihrte 1563 zum Teilein-

sturz des Gewodlbes. Ohne die Ursache
fir das Nachgeben der Strebepfeiler zu
ergrtinden, erfolgte der Wiederaufbau so-
5 fort, trotz und unter Beibehaltung der aus-
gewichenen Strebepfeiler, s. a. Bild 4.

1475 1585 1873

Bild 4: Verformungen an dem Pfeiler 16/M1 Die reduzierte Zahl an Pfeilern rachte sich
Zeichnung: Michael Kiihn  schon bald; die AuRenwandpfeiler wichen

den Horizontalkréaften der angeschlosse-

nen Pfeilerreihen (Pendelstlitzen) weiter

aus. Urséachlich daftr war, wie wir heute wissen, u. a. ein vollig unzureichendes Fundament
der beiden Strebepfeiler, hergestellt aus unvermortelt angehauften, vorwiegend Sandsteinen.

Neben Versuchen, durch verschiedene Stahlanker das Tragwerk zu stabilisieren, wurde von
Oscar Mothes ein instabiles Fundament auch als Ursache fir das Ausweichen der Chorpfeiler
vermutet. Deshalb wurden am aufgehenden Mauerwerk und an den Sockeln der Strebepfei-
ler Verstarkungen aus Granitplatten verankert, um die Aufstandsflache auf der Domscheibe
(Platz vor dem Dom) zu vergrofiern. Leider wurden diese Sicherungsmalinahmen bei einer
Umgestaltung des Marienplatzes leichtsinnig entfernt und so der fortschreitenden Plastizie-
rung des Grindungskoérpers Vorschub geleistet. Bei den aktuellen Sanierungsarbeiten wird
der Mothes’'sche Zustand wiederhergestellt.

2.2 Einfluss des Steinkohlebergbaus

Am Dom Zwickau wurde dieser ohnehin schon komplexe Prozess aus Umbauten und Sanie-
rungen durch bergbauinduzierte Verformungen des Grindungshorizontes und daraus resultie-
rende hydro-geologische Verédnderungen Uberlagert. Eine Beeinflussung der Steinfestigkeiten
wegen Durchfeuchtung und - bis zur Stilllegung der Kokereien — wegen Beaufschlagung durch
hohe Schwefeldioxidwerte in der Atmosphare sind ebenfalls zu bertcksichtigen.

Der bergschadenkundliche Einfluss der Kohlegewinnung wird von Hertel in [4] ab der Jahr-
hundertwende vom 19. zum 20. Jahrhundert vermutet. Er beschreibt, dass ab 1900 am Ho6-
henfestpunkt des Domes Setzungen beobachtet wurden, welche bis 1921 durchschnittlich
13 mm im Jahr betrugen. Der Abbau der Steinkohlefléze erfolgte da noch auRRerhalb eines fir
das Zwickauer Revier berechneten Grenzwinkels von 55 gon. Jedoch werden schon 1911 ers-
te Gebaudeschaden am Dom beobachtet, die sich durch Risse im Gewdlbe dokumentierten
und welche nach heutiger Sicht eindeutig auf Uberzugserscheinungen zurtickzufiihren sind.
Leider wurden damals noch keine Verzerrungsmessungen durchgefthrt. Ab dem Jahre 1910
wurde begonnen, auch die Pfeilerneigung durch Lotung zu bestimmen.
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WW:

A
B

Bild 5:  Schiefstellung der Pfeiler durch untertdgigen Steinkohleabbau von 1910 bis 1933,
Darstellung von Ausgleichsebenen nach Gehler Zeichnung: Willy Gehler [7]

Neben dem Grenzwinkel von 55 gon wurde noch ein zweiter steilerer Winkel, der Bruchwin-
kel, mit 70 gon angegeben. Gemaél} der bergschadenkundlichen Theorie ist bei einem Ab-
bau zwischen diesen beiden Winkel mit Uberzugserscheinungen zu rechnen. D. h. durch die
Scherbeanspruchungen des Untergrundes kommt es auch zu Verformungen im Grindungs-
bereich des Domes. Ein Abbau im inneren Kegel des Bruchwinkels wirde direkt zu Setzungen
am Dom flhren.

Um auch den Steinkohlenabbau zwischen den beiden Winkeln zu ermoglichen — denn es
waren dort 6 Floze mit einer Gesamtmachtigkeit von 14 m erkundet worden (dies entsprach
immerhin einer Menge von 13 Mio. t Steinkohle!) — sind in der Denkschrift , Zur Frage des
Kohlenabbaues unter der Stadt Zwickau” von 1912 vom Erzgebirgischen Steinkohlen-Aktien-
verein in Schedewitz Gutachten an den Stadtrat Uberreicht worden. Von diesen ist besonders
dasjenige des Koniglichen Bergrates Friedrich lliner vom 23.12.1911 hervorzuheben. Dieser
behauptete, dass sich bei einem Abbau mit Spulversatz die Senkung an der Tagesoberflache
um 40 cm bewegen wird [5]. Doch nach erfolgtem Abbau unter dem Dom sind es 3,63 m am
Hohenfestpunkt geworden.

Eine erste Auswertung der beobachteten Lotabweichungen der einzelnen Pfeiler fihrte zu der
Vermutung, dass eine Tendenz des Auseinanderbrechens des Bauwerks zu erkennen war. Ab
Beginn des 20. Jahrhunderts war damit die Beeinflussung durch den untertdgigen Steinkoh-
leabbau nachgewiesen — zunéchst durch horizontale Verzerrungen wegen Uberzugserschei-
nungen von aufserhalb des Sicherheitsbereichs, dann durch abbaubedingte Setzungen. Der
Bereich des sogenannten Sicherheitspfeilers unter der Stadt Zwickau, in dessen Zentrum die
St. Marienkirche lag, wurde mehrfach untertédgig beeinflusst.
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Bild 6: Bergbauinduzierte Hohenverdnderungen Grafik: Hertel nach [4]

Von Brause und Hertel wird in [6] eine abschlieRende Einschatzung der bergbauinduzierten
Hohenveranderungen am Dom gegeben, in Bild 6 exemplarisch dargestellt fir einen Punkt an
der Ostseite des Domes.

Aber auch fur die Nord-Sid-Richtung, so zwischen den Pfeilern H1 und H2, wurden Set-
zungsunterschiede festgestellt. Wahrend sich die Setzungen des Pfeilers H1 von 1914 bis
1930 auf 1297 mm addiert haben, waren es am Pfeiler H2 nur 1258 mm. Von Gehler wurde
dieses 1933 als fur das Tragwerk unbedenklich eingestuft [7], da die Wandscheibe 6-H1 fir
eine Aussteifung ausreichen wirde. Betrachtet man die Setzungen von Beginn der Mes-
sungen im Jahre 1902 an bis ins Jahr 2001, ergeben sich fir den Pfeiler H1 insgesamt
3603 mm, doch fir den Pfeiler H2 nur 3490 mm, also 113 mm Differenz, die bis 2015 um
weitere 0,5 mm zugenommen hat.

2.3 Direkte Griindungssituation

Aus der Darstellung eines geologischen Modells [8] fir den Dombereich (einschl. Oberflache
des Festgesteinshorizontes) ist die Baugrundschichtung im Bereich des Domes abzuleiten.
Die Méchtigkeit der als Griindungshorizont und quartarer Grundwasserleiter im unmittelbaren
Bereich des Domes fungierenden Flusskiese schwankt etwa zwischen 1,50 m und 4,50 m.
Das Relief des unterschiedlich stark verwitterten bis zersetzten Festgesteinsuntergrundes ist
relativ stark bewegt und weist Hohenunterschiede bis etwa 2,50 m auf. Der Festgesteinsun-
tergrund besteht aus verschiedenen, regellos wechsellagernden Sedimenten des Rotliegen-
den. Er ist vergleichsweise wenig von Trennflachen durchsetzt.

Zu den hydrogeologischen Verhaltnissen wird in [9] ausgesagt, dass die Grundwasserstan-

de am Bauwerksstandort maRgeblich anthropogen beeinflusst sind, wobei schon langerfris-
tig eine groRraumige Absenkung der natirlicherweise annehmbaren Grundwasserstande
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gegeben ist. Die Grlndungsverhaltnisse des Bauwerks sind nach [9] an allen untersuchten
Ortlichkeiten gleich. Die Bestandsfundamente sitzen auf Flusskiesen auf. Dies gilt auch fiir
Fundamente spaterer Bauepochen, die auf Altfundamenten aufsitzen, die ihrerseits auf den
Flusskiesen gegriindet sind.

Die untersuchten Bestandsfundamente bestehen selbst Gberwiegend aus unregelméaRigem
Bruchsteinmauerwerk. Die Bruchsteine sind hinsichtlich Gesteinsart und Gesteinsfestigkeit
sehr verschieden. Eine Vermortelung der Bruchsteine ist nur bereichsweise gegeben. Die
Verbandsfestigkeit des Bruchsteinmauerwerks ist in Frage zu stellen.

In diesem Zusammenhang ist auf Grundwasserbewegungen aufmerksam zu machen. Nach-
dem 1980 die Grubenwasserhaltung eingestellt wurde, setzte ein Grundwasseranstieg ein.
Die damit verbundene Sattigung im Baugrund erzeugte sogar Hebungen der Tagesoberfla-
che. Das Wasser kann dabei durch Stofftransporte (Feinanteilaustragungen), durch Konsis-
tenzénderung bindiger Anteile im Baugrund und durch Auslésen chemischer Vorgange Scha-
den bewirken [5]. Die Fliefdrichtung des quartéren Grundwasserleiters verlauft vom Westen
kommend zum Absenktrichter Innenstadt. Durch die schon erfolgten, in diesen Grundwas-
serleiter hineinreichenden, versperrenden Bauwerke (Tiefgaragen) hat hier eine Einengung
stattgefunden. Dies bewirkte einen Aufstau Uber die Grindungsebene hinaus, wodurch eine
Verndssung des Sandsteinmaterials und damit verbunden eine Verringerung der Steinfestig-
keit eingetreten ist.

2.4 Statische Untersuchungen

Neben friheren ,einfachen” ingenieurméafigen Betrachtungen wurde in den 90er Jahren des
20. Jahrhunderts ein numerisches Stabwerkmodell von Graf/Hoffmann [10] erstellt. Hier sind
bereits die Messwerte aus den Setzungen und Schiefstellungen des Gebaudes eingeflossen
und hinsichtlich ihrer Auswirkungen auf die Schnittkrafte in ausgewahlten Bauteilen ausge-
wertet.

Entsprechend der Aufgabenstellung erfolgte die Ermittlung des Schnittkraft- und Verfor-
mungszustandes nach Elastizitatstheorie |. und Il. Ordnung. Zur Erfassung einer Vorspann-
wirkung, welche durch Rundstahlelemente entlang der Arkadenwande vorhanden, aber
nicht im Turm verankert sind, wurde das Berechnungsmodell um ein System aus Beweh-
rungsstaben und Staben zur Einleitung der Umlenkkrafte in die Pfeiler in den vergangenen
Jahren ergéanzt.

Fur die Spannungen im Querschnitt des Pfeilers 16/M1 an der Oberflache des Fundamen-
tes ergeben sich aus unterschiedlichen Lastfallkombinationen anzunehmende Maximal-
werte

Q  fUr Zugspannungen: 2,00 N/mm2 und
Q  fur Druckspannungen:  -3,00 N/mm?.

Damit ware im Querschnitt der Sohlfuge des Pfeilers 16/M1 von einer gerissenen Zugzone

auszugehen und die Druckspannung im Randbereich des Pfeilers vom Fundament wirde die
zulassig aufnehmbaren Werte Uberschreiten.
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Bild 7: Stabwerkmodell — Grafik aus: Bild 8: Volumenmodell des Kirschenschiffes (Bau-
Statik Graf/Hoffmann [10] grund ausgeblendet) Grafik: [11]

In Erganzung zu den Berechnungen auf der Grundlage eines Stabwerkmodells wurde der
Bereich des Pfeilers 16/M1 in einem 3D-Volumenmodell genauer untersucht [11].

Hierzu wurden zusatzlich die umliegenden Konstruktionen wie Gewdlbe und Aufdenwande mit
abgebildet. Um im Modell die verringerte bzw. nicht vorhandene Zugtragfahigkeit zu berlck-
sichtigen, sind entsprechende Materialeigenschaften und Kontaktelemente definiert worden.

Bei dem stark exzentrisch belasteten Fundament und gleichzeitig geringer Tragfahigkeit des Fun-
damentes selbst flhrt das zu einer Verdrehung der Sohlfuge des aufstehenden Pfeilers. Dadurch
plastiziert die druckbelastete AufRenkante und die Exzentrizitdt der Resultierenden ist begrenzt, sie
kann den druckbelasteten dufderen Rand nicht erreichen. In [11] wird dies als ,, selbstzentrierender
Mechanismus” bezeichnet. Es muss also zu einer Lastumlagerung verbunden mit einem Teilver-
sagen des Bauteils Fundament kommen bzw. bzgl. der Schiefstellung des Pfeilers 16/M1 schon
gekommen sein. Dies wird auch bei Betrachtung der Baugeschichte des Gebadudes deutlich.

3 Messungen und Uberwachungen
31 Langzeitmessungen

Als Langzeitmessung sind hier im Wesentlichen einfache Verfahren wie die Erfassung von
Schiefstellungen Uber Lote zu verstehen, die Gber mehrere Jahrzehnte auch sehr anschaulich
die Veranderungen des Gebadudes dokumentieren (Bild 9).

Wegen der durch den untertdgigen Steinkohlebergbau verursachten zusétzlichen Verande-
rung der Griindungsebenen I6sten sich Rippen aus dem Netzgewdlbe. Die zur Uberwachung
angebrachten Schnurlote zeigten 1933 eine Schiefstellung des urspriinglich senkrechten Pfei-
lers 16 um 8 cm, die sich bis zum heutigen Tag standig vergrofiert und mittlerweile Gber die
Schnurléange von 9 m 20 cm betrdgt. Seit 2014 ist auch am Pfeiler 26 eine gerissene Zugzone
zu beobachten.
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Bild 9: Lotabweichungen seit ca. 70 Jahren Foto: Michael Kiihn

Seit Beginn des 20. Jahrhunderts wurden zu den beobachteten Bauschaden begleitende
tachymetrische Messungen durchgefiihrt und laufend weiter qualifiziert. Im Besonderen wa-
ren dies Hohenbeobachtungen einzelner, auf Bauteilen festgelegter, meist vermarkter Punkte
in der Ebene ca. 0,80 m Uber der jeweiligen Oberkante Fertigfullboden (OK FF), die auf einen
im Landesnetz definierten Festpunkt die Hohenveranderungen dieser Punkte zueinander und
gegenlber diesem Hoéhenfestpunkt auswiesen. Die Veranderung der NN- bzw. HNN-H6he
dieses Festpunktes wurde im Landesnetz bestimmt, letztlich auch durch in den 1990er Jah-
ren veranlasste Reviernivellements.

Durch die Installation eines Laserlotes am Pfeiler 6 konnte die vorbeschriebene Messung
zwar in ihrer zeitlichen Abhangigkeit und mit verbesserter Prazision ausgefihrt und gespei-
chert werden, jedoch blieb die Aussage in ihrer Relativitdt unverandert.

Zur weiteren Verbesserung der Uberwachung wurde in den vergangenen Jahren ein lokales
Koordinatensystem flr den Dom definiert. Dazu wurde eine Anzahl fest vermarkter Punkte
in diesem System tachymetrisch bestimmt, so dass bei beliebigen Folgemessungen die
Ablesungen die absoluten Verdnderungen in der jeweiligen Zeitspanne angeben (siehe hier-
zu [12]).

Das Einbeziehen von 4 Dreifachextensometern und mehreren unterschiedlich verfilterten
Grundwassermessstellen (GWM) gestattet auch belastbare Rickschlisse auf Ursachen der
jeweils aktuellen Schadensbilder. Mehrere 3-D-Rissbeobachtungsmdglichkeiten an ausge-
wahlten kritischen Punkten ergédnzen das installierte System.
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Bild 10: Lageplan mit Aufschlussansatzpunkten und geotechnischen Messstellen
Zeichnung: Baugrundbtiro Dr. Hallbauer + Ebert

Mit den beschriebenen Vermarkungen und Vermessungen sowie deren Einordnung in ein
raumliches Koordinatensystem wurde eine Grundlage fir eine qualifizierte und quantifizierte
Beurteilung des Gebadudes geschaffen. Damit kénnen alle lage- und hohenmaligen Verschie-
bungen und die Verformungen jedes Bauteils oder auch jeder Messeinrichtung in das System
eingebunden werden.

Um aussagefahige Ergebnisse Uber die Fehlergrenzen des tachymetrischen Messverfahrens
zu erhalten und damit den Bauzustand des Bauwerkes auch qualifiziert beurteilen zu kénnen,
werden weitere Messzyklen festgelegt, so auch flr die Beobachtung des Grundwasserstands
und die Extensometer- und Rissmessungen. Durch Weiterfiihren der Messreihen zu G\W-Stand-
beobachtungen und zur GW-Dynamik lassen sich die bisher vorliegenden Aussagen in [6] und
[13] qualifizieren und fir den Standort Dom auswerten.

Als wichtige Kalibrierungswerte fiir das geologische Modell sind die Ergebnisse der markschei-
derischen Messungen von Bedeutung. Zu den Hohenverdnderungen wurden erste Auswertun-
gen der Vermessungsunterlagen bis zum Jahre 1935 von Kogler [14] vorgenommen. Darin sind
erstmals fUr den Bereich des Domes Linien gleicher Absenkung (Isokatabasen) eingefihrt. In
Auswertung der Bauwerkskontrollmessungen von Hertel kommt dann 1998 Fenk in seinem Ab-
schlussbericht zu den markscheiderischen Auswertungsarbeiten, siehe [15], zu dem Ergebnis,
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Bild 11: Schieflage der Griindungssohle, hervorgerufen durch die Krimmung der Grindungs-
sohle, Vektordarstellung Grafik: Michael Kiihn, nach Fenk [15]

dass die Hebungen an der Tagesoberflache (Griindungshorizont auf den Muldenkiesen) als ge-
setzmalige Zusammenhange fur das Revier Zwickau zu betrachten sind.

Die Hebung der einzelnen Punkte des nach Auflassung des Bergbaues verformten Dom-
grundrisses lassen sich mit einer in [15] beschriebenen Funktion nachvollziehen.

Krimmungen und Zerrungen bzw. Pressungen entstehen durch Verschiebungsanomalien.
Abgeleitet aus den bergbautechnischen Regeln gelten fir den Dom Zwickau (Schutzkate-
gorie 2) folgende Vertraglichkeitskategorien [15]:

A Schréagstellung der Griindungsebene: 4 %o,
Q Krdmmungsradius der Grindungsebene: 10 km,
Q Zerrung/Pressung: 2 %o,

Fur den Bereich der Wandscheibe 6/H1 sind demgegenlber jedoch folgende Zustande von
Fenk [15] ermittelt:

Q Schragstellung der Griindungsebene: 5,94 %o,
Q Krimmungsradius der Grindungsebene: 5,27 km.
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Bild 12: Isokatabasen im Bereich des Domes — Senkungen 1902 bis 1995
Grafik: aus Fenk [15]

In beiden Fillen ist eine deutliche Uber-
bzw. Unterschreitung der definierten ma-
ximalen Vertraglichkeitswerte zu erken-
nen.

Neuerliche Verformungen und Rissbilder
zeigen an, dass das Gleichgewicht der
Krafte nach wie vor instabil ist.

3.2 Laserscan

byt fewepd 1 W
g o -

Als Erganzung zu den bisher durchgefihr-
ten tachymetrischen Messungen wurden  Bild 13: Hebungsdifferenz (ber verformtem
mehrere Laserscans angefertigt und zu Grundriss

einem Gesamtmodell zusammengesetzt. Grafik: Michael Kiihn, nach Fenk [15]
Neben dem Auflenbereich, der lediglich

Schwarz-Weilk aufgenommen wurde, sind

der Innenbereich farbig und das Dachtragwerk ebenfalls Schwarz-Weif3 erfasst worden.

Fur den Zwickauer Dom wurden die Laserscans mit einer Auflésung von ca. 1,0 mm durch
die Volkswagen Sachsen GmbH Zwickau angefertigt. Durch die Punktwolke kdnnen beliebige
Schnitte gelegt werden, z. B. fur die Erstellung von aktuellen Planen. Die Scans haben den
Vorteil, dass auch Bereiche erfasst werden, die fir ein konventionelles Aufmafd nur schwer
zu erreichen sind. Die Laserscandaten ersetzen damit ein verformungsgerechtes Aufmaf3.
Die Neigung jedes einzelnen Pfeilers kann mit raumlichem Bezug bestimmt werden. Ohne
zusatzlichen Aufwand lassen sich auch Kriimmungen erfassen. Somit konnen z. B. die von der
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Bild 14: Verformungsgerechtes ,, Aufmal3” in Form eines Laserscans

Grafik: Peter Schéps

idealen Form stark abweichenden Gewdlbegeometrien bei entsprechenden statischen Simu-
lationen beriicksichtigt werden. Bild 14 zeigt beispielhaft einen Ausschnitt des Chorbereiches.
Zur Verdeutlichung der Gewdlberippen wurden die Punktwolken des Daches ausgeblendet.
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Bild 15: Schnitt durch die Punktwolke mit Eintra-
gungen des Vermessers
Zeichnung: Sven Tréger, Peter Schéps

Nach der Herstellung der Baugruben fir
die Fundamentertichtigung der Pfei-
ler M1 und M2 erfolgte durch das Ver-
messungsblro Troger ein Aufmal der
Fundamentgeometrien. Hierbei wurden
auch bisher unbekannte Innenfunda-
mente erfasst. Zusammen mit einem
aus der Punktwolke erzeugten Grund-
riss gelingt eine schnelle Lagebestim-
mung. Die archdologische Zuordnung zu
einer Zeitepoche und einem Baukorper
steht noch aus.

3.3 Materialeigenschaften
der Fundamente

In der Vergangenheit wurden mehrfach

Bestimmungen der Druckfestigkeit als
Grundlage statischer Berechnungen und
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Nachweisverfahren zur Standsicherheit durchgefiihrt. Dabei reichten die Druckfestigkeits-
werte von 2,0 bis 27 N/mm? (eine genaue Zusammenstellung ist in [2] enthalten). Es wurde
deutlich, dass die aus Hochbauteilen entnommenen Proben weit hohere Bruchfestigkeiten
aufwiesen als die Proben aus den Fundamenten. Dies gilt unabhéngig davon, ob die Probekér-
per aus einem Stein oder als zwei vermdrtelten Steinen gewonnen wurden.

Zum Vergleich der unterschiedlichen Guten ist in Bild 16 ein 1-m-Bohrkern aus Bohrloch 6
(Pfeiler M1, oben) einem aus Bohrloch 5 (Pfeiler 16, unten) gegenlbergestellt.

Die statischen Eigenschaften werden sehr stark von der Feuchte im eingebauten Zustand
beeinflusst. Dies zeigten entsprechende Versuche an Proben aus dem Fundamentbereich.
Die Festigkeitswerte reichten hierbei von
2,6 N/mm?2 bis 12,6 N/mm2.

Wie in [16] beschrieben wurde, sind bei
den Grlindungen im Zuge der Verdnde-
rung des Kirchenbaues 18 verschiedene
Ausflihrungen zu unterscheiden. Die do-
kumentierten Schirfe und Fundamentboh-
rungen zeigen, dass sich die Qualitat der
Bauausflihrung der einzelnen Bauetappen
sehr unterscheidet, dass die Fundamente
1€ auch bei erheblich grofReren Lasteintra-
Bild 16: Bohrkerne aus Fundament Pfeiler M1 gungen nicht ertlchtigt wurden und dass
(oben) und Pfeiler 16 (unten) keinerlei Vorkehrungen getroffen worden
Foto: Michael Kiihn  sind, bei benachbart ausgefihrten Tiefer-
grindungen die Uberlagerung der Krafte in
der Setzungsmulde zu harmonisieren.

Qg 01. 201 ¢

4 MaBnahmen zur Ertiichtigung
41 Historische MaBnahmen

Unbeantwortet blieb zunachst die Frage nach der Ursache der Schiefstellung der Pfeiler. Die
0. g. Lotmessungen und eine eigene Messung im August 1923 waren Grundlage des bereits
erwéahnten Gutachtens von Kégler (Freiberg). Er hat die Lotabweichungen nicht dem Steinkoh-
leabbau, sondern fir das Kirchenschiff dem Dachschub und fir den Chorraum dem ,,zu fla-
chen Chorgewdlbe” zugeordnet. Daraufhin erfolgten der Einbau der zuséatzlichen Sprengwer-
ke im Dachstuhl und die untauglichen Versuche, das Chorgewdlbe an die Streckbalken des
Chorraumdaches zu hangen. Im weiteren Verlauf kam es zu weiteren Verformungen; Rippen
aus dem Netzgewolbe des Chorraumes lésten sich und stlrzten ab.

Zur Gewahrleistung der Sicherheit wurde im Chorraum ein Stahlnetz unter dem Gewdlbe
installiert. Eine umfangreiche Dokumentation der bis 1990 im Dom vorgenommenen Mal3-
nahmen zur statischen Sicherung in Langhaus und Chor ist in [17] enthalten.

Dieses Ausweichen der ChorauRenwandpfeiler wurde fortschreitend auch Ende des 19. Jahr-
hunderts von Oscar Mothes festgestellt, s. z. B. [1]. Nachdem Versuche gescheitert waren,
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Bild 17: Ankersystem in Ost-West-Richtung nach Gutachten Mohrmann von 1900

Zeichnung: Gigla in [18]
das Ausweichen durch Verankerung der
Pfeilerkdpfe im Dachbereich vorzuneh-
men, veranlasste Mothes die gegenseitige
Verspannung der Pfeilerkdpfe durch einen
.Schlauderkranz” aus Flacheisen (100/30),
mit Rundstahldollen in den Sandstein der
Pfeilerkdpfe eingebohrt und verankert so-
wie mit durchgehenden Rundeisenankern
(@ 30 mm) beidseitig der Arkadenwande

bis etwa in die Mitte des Langhauses. ' T - . e Pl
Gleichzeitig wurden zur Erhohung der Ver-  Bild 18: Ankersystem in Ost-West-Richtung

tikallasten eine Brlstung aufgesetzt und (Grundriss) nach Gutachten Mohrmann
die Pfeiler mit Fialtirmchen versehen. Die- von 1900 Zeichnung: Gigla [18]

se Losung zeigte Prof. Gehler durch sei-

ne ldee der Einflhrung von sogenannten

Ausgleichsebenen unterschiedlicher Neigungswinkel auf [7]. Daraus konnte er schon 1933
ableiten, dass eine besondere Beanspruchung des Chorraumes durch eine starke Neigung
nach Osten vorliegt. So mussten schon 1924 Zuganker im Triumphbogen und zwischen den
Chorsaulen eingezogen werden. Wegen der Verflachung des Chorgewdlbes drohten Gewdl-
berippen abzustirzen, sie wurden mit Stahlblgeln bandagiert und in den Kappen verankert.

4.2 Aktuelle Vorhaben
Da die bisherigen Versuche, die beiden malRgeblichen Pfeiler zu entlasten oder zu ertlichtigen,
nicht den gewdlnschten Erfolg erbrachten und die Schiefstellungen weiter zunahmen, sind

aktuell umfangreiche Ertlichtigungen geplant.

Die Sanierungsplanung fur die Pfeiler 16/M1 und 26/M2, welche besonders hoch durch den
Gewolbeschub beansprucht sind, verlangte eine genauere Abbildung der Geometrie zur
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besseren Ermittlung der SchnittgréRen und
fir die Nachweise der Spannungen und Bo-
denpressungen. Somit kénnen Tragreserven
besser verstanden und genutzt werden. Er-
gdnzend zu den im Abschnitt 2.4 erlauterten
Berechnungsmodellen sind Teilmodelle der
beiden Pfeiler erstellt worden (Bild 19). Hier-
fur konnten als Grundlage die Laserscanda-
ten verwendet werden. Die entsprechenden
Teile der Punktwolke wurden eingelesen und
mit Volumenkdrpern manuell nachgebildet.
Statisch nicht relevante Bereiche kdnnen so
zur Erstellung einer sauberen Vernetzung
vernachlassigt werden. Die beiden Modelle
beinhalten somit auch die Schiefstellungen.

Bild 19: Teilmodell mit FEM-Netz Bild 20: Gesamtansicht Pfeiler M2 mit vertika-
Grafik: Peter Schops lem Zugglied Grafik: Peter Schops
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Bild 21: Detailansicht des dulSeren FulBpunk-
tes mit Spanngliedern und Stahl-
betonkragen (halbtransparent)

Grafik: Peter Schops
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Bild 22: Pfeilerfundament mit gep?anter
Vergrél3erung (braun = Bestands-

fundament) Grafik: Peter Schops

Im Rahmen des Standsicherheitsnachwei-
ses sind die einzelnen Lastschritte der Sa-
nierung inkl. der temporaren StitzmaRnah-
men abgebildet worden.

Die Ertlchtigung besitzt mehrere Kompo-
nenten (Bilder 20 bis 22). Neben einer Ver-
groRerung der Grindungsflache sollen das
Bestandsfundament verfestigt und die Lage
der Resultierenden im Pfeiler mit Hilfe von
vorgespannten Zuggliedern etwas nach in-
nen verschoben werden.

Um Arbeiten an den Fundamenten durch-
flhren zu kénnen (Bild 23), sind diese zuerst
zu entlasten. Hierflr wurde eine Stltzkons-
truktion an beiden Pfeilern angebracht und
vorgespannt (Bild 24). Anschliefend wird
der innere und der &duf3ere Stahlbetonkra-
gen zur VergréBerung der Grindungsflache
hergestellt und darauffolgend erhalten die
Bestandsfundamente eine Gefligeverbesse-
rung durch Injektage.

Neben der VergréRerung der Fundamente
ist auch ein Verspannen der Bestandsfun-
damente — oder besser: des alten Funda-
mentmauerwerks — vorgesehen. Durch den
so erzeugten hydrostatischen Spannungs-
zustand erhoht sich die fur die vertikale
Belastung ansetzbare Festigkeit erheblich.
Zusammen mit der Spannungsreduktion
ist so sichergestellt, dass der Gebrauchs-
tauglichkeitszustand im linear-elastischen
Bereich verbleibt. Weitere Schiefstellungen
infolge einer Materiallberlastung sind somit
ausgeschlossen.

AnschlieRend wird durch das Spannen des
innenliegenden vertikalen Spanngliedes die
Lage der Resultierenden im Pfeiler nach in-
nen verlagert und die bisher leicht gerissene
Zugzone dauerhaft Uberdrickt. Hierbei ist zu

beachten, dass die temporéar vorgespannte Stitzkonstruktion zeitgleich entspannt wird.

Im Bild 22 — Auszug aus dem Schalplan des Pfeilers M2 — ist die geplante Vergrofierung der
Fundamentflache zu erkennen. Gestrichelt ist die Lage der Spannglieder fir die Generierung
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Bild 23: Bestandsfundament nach oberfldchiger Reinigung Foto: Michael Kiihn

eines hydrostatischen Spannungszustan-
des im Bestandsfundament dargestellt.
Dieser Spannungszustand ist eine weitere
Komponente bei der Erhéhung der Tragfa-
higkeit.

5 Ausblick

Mit der Sanierung der beiden Pfeiler M1
und M2 ist die dringlichste Malnahme
am Zwickauer Dom in Angriff genom-
men. Durch die beschriebenen grofRrau-
migen Setzungen sind auch in anderen
Bereichen weitere Risse vorhanden.

Bild 24: Temporére Abstiitzungen der
Pfeiler M1 und M2
Zeichnung: Michael Kiihn
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Aus statischer Sicht ist als nachste dringende Aufgabe die Sanierung des Pfeilers H1 an-
zusehen. Weitere MaRnahmen werden folgen. Auch die Uberwachung der Baugrundak-
tivitdten infolge des Bergbaus und sich in Zukunft dndernder Grundwasserverhéltnisse
wird weiterlaufen. Die Langzeitmessungen sind somit noch lange nicht abgeschlossen.
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Bewertung der Restlebensdauer von Spannbetonbriicken
durch Koppelfugenmonitoring an Praxisbeispielen

Dirk Sperling', Hauke Schmidt?

Zusammenfassung: Bei abschnittsweise hergestellten Spannbetonbriicken alte-
rer Bauart kann es unter bestimmten Voraussetzungen zum AufreiRen der Koppel-
fugen und in der Folge zu Ermtdungsbrichen der Koppelanker der Spannglieder
kommen. Der rechnerische Nachweis der Ermidungsfestigkeit allein auf Basis von
Normwerten flhrt oftmals zu einem Negativbefund, der durch das tatsachliche
Tragverhalten widerlegt wird. Daher ist es sinnvoll, die rechnerische Nachweisfih-
rung auf Grundlage von am Bauwerk ermittelten Messwerten zu flhren.

Summary: Evaluation of the residual life of prestressed concrete bridges by
monitoring the coupling joints on practical examples. In sectional constructed
prestressed concrete bridges of an older design, it may come to a cracking of the
construction joints under certain conditions, and subsequently, fatigue fractures of
the coupling anchors of the tendons are possible. The proof of the fatigue strength
alone on the basis of standardized values often leads to a negative result, which is
disproved by the actual bearing behaviour. For this reason, it is useful to carry out
the computational verification on the basis of measured values determined on the
structure.

Die Koppelfugenproblematik
11 Einfihrung

Die Spannbetonbauweise ist die in Deutschland am haufigsten angewandte Brickenbau-
weise. Allein bei FernstraRen (Bundesautobahnen und Bundesstral3en) liegt der Anteil der
Spannbetonbricken, bezogen auf die Briickenflache, bei ca. 70 % [1].

Als Erfinder des Spannbetons gilt Eugene Freyssinet (1879 bis 1962), z. B. [2]. Im Jahr 1928
meldete Freyssinet das erste und grundlegende Patent fir den Spannbeton an (Spannbeton
mit sofortigem Verbund). Bis 1939 folgten weitere Patente im Zusammenhang mit der Spann-
betonbauweise, insbesondere zur Vorspannung mit nachtraglichem Verbund.

Das Grundprinzip der Vorspannung mit nachtraglichem Verbund besteht darin, dass die zur
Aufnahme der (Biege-)Zugspannungen notwendigen Stahlzugglieder (Spannkabel) in einbe-
tonierte Hullrohre eingelegt werden und nach dem Erhéarten des Betons mittels Pressen, die
sich gegen den Beton abstlitzen, angespannt und anschlieRend verpresst werden. Den Zug-
kraften im Stahl stehen nun gleich groRe Druckkrafte im Beton gegentber, die dazu fihren
sollen, dass der Beton nahezu frei von Rissen bleibt. Bereits Freyssinet erkannte, dass die
Langzeitverformungen des Betons wie Kriechen und Schwinden zu einer Verminderung der
Vorspannung fihren und daher zur Sicherstellung einer wirksamen Vorspannung Stahle mit

1 Dr.-Ing., EHS beratende Ingenieure fir Bauwesen GmbH, Braunschweig
2 Dipl.-Ing., EHS beratende Ingenieure flr Bauwesen GmbH, Braunschweig
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i B =

Bild 1:  Pont de Luzancy im gegenwartigen Bild 2:  Pont de Luzancy wéhrend der
Zustand Foto: MOSSOT, Herstellung Foto: [4]
CC BY-SA 3.0, Wikimedia Commons [3]

hoher Zugfestigkeit erforderlich sind. Die erste weitgespannte Briicke mit Vorspannung mit
nachtraglichem Verbund wurde nach einem Entwurf von Freyssinet mit einer Spannweite von
55 m Uber die Marne bei Luzancy realisiert. Der Bau begann 1941 und konnte erst 1946 nach
dem Zweiten Weltkrieg fertiggestellt werden (Bilder 1 und 2).

In Deutschland entwickelte sich kriegsbedingt die Spannbetonweise nur sehr langsam. Erst
nach Behebung der Materialengpésse bei hochwertigen Stahlen und Zementen nach der Wie-
deraufbauphase konnte die Spannbetonbriickenbauweise hierzulande ihren Siegeszug antreten.

Als wirtschaftliche Bauweisen zur Herstellung mehrfeldriger Spannbetonbriicken haben sich
verschiedene Vorbauverfahren entwickelt, bei denen die Brlicken abschnittsweise z. B. im
Vorschub, Freivorbau oder mittels Verwendung von Vorschubgerlsten hergestellt werden.
Bei allen Verfahren entstehen Arbeitsfugen zwischen den einzelnen Bauabschnitten, die sich
am einfachsten herstellen lassen, wenn die Spannglieder hier zundchst verankert, gespannt
und verpresst werden, bevor der nachste Bauabschnitt hergestellt wird. Im nédchsten Bau-
abschnitt werden die Ankerkonstruktionen der Spannglieder an die vorhandenen Festanker
(hier: Koppelanker) geschraubt. Mit dem Vorspannen der Spannglieder werden die in der
Koppelfuge (KF) Koppelfuge angeordneten Verankerungen
— 02l weitgehend entlastet, jedoch der Verbund
der bereits verpressten Spannglieder im Ver-
ankerungsbereich beansprucht.

T
]
: Koppelisier

Die Spannglieder werden in Brlickenlangs-
richtung ublicherweise nicht geradlinig, son-
dern affin zum Verlauf der Biegemomente
gefihrt, d. h. sie verlaufen Uber den Stitzen
am oberen und in den Feldmitten am unte-
ren Querschnittsrand. In den Momenten-
nullpunkten, wo die Beanspruchungen der

t Spannglieder am geringsten sind, kreuzen
Bild 3:  Spanngliedfiihrung in einer Koppel- sie die Schwerachse. Hier werden sinnvol-
fuge Zeichnung: aus [5] lerweise die Koppelfugen angeordnet, wo-
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bei die einzelnen Koppelanker tGber die Hohe
bei gleichzeitiger Einhaltung der notwendi-
gen Mindestabsténde verteilt werden.

Bild 3 zeigt schematisch die Spanngliedfih-
rung in einer Koppelfuge, bei der alle Spann-
glieder gekoppelt sind (Vollstof3). In Bild 4 ist
die Ausfihrung einer Koppelstelle bei einer
dlteren Spannbetonbriicke mit Vollstof$ aller
Spannglieder abgebildet.

1.2 Schaden an
Koppelfugenquerschnitten

An den vielen der in den 1950er bis 1970er .
Jahren  abschnittsweise  hergestellten B
Spannbetonbriicken traten Rissbildungenim  Bild 4: Ausbildung einer Koppelfuge an einer
Bereich der Koppelfugen auf, die Anlass zu dlteren Hohlkastenbriicke Foto: aus [5]
einer umfangreichen bundesweiten Scha-

denserfassung gaben. Die Auswertung der

Schadensbilder ([6]) zeigte charakteristische Rissverlaufe im Bereich der Koppelfugen:

O Risse im anbetonierten Abschnitt etwa senkrecht zur Koppelfuge,

O Schrégrisse in den Stegen zwischen dem Uberdriickten und dem spannungsfreien Be-
reich und

0 Risse in Koppelfugen selbst, also senkrecht zur Briickenachse.

Die letztgenannten Risse, welche auch die Koppelanker kreuzen, wiesen zum Teil erhebliche
Rissbreiten auf und stellten somit eine Gefahrdung der Dauerhaftigkeit der Konstruktion dar.
In einem Fall (HochstralRe Prinzenallee in Disseldorf) wurde eine Zunahme der Rissbreite
unter dem laufenden Verkehr bis zu einer Rissweite von 10 mm festgestellt. Ndhere Untersu-
chungen dieses Bauwerks ergaben, dass in vier Koppelfugen jeweils fiinf Spannglieder sowie
die untere Lage der Betonstahlbewehrung infolge von Ermidungsbeanspruchung durchgeris-
sen waren [6].

Nach diesem Schadensfall wurden an allen Spannbetonbricken mit Koppelfugen im Ge-
schéftsbereich des Bundesverkehrsministeriums vertiefte Untersuchungen, z. T. mit Dauer-
messungen, durchgefiihrt. AuBerdem wurden die Bemessungsregeln fir Spannverfahren mit
Koppelfugen sofort dahingehend geadndert [7], dass mindestens 30 % der Spannglieder un-
gestolRen (also ohne Koppelanker) durch die Fuge gefliihrt werden mussen und eine deutlich
erhohte, die Fuge kreuzende Mindestbewehrung einzubauen ist.

1.3 Vermutete Schadensursachen
Koppelfugen stellen generell Schwachstellen eines Tragwerks dar. In den Arbeitsfugen ist die

Betonzugfestigkeit herstellungsbedingt gering, d. h. es kommt gegentber den ungestorten
Bauwerksbereichen bereits bei geringeren Beanspruchungen zu Rissbildungen. Zudem fihren
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das abschnittsweise Vorspannen durch die Belastung am freien Bauteilrand und die folgende
Entlastung im Inneren des Bauteils durch den Vorspannvorgang des nachsten Bauabschnitts zu
nichtlinearen Spannungsverteilungen und ggf. sogar zu Zugspannungen im Betonquerschnitt
(sogenannter Mehlhorn-Effekt, z. B. [8]). Abhangig von der konstruktiven Gestaltung der Kopp-
lungen sind ferner die Spannkraftverluste infolge von Schwinden und Kriechen lokal deutlich
erhoht, die Druckspannungen fallen also im Vergleich zu den Ubrigen Bereichen ab. Weiterhin
werden die Kopplungen zumeist in den Momentennullpunkten angeordnet, also in den Berei-
chen, die planmaRig aus standigen Lasten keine bzw. nur sehr geringe Biegebeanspruchungen
aufweisen. Allerdings kénnen auch in diesen Bereichen, bspw. infolge Zwangsbeanspruchung
aus Temperatur und Stlitzensenkung, Systemumlagerungen bei feldweisem Vorbau oder Streu-
ungen des Eigengewichts erhebliche aullerplanmaRige Biegemomente bewirken.

Als Konsequenz der vielen Einflussparameter ist der rechnerische Spannungszustand an Kop-
pelfugenquerschnitten nur sehr schwer zu erfassen und mit entsprechenden Ungenauigkei-
ten behaftet.

Lo
- 1.4 Rechnerische Nachweisfiihrung

Zustand |, Zustand Il
g

Zur systematischen Nachrechnung und Be-
urteilung der é&lteren Spannbetonbriicken mit
Koppelfugen wurde von der Bundesanstalt
fir StraRenwesen (BASt) im Jahr 1998 die
. Handlungsanweisung zur Beurteilung der
Dauerhaftigkeit vorgespannter Bewehrung
von alteren Spannbetontberbauten” [9] he-
rausgegeben und zur bundeseinheitlichen
Anwendung empfohlen. Sie sieht ein drei-
stufiges Nachweiskonzept mit wachsender

Y=

1[-

4 ~ Rechengenauigkeit vor. Auch die Nachrech-
: "I nungsrichtlinie [10] fordert einen Nachweis
#ag | :' der Ermldungsfestigkeit von Koppelfugen.
h:c.- Moz Der Nachweis ist in Stufe 1 auf Basis von

schadigungséaquivalenten Schwingbreiten
oder in Stufe 2 durch eine direkte Berech-
nung der Schadigung unter Berlicksichtigung
von realitdtsnahen Verkehrslasten und Auf-
tretenswahrscheinlichkeiten von Temperatur-
beanspruchungen zu erbringen.

e mmm————— g

Da den Nachweisformaten aufgrund der

== Ay - M, Zahlreichen rechnerischen Unsicherheiten

: H = entsprechend konservative allgemeingulti-

Bild 5: Zusammenhang zwischen einwirken- ~ ge Annahmen zu Grunde liegen, gelingt der
dem Moment und Spannung (oben) Ermidungsnachweis der Spanngliedkopp-

und zwischen Grundmoment und lungen bei alteren Bricken mit 100 % gekop-
Spannungsschwingbreite (unten) pelten Spanngliedern in den meisten Féllen

Grafik: aus [11]  nicht.
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Sowohl fir den Nachweis nach [9] als auch nach [10] ist die Kenntnis der auftretenden Span-
nungsschwingbreiten und insbesondere deren Auftretenshaufigkeit erforderlich. So erzeugt
die Uberfahrt eines schweren Sondertransports zwar moglicherweise eine sehr groe Span-
nungsamplitude, ermidungsrelevant ist sie aber aufgrund des nur vereinzelten Auftretens
nicht. Der Zusammenhang zwischen den Spannstahlspannungen und den einwirkenden Bie-
gemomenten ist bei Spannbetonbauteilen nichtlinear (s. Bild 5, oben). Ist der Koppelfugen-
querschnitt durch die Vorspannung vollstédndig Uberdrickt, befindet sich also im ungerissenen
Zustand 1, sind die Schwingbreiten vernachlassigbar gering. Ubersteigt die Beanspruchung
das sogenannte Dekompressionsmoment M, also geht der Querschnitt in den gerissenen
Zustand Il Uber, so steigen die Spannungen und Schwingbreiten Uberproportional an und wer-
den somit ermUdungsrelevant. Es wird deutlich, dass neben der Beanspruchung aus Verkehr
insbesondere die Hohe des Grundmoments M infolge von Eigengewicht, Vorspannung, Tem-
peratur und Setzungen einen wesentlichen Einfluss auf die Spannungsamplituden und damit
auch auf die Ermidungssicherheit von Spannstahlen und ihrer Kopplungen hat (s. Bild 5, un-
ten). Bei dlteren Brlicken kann man davon ausgehen, dass bereits alle zeitabhangigen Schnitt-
gréBenumlagerungen weitestgehend abgeschlossen sind, so dass Anderungen im Grundmo-
ment alleine durch die Temperaturbeanspruchung hervorgerufen werden.

2 Koppelfugenmonitoring

Wie erldutert, sind lediglich die Schwingspiele bei einer gerissenen Koppelfuge ermidungs-
relevant. Das primare Ziel der Messaufgabe ist es demnach festzustellen, in welchen Zeitrau-
men die Fugen geodffnet sind und wie viele Schwerverkehrslberfahrten in diesen Zeitrdumen
stattgefunden haben.

Ob eine Fuge tatsachlich geoffnet ist, lasst sich Giber eine Doppelmessung feststellen. Dabei
werden Wegaufnehmer direkt Gber der Koppelfuge appliziert und mit Wegaufnehmern aus
einem unmittelbar danebenliegenden ungerissenen Bereich verglichen. Bei einer ge6ffneten

Piiiiiibiiiiiim
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-
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§

Bild 6: Beispiel Doppelmessung, oben: ungerissene Referenzstelle, unten: gedffnete
Koppelfuge Grafik: Hauke Schmidt
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Koppelfuge sind die Messwerte um ein
Vielfaches hoher als in den ungerissenen
Bereichen (siehe Bild 6).

Wird eine Koppelfugendffnung tber lange-
re Zeitraume festgestellt, ist das erweiter-
te Ziel eine genauere Quantifizierung des
mit konservativen Annahmen berechne-
ten Grundmoments der Beanspruchung.
Zur Ermittlung des tatséchlichen Grund-
moments wird fir jede Messperiode die
maximale Rissdoppelamplitude mit dem
zugehorigen rechnerischen Grundmoment
infolge des Temperaturgradienten AT in ei-
nem Diagramm grafisch dargestellt (siehe
Bild 7).

Zusatzlich wird die rechnerisch ermittelte
Schwingbreite, die sich infolge ermidungs-
wirksamer Verkehrsbelastung ergibt, mit
einer separaten Ordinate eingetragen. Der
Bezug zwischen den beiden Ordinaten des
Diagramms ist dabei abzuschatzen, da der
lineare Zusammenhang zwischen rechne-
rischer Schwingbreite und messtechnisch
erfasster Rissdoppelamplitude nicht exakt
skaliert werden kann.

Die Abweichung des tatsédchlichen Grund-
moments vom rechnerischen Grundmo-
ment entspricht dem horizontalen Versatz
der beiden Kurven (siehe Bild 8).

3 Praxisbeispiele
3.1 Beispiel 1: HochstraRe Gottinger
StraRe in Hannover

Die insgesamt 177 m lange Tragerrostbri-
cke Hochstralle Gottinger Strale in Han-
nover wurde 1968 in 7 Bauabschnitten mit
Einzelstitzweiten von maximal 27,40 m
errichtet. In den 6 Bauabschnittsfugen sind
die Langsspannglieder entsprechend der
damaligen Vorgehensweise voll gekoppelt
(100-%-Stof3). Die Nachrechnung gemaR
Nachrechnungsrichtlinie [10] des BMBVS
ergab bei den Nachweisen der Ermidungs-
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Bild 10: Anordnung Messstellen: schematische Darstellung Grafik: Hauke Schmidt

festigkeit der Spanngliedkopplungen erhebliche Defizite, so dass zur Uberwachung an zwei
Fugen eine Monitoringanlage bestehend aus insgesamt 22 Temperatursensoren und 16 Weg-
aufnehmern installiert wurde (Bilder 9 und 10). Zur Kalibrierung der Messanlage wurde zudem
ein Belastungsversuch mit 2 Krdnen (60 t + 40 t) durchgefihrt (Bilder 11 und 12).

3.2 Beispiel 2: Briicke liber die Friedrich-Ebert-StraRe in Duisburg-Beek

Die Uberfiihrung der A42 Uber die L287 (Friedrich-Ebert-Strae) in Duisburg wurde 1980
in 3 Bauabschnitten mit vollgestoRenen Spanngliedern (100-%-Stol3) je Richtungsfahrbahn
errichtet. Die Einzelstltzweiten der insgesamt 127 m langen Brlcke variieren zwischen
17,70 m und 38,170 m. Aufgrund des Erhaltungszustands und verschiedener Defizite bei der
statischen Nachrechnung wurde die Bricke umfassend instandgesetzt und mit einer ex-
ternen Vorspannung verstarkt. Zusatzlich wird das Risséffnungsverhalten der Koppelfugen
mit einer Monitoringanlage bestehend aus 26 Temperatursensoren und 18 Wegaufnehmern
Uberwacht.

3.3 Fazit

Beide Monitoringanlagen laufen seit dem
Winter 2016/2017. Bis Ende April 2017
konnten keine Offnungen der Koppelfugen
festgestellt werden, die reale Ermidungsbe-
anspruchung kann fir diesen Zeitraum also
vernachlassigt werden. Eine erste Beurtei-
lung des Fugenverhaltens kann allerdings
erst nach Durchlaufen der Sommerperiode  Bild 11: Belastungsversuch Krantiberfahrt

erfolgen. (60t+40t Foto: Dirk Sperling
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Ludwig-Erhard-Anlage Frankfurt am Main - Belastungsversuche
zum Nachweis der Tragfahigkeit historischer Rippendecken

Peter Braun', Gunter Hahn?, Gerd Kapphahn?, Edyta Wiinsch?

Zusammenfassung: Die ehemalige Oberpostdirektion in Frankfurt a. M. soll ei-
ner neuen Nutzung als Wohngebéaude zugeflihrt werden. Unter Berlicksichtigung
der Auflagen der Denkmalschutzbehorden soll dabei das Palais der Kaiserlichen
Oberpostdirektion weitestgehend erhalten bleiben. An dem Gebdude wurden seit
seiner Errichtung im Jahre ca. 1907 bereits umfangreiche Umbaumalinahmen
durchgefiihrt. Um die weiteren baulichen Eingriffe so gering wie mdéglich zu halten,
sollen die vorhandenen Deckensysteme auch flr die neue Nutzung in gré3tmaogli-
chem Umfang erhalten bleiben. Ziel ist es demnach, die Bestandsdecken fir eine
nachhaltige und langfristige Nutzung als Wohnimmobilie nachzuweisen. Wahrend
flr die Deckenbereiche, die in den 1950er und 1980er Jahren hergestellt wurden,
Bestandsunterlagen vorhanden sind, liegen Uber die historischen Decken aus dem
Jahr 1907 keine belastbaren Angaben hinsichtlich der rechnerischen Tragfahigkeit
vor. Teilbereiche der Decken aus den 1950er Jahren erhalten hohere Lasten, welche
nach den aktuellen Vorschriften rechnerisch ebenfalls nicht nachweisbar sind. Diese
Kenntnisllcken sollen mithilfe von Belastungsversuchen geschlossen werden.

Summary: Load tests for verifying the structural safety of historic ribbed
slabs. The building of the former postal directorate in Frankfurt am Main, Germany,
is subjected to commercial-to-residential conversion. Due to monument protection
requirements, the existing palace of the imperial postal directorate needs substan-
tially to be preserved. Since the construction in 1907, the building has already been
reconstructed. In order to minimize the necessary modifications of the building
envelope, the existing ceilings will be maintained to a large extent for the new
occupancy. Consequently, the structural safety of the existing slabs has to be ve-
rified for a sustainable long-term usage as parts of a residential building.\WWhereas
documents exist for the slabs that have been built in the 1950s and 1980s, no
reliable information is available concerning the structural design of the slabs origi-
nating from the construction in 1907. Moreover, a part of the slabs from the 1950s
is subjected to higher loads. Also in the case of these elements, structural safety is
not verifiable according to the current design codes. The knowledge gaps are to be
filled by conducting load tests.

1 Baugeschichte und geplantes Nutzungskonzept

Das Ensemble der Frankfurter Postbauten mit seinen bestehenden Geb&uden wurde im
Marz 2015 von der CG Gruppe erworben, um hier ein neues Wohnquartier fir das Frankfurter

Dipl.-Ing., Schissler-Plan Ingenieurgesellschaft mbH, Frankfurt a. M.

Dipl.-Ing. (FH), Ingenieurgesellschaft fir experimentelle Mechanik mbH, Markkleeberg
Dr.rer. nat., Ingenieurgesellschaft fir experimentelle Mechanik mbH, Markkleeberg
Dipl.-Ing., Edyta Winsch Ingenieure, Heidelberg
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Bild 1: Palais der Oberpostdirektion um 1907 Foto: aus [1]

Westend zu erschaffen. Es erfolgt eine grundlegende Umgestaltung, bei welcher das denk-
malgeschiitzte Palais der Kaiserlichen Oberpostdirektion erhalten werden soll. Dieses wurde
ca. 1907 als dreigeschossiges Gebaude mit einfach unterkellertem Geb&dudegdrtel und nicht
unterkellertem Innenbereich errichtet (Bild 1).

Etwa 1954 erfolgten eine Aufstockung um zwei weitere Obergeschosse im Gebéudegdrtel
und der Ersatz des hohen historischen Daches durch ein flaches ohne Nutzung des Dachge-
schosses sowie wahrscheinlich die Beseitigung von Kriegsschaden.

1988 wurde der aktuelle Zustand mit dem vollstandigen Rickbau und der Neuerrichtung des
Innenbereiches (Rondell, Querriegel und Sitzungssaal, Unterkellerung), Rickbau des flachen
Daches an Ost- und Westfligel und Ersatz durch Tonnendacher mit Nutzung des Dachge-
schosses hergestellt.

2017 haben die Entkernungs- und Rickbaumafnahmen begonnen. Das oberste Geschoss
(Tonnendach) und der 1988 errichtete Innenbereich werden komplett riickgebaut. Ein neues
Dachgeschoss (Staffelgeschoss) wird errichtet. Insbesondere die spateren Uberbauungen der
historischen Innenhéfe werden im Wesentlichen zurlickgebaut und durch einen Arkadengang
ersetzt, von dem aus die neugeschaffenen Appartements jeweils unabhédngig erschlossen
werden. Im Nordflligel entsteht eine Gruppe ruhiger, nach Stiden zum Arkadenhof orientierter
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Bild 2:  Gebdude nach dem Umbau in der 1950er Jahren Foto: aus [1]

—

Bild 3: Neuplanung als Wohngebaude Foto: CG Gruppe
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Appartements. Die Aufstockung aus den 1990er Jahren wird durch ein Penthouse-Geschoss
ersetzt. Auf Ebene des bestehenden Kellergeschosses wird eine Tiefgarage fir Fahrrader
und PKW angelegt. Insgesamt sollen 164 Wohneinheiten mit 9012 m2 Nutzflache entstehen
(Bilder 2, 3).

2 Bestandsanalysen
21 Vorhandene Deckensysteme

Im Bestandsgebaude sind auf Grund der im Abschnitt 1 beschriebenen Geschichte des Ge-
baudes verschiedenste Deckensysteme aus unterschiedlichen Epochen anzutreffen. Diese
kénnen gegliedert nach ihrer Bauzeit in drei Gruppen eingeteilt werden:

1. Urspriingliche historische Decken (ca. 1907). Es handelt sich hierbei grundsatzlich um
auf Mauerwerkswanden bzw. Stahltragern aufliegende Stahlbetonrippendecken in den obe-
ren Geschossen (Bild 4) und Kappendecken im Untergeschoss (Bild 5).

Bild 4: Historische Rippendecken mit Wech-  Bild 5: Belastungsversuch an den Kappen-
sel in der Spannrichtung decken Uber UG
Foto: Gerd Kapphahn Foto: Gerd Kapphahn

2. Decken aus den 1950er Jahren. Es wur-
den neben einigen Deckenergdanzungen infol-
ge Kriegsschaden vornehmlich die Decken der
Aufstockung neu errichtet. Diese wurden als
Stahlbeton-Rippendecken ausgefihrt (Bild 6).

3. Decken aus den 1990er Jahren. In den
1990er Jahren wurden auf Grund diverser Er-
satz- bzw. Erganzungsneubauten grof3e Ein-
griffe in das Bestandsbauwerk erforderlich.
Die Decken wurden als Flach- bzw. Unter-
zugsdecken hergestellt.

Bild 6: Rippendecke, Baujahr um 1950 Da fur die spater in den 1950er und 1990er
Foto: Gerd Kapphahn  Jahren gebauten Decken Bestandsunterla-
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gen mit den mafigebenden Informationen zu Geometrie, Baustoffgliten und Lastansatzen
vorlagen, konnte fir diese Decken auf weiterfihrende zerstérende Untersuchungen verzich-
tet und die Nachweise der Deckentragfahigkeit Uber SchnittgroRenvergleiche bzw. Neube-
rechnungen nach aktueller Normung erfolgreich gefihrt werden. Lediglich Teilbereiche der
Rippendecken aus den 1950er Jahren konnten auf Grund deutlich héherer Lasten nicht rech-
nerisch nachgewiesen werden.

Fir die historischen Decken wurden keine Unterlagen zur Bestandsstatik vorgefunden. Ein
Nachweis der Tragfahigkeit Gber Lastvergleiche war somit wegen des unbekannten urspring-
lichen Lastansatzes nicht mdglich. Zur weiteren Beurteilung der Tragféhigkeit wurden deshalb
die im Abschnitt 2.2 beschriebenen Bauteiluntersuchungen durchgefiihrt.

2.2 Visuelle und zerstérende Untersuchungen

Zunachst wurden alle Deckensysteme einer visuellen Uberpriifung unterzogen. Auf Grund der
fast durchgehenden Nutzung ohne Leerstandzeiten und negative Witterungseinflisse sind
die Deckensysteme aus allen Epochen in ei-
nem guten Erhaltungszustand.

Fur die historischen Rippen- und Kappende-
cken wurden exemplarisch in jeweils einem
Deckenfeld Bohrkerne zur Bestimmung der
Betondruckfestigkeiten entnommen. Gemaf
der Auswertung nach [2] kann der Beton der
Rippendecken der Festigkeitsklasse eines
C16/20 zugeordnet werden. Der Ist-Wert der
Prifserie der Kappendecke lag unter dem
Bild 7:  Bewehrungseisen aus der histori- Soll-Wert der Festigkeitsklasse eines C8/10.
schen Rippendecke
Foto: Gerd Kapphahn ~ An den Rippendecken wurden zusatzlich
zwei Rippen aufgeschnitten, um die Anzahl
und Lage der Bewehrungseisen sowie deren Zugfestigkeit bestimmen zu kénnen. Als Bie-
gezugbewehrung wurde jeweils ein glattes, exzentrisch liegendes Bewehrungseisen ohne
ausreichende Betondeckung vorgefunden (Bild 7). Eine Blgelbewehrung oder sonstige kons-
truktive Bewehrung wurden nicht festgestellt. Die Zugfestigkeit wurde im Versuch zu f = 378
bzw. 387 N/mm?2 bestimmt [1].

2.3 Schlussfolgerungen aus den Untersuchungen

Die Untersuchungen der historischen Rippendecken haben ergeben, dass sich diese zwar in
einem guten Zustand befinden und die Materialien akzeptable Festigkeiten besitzen, aber ein
bauaufsichtlich genehmigungsfahiger Nachweis der Tragfahigkeit nach aktueller Normung,
insbesondere im Hinblick auf die konstruktive Durchbildung, nicht erbracht werden kann.

Auf Grund der grofsen Deckenflachen und des guten Zustandes der Decken wurde deshalb

beschlossen, die Tragfahigkeit mittels Belastungsversuchen nachzuweisen. Die Auslegung
der Belastungsversuche erfolgte auf die aktuellen Lastanséatze als Ziellasten.
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2.4 Radarmessungen

Zur Vertiefung der visuell und zerstérend gewonnenen Ergebnisse sowie zur Absicherung
der Stichprobe fir die Belastungsversuche wurden ergéanzend Radaruntersuchungen durch-
geflhrt. Diese Messungen haben den Vorteil, dass sie mit relativ geringem Aufwand von der
Deckenoberseite aus durchgeflihrt werden kénnen und z. B. Unterhangdecken, Verkleidun-
gen oder die Brandschutzbeflockung nicht entfernt werden muissen.

AuRerdem koénnen reprasentative Vergleichsgrofien wie:

Deckenstarken,

Starke des FuRbodenaufbaus,

Abstande Stahltrager (Tragerhéhen),

Deckentyp,

Tiefenlage, Anzahl und Abstand der Bewehrungen (von oben)

coood

etc. gewonnen werden. Insbesondere flr die Rippendecken bietet sich als VergleichsgroRe
die Tiefe der unteren Bewehrungslage in den Rippen an.

In den Bildern 8 bis 10 sind verschiedene Radarbilder aus dem Objekt von den unterschiedli-
chen Deckensystemen exemplarisch dargestellt. Sie zeigen die Radargramme einer Massiv-
decke sowie einer Rippendecke, letztere mit jeweils um 90° gedrehten Scanrichtungen. Die
roten und grinen Markierungen zeigen Schichtgrenzen, Bewehrungen bzw. Stahlprofile an.
. - Die blaue Linie in Bild 10 markiert die Ober-
kante der Rippenbdgen. Impulsradarmessun-
gen sind sehr gut geeignet, zerstérungsfrei
die Verteilung unterschiedlicher Deckensys-
teme in einem Gebdude zu ermitteln, weil
ein Wechsel sowohl im Aufbau als auch in
der Spannrichtung einfach erkennbar ist. Fur
eine sichere Interpretation der Radargramme
sind allerdings gelegentliche, lokal begrenzte
Inspektionséffnungen hilfreich.

F
ars qf.

it o Ay A

Bild 8: Radarscan einer Massivdecke
Grafik: Gerd Kapphahn

Es wurden insgesamt 135 Linienscans an-
gefertigt, von denen sich meist zwei (in
Léngs- und in Querrichtung) auf einen De-
ckenbereich beziehen. Damit betragt der
Messumfang ca. 65 Deckenbereiche und er-
gibt einen guten Uberblick tiber das gesamte
vorhandene Tragsystem.

Jeder Scan erfasst den Deckenbereich Uber
mehrere Meter, so dass Schwankungsbreiten
in den Schichtdicken und Tiefenlagen, im Ge-

Bild 9: Radarscan einer historischen Rippen-

decke Grafik: Gerd Kapphahn
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Bild 10: Radarscan einer historischen Rippen-
decke (Scanrichtung um 90° gedreht)
Grafik: Gerd Kapphahn

bar, dass sowohl die einzelnen Schichtdicken
als auch Tiefenlagen der Eisen in einem Un-
tersuchungsbereich (Messstrecken von 5
bis 10 m) um bis zu ca. +2 cm schwanken.
Weiter findet ein relativ haufiger Wechsel der
Spannrichtungen statt (siehe z. B. Bild 4). Die
Spannweiten betragen flr die historischen
Rippendecken maximal 2,7 m. Der Rippenab-
stand betragt immer 25 cm. Ihre Ausbildung
ist im Gebaude im Wesentlichen identisch.

In den ehemaligen Flurbereichen wechseln
sowohl die Deckenarten als auch Spann-
richtungen relativ haufig. Dabei spannen die

Massivdecken meist in Querrichtung, die

historischen Rippendecken meist in Flurldngs-
richtung. An den Flurenden sind oft zuséatzliche Stahlprofile (ldngs und quer) zur Aussteifung
vorhanden. Die Massivdecken haben Spannweiten zwischen 2,2 und 2,5 m. Die geringsten
Deckenstéarken liegen bei 8,0 cm. Die Tragerabstande der Kappendecken liegen zwischen 1,2
und 1,6 m.

Aufgrund der Radarmessungen und der festgestellten Schwankungen innerhalb einzelner
Tragsysteme und Bereiche konnen die flr die Belastungsversuche ausgewahlten Decken-
bereiche als reprdsentativ fir die im Gebadude vorhandenen Tragkonstruktionen angesehen
werden.
3 Belastungsversuche in situ
Die Belastungsversuche wurden auf die neue Nutzung mit folgenden Lastannahmen abgestimmt.
4 Standige Last g, wirkt bereits beim Versuch
(vorhandener Estrich wurde entfernt)
Q Ausbaulast g, = 2,50 kN/m?
O Verkehrslasten
Kategorie A (Wohnen) 1,50 kN/m?2
Trennwandzuschlag 0,80 kN/m2
Summe g = 2,30 kN/m?2

Die Testlasten ergeben sich aus den Sicherheijtsfaktoren gemal [5, 6], wobei noch Sicher-
heitsfaktoren flr Materialstreuungen und die Ubertragung auf ungeprifte Bereiche von je-
weils 1,1 eingefligt wurden.

3.1 Auswahl der Stichprobe

Basierend auf den Ergebnissen der Voruntersuchungen [3] und den Radarmessungen [4]

wurden drei Untersuchungsstandorte ausgewahlt und an jeweils Ubereinanderliegenden De-
ckenbereichen Belastungsversuche durchgeflihrt (Bild 11). Damit wurden die hauptséchlich
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vorhandenen Deckensysteme mit ihren herstellungsbedingten Schwankungen statisch rele-
vanter Parameter, wie Bewehrungslage, Gesamt- und Spiegelstérke etc., geprift. Die obere,
nichttragende Schicht des FuRbodenaufbaus wurde entfernt, so dass die Messungen an der
Rohdecke stattfanden. Lediglich an einer Decke war noch eine weitere Estrichlage (mit Trenn-
folie) vorhanden. Eine Verfalschung der Messergebnisse durch eine ungewollte mittragende
Wirkung kann somit ausgeschlossen werden.

In Tabelle 1 sind die Untersuchungsbereiche fir die Belastungsversuche zusammengefasst.

Tabelle 1: Versuchsumfang, Zusammenfassung der Testbereiche

Standort | MaRe Priafumfang Max. Testlast
Position [m] [kN]
Standort 1
H ~ 2
UG 4 Einzelfelder (Kappen), X ~31,8 m 2 % 1313
. Kappendecke
é EG Deckenfeld ~48,2 m?
o 8,96 x 5,38 | Locremeld ~28,2m
= | 1.0G Rippendecke
8 398,1
a 2 0G Deckenfeld ~48,2 m?
' Rippendecke mit Estrich
Standort 2
H ~ 2
UG 2 Einzelfelder (Kappen) ¥ ~17,3 m 142,9
Kappendecke
N 9,18 x 5,38
) Deckenfeld ~49,4 m2
?g EG Rippen-, Massivdecke 408.0
(]
= - 2
820G |9,28x5,62 |Deckenfeld~52,2m 431,2
(=} Rippen-, Massivdecke
~ 2
3.0G | 9,34 x573 |Deckenfeld~53,5m 441,9
Rippendecke
Standort 3
UG Deckenstreifen ~15,1 m2
Kappendecke, Spannrichtung quer”
- 6,85 x 2,20 124,7
3 EG Deckenstreifen ~15,1 m2
3 Rippendecke, Spannrichtung langs”
°
e |1.0G Deckenstreifen ~17,3 m?
1 Massivdecke, Spannrichtung quer”
E 2. 0G 6,85 x 2,563 142,9
3.0G Deckenstreifen ~17,3 m?
' Rippendecke Bj.: 1950, Spannrichtung quer”

‘) Die Spannrichtung bezieht sich auf die Gebaudelangsachse.

130




Braun et al.: Belastungsversuche zum Nachweis der Tragfahigkeit historischer Rippendecken

-t -

e

.t
¥
—

L
i

-

E

G =il

-5

o

Bild 11: Grundriss des zuklinftigen Wohngebédudes mit Standortauswahl fiir Belastungs-
versuche Zeichnung: Gunter Hahn

3.2 Versuchsplanung und Aufbau

Die Versuchslasten wurden tber ein mobiles, modulares Belastungssystem als quasi Flachen-
last aufgebracht, wobei die Lage der Lastverteilungsholzer mit einer Lasteinleitungsflache
von je 0,2 m x 0,8 m der Rippenspannrichtung angepasst wurde (Bilder 12 und 13). Die Belas-
tung erfolgte tber vier, durch den Olfluss gesteuerte Hydraulikzylinder. Die Riickverankerung
der Belastungsrahmen fand in den aufgehenden Mauerwerkswanden statt. Gemessen wur-
den neben den eingetragenen Kréften die Deckendurchbiegungen.

3.3 Versuchsergebnisse

Bei den Kappendecken tber UG wurden jeweils zwei benachbarte Felder inklusive Rand-
feldern belastet. Es stellt sich ein im Wesentlichen linear elastisches Tragverhalten ein. Die
Verformung der Stahltrager betragt max. 1,9 mm, d. h. = 1/2800 unter Ziellast.

Bei den Decken Uber EG, 1. OG und 2. OG handelt es sich um historische Rippendecken. Es
wurden jeweils 3 benachbarte Felder gleichzeitig belastet. Dieser Deckentyp entspricht dem
originalen, hauptsachlich vorhandenen Deckensystem. Die maximale Durchbiegung unter
Ziellast liegt zwischen 4 und 5 mm und ist damit kleiner als =~ 1/1000. Die Last-Verformungs-
kurven bleiben auch hier bis zur Ziellast nahezu linear.
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LB inks:
g j . Bild 12: Versuchsaufbau mit Lasteinleitung und
b Messbezugsbasis
Foto: Gerd Kapphahn

unten:

"- Bild 13: Versuchsaufbau fiir eine Rippendecke,
schematisch Zeichnung: Gunter Hahn
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Bild 14: Kraft-Verformungsdiagramm Bild 15:  Zeitversuch bei Gebrauchslast

Grafik: Gerd Kapphahn Grafik: Gerd Kapphahn

Am Standort 2 sind unterschiedliche Deckensysteme vorhanden (s. Tabelle 1). Bei der Decke
Uber 3. OG handelt es sich um eine Rippendecke aus den 1950er Jahren, bei den Decken tber
EG bis 2. OG um Mischsysteme aus Massiv- und Rippendecken. Allen Decken gemeinsam
ist, dass die gemessenen Durchbiegungen deutlich kleiner als = 1/17000 sind.

Auch am Standort 3 handelt es sich um unterschiedliche Deckensysteme (vgl. Tabelle 1). Das
Last-Verformungsverhalten ist auch hier bis zur Ziellast, bei insgesamt geringen Verformungs-
werten, nahezu linear.

Im Zeitversuch stellt sich bei allen Deckensystemen Verformungskonstanz ein. Nach Ent-
lastung gehen die bleibenden Verformungen im Rahmen der Messgenauigkeit gegen Null
zurlick. Die Schwankungsbreite der Maximalverformungen liegt bei den Rippendecken zwi-
schen 2,8 und 3,6 mm. Beispiele fur die erzeugten Kraft-Verformungsdiagramme bzw. Zeit-
versuche bei Gebrauchslast zeigen die Bilder 14 und 15.

4 Zusammenfassung

Es wurden an insgesamt 13 Deckenbereichen Belastungsversuche durchgefiihrt. Daraus re-
sultiert eine Gesamttestflache von ca. 430 m2. Die angestrebten Lasten gemaf den Lastan-
nahmen konnten uneingeschrankt und problemlos aufgebracht werden. Bezogen auf die zu-
kiinftige Gesamtnutzflache von 9021 m2 betrug der Untersuchungsumfang knapp 5 %.

Durch die umfangreichen Voruntersuchungen (visuell und Impulsradar) ist sichergestellt, dass
die material- und verarbeitungsbedingten Schwankungen in der Ausfihrung durch die Aus-
wahl der Testbereiche abgedeckt werden. Insbesondere die Impulsradarmessungen stellen
eine schnelle und zerstérungsfreie Methode dar, um einen Uberblick tiber das Geb&ude hin-
sichtlich wichtiger Parameter, wie verwendete Deckentypen, Schichtdicken, Spannrichtungen
und Bewehrungsabsténde, zu bekommen.

Aufgrund der Auswahl der Testbereiche, der Ergebnisse der Voruntersuchungen [3, 4] sowie

der bei den Belastungsversuchen gewonnenen Messwerte wird eine Ubertragung der positi-
ven Ergebnisse auf nicht geprifte Bereiche im Gebaude flr zuldssig gehalten.
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Tschotschel, Ebsen: Belastungsversuche an Ankerschienen

Durchfiihrung von Belastungsversuchen
an einbetonierten Ankerschienen in Spannbetonbindern

Marco Tschotschel’, Bente Ebsen?

Zusammenfassung: Bei einer mehrschiffigen Lagerhalle eines Logistikunterneh-
mens im Frachtzentrum des Frankfurter Flughafens (Fraport Gebaude 455) sollten
die Oberlichter aus dem Baujahr 1978 ersetzt werden. Fir die geplante Sanierung
war es erforderlich, unterhalb der Oberlichter Arbeitsbihnen zu montieren. Die
Stahltrager der Arbeitsbiihnen sollten daflir mit Schrauben an den vorhandenen
Ankerschienen, die in den Obergurten der seitlich verlaufenden Spannbetonbinder
einbetoniert sind, befestigt werden. Fir die Halfenschienen vom Typ HSB existiert
jedoch keine gtltige allgemeine bauaufsichtliche Zulassung, so dass diese dem-
nach nur flr die Befestigung von nichttragenden Konstruktionen zuldssig sind. Ziel
der Belastungsversuche war der Nachweis, dass die vorhandenen Halfenschienen
eine ausreichende Tragfahigkeit aufweisen, um die erforderliche Last aus den Ar-
beitsblihnen aufnehmen zu kénnen.

Summary: Load tests on bracing bars in prestressed concrete beams. At a
storage depot, having multiple aisles, of a logistics company in the cargo centre
of Frankfurt International Airport (Fraport building 455), the skylights completed in
1978 had to be replaced. For the planned renovation it was necessary to install work
platforms beneath the skylights. Therefore, the steel girders of the work platform
had to be fixed with screws at anchor channels, which are embedded in the top
chord of the neighbouring prestressed concrete roof girders. However for embed-
ded anchor channels type Halfen HSB no valid general technical approval exists.
According to this, the anchor channels are only permissible for fastening of non-be-
aring constructions. Aim of the loading tests was the proof that the existing anchor
channels have a sufficient load-bearing capacity to support the required load from
the work platforms.

1 Anlass und Aufgabenstellung

Die Ingenieurgesellschaft Lehmann — Block &
Partner, Frankfurt/Main, beauftragte die HOCH-
TIEF Engineering GmbH, Consult Materials, mit
der Durchfihrung von Belastungsversuchen an
Halfenschienen im Fraport Geb&ude 455 des Flug-
hafens Frankfurts.

Bild 1:  Dachtragkonstruktion an den Oberlichtern
mit Anordnung der Halfenschienen fir die
geplante Arbeitsbithne  Foto: HOCHTIEF

1 Dr.-Ing., HOCHTIEF Engineering GmbH, Consult Materials, Mérfelden-Walldorf
2 Dipl.-Ing., HOCHTIEF Engineering GmbH, Consult Materials, Mérfelden-Walldorf

135



9. Symposium Experimentelle Untersuchungen von Baukonstruktionen

Anlass der Anfrage war, dass im Gebadude 455 flr eine geplante Sanierung der Oberlichter
Arbeitsblihnen notwendig werden. Die Stahltrédger der Arbeitsbihnen sollten mit Schrauben
an den vorhandenen Halfenschienen, die an den Obergurten der Spannbetonbinder einbeto-
niert sind, befestigt werden (Bild 1). Ziel der Belastungsversuche war der Nachweis, dass die
vorhandenen Ankerschienen eine ausreichende Tragfahigkeit aufweisen, um die erforderliche
Last von 6 kN aus den Arbeitsbihnen aufnehmen zu kénnen.

2 Beschreibung der Dachtragkonstruktion

Das Gebéude 455 des Flughafens Frankfurt ist eine mehrschiffige Lagerhalle (Bild 2) im
Frachtzentrum, welche 1977/1978 geplant und errichtet wurde. Die Dachtragkonstruktion bil-
den Spannbetonbinder mit einer Spannweite von ca. 24 m, die als Einfeldtrager auf Quertra-
gern bzw. Stlitzen aufliegen und als Fertigteile im Spannbett hergestellt wurden.

Am 15 cm hohen Obergurt der Dachbinder sind beidseitig Halfenschienen HSB 36/20 einbe-
toniert. Die Halfenschienen sind 62,5 cm lang und in einem Abstand von 62,5 cm angeordnet
(Bild 3), so dass je Obergurt und Binderseite insgesamt 19 Halfenschienen vorhanden sind.

Nach Aussage des Herstellers existiert fUr diese Halfenschienen keine glltige allgemeine
bauaufsichtliche Zulassung. Technische Daten, wie z. B. Ausfiihrung, Abmessungen und Hin-
weise zur Tragfdhigkeit, konnten dem Halfeneisen-Katalog B80 [1] entnommen werden. Die
36 mm breiten und 20 mm hohen Ankerschienen mit einer Wandstérke von 2,3 mm sind mit
Halfenschrauben M10 bis M16 vom Typ 38/17 zu verwenden. Laut [1] sind die Halfenschienen
vom Typ HSB nur fir die Befestigung von nichttragenden Konstruktionen zulédssig.
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Bild 2:  Grundriss der mehrschiffigen Lagerhalle mit Oberlichtern (gelb) Quelle: Fraport
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_

Bild 3:  Ansicht der Spannbetonbinder mit Bild 4: Bild zum Einbau der Halfenschiene

Al T

Anordnung der Halfenschienen HSB
Foto: HOCHTIEF Foto: aus [1], ©Halfen

Die Verankerung im Beton erfolgt Uber Verankerungsbtigel, die alle 25 cm angeordnet sind
(Bild 4). Ein Verankerungsbugel hat gemaR [1] die Abmessung 20 x 1,5 x 400 mm. Nach [1]
sollten die in gerader Ausfihrung lose mitgelieferten Blechstreifen bis zur Mitte durch die
Schlaufen geschoben, dicht an der Schlaufenkante senkrecht nach oben gebogen und am
Ende abgewinkelt werden (siehe Bild 4).

Aufgrund der Herstellung der Spannbetonbinder im Fertigteilwerk ist davon auszugehen, dass
der Einbau der Halfenschienen ordnungsgemafd und bei allen Bindern in gleicher Art und Wei-
se erfolgte (hohe Qualitat der Ausfiihrung, ausreichende Uberwachung).

3 Belastungsversuche
3.1 Versuchslast

Als Richtwert fur die Tragféhigkeit auf Abscheren wird nach [1] von 2 x 7,5 kN = 15 kN pro
Ankerschiene ausgegangen. Diese Angabe beruht gemaR [1] auf Versuchen mit einer Beton-
festigkeitsklasse > B25 und einem Sicherheitsbeiwert von y = 3,0.

Als Auflagerlast aus den Quertragern der Arbeitsbihnen wurden vom Auftraggeber 6,0 kN je
Ankerschiene angegeben.

Fur einen Nachweis der Querkrafttragfahigkeit sind demnach die Ankerschienen mit folgen-
der Versuchslast zu prifen: 6,0 kN x 3,0 = 18,0 kN.

3.2 Beschreibung/Aufbau

Die Durchflihrung der Belastungsversuche erfolgte mit dem in Bild 5 gezeigten Versuchsauf-
bau. Die Belastungseinrichtung wurde auf beiden Binderseiten spiegelbildlich ausgefihrt, so
dass eine gleichzeitige Querkraftbeanspruchung der Halfenschienen auf beiden Seiten des

Obergurts moglich war.

Fir den Belastungsversuch wurde an den Ankerschienen je Messstelle eine 30 mm dicke
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Bild 5: Versuchsaufbau zur Belastung der

Halfenschienen Foto: HOCHTIEF

Bild 6: Durchflihrung der Belastungsversuche
von zwei Scherenhubblhnen aus
Foto: HOCHTIEF
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Stahlplatte mit Halfenschrauben M16-4.6
vom Typ 38/17 befestigt, die mit einem
Installationsdrehmoment von 40 Nm an-
gezogen wurden. Die Belastung der Hal-
fenschiene erfolgte Uber Gewindestangen
M16, die in die Stirnseite der Stahlplatte
geschraubt waren und durch jeweils einen
Hohlkolbenhydraulikzylinder verliefen. Die
Last wurde Uber eine Stahltraverse, die
durch die vorhandene kreisférmige Aus-
sparung im Steg der Spannbetonbinder
flhrte, Uber zwei Stltzen mit Gummila-
gern in den Obergurt abgeleitet (Bild 5).

Die Belastung wurde je Messstelle lUber
eine Handpumpe gesteuert und erfolgte
auf beiden Hohlkolbenhydraulikzylindern
gleichzeitig.

Die Last wurde jeweils Uber einen Kraft-
aufnehmer und die Verschiebung der
Lasteinleitungsplatte relativ zur Beton-
oberflache durch jeweils einen induktiven
Wegaufnehmer mit Messbereich 20 mm
je Messstelle erfasst. An der Binderseite
mit Oberlicht lag die Messbasis des Weg-
aufnehmers auf der Attika und es wurde
gegen die Lasteinleitungsplatte getastet
(Bild 5). An der Seite mit Dacheindeckung
wurde die Messbasis auf die Stahlplat-
te geklebt und gegen die Unterseite der
Deckenplatten getastet.

Die aufgebrachte Querkraft und die Ver-
schiebung wurden kontinuierlich mit einer
Messdatenerfassungsanlage und entspre-
chender Software gemessen und aufge-
zeichnet.

3.3 Versuchsdurchfiihrung

Fir die Belastungsversuche stand nur ein
Untersuchungstag zur Verfligung. Somit
wurden stichprobenartige Probebelastun-
gen an 5 verschiedenen Spannbetonbin-
dern, d. h. an insgesamt 10 Halfenschie-
nen, vereinbart und realisiert. Die Auswahl
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und Reihenfolge der zu untersuchenden Spannbetonbinder bzw. Ankerschienen erfolgte unter
Berlcksichtigung der Arbeitsablaufe im Frachtzentrum und abhéangig von der Zuganglichkeit.
Die Belastungsversuche wurden von zwei Scherenhubblihnen aus durchgefihrt (Bild 6).

4 Nachweis der Querkraft von 6 kN je Halfenschiene
4.1 Bewertung der Priifergebnisse und der untersuchten Stichprobe

Im Bild 7 sind fur alle durchgefiihrten Belastungsversuche die Last-Verschiebungs-Kurven
dargestellt.

Bei allen Versuchen konnte die Versuchslast von ca. 18 kN aufgebracht werden. Aufgrund
der Versuchsanordnung stellten sich neben der elastischen Verformung der Halfenschiene /
Halfenschraube folgende Verschiebungen / Verdrehungen des Anbauteils ein:

Q Kippen des Anbauteils nach vorn, insbesondere durch das Abplatzen der auf den Halfen-
schienenlippen sitzenden Betonreste (Bild 8),

Q Verdrehen des Anbauteils durch die Neigung der Halfenschiene im Obergurt,

Q Verschieben der Halfenschraube aufgrund des Lochspiels in der Halfenschiene.

Alle diese moglichen Verformungen wurden durch die Anordnung der Wegaufnehmer erfasst

(vgl. Abschnitt 3.2), so dass sich teilweise kein linearer Verlauf der Last-Verschiebungs-Kurve
beim Belastungsast einstellte und in den meisten Fallen der Entlastungsast nicht auf 0 mm

Fraport GebSude 455 | Belastungsversuche an Halfenschienen

18

18
——arsuch 1-1
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Bild 7: Last-Veerschiebungs-Kurven aller durchgefiihrter Belastungsversuche
Diagramm: HOCHTIEF
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Bild 8: Abplatzen von Betonresten an den Bild 9: Typische Halfenschiene HSB 36/20
Lippen der Halfenschiene mit Schlaufen und durchgestecktem
Foto: HOCHTIEF Verankerungsbligel Foto: HOCHTIEF

Verschiebung zurtickging. Sichtbare Verformungen oder Ahnliches an allen beanspruchten
Bauteilen, d. h. an Halfenschiene, Halfenschraube oder Spannbetonbinderobergurt, wurden
nicht festgestellt.

Bild 9 zeigt in fast vollstandiger Lange eine der gepriften Halfenschienen. Es sind neben den
Nagelléchern zwei Schlaufen mit durchgesteckten Verankerungsblgeln sichtbar. Die dritte
Verankerungsstelle liegt aulRerhalb des Bildes.

4.2 Betrachtungen zur Grundgesamtheit und zur Last- bzw. Widerstandsseite

Im Gebaude 455 waren 20 Oberlichter auszutauschen. Von den UmbaumaRnahmen waren
somit 40 Spannbetonbinderseiten betroffen (je Schiff 20 Spannbetonbinderseiten).

Fur die Belastungsversuche wurden 5 Binder aus einem Schiff ausgewahlt. Aufgrund der
Herstellung im Fertigteilwerk kann die gewahlte Stichprobe von n = 10 fur die Prifung der
Halfenschienen als reprasentativ angesehen werden. Bezogen auf die gesamte Halle sind das
12,5 % aller Binder bzw. je Schiff 25 % aller Binder.

Je relevanter Binderseite sind 19 Ankerschienen einbetoniert. Je Binderseite wurde eine Hal-
fenschiene untersucht. Das entspricht 5,3 %. Bezogen auf die gesamte Halle wurden 1,3 %
aller Schienen geprift, bzw. bezogen auf ein Schiff 2,6 %.

Zur Lastseite:

Q Die Bemessung der Auflagerlast aus den Quertragern der geplanten Arbeitsblihne erfolg-
te ggf. mit Teilsicherheitsbeiwerten fir das Eigengewicht und die Verkehrslast.

a Unberlcksichtigt, weil nicht bekannt, ist die teilweise vorhandene Belastung der Hal-
fenschienen aus den angehédngten Rohrleitungen oder Kabeltragkonstruktionen (siehe
Bild 3).
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Zur Widerstandsseite:

a Gemal [1] ist die Tragfahigkeit auf Abscheren mit 2 x 7,5 kN = 15 kN je Ankerschiene
angegeben. Als globaler Sicherheitsbeiwert wird in [1] y = 3,0 angesetzt. Demnach ist die
tatsachliche Tragfahigkeit wesentlich hoher.

a Nachzuweisen war, dass eine Querkraft von 6 kN je Ankerschiene aufgenommen werden
kann.

Q0 Bei den Belastungsversuchen wurde fiir die Versuchslast ebenfalls ein globaler Sicher-
heitsbeiwert y = 3,0 bertcksichtigt.

Unterteilt man den globalen Sicherheitsbeiwert y = 3,0 in verschiedene Teilsicherheitsbeiwer-
te zur Berlcksichtigung diverser Imponderabilien (Unwéagbarkeiten), so ergibt sich:

Q y, =120 = Teilsicherheitsbeiwert statistische Unsicherheit (praventiv),

Q y, =110 = Teilsicherheitsbeiwert Bauteilwiderstand (Stahl),

a vy, =150 = Teilsicherheitsbeiwert Bauteilwiderstand (fehlende bzw. fehlerhafte
Ausflhrung der Verankerungsbugel),

Qv = 1,50 = Teilsicherheitsbeiwert Lastseite (Rohrleitungen, Kabeltrassen).

Die Multiplikation aller Teilsicherheitsbeiwerte ergibt y = 3,0.
5 Zusammenfassung

Die Belastungsversuche an Halfenschienen im Obergurt von Spannbetonbindern des Gebéau-
des 455 am Frankfurter Flughafen sollten dazu dienen, deren Querkrafttragfahigkeit fir eine
Belastung von 6 kN aus den Auflagerlasten einer Arbeitsbihne nachzuweisen. Die Versuchs-
last wurde daftr mit y = 3,0 auf 18 kN angesetzt.

Die Versuchslast konnte bei allen Belastungsversuchen erreicht werden. An keiner Stelle kam

es zu sichtbaren Verformungen der Halfenschienen bzw. Halfenschrauben oder zu Betonab-

platzungen oder Rissbildungen am Obergurt des Binders

In der anschlieRenden Bewertung der Belastungsversuche wurde gezeigt, dass

Q die untersuchte Stichprobe als reprasentativ gilt und welcher Bezug zur Grundgesamtheit
besteht,

Q die nachgewiesene Belastung weit unter den Katalogwerten in [1] liegt,

Q mit der Aufteilung des globalen Sicherheitsbeiwertes von y = 3,0 in verschiedene Teilsi-
cherheitsbeiwerte alle Imponderabilien abdeckt werden.

Somit wurde nachgewiesen bzw. erlautert, dass eine Querkraftbeanspruchung von 6 kN je
Halfenschiene aufgenommen werden kann.

Literatur

[1] Halfeneisen: Katalog B80. 5. Aufl., 3/1987.
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Der Lowenhof in Dortmund -
Experimentelle Statik zum Erhalt historischer Eisenbetondecken

Martin Gersiek!, Marc Gutermann?, Friedhelm Loschmann®, Marcus Patrias*

Zusammenfassung: Der ,Lowenhof” ist eines der wenigen erhaltenen histori-
schen, nicht sakralen Bauwerke innerhalb des Dortmunder Wallrings. Im Vorfeld
einer brandschutztechnischen Ertlichtigung wurde die Deckenkonstruktion stel-
lenweise freigelegt. Der schlechte Zustand des Tragwerks fihrte zu einer Nach-
rechnung, die Mangel in der Aufstellungsstatik, der Konstruktion und der Bau-
ausfihrung offenbarte. Das Gebéaude, durch die Volkshochschule Dortmund als
Veranstaltungsstatte genutzt, wurde fir den Publikumsverkehr gesperrt. Dieser
Artikel beschreibt den Weg der Planungsgruppe, der Uber Bauwerksdiagnostik,
Tragwerksplanung und experimentelle Methoden letztendlich zum Erhalt des Bau-
werks fuhrt.

Summary: The Dortmund’s “Léwenhof” — Experimental statics for the pres-
ervation of historical iron reinforced concrete ceilings. The “Léwenhof” (Li-
on’s Courtyard) is one of few existing historic buildings in the City of Dortmund.
During the planning phase of fire protection rehabilitation measures its structural
quality was assessed poor. A recalculation showed faults in its static of 1910, the
construction and its workmanship. The building, used as an adult education centre,
was closed for the public. This article describes how the project team solved the
task to preserve the building using alternative approaches, starting with building
diagnostics and ending with structural planning including load testing.

1 Einleitung

Der , Lowenhof" ist ein Hofgebédude in der Innenstadt von Dortmund und wurde in den Jah-
ren 1912/1913 nach Planen der Architekten Paul Lutter und Hugo Steinbach im Auftrag der
Lowenhof Baugesellschaft als Hotel mit Gastronomie errichtet. Es ist das letzte verbliebene
groRe Hofgebaude von denen, die den Dortmunder Wall in der Epoche der Grof3stadtwerdung
saumten. Das Gebaude ist als Baudenkmal in der Denkmalliste der Stadt Dortmund eingetra-
gen. Durch einen Bombentreffer im Mai 1943 brannte das Gebaude aus und wurde spéater
nach den urspringlichen Planen wiederaufgebaut. Es beherbergte im Laufe seiner Geschich-
te u. a. den Firmensitz der Heinrich August Schulte Eisenhandlung und ist heute Sitz der
Volkshochschule Dortmund (Bild 1).

Im Jahre 2015 wurden im Zuge von Planungsleistungen zum Brandschutz Méngel bei der
Eisenbetonkonstruktion aus dem Jahre 1912 festgestellt. Eine Nachrechnung durch den Trag-
werksplaner offenbarte Fehler in der Aufstellungsstatik [1], der Konstruktion und der Bau-

Dr.-Ing., HEG Beratende Ingenieure, Dortmund

Prof. Dr.-Ing., Institut fir Experimentelle Statik, Hochschule Bremen
Dipl.-Ing., Léschmann + Partner Beratende Ingenieure PartG mbB, Dortmund
Dipl.-Ing. Architekt BDA, Dortmund
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Bild 1:  Ansicht Léwenhof Foto: Marc Gutermann

ausflihrung. Die Berechnungen ergaben keine ausreichende Tragsicherheit fir die Massivde-
cken und Unterzlige, weder fur die gewlinschte Nutzung als Schulungsraum (p = 3,0 kN/m?)
noch fir die Nutzung als Aufenthaltsraum (p = 1,5 kN/m?2). Das Gebdude wurde fir den Pu-
blikumsverkehr gesperrt. Es wurden verschiedene Sanierungskonzepte skizziert (Tabelle 1):

O ein totaler Rickbau und Wiederaufbau bis auf die Fassade,
Q Ersatzmalnahmen in Stahlbau, wie Armierungen an samtlichen Unterzligen in Stahl, so-
wie das Aufbringen von neuen Stahlbetondecken.

Es dréangte sich jedoch die Frage auf, ob diese sehr kostspieligen Mafnahmen Gberhaupt
erforderlich sind, da das Gebaude seit Uber 100 Jahren in Nutzung ist, ohne nur einen er-
kennbaren Hinweis auf eine konkrete Gefahr. Als Alternative wurde daher ein experimenteller
Tragsicherheitsnachweis in Erwagung gezogen, der oft wesentlich bessere Ergebnisse erzielt
als rein rechnerische Nachweiskonzepte [2].
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Tabelle 1: Konzepte zum Nachweis der Standsicherheit Grafik/Fotos: Marcus Patrias

Analyse des Bestands Komplettentkernung Komplettabriss
Gezielte Mafinahmen Rettung der Fassade Neubau
zum Erhalt des Gebadudes

R

Investitionskosten

100 % 390 % |350 9%

Zeitfaktor

2016 2017 2i‘lﬂ lﬂﬂ‘19 l 2016 i" ﬂii ﬂl 1 T 1
~2,5 Jahre ~4 Jahre ~3,5 Jahre

Kulturelle Bedeutung

Erhaltung eines |dentitat Die Fassade eines Identitat  |Unwiederbringlicher Verlust
stiftenden historischen stiftenden historischen Bau- |von stadtebaulicher Kultur
Bauwerks werks bleibt erhalten.

2 Lésungskonzept

21 Steuerungsgruppe

Ziel war es, den ,Léwenhof" als wichtiges historisches Gebaude am Dortmunder Wall im Stadt-
bild zu erhalten und gleichermalRen die wirtschaftlichste Losung zu finden. Hierzu wurde eine
Steuerungsgruppe eingesetzt, die bestehend aus Bauherrenvertretern, Architekten, Ingenieu-
ren und Sondergutachtern den Planungsablauf in einem Flussdiagramm vorab definierte (Bild 2).

2.2 Datenerhebung

Da die Betonfestigkeiten, die Bewehrungsmenge und -fihrung sowie die Geometrien der
Massivbauteile stark streuten (Tabelle 1), wurde das Ingenieurbiro fir Betontechnologie und
Bauwerksuntersuchung, H. V. Finette + A. Schonborn, Kéln, hinzugezogen, um die bendtigten
Kennwerte an den Decken und Unterzigen zu ermitteln [3].

Auf der Grundlage der aufgenommenen Parameter berechnete das Ingenieurbtiro HEG Ausnut-
zungsgrade der insgesamt 88 Deckenfelder unter Annahme einer Verkehrslast p, = 3,0 kN/m?
[4]. Die Ergebnisse streuten zwischen 0,37 <n < 1,46 (Bilder 3 und 4) und lagen damit bereits
bei charakteristischen Lasten deutlich untern < 1,0 (m = E/R ).
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Bauwerksprifung Ergebnis Bauwerkspriifung
oder Erkundung oder Erkundung

nein

*) Eingefihrte
Technische
Baubestimmunger

Sanierung ' . e )
| |
C Ende B
Bild 2: Flussdiagramm zur Beurteilung der Tragfdhigkeit Grafik: Marcus Patrias
3 Auswahl der Versuchsorte

Mit den Ergebnissen der Voruntersuchungen wurden aus der Grundgesamtheit die maf3-
gebenden Bereiche ausgewahlt, d. h. die Decken mit den kleinsten Ausnutzungsgraden .
Es konnten 5 der insgesamt 88 Deckenfelder fir Belastungsversuche identifiziert werden
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(Tabelle 2), die Ubereinanderlagen und alle einen kleineren Ausnutzungsgrad als den Mittel-
wertn,, = 0,81 aller vorab untersuchten Decken auswiesen (Bild 3, gelb markiert). Es handelte
sich bei allen Deckenkonstruktionen um 1-Feld-Systeme ohne Durchlaufwirkung, so dass kei-
ne Stltzmomente nachgewiesen werden mussten.

Tabelle 2: Deckenaufbau der getesteten Decken, aufgenommen durch Bohrkerne [3]

Ort Ausnutzungs- | Deckenaufbau in [mm]

grad
Decke Uber... [ n Beton Leicht- Estrich 3 Aufbau | = Beton

beton + Aufbau

4.0G (4-D17) | 0,48 124 50 23 73 197
3. 0G (3-D17) | 0,47 138 49 27 76 214
2.0G (2-D17) | 0,49 123 60 16 76 199
1.0G (1-D17) | 0,67 160 25 15 40 200
EG (E-D17) | 0,40 140 30 257 55 195
) Gussasphalt

Mit dieser Stichprobe wurden 4 einachsig gespannte Decken (Decke Uber 1. bis 4. OG)
und eine zweiachsig gespannte Decke (Decke Uber EG) getestet. Aufgrund der umfang-
reichen Voruntersuchungen war die gewéhlte Stichprobe ausreichend, um die Ergebnisse
auf alle weiteren Decken direkt Ubertragen zu kénnen, ohne weitere Berechnungen oder
Nachweise fihren zu missen. Das Verfahren wurde vom Prifingenieur begleitet und frei-
gegeben.

3 Versuchstechnik
31 Belastungstechnik

Die Erzeugung der Versuchslasten erfolgte geregelt mit hydraulischen Pressen in mobilen
Belastungsrahmen, die rlickverankert werden mussten. Die Rahmen wurden im 1. OG auf-
gebaut und an den Unterzligen mittels Traversen oder durch eine Stltzkonstruktion rlickver-
ankert (Bilder 5 und 6). Dazu wurden Loécher durch die Decken gebohrt und Stahltraversen
unterhalb der Unterzlige mit Zugstangen verbunden. Zuséatzlich wurden die Unterzlige gegen
die darlberliegende Etage durchgesteift. Es wurde bei der Planung des Versuchsaufbaus auf
denkmalgeschutzte Bereiche (Solnhofener Platten) Ricksicht genommen.

3.1.1  Versuchslasten

Die gewdinschten Nutzlasten p, und damit (Teil-)Ziele fur die Versuche waren:

Q Schulraum: p, = 3,00 kN/m?2
a  Blroraum: p, = 2,00 kN/m?
Q Aufenthaltsraum: p, =150 kN/m?2
Q Trennwandzuschlag:  p, = 1,50 kN/m2 (zzgl. zu den Nutzlasten)
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Bild 5:  Belastungsrahmen mit Hydraulikpresse und Zugstangen Foto: Marc Gutermann

Aus den maRgebenden Lastbildern ergaben sich maximale Beanspruchungen (z. B. Quer-
krafte und Biegemomente), die im Versuch durch ein dquivalentes Lastbild (Einzellasten)
nachgebildet wurden. Das Eigengewicht
g, der Deckentragwerke musste bei der
Versuchslastermittlung nicht berlcksich-
tigt werden, da es bereits wirkte [5]. Die
geplanten Ausbaulasten g, wurden dage-
gen mit den vorgesehenen Teilsicherheits-
beiwerten berlicksichtigt.

Q g, (Massivdecke, Rohdicke
d, ~ 13,0 cm, Tab. 2) = 3,1 kN/m?

Die Gebrauchslast ext F, und die Ver-
suchsziellast ext F,, < 400 kN wurden mit
Anséatzen aus der Richtlinie fir Belastungs-
versuche [5] fir mehrere Nutzungslastni-
veaus ermittelt (Tabellen 3 und 4), da es
aufgrund der schlechten Ergebnisse der
Voruntersuchungen vollig unklar war, wel-  Bild 6: Belastungsrahmen mit Rlickveranke-

che Tragsicherheiten tatsachlich nachweis- rung, Zugstangen und Lastverteilung

bar sein wirden. Grafik: Dennis Kahl
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Tabelle 3: Versuchslasten flir verschiedene Verkehrslasten — Decke (iber EG (A = 48 m?)

Verkehrslast p, [kN/m?2] 2,0 3,0 1,5 3,6 2,0 3,0
Trennwandzuschlag [kN/m?2] - - 1,5 - 1,5 1,5
Gebrauchslast ext F [kN] 110 160 190 240
Versuchsziellast ext F, [kN] 180 270 310 400

Tabelle 4: Versuchslasten fir verschiedene Verkehrslasten — Decke tiber OG (A = 33,7 m?)

Verkehrslast p, [kN/m?2] 2,0 3,0 1.5 3,5 2,0 3,0
Trennwandzuschlag [kN/m?2] - - 1.5 - 1.5 1,5
Gebrauchslast ext F [kN] 80 120 130 170
Versuchsziellast ext £, [kN] 130 190 220 280

3.1.2  Belastungsprogramm

Die Versuchslasten wurden im Kraftekreislauf durch mobiles Belastungsgerat aufgebracht
(Bild 6). Da die Position der Belastungsrahmen und damit die Lasteinleitung an die ortli-
chen Gegebenheiten angepasst werden mussten, wurden die Lastniveaus entsprechend
angeglichen. Dabei wurden einzelne SchnittgroRen (Biegemomente) um bis zu 20 % Uber-
fahren.

Die Laststeuerung erfolgte einheitlich nach folgendem Schema, Zwischenlaststufen wurden
nach Bedarf bzw. Verlauf der Messungen eingefligt:

1. 0] Gebrauchslast | 0 | Gebrauchslast | 0 | Versuchsziellast | 0 | Gebrauchslast | O
2. Zeitstandversuch (Gebrauchslastniveau)

3.2 Messtechnik

Die messtechnische Ausstattung der Bauteile erfolgte so, dass alle notwendigen Informati-
onen gewonnen werden konnten (z. B. Dehnungen, Durchbiegung und Verschiebungen). Es
wurden zusatzliche Sensoren eingesetzt, um Annahmen fir Berechnungsmodelle zu stltzen
sowie das Tragverhalten der Flurwéande zu analysieren. Zur Messwertverarbeitung mit Mess-
raten von >20 Hz dienten Messverstarker QuantumX und ein PC zur simultanen grafischen
Darstellung und Speicherung. Die folgende Sensorik wurde verwendet.

3.2.1  Kraftmessung

Zur Kraftmessung kamen max. 6 Kraftmessdosen mit einem Messbereich bis 500 kN und
einer Anzeigegenauigkeit von £2 kN zum Einsatz.
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3.2.2 Wegmessung (Durchbiegungen und Verschiebungen)

Die Vertikalverformung der Massivdecke wurde durch induktive Wegaufnehmer WT 10 relativ
zu den Unterzigen bestimmt (Messbereich von £10 mm, reproduzierbare Auflésung unter
Baustellenbedingungen ca. 0,01 mm; Bild 7, Pos. 2).

Die relative Horizontalverformung der Unterziige wurde durch induktive Wegaufnehmer WT 5
gemessen (Messbereich von £5 mm, reproduzierbare Aufldsung unter Baustellenbedingun-
gen ca. 0,01 mm).

Die im Feld stehenden Wénde wurden mit den gleichen Sensoren ausgestattet, um festzu-
stellen, ob sie der Deckenverformung folgen oder nicht.

3.2.3 Integrale Dehnungsmessungen

An der Deckenunterseite in Feldmitte und Uber den Unterziigen wurden Dehnungen mit in-
duktiven Wegaufnehmern WT 5 integral gemessen. Durch die Weganderungen Al konnte
Uber die Beziehung ¢ = Al/l, bei bekannter Basisldnge |, eine integrierte Dehnung ¢ errechnet
werden. Die Sensorik kam bei den im Feld stehenden Mauerwerkswénden zum Einsatz um
festzustellen, ob sich bei groRen Deckenverformungen ein Druckgewdlbe ausbildet (Bild 7,
Pos. 1).

Bild 7: Lastverteilung und Messtechnik Foto: Marc Gutermann
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3.2.4  Umweltbedingungen

Die Umweltbedingungen wurden ebenfalls bestimmt und in die Messprotokolle aufgenom-
men (Temperatur etwa 16 °C; relative Luftfeuchte etwa 48 %).

4 Messergebnisse
41 Messwertanalyse

Wahrend der Versuche wurden die maRgebenden Bauteilreaktionen in Abhangigkeit der Ver-
suchslast grafisch auf dem Monitor dargestellt und zeitgleich nach den folgenden Abbruch-
kriterien analysiert:

O Reproduzierbarkeit (gleiche Bauwerksreaktion bei wiederholter Belastung),
Q Reversibilitat (keine bzw. geringe bleibende Verformung),
Q  Grenzwertkriterien (Einzelmesswerte: Rissweiten, Durchbiegung, Schubverformungen, ...).

4.2 Globales Tragverhalten

Aus den Kraft-Reaktionskurven lief3 sich entnehmen, dass die Massivdecken ein annahernd
lineares Last-Durchbiegungsverhalten bis zur Gebrauchslast aufwiesen. Ausgepragte nicht-
lineare Verformungen traten nur vereinzelt auf (Decke Uber 2. OG) und dann oberhalb der
Gebrauchslast. Verbleibende Verformungen sind hauptsachlich auf Umlagerungen im Sys-
tem nach der Erstbelastung zurtickzufiihren. Wiederholungsmessungen zeigten jedoch einen
reproduzierbaren und reversiblen Kurvenverlauf. Biegerisse konnten visuell nicht identifiziert
werden.

4.2.1  Durchbiegungen

Die Durchbiegungen f, unter Gebrauchslast blieben in Relation zur Deckenstltzweite |_unter
dem Gebrauchstauglichkeitskriterium f, < 1/1000 (Tabellen 5 und 6):

Q OG: 1,28mm <f, <1,90 mm mit fO,zuI < 1/1000 (5,056 mm < 1/1000 < 5,24 mm)
0 EG: f,<391 mmmitf,, =1/1000 = 6,43 mm (kurze Stutzweite)

Tabelle 5: Maximale Durchbiegungen der Decken (ber EG (Feldmitte)

Nutzlast p, [kN/m?] [2,0 [3,0 |15 |35 |20 |30
Trennwandzuschlag [kN/m?] | - - 1.6 |- 1,5 |15
EG Gebrauchslast ext F [kN] 110 160 190 240
Zugehérige Verformung f, [mml] 1,38 2,36 2,86 3,91
EG Versuchsziellast ext F, | [kN] 180 270 310 430
Zugehdrige Verformung f, | [mm] 2,70 4,58 4,76 7,81
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Tabelle 6: Maximale Durchbiegungen der Decken (ber OG (Feldmitte)

Ort Nutzlast p, g | 20 |30 {15 135 120 |30
- m
Decke dber ... Trennwandzuschlag - - 1.5 |- 1,5 [ 1,5
Gebrauchslast ext F [kN] 80 120 130 170
4. 0G 0,69 1,00 117 1,56
3.0G Zugehérige 0,65 1,05 1,23 1,77
[mml]
2.0G Verformung f,, 0,67 1,14 1,27 1,90
1.0G 0,54 0,86 0,93 1,28
Versuchsziellast ext F, | [kN] 130 190 220 280
4.0G 117 1,80 2,10 3,00
3.0G Zugehérige 1,23 2,03 2,51 3,29
[mml]
2.0G Verformung f,, 1,27 2,50 2,68 |3,80
1.0G 0,93 1,63 1,85 3,17

4.2.2  Mittragende Wirkung des Deckenaufbaus

Die Voruntersuchungen hatten durchweg schlechte Ergebnisse fir die Tragsicherheiten erge-
ben. Sofern beim Belastungsversuch bessere Ergebnisse erzielt werden, musste vermutet
werden, dass der Aufbau aus Leichtbeton sich am Lastabtrag beteiligt. Daher wurden die
Betondehnungen in Feldmitte an 1 bis 2 Stellen integral gemessen und mit theoretischen
Werten verglichen, die ohne und mit Verbund des Aufbaus bei Gebrauchslast entstehen kénn-
ten. Aus dem Vergleich (Tabelle 7) lasst sich ablesen, dass sich der Deckenaufbau am Lastab-
trag beteiligt hat. Die gemessenen Biegedehnungen liegen oberhalb des Wertes, wenn der
komplette Aufbau als mittragend angesetzt wurde, und unterhalb des Wertes, wenn nur der
Konstruktionsbeton Lasten abtragt.

163



9. Symposium Experimentelle Untersuchungen von Baukonstruktionen

Tabelle 7: Gegenliberstellung theoretischer und gemessener Betondehnungen in Feldmitte

Ort Dehnung [um/m] bei F, = 130 kN
Decke Uber ... berechnet gemessen
nur Beton Beton + Aufbau
ohne Verbund | mit Verbund
4. 0G 158 119 62 61
3.0G 127 100 54 67/100
2.0G 162 116 62 95/68

Ein weiterer Einfluss wurde durch gemessene Biegedehnungen Uber den Unterziigen iden-
tifiziert. Die Randbedingungen missten nach den theoretischen Annahmen hier frei dreh-
bar sein. Tatséachlich lied sich durch Messungen bei einzelnen Feldern ebenfalls eine geringe
Durchlaufwirkung feststellen.

4.2.3  Zusatzbelastung aus den Flurwénden

Einige Flurwéande waren mit denkmalgeschiitzten Solnhofener Platten verkleidet. Diese ver-
blieben daher unangetastet in den Versuchsfeldern und wurden auf der sicheren Seite liegend
nicht bei der Versuchslastermittlung berlcksichtigt. Mit Messtechnik (s. 0.) wurde Uberprift,
ob die Wénde bei verformter Decke als Last anzusetzen sind oder sich die Wande Uber ein
Druckgewdlbe selbst tragen. Aus den Kraft-Reaktions-Kurven lieR sich entnehmen, dass sich
die gemauerten Wéande (Decke Uber 1.-3. OG) wahrend der Versuche von der Decke |6sten,
so dass hier anschlieRend Risse erkennbar waren. Die Stauchungssensoren bestatigten die
Ausbildung eines Druckgewolbes durch Anzeige geringer Stauchungen. Es war also richtig,
die Wéande nicht als Zusatzbelastung zu bericksichtigen.

4.3 Schlussfolgerung

Die Tragreserven, die offenbar im statischen System (Durchlaufwirkung), im Bauteilwider-
stand (mittragender Aufbau) und im Bemessungsmodell (Zugspannungen im Beton) vor-
handen waren, waren so grof3, dass die Lasten bei allen Versuchen ohne Erreichen eines
Grenzwertkriteriums bis zur Versuchsziellast F__ < 430 kN gesteigert werden konnten. Die
Massivdecken wurden daher als gebrauchstauglich und tragsicher fir die gewlnschte Nutz-
last p, = 3,0 kN zzgl. Trennwandzuschlag eingestuft.

5 Zusammenfassung und Ausblick

Im Zuge von Baumafinahmen wurden beim Dortmunder ,Léwenhof” Méangel bei Massiv-
decken und Unterzligen festgestellt. Eine erste Bewertung der Tragsicherheiten ergab keine
ausreichende Tragsicherheit fur die Eisenbetonkonstruktion aus dem Jahre 1912, weder far
die gewlnschte Nutzung als Schulungsraum (p, = 3,0 kN/m?) noch fir die Nutzung als Auf-
enthaltsraum (p, = 1,5 kN/m?2). Als Alternative wurde ein experimenteller Tragsicherheitsnach-
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weis in Erwagung gezogen. Da die Betonfestigkeiten, die Bewehrungsmenge und -fihrung
sowie die Geometrien stark streuten, wurden durch das Ingenieurbiro fiir Betontechnologie
und Bauwerksuntersuchung, H. V. Finette + A. Schonborn, umfangreiche Voruntersuchungen
durchgefliihrt, um die bendtigten Kennwerte an den Decken zu ermitteln.

Das Biro HEG Beratende Ingenieure GmbH, Dortmund, berechnete anschlieRend Ausnut-
zungsgrade n fur jede der 88 Decken unter Annahme einer Verkehrslast p, = 3,0 kN/m?2 Die
Ergebnisse streuten zwischen 0,37 <m < 1,46 und lagen bereits bei charakteristischen Lasten
deutlich unter n < 1,0. Auf dieser Grundlage wurden der experimentelle Tragsicherheitsnach-
weis geplant und 5 geeignete Deckenfelder ausgesucht, die einen mdoglichst kleinen Trag-
werkswiderstand haben und zur Minimierung des Aufwandes Ubereinanderliegen.

Die Versuche ergaben erstaunlicherweise, dass die Eisenbetondecken fir die Belastungen
p, = 3,0 kN/m2 zzgl. Trennwandzuschlag (p, = 1,56 kN/m?) gebrauchstauglich sind und eine
ausreichende Tragsicherheit besitzen. Die Tragreserven der Decken, die offenbar im stati-
schen System (Durchlaufwirkung), im Bauteilwiderstand (mittragender Aufbau) und im Be-
messungsmodell (Zugspannungen im Beton) vorhanden waren, waren ausreichend grof3.

Die Unterzlge lieRRen sich leider nicht durch Belastungsversuche nachweisen, da hier die Aus-
wabhl einer Stichprobe unmaoglich war: die Schubbereiche wiesen keine nennenswerte Bligel-
bewehrung auf und die vorhandenen aufgebogenen Eisen waren nicht einheitlich ausgefihrt.
Sie missen konventionell verstarkt werden.
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Sportstatten mit weitgespannten Hallendéachern -
Sicherstellung der Tragfahigkeit unter Schneelast durch
bauwerksdiagnostische Untersuchungen, Nachrechnung,
Belastungsuntersuchung und Monitoring

Robert Herold', Elke Reuschel?, Peter Bauer?®

Zusammenfassung: In den vergangenen Jahren hat eine Reihe von Einstirzen
weitgespannter Dacher im Zusammenhang mit Schneefallen dazu geflhrt, dass
der Zustand der baulichen Anlagen regelmaRig vom Baulasttrager zu Uberprifen
ist. Im nachfolgenden Beitrag wird gezeigt, dass auch bei ungewdhnlichen Konst-
ruktionen und Problemen Lésungen gefunden werden kénnen, die den Weiterbe-
trieb der Sportstatten sicherstellen, denn trotz des Klimawandels ist auch in den
kommenden Jahren noch mit teilweise betréchtlichen Schneeféllen in Deutschland
zu rechnen.

Summary: Sports facilities with wide open hall roofs - Ensuring the
load-bearing capacity under snow load through structural diagnostics,
calculation, load analysis and monitoring. In recent years, some collapses of
long-span roofs caused by snowfall has led to periodical examinations of the con-
dition of that structures. The article illustrates that solutions can even be found for
exceptional constructions and problems to ensure the further operation of these
sports facilities. Despite of climate change, snowfall is still being expected for the
years to come.

1 Entwicklung des Zickzack-Faltwerks aus zusammengespannten Fertigteilen
in der DDR

Ende der 1950er Jahre wurden in der DDR die grundlegende Standardisierung von Betonfer-
tigteilen und die Vereinheitlichung von Montagetechnologien forciert. Nur auf diesem Weg
war es moglich, den enormen Bedarf des Wohn-, Gesellschafts- und Industriebaus bei be-
grenztem Rohstoff- und Arbeitskrafteeinsatz abzudecken. In diesem Zusammenhang wurde
auch eine Reihe von Untersuchungen zur Eignung von Raumtragwerken als Bedachungsele-
mente durchgeflhrt, die der Forderung nach leichterem, kostenglinstigerem und schnellerem
Bauen genligen konnten. Noch vor der Zulassung und massenhaften Anwendung von VT-Fal-
ten, Trogfalten und HP-Schalen als filigrane Fertigteile fir Dachtragwerke wurden Wellen- und
Zickzackschalen in Pilotobjekten getestet. In [1] wurden umfangreiche Untersuchungen zu
filigranen Fertigteilen auf dem Gebiet der DDR zusammengestellt, bei denen jeweils der
spannungsrisskorrosionsgeféahrdete Spannstahl St 140/160 aus Hennigsdorfer Produktion
zum Einsatz kam. Allen diesen Elementen ist gemein, dass sie hocheffizient gefertigt und
montiert werden konnten und nach dem Prinzip des sparsamsten Materialeinsatzes in experi-
mentellen Untersuchungen optimiert wurden.

1 Dipl.-Ing. (FH), MFPA Leipzig
2 Prof. Dr.-Ing., Institut fir Betonbau, HTWK Leipzig / MFPA Leipzig
3 Prof. Dr.-Ing. habil.,, MFPA Leipzig
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Bild 1:  Ansicht der Sporthalle der HTWK

Leipzig mit Zickzack-Faltwerkdach
Foto: Christoph Schulze [4]

Bild 2: Kraftige Montageverbénde fiir
mente
Foto: aus [3]

die filigranen Faltwerk-Ele

Bild 3: Montagefolge der Zickzac
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k-Falten
Foto: aus [3]

Die sogenannten Zickzack-Falten kamen
Uber den Zustand der Pilotprojekte nicht
hinaus. Die prinzipielle Eignung derartiger
Raumtragwerke mit einer Dicke von nur
55 mm wurde beim Neubau des Instituts
fir Fordertechnik der Technischen Hoch-
schule in Dresden (Heidebroek-Bau, [2])
nachgewiesen. Der erste Einsatz der aus
zusammengespannten Fertigteilen herge-
stellten Falten erfolgte bei einer Tunnelo-
fenhalle in Rietschen 1962/63, nachfolgend
wurden 1964/65 mehrere Gebdude im
Glasseidenwerk Oschatz mit diesen Ele-
menten ausgeflhrt, bevor 1966/67 das
Dach der Sporthalle der Ingenieurhoch-
schulen in Leipzig als erster Gesellschafts-
bau mit diesen Fertigteilen errichtet wurde
[3]. Wenngleich der Einsatz dieser filigranen
Fertigteile begrenzt blieb, soll nachfolgend
die in Bild 1 dargestellte Dachkonstruktion
kurz vorgestellt werden, weitere Informati-
onen sind beispielsweise in [3] enthalten.

Die Zickzack-Falten wurden am Boden
in einer speziellen Halterung aus jeweils
5 rechteckigen Fertigteilen pro Seite zu-
sammengesetzt. AnschlieRend wurden
Faltental und Querfugen ausgemortelt und
die einzelnen Elemente mit jeweils 6 Bin-
delspanngliedern SG 25 je Faltenseite zu-
sammengespannt. Die Faltendicke wurde
in den einzelnen Pilotprojekten sukzessive
gegenulber der Erstanwendung erhéht, um
die Spannglied-Hullrohre @ 32 mm nicht
mehr zusammendricken zu mussen. Bei
der Sporthalle sind die Bestandsunterla-
gen nicht eindeutig, Dicken zwischen 70
und 80 mm sind maglich. Die Spannglie-
der mit idealisiert parabelformigem Verlauf
wurden mittig im Faltenspiegel zwischen
einer oberen und unteren schlaffen Be-
wehrungslage angeordnet, an den Veran-
kerungsstellen erfolgte der VergroRerung
der Elementdicke auf 140 mm [3].

Die Montage der fertiggestellten Zick-
zack-Falten erfolgte mit Hilfe von zwei
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Derricks, wobei zur Vermeidung der Beul- und Kippgefahr kraftige Verbande die freien Fal-
tenrénder stabilisieren mussten. Die rechnerische Losung des Stabilitatsproblems war sei-
nerzeit noch nicht méglich. In Modellversuchen wurde bei unversteiften Faltenrandern nur
eine unbefriedigende Beulsicherheit erreicht und somit mussten die Montagetraversen ein
Stabilitdtsversagen ausschlief3en [3]. Bild 2 veranschaulicht eindrucksvoll die filigranen Raum-
tragwerke und die erforderlichen Montageverbande, die jeweils bis zum Komplettieren der
Ubernéchsten Falte belassen wurden. In Bild 3 ist der Montageablauf der vor Ort am Boden
gefertigten Dachelemente erkennbar. Das Eigengewicht der Zickzack-Falten betrug bei den
letzten Pilotobjekten 2,25 kN pro Quadratmeter Hallengrundflache. Die Fertigteile wurden fur
die Aufnahme von Wind und Schnee sowie von Ausbaulasten aus Abdichtung, Ddmmung und
einer leichten Unterhangdecke ausgelegt.

2 Ausgangssituation an der Sporthalle der HTWK Leipzig

Die 1967 fertiggestellte Sporthalle im Leipziger Stiden befindet sich unweit des Campus der
HTWK Leipzig. Sie wird fir den Studenten- und Mitarbeitersport sowie Veranstaltungen der
Hochschule, aber auch von Vereinen und Behorden genutzt. Die Halle hat ein Achsmaf3 von
50 x 30 m, eingeschossige Anbauten beherbergen Umkleide- und Sanitdrraume sowie Mit-
arbeiterblros, Lager und die Haustechnik. Das Raumfaltwerk spannt in etwa von Nord nach
Sud (siehe Bild 4).

Nach ca. 40jahriger Nutzung wurde der erhebliche Modernisierungsstau in Angriff genom-
men. Die Sanierungsarbeiten fanden 2009/2010 statt, u. a. wurde eine neue Unterhangdecke
zur Verbesserung der Warmedammung und der Raumakustik installiert. Da das Hallendach

Bild 4: Lage der Sporthalle Arno-Nitzsche-Stral3e im Leipziger Stadtteil Connewitz
Grafik (modifiziert): www.openstreetmap.org
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als Kaltdach konzipiert war und ist, konnten somit nach Demontage der alten Unterhangdecke
erstmals seit Errichtung die Unterseiten der Zickzack-Falten begutachtet werden. Die Fertig-
teilelemente waren in einem optisch einwandfreien Zustand, nur an wenigen Stellen waren
Maéngel infolge ungenliigender Nacharbeiten an Durchfihrungsstellen der Montagehilfsmittel
und friherer Probenentnahmestellen erkennbar. Die Karbonatisierungstiefe betrug nur 7 bis
10 mm [5], jedoch konnte kein zusatzlicher Anstrich an der Faltenunterseite festgestellt wer-
den, der bauaufsichtlich aufgrund der relativ geringen Betondeckung bei Errichtung gefordert
gewesen war [5].

Nach Abschluss der Sanierungsarbeiten und Wiedereréffnung der Halle kam es zum Jahres-
wechsel 2010/2011 zu gravierenden Schaden. Innerhalb kilrzester Zeit liefen hunderte Liter
Wasser aus der Dachkonstruktion in den Hallenraum, das Gewicht der Mineralwolle-Damm-
schicht war aufgrund der starken Durchfeuchtung bedenklich vergréRert. Die Halle musste
gesperrt und zunachst entfeuchtet werden. Trotz Veranlassung von bauphysikalischen Un-
tersuchungen und Messungen von Seiten des Baulasttrdgers konnte keine endgliltige Ursa-
chenklarung erreicht werden. Durch eine véllige Neueinstellung der Liftungsanlage wurde die
Hallenluftfeuchte mit erheblichem Energieaufwand reduziert, um den Ausfall von Tauwasser
zu verhindern. Weitere Planungen zu UmbaumaRnahmen, die eine Verbesserung des Warme-
und Feuchteschutzes sowie der Raumakustik der Sporthalle zum Ziel hatten, scheiterten an
der rechnerisch begrenzten Tragfahigkeit der Spannbeton-Faltwerkkonstruktion. Somit waren
bereits Uberlegungen zu einer Dach-tber-dem-Dach-Konstruktion im Gange.

In dieser unbefriedigenden Situation wurde die MFPA Leipzig seit Frihjahr 2015 schrittweise
mit der Untersuchung des Ist-Zustands hinsichtlich der Bauphysik und der Tragféhigkeit des
Hallendachs sowie zur Erarbeitung von Lésungsmaoglichkeiten beauftragt. Erschwert wurde
die bauphysikalische Situation 2015 durch die temporare Unterbringung von Flichtlingen.

3 Baudiagnostische und bauphysikalische Voruntersuchungen

Aufgrund des bereits 2007 dokumentierten, optisch guten Erhaltungszustands der Zick-
zack-Falten wurden Karbonatisierungstiefe und Lage der Bewehrung in der Nédhe der vor-
handenen Revisionséffnungen nur stichpunktartig Uberprift. Aufgrund der im Zuge der Sa-
nierung aufgebrachten Hydrophobierung der Stahlbetonoberflache war die Karbonatisierung
nicht wesentlich vorangeschritten, auf der Innenseite der Fertigteile wurden 8 bis 11 mm, auf
der Oberseite 2 bis 4 mm gemessen. Die planméfige Betondeckung der schlaffen Beweh-
rung von 17 mm auf der Innenseite wurde jedoch teilweise um bis zu 5 mm unterschritten,
an einer Stelle lag die Karbonatisierungsfront somit knapp vor der unteren Querbewehrung.
Die Spanngliedhllrohre befanden sich in Solllage im gesichert alkalischen Milieu des Betons.
Auf eine Offnung von Hillrohren und Entnahme von Spannstahl- und Mértelproben wurde in
Abstimmung mit dem Baulasttrager vorerst verzichtet.

Im Ergebnis der baudiagnostischen Untersuchung der Problemstellen sowie der Auswertung
von Messungen konnte in [6] festgestellt werden, dass das Faltwerkdach aus bauphysikali-
scher Sicht — insbesondere hinsichtlich der Tauwasserproblematik — prinzipiell nicht verédndert
werden muss. Ebenso ergaben sich nach der Instandsetzung keine zuséatzlichen Anforderun-
gen aus der geltenden Energieeinsparverordnung. Zur Verbesserung der Durchliftung des
Kaltdachs wurden jedoch VergréRerungen der Einstromoffnungen und Abtreppungen des
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Dammestoffs nahe der Einstromoffnungen
vorgenommen, in Bild 5 ist beispielhaft
der Zustand vor Veranderung dargestellt.
Ebenso wurde eine weitestgehende Luft-
dichtheit in der Ebene der Unterdecke ein-
schlief3lich der Revisionsoffnungen — also
in der Trennebene zwischen warmer Halle
und kalter Kaltdachbellftungsschicht —
hergestellt. An den Stltzenbereichen war
die Luftdichtheit in den Fensterlaibungen
herzustellen. Wesentlich war in diesem
Zusammenhang auch das VerschlieRen Bild 5: Von Mineralwolle teilweise verdeckte
der mehrere Zentimeter breiten Fugen Einstrémdffnungen fir die Hinterl(if-
zwischen der Unterdecke und den Gie- tung des Kaltdachs  Foto: Peter Bauer
belwénden auf beiden Seiten. Es wurden

Hinweise zum kurzfristigen Betrieb der

Liftungsanlage im Winter sowie Vorschlage fir mittelfristige Veranderungen der Haustechnik
unterbreitet. Details der Untersuchungsergebnisse und Empfehlungen kénnen [6] entnom-
men werden. Aufgrund dieser MaRnahmen gab es bisher keinen erneuten schwerwiegenden
Tauwasserausfall, jedoch sollten nach GroRereignissen mit Menschenansammlungen bei un-
glinstigen Wetterverhaltnissen Kontrollen und ggf. ergénzende Messungen vorgenommen
werden.

4 Rechnerische Voruntersuchungen

Durch eine Vorberechnung sollten der Lastabtrag und die Auslastung des Daches infolge
der Eigenlasten sowie der Schnee- und Windlasten nach DIN EN 1991-1 [7], [8] untersucht
werden. Die tragende Dachkonstruktion wurde unter Verwendung des Programms InfoCAD
der Fa. Infograph, Aachen, modelliert und berechnet (siehe Bild 6). Durch ingenieurmaRige
Abschéatzung des eingetretenen Abbaus der Vorspannkrafte infolge der Reibung beim Vor-
spannen der Fertigteile, des Kriechens und Schwindens des Betons sowie der Relaxation des
Spannstahls sollten mogliche Grenzen der Beanspruchbarkeit und Gefédhrdungen bewertet
werden. Darlber hinaus war der Lastabtrag in Querrichtung fir eine mogliche Belastungsun-
tersuchung zu analysieren.

Bild 6: Ausschnitt aus dem FE-Modell der Dachkonstruktion mit Fertigteilen, Randverstér-
kungen und Fugen in den Faltentédlern und -ddchern sowie mit den verlegten Spann-
gliedern Grafik: Elke Reuschel
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Die Eigenlasten der Konstruktion wurden programmintern unter Ansatz der Elementdicken
und der baustoffzugehdrigen Wichte fir Stahlbeton mit 25 kN/m3 verrechnet. Bereits hier
zeigte sich eine Abweichung zur Erstellungsstatik, in der fir die Fertigteile mit 24,5 kN/m3
eine geringere Wichte und eine verschmierte Gesamtmasse bei 7,5 cm Regeldicke angesetzt
worden waren. FUr die tatsachlich vorhandenen Ausbaulasten wurden entsprechend der vor-
handenen Unterlagen [5] als Flachenlast g,, = 0,25 kN/m2 und in den Faltentélern und -firsten
als Linienlast g, = 1,1015 kN/m eingegeben. Diese waren nicht groer als in der Erstellungs-
statik verwendet.

Die Schneelasten wurden bei Errichtung mit 75 kg/m2 angesetzt [5], das entspricht 4,5 kN/m
pro Faltental. Eine explizite Berlcksichtigung moglicher Schneesackbildung erfolgte seiner-
zeit nicht. Die Schneelast auf dem Boden ist nach nationalem Anhang zu [7] fUr die Schnee-
lastzone 2 in Leipzig mit 0,85 kN/m2 anzusetzen. Die Formbeiwerte p wurden nach Tabelle 1
aus [7] entsprechend der vorhandenen Dachform gebildet.

Tabelle 1: Formbeiwerte fir Schnee auf Ddchern in Abhéngigkeit der Dachneigung, aus [7]

Neigung a 0°<a<30° 30°<a<60° |a>60° Fall {ii} pal] Bk ad?
des Pultdachs oy i E e
M, 0.8 0,8(60 - a)/30 | 0,0 _ ~

H, 0,8+0,8a/30 | 1,6 -

Bei der vorliegenden Dachneigung von ca. 35° ergibt sich der Formbeiwert u, fir die nicht
verwehten Dachbereiche zu 0,67. In den Faltentalern ist aufgrund von maoglichen Schnee-
verwehungen mit p, = 1,6 ein grofierer Wert anzusetzen. Die charakteristische Schneegrund-
last s_auf dem Dach ergibt sich zu 0,57 kN/m2 und damit zusammengefasst zu 3,42 kN/m pro
Faltental. Infolge Verwehung im Faltental betrédgt die Schneelast dann 1,36 kN/m?2 und unter
Berlcksichtigung der Fugenausbildung ergibt sich die resultierende Schneelast zu 6,50 kN/m.

Bei der Berechnung der Windlasten fir die Dachkonstruktion der Sporthalle nach [8] wurde
der Boengeschwindigkeitsdruck fir die Stadt Leipzig in Windlastzone 2 zu g = 0,80 kN/m?
angesetzt. Die Anstromrichtung des Windes auf den Giebel wurde gegentber der Hallen-
ldngsseite malgebend. Insgesamt ist der anzusetzende Vertikallastanteil des Windes pro
Faltenta