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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 außerordentlich, Sie alle zu unserem kleinen, aber feinen Symposium begrü-
ßen zu dürfen. Manche von Ihnen 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. Größer! 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 Kunstwörter wie „alternativlos“ 
oder „nachhaltig“ inflationär verwendet. Dies trifft leider auch viele Bereiche des Bauens 
zu. Nach wie vor steht das Bauwesen an vorderer Stelle, wenn es um Ressourcenverbrauch 
und Beeinträchtigung der Umwelt geht. Vor diesem Hintergrund glauben wir, dass der The-
menschwerpunkt der vor 17 Jahren1 auf Initiative von Prof. Heinz Opitz ins Leben gerufenen 
Dresdner Symposien „Experimentelle Untersuchungen von Baukonstruktionen“ nichts an 
Aktualität verloren hat. Vielmehr ist er wichtiger denn je. Die gewissenhafte Erkundung be-
stehender Bausubstanz, die Weiterentwicklung von möglichst zerstörungsfreien Mess- und 
Prüf methoden und die Nutzung moderner Rechenverfahren und Simulationsmethoden tragen 
dazu bei, dass viele Bauwerke erhalten, instandgesetzt oder ertüchtigt werden können, die 
einer Überprüfung auf Basis heutiger Normen nicht standhalten.

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

1 Das 1. SEUB fand anlässlich des 25jährigen Bestehens des Otto-Mohr-Laboratoriums am 30.3.2000 in Dresden statt. 
 Der zugehörige Tagungsband erschien als Heft 11 in der Schriftenreihe des Instituts für Tragwerke und Baustoffe der 
 TU Dresden im selben Jahr (https://tu-dresden.de/bu/bauingenieurwesen/imb/das-institut/veranstaltungen/SEUB).

Vorwort
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Wie auch bei den vorangegangenen Veranstaltungen wird eine Mischung aus theoretischen 
und praktischen Beiträgen präsentiert. Herausgreifen möchten wir an dieser Stelle nur ein 
Projekt – die Untersuchungen am Zwickauer Dom. Warum gerade dieses Thema? Zum einen 
wurde es bereits zum 1. SEUB präsentiert2, zum anderen war dieses – durchaus problembe-
haftete – Bauwerk langjähriger Begleiter von Heinz Opitz. 

17 Jahre SEUB – das ist kein Grund für ein Jubiläum. Aber unser geschätzter Kollege Heinz 
Opitz konnte vor kurzem eines begehen, nämlich seinen 80. Geburtstag, zu dem wir an dieser 
Stelle noch einmal herzlich gratulieren möchten. Heinz Opitz und sein Team wirkten bereits in 
den 1990er Jahren an der Erarbeitung des Sanierungskonzeptes für den Zwickauer Dom mit. 
Dabei wurde u. a. die Auflagerkraft eines Dachbinders des weit spannenden Satteldachs ex-
perimentell bestimmt. Später wurden Versuche im OML und vor Ort an Carbonstäben durch-
geführt, die zur Vernadelung des zu ertüchtigenden Mauerwerks der Strebepfeiler verwendet 
werden sollten.

Wir wünschen – stellvertretend für alle, die zum Gelingen der Veranstaltung beigetragen ha-
ben – allen Teilnehmern des 9. SEUB eine informative Tagung und allen Lesern eine eben-
solche Lektüre.

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 für 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 Steinbock1

Zusammenfassung: Zunächst diente der Versuch im Bauwesen der Veranschau-
lichung der Tragfähigkeit. Sogenannte Demonstratoren sollten publikumswirksam 
die Leistungsfähigkeit eines neuen Materials oder einer Konstruktion darstellen. 
Die Probebelastung geht über den Demonstrationsversuch hinaus und liefert den 
experimentellen Tragfähigkeitsnachweis am ausgeführten Bauwerk. Gerade bei 
der Einführung neuer Bauweisen, wie z. B. dem Stahlbetonbau, wurden für die 
Abnahme von Bauwerken häufig Probebelastungen gefordert. Mit der zunehmend 
wissenschaftlichen Untersuchung und Auswertung dieser Versuche münden 
diese im heutigen Belastungsversuch, der als Ergänzung bzw. Überprüfung von 
rechnerischen Annahmen durchgeführt wird. Der Schwerpunkt des Beitrags liegt 
auf der Entwicklung der experimentellen Bauwerksuntersuchung von Stahlbeton-
tragwerken in der ersten Hälfte 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 über-
raschend groß. So kann für 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 Durchführung sind dabei sehr unter-
schiedlich. 

1 Dipl.-Ing., Institut für Massivbau, TU Dresden
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Die wichtigste Anforderung an Versuche zur Bestimmung von Materialfestigkeiten ist, neben 
der Reproduzierbarkeit, eine möglichst einfache und kostengünstige Handhabung. Weiterhin 
soll die Materialfestigkeit möglichst gering durch die Rahmenbedingungen des Versuches an 
sich beeinflusst werden. Diese Versuche sind daher stark reglementiert, s. z. B. [1]. Dennoch 
fällt die Auswertung derartiger Versuche bzw. die Festlegung von Materialkennwerten auch 
heute noch schwer [2]. Über 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 bedürfen Anpassungen im Einzelfall. Während Versuche an gleichartigen Bau-
teilen noch einen Anspruch auf Reproduzierbarkeit bzw. an die Vergleichbarkeit haben, geht 
diese Anforderung bei Untersuchungen an Bauwerken gänzlich verloren, da es sich in der 
Regel um Einzelausführungen handelt. 

Der Versuch am Bauwerk selbst dient heute i. d. R. der Validierung von Rechenmodellen, da 
eine reine Nachweisführung beim Neubau über 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. Häufig fällt hierbei die statische 
Neubewertung aufgrund unzureichender Unterlagen schwer. In diesem Zusammenhang ist der 
Belastungsversuch wieder vermehrt in den Fokus der Forschung und Anwendung gerückt. Mit 
Einführung der DAfStb-Richtlinie „Belastungsversuche an Betonbauwerken“ wurde ein jahre-
langer Missstand hinsichtlich des Fehlens einer Reglung für Messungen an Betontragwerken 
beseitigt [6]. Die Entwicklungsschritte zur Reglung von Bauwerksuntersuchungen sind ausführ-
lich in Bolle et al. [7] beschrieben und werden deshalb hier nur in Kürze dargestellt. 

Hinweise zu Probebelastungen an Betonbauwerken sind letztmals in DIN 1045 in der Aus-
gabe von 1959 enthalten [8]. Darin wird ausdrücklich darauf hingewiesen, dass Probebelas-
tungen auf das unbedingt Notwendige zu beschränken sind. Neben Empfehlungen für auf-
zubringende Lasten wird der Erfolg der Probebelastung über die bleibenden Verformungen 
bestimmt. Demzufolge durften die bleibenden Durchbiegungen höchstens ¼ der gemesse-
nen Gesamtdurchbiegung betragen. Die Durchbiegung als einziges Maß für die Gebrauchs- 
bzw. Tragfähigkeit heranzuziehen, ist historisch gewachsen und bereits in den Eisenbeton-Be-
stimmungen von 1916 [9] bzw. den Leitsätzen von 1904 [10] enthalten. Die Durchbiegung als 
Referenz ist von Anfang an umstritten [11]. Mörsch empfiehlt in [12] bereits, die auftretenden 
Spannungen in Eisen und Beton über Dehnungsmesser aufzunehmen. Dieser Grundgedanke 
wird zunächst wieder von Schmidt und Opitz [13] in den 1980er Jahren aufgegriffen und mün-
det 1986 in der auf dem Gebiet der ehemaligen DDR eingeführten Vorschrift TLG 334007/04 
„Nachweis der Trag- und Nutzungsfähigkeit 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 durchgeführt werden. Auf 
gesamtdeutschem Gebiet erfolgt eine Reglung erst im Jahr 2000 durch die angesprochene 
Richtlinie des DAfStb. Die Richtlinie befindet sich derzeit in Überarbeitung (siehe [16] und 
[17]). Der Anwendungsbereich dieser Richtlinie ist einerseits auf Bauwerke des Hochbaus und 
andererseits auf Belastungsversuche auf Gebrauchslastniveau beschränkt. Die experimen-
telle Tragfähigkeitsermittlung zur Validierung von Rechenmodellen ist auch in der aktuellen 
Nachrechnungsrichtlinie von bestehenden Brücken in Stufe 3 verankert, enthält jedoch keine 
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genaueren Angaben zu Durchführung oder Umfang [18]. Einen historischen Überblick über 
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 Ansätze 
zu Klassifikationsmöglichkeiten von experimentellen Untersuchungen gibt [22].

2 Vom Demonstrator über die Probebelastung hin zum Belastungsversuch
2.1 Die Ausstellung als Vermittler der Leistungsfähigkeit neuer Baustoffe

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

Die Entwicklung neuer Baustoffe ermöglichte dagegen neue Konstruktionsformen. Da diesen 
in Verbindung mit den neuen Baustoffen zunächst das Vertrauen der jeweiligen Bauherren 
fehlte, wurde zur Überzeugung häufig das anschauliche Beispiel des Experiments oder eines 
Demonstrators gewählt, wie z. B. bei der Etablierung des Stahls. Nach ersten Ausführungen 
in Gusseisen gegen Ende des 18. Jahrhunderts (z. B. Brücke über den Severn in England 1779 
in [24]) sind es im 19. Jahrhundert vor allem die Weltausstellungen, die die Leistungsfähigkeit 
des neuen Materials der Öffentlichkeit darstellten. Exemplarisch hierfür stehen der für 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 
Öffentlichkeit präsentiert [25]. In Deutschland sehr bekannt ist bspw. die Ausstellungsbrücke 
von Dyckerhoff & Widmann auf der Gewerbeausstellung in Düsseldorf 1880, z. B. [26]. 

2.2 Verwissenschaftlichung des Versuches – Probebelastungen an 
 Demonstratoren, Modellen und großmaßstäblichen Bauteilen

Die Etablierung des Eisenbetons in Deutschland ist auch stark mit der Experimentierfreudig-
keit der Actien-Gesellschaft für Monier-Bauten (vorm. G. A. Wayss bzw. später Wayss und 
Freytag) verbunden [27]. Bekannt sind 
hierzu die Versuche von Bauschinger aus 
dem Jahr 1887 an den sog. Monierbögen2 
(Bild 1). Neben der reinen Demonstration 
der Tragfähigkeit wird auch das Verfor-
mungsverhalten der Bögen aufgenom-
men, sodass diese Versuche erste Ansät-
ze einer Bewertung des Tragverhaltens 
im Betonbau zeigen. Zuvor hatte Koenen 
1886 erste Berechnungsansätze zu den 
Moniergewölben auf Grundlage von Ver-

2 Monierbögen sind Eisenbetonbögen, die sehr schlank ausgeführt wurden und nur durch die einge-
legte Bewehrung (anfangs zumeist mittig im Querschnitt) bspw. Zugspannungen infolge halbseitiger 
Belastung widerstehen konnten, z. B. [25].

Bild 1: Belastungsprobe eines Monierbogens 
durch Bauschinger, München, 1887 
  Foto: aus [27]
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suchen veröffentlicht [28]. Anschließend sind es erneut Demonstratoren auf Ausstellungen, 
die für Tragfähigkeitsuntersuchungen herangezogen werden. Eine 1899 in Bremen ausge-
führte Bogenbrücke wird zwar bis zum Bruch belastet, die Versuche wurden jedoch nicht 
wissenschaftlich fundiert dokumentiert und ausgewertet [27]. 

Besser ist die Aktenlage zu zwei anderen Brücken in Betonbauweise, die in Verbindung mit 
dem Forschungsvorhaben zu Willy Gehler [29] recherchiert wurden. Ausführliche 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 Materialprüfungsamts Dresden war, 
einem der einflussreichsten Prüfämter neben Stuttgart und Berlin-Dahlem in der ersten Hälf-
te des 20. Jahrhunderts. Die Gründe für die Ernennung Gehlers in eine solch einflussreiche 
Position waren zunächst unklar. Nachfolgende Ausführungen zeigen aber, dass Gehler schon 
zuvor über eine besondere Expertise in der experimentellen Bauwerksuntersuchung verfüg-
te, die ihn zu einem geeigneten Kandidaten für eine solche Position machten. Die Versuche 
Gehlers gehen in der Tiefe über die Untersuchungen von Bauschinger hinaus. Neben den 
Verformungen werden gezielt das Tragverhalten bzw. die Spannungen und Dehnungen an den 
Tragwerken aufgenommen. Weitere Beispiele für die Darstellung der Geschichte der Probe-
belastung allgemein enthält [32]; mit Bezug zu Brücken sei zudem auf [33] verwiesen. 

2.2.1 Bruchprobe an einer Hennebique-Konstruktion

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

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

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

Zu 1 wurde das Bestehen eines einfachen Gesetzes zwar zugegeben, seine Formulierung muß 
aber weiteren Versuchen vorbehalten bleiben; zu 2 wurde konstatiert, daß diese Veränderungen 
das reine Gesetz beeinflussen, den Bruch beschleunigen und wertvoll für die Theorie sind.“

Die Versuchsdurchführung wurde von Willy Gehler im Rahmen eines Vortrages im Sächsi-
schen Ingenieur- und Architekten-Verein vorgestellt. Eine ausführlichere 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 über sog. Fränkel-Leunersche 
Dehnungszeichner aufgenommen. Einen Eindruck von der Apparatur vermittelt Bild 3. Die 
Bewegungen eines zwischen zwei Rahmen und Schlitten gespannten Stabes werden über 
ein Übersetzungsgetriebe auf ein Diagrammpapier übertragen. Bei den Messungen kamen 
zwei unmittelbar an den Rundeisen befestigte Apparaturen zum Einsatz.
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Das Beispiel zeigt, dass es sich hierbei um sehr aufwendige Apparaturen bzw. Versuchsdurch-
führungen handelte. Für das Tragwerk selbst wurde für die Durchbiegungen eine Steifigkeits-
ziffer des Bauwerks aus dem Produkt des Elastizitätsmoduls und der Biegesteifigkeit Eb ∙  Ii 
abgeleitet. Da sich infolge der Rissbildung das Trägheitsmoment Ii des Querschnittes ändert, 
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 Schnittgrößenermittlung an Rahmentragwerken, insbesondere bei 
statisch unbestimmten Systemen, war zum damaligen Zeitpunkt Gegenstand der Forschung 
[23].

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

Bild 3: Konstruktionszeichnung Dehnungszeichner Fränkel-Leuner  Zeichnung: aus [37]
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2.2.2 Versuche an der Düsseldorfer Ausstellungsbrücke

Die Firma Dyckerhoff und Widmann errichtete auch nach 1880 [26] Brückenbauwerke für De-
monstrationszwecke auf Gewerbeausstellungen, wie z. B. die Ausstellung 1902 in Düsseldorf 
[38]. Nachfolgend sollen die Untersuchungen aus dem Jahre 1909 an der Ausstellungsbrücke 
näher erläutert werden [39].

Auf der Ausstellungsfläche des Deutschen Beton-Vereins wurde eine Betonbrücke mit ≈ 28 m 
Stützweite errichtet (Bild 4), die eigentlich im Anschluss an die Ausstellung weiter genutzt 
werden sollte. Die Brücke wurde als Stampfbetongewölbe mit lagenweiser Verdichtung her-
gestellt [39]. Mit einer Breite von 9,0 m stellte sie für damalige Verhältnisse einen üblichen 
Straßenquerschnitt dar. Das statische Grundsystem bildet einen Dreigelenkbogen, wobei die 
Gelenke als Granit-Wälzgelenke ausgebildet wurden. Bei einer Stichhöhe von ≈ 2,0 m variiert 
die Querschnittshöhe von 75 cm am Kämpfer über 85 cm im Viertelspunkt und schließlich 
65 cm im Scheitel. 

Nach Beendigung der Ausstellung war entgegen der ursprünglichen Planung die Brücke 
überflüssig und sollte abgerissen werden. Der Abbruch des Bauwerks sollte nicht ungenutzt 
bleiben und so sollte auf Initiative des Deutschen Ausschusses für 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 Bogenbrücke angeordnet (Bild 4). 
Diese Laststellung wurde gewählt, um möglichst große Verformungen bzw. Lastausmit-
ten im Querschnitt zu erzeugen. Neben der Tragfähigkeit sollte auch die Rotationsfähig-
keit der Gelenkausbildungen nachgewiesen werden. Bei einer Last von 225  t kam es zu 
einem vertikalen Riss, der zu einem Klaffen der Fuge über die Hälfte bzw. bis zu 75 % der 
Querschnittshöhe führte. 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“ bestätigt, da sie im „kritischen Moment 
die Herstellung eines neuen Gleichgewichtszustandes des Gewölbes gestatten“. Auffällig 
erschien den damaligen Berichterstattern die Tatsache, dass überwiegend in den Stampf 

Bild 4: Ansicht und Probebelastung an der Düsseldorfer Ausstellungsbrücke  Foto: aus [39]
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betonfugen Längsrisse auftraten. Folgerichtig führten sie dies auf einen mangelhaften Ver-
bund der Stampfbetonschichten zurück, werteten diese aufgrund der hohen Tragfähigkeit 
aber als unbedenklich.

2.2.3 Die Probebelastung an einem Probeträger  
als Voruntersuchung zur Leipziger Querbahnsteighalle

Einen frühen Belastungsversuch nach heutigem Verständnis 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 großen Hallenbauten in 
Eisenbeton in Deutschland dar und wird in diesem Zusammenhang häufig in zeitgenössischer 
 Literatur erwähnt (Bild 5 und z. B. [40] und [41]). Willy Gehler ist hierbei für die Durchbildung 
und Ausführung im Rahmen seiner zwischenzeitlichen Tätigkeit bei Dyckerhoff und Widmann 
verantwortlich. 

Die Grundfläche der Querbahnsteighalle beträgt ca. 270  m  ×  35  m bei einer mittle-
ren Höhe von ≈  25  m. Sie verbindet die als Stahlkonstruktion ausgeführte Bahnsteig-
halle mit dem Hauptgebäude in Massivbauweise. Die Halle wird mit Bogenträgern 
in Eisenbetonbauweise mit Stützweiten von 35,0  m überspannt. Auf der Seite des 

Bild 5: Innenansicht der Konstruktion der Querbahnsteighalle des Hauptbahnhofes Leipzig 
 Foto: aus [41]
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Hauptgebäudes liegen die Träger auf den Außenwänden desgleichen auf, auf der Seite der 
Bahnhofshalle auf massiven Dreigelenkbögen. Nachfolgend sollen die Voruntersuchungen zu 
den Querträgern dargestellt werden, da die Erkenntnisse der Versuche direkt bei der Aus-
führung bzw. Planung umgesetzt wurden. Die Kenntnis über die resultierenden horizontalen 
Kräfte infolge der Bogenträger war für die angrenzenden Bauwerksteile von Relevanz. 

Der T-förmige Querschnitt ist mit einem breiten Betonobergurt und einem schmalen Unter-
gurt ausgeführt. Die Gesamthöhe des Trägers beträgt 3,0 m bei einer Stegdicke von 20 cm 
im Feld und 30 cm im Auflagerbereich. Im Bereich von Stegbügeln erfolgte eine Aufweitung 
auf 55 cm (Bild 6). 

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

 q Horizontaler Reibwiderstand der eisernen Auflagerrollen,
 q Nachweis der Tragfähigkeit des Binders,
 q Bestätigung der Bewehrungswahl.

Die Kenntnis der horizontalen Lagerreibung war für die Standsicherheit des Gesamtsystems 
unerlässlich, lagen die Binder doch auf einem horizontal weichen System auf. Die Herstel-
lung eines Trägers im Originalmaßstab und dessen Langzeitbeobachtung ließen einen direk-
ten Rückschluss auf die Kräfte infolge von Temperaturverformungen bei hohen vertikalen 
Auflagerkräften zu. Über ein ganzes Jahr hinweg wurden die Lagerbewegungen infolge der 
Temperatureinflüsse aufgenommen. Weiter wurden auch die resultierende Lagerreibung bei 
Verschmutzung und Volllast ermittelt, die infolge Reibung schließlich mit 1,5 % der vertikalen 
Auflast angesetzt wurde [42]. 

Während der Betonierarbeiten am Probebinder bemerkte man große horizontale Verformun-
gen an den Trägerfußpunkten. Man führte diese auf die mangelnde Horizontalsteifigkeit des 
Gerüstes zurück. Bei der späteren Bauausführung wurde das Gerüst deshalb zusätzlich 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 Bewehrungsführung überprüft werden.

Bild 6: Ansicht, Querschnitt und Prüfung des Probebinders der Leipziger Querbahnsteighalle 
 Zeichnungen und Foto: aus [35] und [40]
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Bei der konstruktiven Durchbildung des Trägers (Bild 7) wurde auf die Fachwerkanalogie zu-
rückgegriffen (oben in Bild 7), die häufig alleine Mörsch [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 klären, ob auch mit 
relativ kleinen Stahlquerschnitten, zu denen Stäbe mit einem Durchmesser von 50 mm nach 
damaliger Auffassung gehörten, eine Fachwerktragwirkung erreicht werden kann, oder ob es 
sinnvoll ist, Formstahl zu verwenden. Gehler wählte für die Zugstreben kleinteilige Durchmes-
ser, wobei er nicht auf Flussstahl, sondern auf Stahl zurückgriff. Er entwickelte für den Träger 
ein Dreiecksfachwerk (Bild 7, oben links). Die Zugstreben werden dabei durch die diagonal 
verlegten Stahleinlagen gebildet. Die vertikalen Pfosten bilden die Druckstreben. Die großen 
Biegeradien sind dem damals noch spröden Stahl geschuldet. Im Scheitel wurden die Eisen 
kreuzweise verlegt, um ein Abreißen des Untergurtes infolge des Bestrebens der Zugeisen, 
sich geradezurichten, zu minimieren.

Bei der Probebelastung konnte die Tragfähigkeit des Binders nachgewiesen werden. Le-
diglich im Bereich der Stege im Übergang zu den Gurten wurden erhöhte Haarrissbil-
dungen festgestellt. Daher wurden die Übergänge am endgültigen Tragwerk zusätzlich 
ausgerundet.

Bild 7: Bogenträger für die Querbahnsteighalle; oben: Modellvorstellungen nach Fachwerka-
nalogie, unten: Bewehrungsführung des Bogenträgers in Abhängigkeit der Fachwerk-
analogie Grafik: Oliver Steinbock, Zeichnung: aus [40]
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2.2.4 Experimente für die Jahrhunderthalle Breslau

Bei der Querbahnsteighalle in Leipzig wurde bewusst ein statisch bestimmtes System der 
Einzeltragteile gewählt, um möglichst klare statische Verhältnisse zu erhalten. Zwar wur-
den statisch unbestimmte Varianten in Erwägung gezogen, jedoch bei der Ausführung des 
Bauwerks nicht weiterverfolgt. Die vorgestellten Untersuchungen an einem Probebinder mit 
diesen Dimensionen im Maßstab 1:1 sind selbst für die damalige Zeit ungewöhnlich. Der 
Stahlbeton ist grundsätzlich für die monolithische Bauweise prädestiniert. Diese bedingt 
den Übergang vom statisch bestimmten zum statisch unbestimmten System. Während die 
Berechnung von statisch unbestimmten Rahmentragwerken in der Ebene noch gelang [35], 
stießen die Rechenverfahren im Raum an ihre Grenzen. Um den Lastabtrag nachvollziehen zu 
können, griff man daher häufig auf modellstatische Untersuchungen zurück. 

Ein frühes Beispiel hierfür ist die Jahrhunderthalle in Breslau [47], für deren konstruktive 
Durchbildung wiederum Willy Gehler zusammen mit Günter 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 Aufmaß gekrümmten Trägern, Stre-
bepfeilern und Stützungen. Im Vorfeld wurden daher Belastungsversuche an einem Eichen-
holzmodell im Maßstab 1:25 (Bild 8) durchgeführt, die letztlich eine notwendige Stabilisierung 
der Strebepfeiler durch zusätzliche Versteifungsbänder offenbarten. Weiter konnte gezeigt 
werden, dass die monolithische Ausbildung der Hauptbögen deutliche Vorteile gegenüber 
einem gelenkigen Anschluss bot.

3 Frühe Langzeitmessungen und Anfänge dynamischer Messungen 

Seit der Jahrtausendwende erlebt auch die intregrale Bauweise wieder eine Renaissance im 
Brückenbau. In jüngster Vergangenheit wurde eine Reihe integraler Brückenbauwerke ausge-
führt (siehe z. B. [48]). Gegenüber konventionellen Brücken benötigen die integralen aufgrund 
ihrer statischen Unbestimmtheit eine genauere Betrachtung der Zwangsschnittgrößen. Ne-
ben den werkstoffbedingten Zwangsschnittgrößen bei Betontragwerken infolge Kriechens 
und Schwindens treten zusätzliche Zwänge aus wechselnden Temperaturen und Bauwerks-
setzungen auf. Bei den integralen Bauwerken ist zudem die Boden-Bauwerks-Interaktion zu 
berücksichtigen, die nachfolgend jedoch nicht diskutiert werden soll. Parametrisierte Berech-

Bild 8: Unterbau der Rippenkuppel der Jahrhunderthalle Breslau und Holzmodell für Vor-
untersuchungen  Zeichnung und Foto: aus [47]
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nungsverfahren von integralen Brücken 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 berücksichtigt [9]. Hierbei ist ein Ansatz von ± 15 °C gegen-
über einer Aufstelltemperatur von T0 = 10 °C für Ingenieurbauwerke empfohlen. Der Ansatz 
dieser Werte geht nach [51] auf Versuche an den Probebindern der Leipziger Querbahnsteig-
halle sowie die Untersuchungen von Schürch in [52] zum Langwieser Viadukt zurück (Bild 9). 

Das Langwieser Viadukt stellt bis heute eine Ikone des Massivbrückenbaus dar [53], markiert 
es doch zusammen mit der von Mörsch entworfenen Gmüdertobelbrücke eine Pionierleis-
tung im integralen Brückenbau. Die vor ca. 100 Jahren durchgeführten Versuche zum Lang-
wieser Viadukt wurden von Herrmann Schürch, dem Schwiegersohn von Eduard Züblin, 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-
führt 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. 

Während Gehler in [35] bei den Versuchen an dem filigranen Balkenträger der Querbahnsteig-
halle eine deutliche Erwärmung des gesamten Bauteils infolge einer sich verändernden Umge-
bungstemperatur festgestellt hatte, bemerkte Schürch insbesondere bei dickeren Bauteilen ei-
nen deutlichen Temperaturgradienten über 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 Realität größere Temperaturschwankungen gemessen wurden, hielt 
man an einer Temperaturamplitude von ± 15 °C als Ansatz bei Ingenieurbauwerken fest. Man 
begründete dies damit, dass infolge der Überschüttung das Bauteil geschützt wird. In [51] wur-
de jedoch auch darauf hingewiesen, dass es zu deutlich höheren Beanspruchungen kommen 
kann und demzufolge größere Differenzen von bis zu ± 25 °C anzunehmen wären. Schürch [52] 
verweist ebenfalls darauf, dass für schlanke und nicht verschattete Bauteile die Vorgaben in den 
zum damaligen Zeitpunkt gültigen Bestimmungen [9] zu günstig sind. 

Bild 9: Konstruktionszeichnungen Langwieser Viadukt  Zeichnung: aus [52]
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Würde man die heutigen Lastannahmen nach DIN EN 1991 [54] ansetzen, wäre ein konstanter 
Temperaturanteil von -26 °C bzw. +29 °C gegenüber einer Aufstelltemperatur von 10 °C zu be-
rücksichtigen. Weiter sind der lineare Temperaturanteil als auch Temperaturunterschiede zwi-
schen Bauwerksteilen zu berücksichtigen. Hierbei ist jedoch zu beachten, dass bei statisch 
unbestimmten Systemen die Zwangsschnittgrößen infolge Rissbildung deutlich abgemindert 
werden können – sowohl beim Neubau als auch bei der Bewertung von Bestandsbrücken 
durch Reduktion der Steifigkeiten im System pauschal um bis zu 40 % [55].

Wie bereits zuvor erwähnt, wurden in jüngerer Vergangenheit integrale Bauwerke auch für 
Eisenbahnbrücken ausgeführt. Während es bei der konventionellen Bauweise genügt, 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 Schnittgrößen durch die monolithische Bauweise bewirken. Exemplarisch 
kann hierbei das baubegleitende Messprogramm beim Bau der Scherkondetalbrücke genannt 
werden [56]. Dieses Messprogramm wurde über 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 aussagekräftig. Einen Einblick über Messversuche und 
mögliche Messgeräte in der ersten Hälfte des 20. Jahrhunderts liefert Bühler 1929 in [58]. 
Etwas resigniert fasst er letztlich zusammen, dass das Schwingungsverhalten bis dato unzu-
reichend erfasst wurde und somit verlässliche Untersuchungen zum Schwingungsverhalten 
kaum möglich sind. 

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

4 Zusammenfassung und Ausblick 

Über Umfang, Sinn und Durchführung von experimentellen Bauwerksversuchen wurde lange 
gestritten [11]. Am Beispiel des früheren Leiters der Versuchs- und Materialprüfungsanstalt, 
dem Stahlbetonpionier Willy Gehler, wurden exemplarische Bauwerksuntersuchungen aus 
der ersten Hälfte des 20. Jahrhunderts dargestellt. Die Wichtigkeit von Messungen an Bau-
werken, insbesondere im Bestand, ist heute unumstritten. Es ist zu begrüßen, dass die Richt-
linie für Hochbauten [6] derzeit überarbeitet und an das aktuelle Regelwerk angepasst wird. 
Eine Erweiterung des Anwendungsgebietes einer solchen Richtlinie, bspw. auf Ingenieurbau-
werke, steht aus. Die Prüfung am Bauwerk selbst bietet auch weiterhin ausreichend Freihei-
ten und Möglichkeiten, um zu einer sinnvollen ingenieurmäßigen Bewertung zu gelangen. 
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Detektierung von Betonschäden  
an schwer zugänglichen Bauwerken mittels Thermografie

Helena Eisenkrein-Kreksch1, Florian Bavendiek2

Zusammenfassung: An schwer zugänglichen Bauwerken ist eine Mängel- bzw. 
Schadensfeststellung an den Betonbauteilen nur unter großem Aufwand möglich. 
Zu diesen Bauwerken zählen z. B. Hochhäuser mit Betonfassade, Kühltürme und 
hohe Industriebauwerke aus Beton sowie abwassergefüllte Klärbecken. Um eine 
verlässliche Aussage über den Umfang und die Menge der Betonschäden infolge 
z. B. Carbonatisierung des Betons und damit verbundener Bewehrungskorrosion 
zu treffen, bedarf es häufig einer handnahen Untersuchung des Bauteils, die eine 
Hammer-Tast-Methode und somit eine örtliche Detektierung der Schadstellen er-
laubt. Dies ist jedoch aufgrund der schweren Zugänglichkeit nicht immer möglich, 
auch wenn ein begrenzter Zugang, wie durch Befahranlagen oder Hubbühnen, ge-
schaffen wird. 

Dieser Beitrag zeigt eine unterstützende Methode, die am IBOS zur Anwendung 
kommt, um eine Untersuchung und Mengenbestimmung der Schadstellen an 
schwer zugänglichen Bauteilen durchzuführen.

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. 
How ever, 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 ähnlichen 
betonzerstörenden Ursachen, findet im Allgemeinen handnah mit Hilfe der Hammer-Tast-Me-
thode statt. Für diese Prüfung ist es notwendig, dass ein Bauwerksprüfer an alle Schadstellen 
herantreten kann, um diese zu untersuchen und zu katalogisieren. Grundsätzlich kann aber 

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

Aufgrund der stichprobenartigen Untersuchung kann daher der Schadensumfang, gerade an 
schwer zugänglichen Betonbauwerken, nur geschätzt oder hochgerechnet werden, wodurch 
für den Bauherren weitere Unsicherheiten bei den Kosten der möglichen Instandsetzungsar-
beiten entstehen.

Die Detektierung von Betonschäden an schwer zugänglichen Bauwerken mittels Thermogra-
fie dient der Unterstützung der Ermittlung des IST-Zustandes und als flächendeckendes Hilfs-
mittel bei der Mengenermittlung der Schadstellen.

2 Grundlagen der Thermografie
2.1 Allgemeines

Jede Bauteiloberfläche 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 Intensität der ausgesandten IR-Strahlung und der Temperatur der Bauteilober-
fläche besteht ein direkter Zusammenhang. Eine Infrarotkamera (umgangssprachlich Wärme-
bildkamera) misst die empfangene IR-Strahlung und berechnet, unter Berücksichtigung von 
objektspezifischen Randbedingungen, die jeweilige Temperatur der untersuchten Oberfläche.

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

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

εM + ρM = 1

Der Emissionsgrad ε ist ein Maß 
für die Fähigkeit einer Oberfläche, 
IR-Strahlung auszusenden, und 
hängt von der Oberflächenbeschaf-
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 ε = 1 (Idealzustand) tritt in der Realität nie auf, da jeder reale 
Körper Strahlung zusätzlich reflektiert. Um den Einfluss des Reflexionsgrades ρ der Umge-
bungsstrahlung zu minimieren, ist es nötig, verschiedene Eigenschaften der Oberfläche vor 
der Messung zu untersuchen.

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

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

2.2 Aktive Thermografie

Bei der aktiven Thermografie [4] wird die Oberfläche bewusst einem zeitlichen und/oder 
räumlich veränderlichen Wärmefluss ausgesetzt, um die Wärmeströme und Wärmequellen 
sowohl an der Oberfläche als auch im Inneren des Bauteils zu beeinflussen. Aufgrund un-
terschiedlicher Erwärmungen bzw. Abkühlungen sind dadurch Fehlstellen und Fremdkörper 
leichter zu detektieren, wenn diese eine geringere Wärmeeindringzahl e als das umgebende 
Material besitzen.

2.3 Passive Thermografie

Bei der passiven Thermografie werden die Wärmeströme und Wärmequellen an der Ober-
fläche und im Bauteilinneren nur durch die Funktion des Bauteils und seines natürlichen Um-
feldes bestimmt. Der Großteil der gemeinen Bauthermografie basiert auf diesem Verfahren, 
z. B. Detektion von Wärmebrücken im Zuge der energetischen Sanierung.

Die Detektierung von Betonschäden an schwer zugänglichen Bauwerken mittels Thermogra-
fie basiert ebenfalls auf der passiven Thermografie. Je nach Lage und Nutzung des Bauwer-
kes muss jedoch unter Umständen von außen ein semi-passiver Wärmestrom, z. B. Sonnen-
energie, aufgebracht werden, um die Messung durchzuführen.

An Bauwerken, bei denen die äußere Oberfläche durch die Nutzung aufgeheizt wird, ist ein 
zusätzlicher Wärmefluss nicht nötig. Als Beispiele sind hier Naturzugkühltürme und Rohre zu 
nennen, deren äußere Oberflächen durch den Wärmeinhalt der Nutzung aufgeheizt werden. 
An Bauwerken, bei denen die äußere Oberfläche nicht durch die Nutzung aufgeheizt wird, ist 
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eine gewisse Sonneneinstrahlung erforderlich. Als Beispiele sind hier Brücken, Betonfassa-
den, Industriebauwerke aus Beton sowie abwassergefüllte Klärbecken zu nennen.

Bei Bauwerken, an denen der semi-passive Wärmestrom aufgrund der Sonneneinstrahlung nö-
tig wird, ist Folgendes hinsichtlich des Prüfzeitpunktes zu beachten: Während die ideale Prüf-
bedingung bei der gemeinen Bauthermografie ein bewölkter Himmel in den frühen Morgen-
stunden ist, sollten bei der hier beschriebenen Methode die sonnenbeschienenen Oberflächen 
vorliegen und die Messung entweder am Morgen nach Sonnenaufgang während der Aufheiz-
phase oder am Abend nach Sonnenuntergang bei der Abkühlphase durchgeführt werden.

3 Anwendungsbeispiele

Am Institut für Betontechnologie und Oberflächenschutz werden die Betonschäden an schwer 
zugänglichen Bauwerken mittels Thermografie begleitend zu den üblichen betontechnologi-
schen Untersuchungen detektiert. Die Thermografie ist dabei stets als weiteres Hilfsmittel, 
insbesondere zur Mengenermittlung der geschädigten Bereiche, zu sehen und benötigt für 
jedes Bauwerk eine individuelle Verifizierung durch stichprobenartige, handnahe Prüfungen. 
Die Kamera beinhaltet einen Sensor, der es ermöglicht, Temperaturabweichungen der Beton-
oberfläche im Bereich von 30 mK festzustellen. Mit der speziellen Software lassen sich die 
geschädigten Bereiche darstellen.

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

3.1 Untersuchung der Schalenaußenseite eines Naturzugkühlturms in Rostock

Im Frühjahr 2015 wurde durch die Betreiber des Kraftwerks Rostock ein sichtbarer Riss am 
Naturzugkühlturm 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. Zusätzlich wurde festgestellt, dass die 

Bild 2: Thermografische Darstellung der Hohllagen, sichtbare und verdeckte   
 Fotos: Florian Bavendiek
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Bewehrung starke Erscheinungen der chloridinduzierten Korrosion aufweist. Bei Abnehmen 
der Betonabplatzung wurde ferner festgestellt, dass der Bruch im Beton nicht das übliche 
Aussehen aufwies, sondern dass der Beton schollenartig auseinanderfiel.

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

Die Betriebstemperatur im Inneren des Kühlturms betrug im Mittel 20 °C bei einer Außen-
temperatur von 10  °C. Das ermöglichte einen Temperaturfluss von innen nach außen. Am 
Untersuchungstag lag die Außentemperatur 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 Schalenoberfläche 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 Betonoberfläche abgeraschelt wird und die Hohlstellen einen anderen Klang 
ergeben als der intakte Beton.

Der Temperaturgradient der Betonschale bei einem Kühlturm ist linear, da er nicht von Wär-
medämmung oder Doppelschaligkeit der Wand unterbrochen wird. Aus diesem Grund können 
die Oberflächenimperfektionen jeglicher Art, die eine Temperaturveränderung verursachen, 
dargestellt werden. Diese Temperaturdifferenz an der Oberfläche kann von der Infrarotka-

Bild 3: Temperaturverlauf in der Schale bei einer infolge Bewehrungskorrosion 
entstandenen Hohllage  Grafik: Helena Eisenkrein-Kreksch
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mera aufgenommen werden. Dabei muss 
der Reflexionsgrad ρ des Bauwerkes auf 
ein Minimum begrenzt werden, was bei ei-
nem kühlen, strahlungsarmen Tag und der 
Sonne abgewandten Himmelsrichtung der 
Bauwerksseite der Fall ist.

Alle Hohllagen auf der Schalenaußenseite 
wurden im Laufe der Untersuchung de-
tektiert und in einer Schalenabwicklung, 
farblich abgestuft nach der prozentualen 
Menge in m² der Schäden, pro Feld darge-
stellt. Es zeigte sich eine Abhängigkeit der 
Schadensbildung von der Windrichtung 
und Beanspruchung des Kühlturms mit 
Regenwasser. In Bild 4 sind die Schäden 
in einer Schalenabwicklung dargestellt. 
Der farbige Verlauf von gelb nach dunkel-
rot zeigt die Flächengröße in jedem Feld, 

gestaffelt nach 20 % der Schädigungshöhe. Dabei bedeutet z. B. der hellgelbe Ton eine 
Schädigung zwischen 5 % und 25 % und der dunkelrote Ton eine Schädigung 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 Kühlwasser aus der Tasse bis zum Ring 60 hochwirbelt, festgestellt werden. 
Diese Feststellung wurde während 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 Schalenaußenseite eines Naturzugkühlturms  
in einem Kernkraftwerk

Im Jahr 2009 wurde die Schalenaußenseite eines 140 m hohen Naturzugkühlturms entlang 
einer Steigleiter augenscheinlich und betontechnologisch untersucht. Im näheren 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 späteren Verifizierung der Schäden wurde an der Meridianbahn 8 mit 
der ALIMAG eine Befahrung und Begutachtung des handnahen Bereiches durchgeführt. Da-
bei wurden einige Betonausbrüche infolge Bewehrungskorrosion festgestellt. Die Hohllagen 
und Betonabplatzungen haben eine Größe von ca. 0,01 m² und liegen über der nah an der 
Betonoberfläche liegenden korrodierten Bewehrung, häufig in Form von herausstehenden 
Bewehrungsbügeln, 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 höhere 

Bild 4: Farbige Darstellung der Schadens-
menge, oberer Bereich hohllagenfrei  
 Grafik: Florian Bavendiek
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Temperatur der Schale an. Diese Bereiche sind, wie beschrieben, ca. 0,01 m² groß und sind 
hauptursächlich auf die Betonimperfektionen in der oberflächennahe Zone zurückzuführen.

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

Die Ursache dieser Imperfektionen lag in den zu 
nah an der Oberfläche liegenden Bewehrungsbü-
geln, die eine höhere Temperatur aufwiesen als 
der umliegende Beton. Bild 6 zeigt die Ursache 
dieser Darstellung. Auf der Grundlage dieses Be-
fundes ist davon auszugehen, dass über kurz oder 
lang bei allen Bereichen mit den nah an der Ober-
fläche liegenden Bügeln Abplatzungen auftreten 
können.

3.3 Untersuchung der Nachklärbecken eines Klärwerks

Die Betontrennwände der Belebungs- und Nachklärbecken in einem Klärwerk wurden an ei-
nigen Stellen exemplarisch untersucht. Die Untersuchung erforderte ein Ablassen des Was-
sers und die Außerbetriebnahme des Beckens. An den oberen, aus dem Wasser ragenden 
Betonabschnitten wurden einige Schäden infolge Betonabplatzung festgestellt. Leider konn-
ten nicht alle Becken untersucht werden, da eine teilweise Stilllegung des Klärwerkes nicht 
möglich ist.

Die schwere Zugänglichkeit der Beckenränder veranlasste die Betreiber, die Untersuchung 
dieser auf Betonschäden mittels Thermographiemethode durchführen zu lassen. Mit entspre-

Bild 5: Exemplarische Auswertung an geschädigter Meridianbahn 1   
 Foto und Grafik: Helena Eisenkrein-Kreksch

Bild 6: Temperaturverlauf in den Bügeln 
und Auftreten von Abplatzungen 
an der Schalenaußenseite  
 Grafik: Helena Eisenkrein-Kreksch
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chenden Einträgen in die Grundrisse der Becken konnte eine detaillierte Schadenskartierung 
mit entsprechender Mengenermittlung erfolgen. 

Für die Durchführung der Prüfung wurden sonnige Tage ausgewählt, um die passive Thermo-
graphie mit der Zu- und Abwärme des Betons aufgrund der Sonneneinstrahlung zu nutzen. An 
den gesamten ca. 1,0–1,5 m aus dem Wasser ragenden Betonbauteilen der Belebungs- und 
Nachklärbecken mit jeweiligen Kanälen wurden während des Betriebes mittels Infrarotkamera 
Aufnahmen der Betonoberfläche durchgeführt. Es wurden insgesamt ca. 24.000 lfd. M. der 
Betonoberfläche untersucht.

Im Gegensatz zum o. g. Kühlturmbeispiel erfahren die zu prüfenden Betonbauteile keine rück-
wärtige Erwärmung durch die Nutzung. Die physikalischen Grundlagen müssen 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, 
verläuft der Temperaturfluss nicht mehr linear. Bild 7 zeigt den Temperaturverlauf im Falle ei-
nes geringen Betonspaltes, der sich an der Betonoberfläche nur in Form von nicht sichtbaren 
Hohllagen abzeichnet. Während der Aufheizphase, wenn die Sonne auf das Bauteil scheint, 
nimmt der Beton die Wärmestrahlung auf, was mit einer Erhöhung der Bauteiltemperatur 
einhergeht. Der lose Beton mit geringer Dicke erwärmt sich entsprechend schneller und stellt 
sich somit wärmer dar als die restliche Oberfläche.

Bild 8 zeigt exemplarisch einen Bereich der Betontrennwand, die keine sichtbaren Schäden 
aufweist, außer einiger farblicher und struktureller Imperfektionen der Oberfläche. Das Wär-
mebild zeigt, dass an dieser Stelle bereits großflächige Ablösungen des Betongefüges vor-
handen sind. Diese Hohllagen könnten sonst nur mit der Hammer-Tast-Methode detektiert 
werden.

Bild 7: Temperaturverlauf im Beton bei einer infolge Bewehrungskorrosion entstandenen 
Hohllage in der Aufwärmphase  Grafik: Helena Eisenkrein-Kreksch
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Mit Hilfe der Thermografie konnten auf einer Fläche von 24.000 m² ca. 75 m² Hohllagen und 
Betonausbrüche 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 Über-
einstimmung auf. Bereiche, in denen durch Thermografie Schäden sichtbar gemacht werden 
konnten, zeigen bei einer handnahen Bauwerksuntersuchung anschließend auch tatsächlich 
vorhandene Hohllagen auf. Die handnahe Untersuchung einiger exemplarischer Bereiche des 
Bauwerks ist jedoch zwingend erforderlich, um die richtigen Schlüsse für die Ergebnisse der 
Thermografiemessung ziehen zu können.

Gerade an Bauteilen, die nur schwer zugänglich sind, ergibt sich ein großes Potential für wei-
tere Forschungen auf dem Gebiet der Schadstellendetektion, um die Genauigkeit der Fehlstel-
lenart und der tatsächlichen Schädigung des Bauwerks darstellen und auswerten zu können. 

Im Hinblick auf die Mengenermittlung von Schadstellen dient die Thermografie bereits jetzt 
als günstiges Hilfsmittel bei großflächigen und schwer zugänglichen Betonbauwerken. Die 
Thermografie ist aber stets als begleitendes Hilfsmittel zu verstehen und ersetzt nicht die 
Notwendigkeit einer handnahen Prüfung durch den sachkundigen Bauwerksprüfer.

Bild 8: Gegenüberstellung der WBK und des Echtbildes (roter Kasten)   
 Foto und Grafik: Helena Eisenkrein-Kreksch



9. Symposium Experimentelle Untersuchungen von Baukonstruktionen

48 

Literatur

[1] DIN 54190-1:2004-08: Zerstörungsfreie Prüfung – Thermografische Prüfung – Teil 1: All-
gemeine Grundlagen.

[2] Fouad, N. A.; Richter, T.: Leitfaden Thermografie im Bauwesen. 4. Aufl., Fraunhofer IRB, 
2012.

[3] Testo AG: Thermografie, Theorie – Praxis. Vortragsunterlagen, Thermografietag am 
24.8.2012 in Dresden.

[4] Deutsche Gesellschaft für Zerstörungsfreie Prüfung (DGZfP, Hrsg.): Merkblatt über das 
aktive Thermografieverfahren zur zerstörungsfreien Prüfung im Bauwesen. Merkblatt B 
05, 04/2013.



Weiher et al.: Spannstahlbewertung U-Bahnhof Poccistraße

 49

Messtechnische Bewertung des Zustandes  
des spannungsrisskorrosionsgefährdeten Spannstahles  
des U-Bahnhofs Poccistraße in München

Hermann Weiher1, Katrin Runtemund1, Christian Glomp2

Zusammenfassung: Im Münchner U-Bahnhof Poccistraße wurden in der Gewöl-
bedecke gekrümmte Stabspannglieder aus vergütetem Spannstahl St 110/135 ver-
wendet, die eine erhöhte Spannungsrissgefahr des Spannstahles aufweisen. 

Im Rahmen dieses Beitrages werden die durchgeführten Ultraschalluntersuchun-
gen zur Detektion von Spanngliedbrüchen vorgestellt. Es wird hierbei insbesonde-
re auf die wesentlichen, die Spannungsrissgefahr begünstigenden 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 Poccistraße in Munich. At the Mu-
nich subway station Poccistraße, 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.

1 Einleitung
1.1 Das Bauwerk

Der U-Bahnhof Poccistraße liegt auf der Strecke der U1 zwischen den Bahnhöfen Goetheplatz 
und Implerstraße. Die beiden Tunnelröhren wurden im Schildvortrieb mit Stahlbetontübbings 
in den Jahren 1974/1975 errichtet. Im Bereich des Bahnhofs wurden die beiden Tunnelröhren 
mit insgesamt 31 Querstollen verbunden und auf 2 Stützenreihen abgestützt. 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 Längsrichtung beschränkt vorge-
spannt (s. Bild 1). 

1.2 Spannungsrisskorrosionsgefährdung des Spannstahles

Für die Vorspannung der Gewölbedecke kamen für jede Tonnenschale 46 Spannglieder 
aus warmgewalztem, gestrecktem und angelassenem Spannstahl St  110/135 und das 

1 Dr., matrics engineering GmbH, Nymphenburger Straße 20a, München
2 Stadtwerke München GmbH, Emmy-Noether-Straße 2, München
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Bild 1: Herstellung des Bahnhofs Poccistraße  Pläne: Auszüge aus der Bestandsstatik;  
 Fotos unten: Christian Glomp; Grafik: Katrin Runtemund

Bild 2: Draufsicht Deckengewölbe mit Verlauf der Spannglieder und Lage der bis 1978 fest-
gestellten Brüche  Plan: Auszug aus [1]; Grafik: Katrin Runtemund



Weiher et al.: Spannstahlbewertung U-Bahnhof Poccistraße

 51

 Dywidag-Spannverfahren für Einzelspannglieder rund, glatt mit 36 mm Durchmesser gemäß 
Zulassungsbescheid [1], [2] zum Einsatz. In Bild 2 ist die Spanngliedgeometrie in der Drauf-
sicht dargestellt.

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

Bereits während der Rohbauarbeiten wurde ein Spanngliedbruch infolge eines Materialfeh-
lers (Lunker) festgestellt. In den folgenden zwei Jahren nach Abschluss der Rohbauarbeiten 
wurden insgesamt 9 weitere Spanngliedbrüche festgestellt, da sich der Mörtelverschluss-
pfropfen der Spannnische (teilweise) löste bzw. das Spannstahlende aus der Spannnische he-
rausgetreten war. Zwei weitere Spannstahlbrüche wurden mithilfe von Ultraschallprüfungen 
der Spannglieder entdeckt. 

Die detektierten Brüche wurden durchweg durch Spannungsrisskorrosion mit Wasserstoff-
versprödung des Spannstahles hervorgerufen. Die Ultraschallprüfungen waren Teil von 
umfangreichen Untersuchungen, die zur Beurteilung des Bauwerkszustandes und der Kor-
rosionsgefahr durch das Materialprüfungsamt der TU München im Jahr 1977 durchgeführt 
wurden und mithilfe derer eine ausreichende Tragsicherheit des Bauwerks nachgewiesen 
werden konnte [3]. 

1.3 Sonderprüfung 2015/2016

Im Jahr 2011 wurde das Ankündigungsverhalten des Tonnendachs im Bahnsteigbereich des 
Bahnhofs gemäß der Handlungsanweisung Spannungsrisskorrosion [4] rechnerisch durch die 
König und Heunisch Planungsgesellschaft mbH, Dortmund untersucht [5]. Das zugehörige 
Rissbild für die Regeltonnen ist in Bild 3 (rechts) dargestellt. Es konnte eine ausreichende 
Resttragfähigkeit aller Tonnenschalen nachgewiesen werden. Zur frühzeitigen Erkennung von 
Spanngliedbrüchen wurden Sonderprüfungen angeordnet, bei denen die Unterseite der Ton-
nenschale auf eine vermehrte Rissbildung hin zu untersuchen ist. 

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

Aufgrund der festgestellten Risssituation am Bauwerk stellte sich die Frage, ob letztere durch 
weitere Spanngliedbrüche bedingt waren. Zur Ursachenklärung wurden in der Folge Ultra-
schalluntersuchungen an zwei ausgewählten Tonnenschalen durchgeführt, die nachfolgend 
näher erläutert werden.

2 Ultraschallprüfungen
2.1 Verfahren und Zielsetzung

Bei der Ultraschallprüfung wird der Prüfkopf auf das Stabende aufgesetzt. In Bild 4 ist der 
Messaufbau exemplarisch dargestellt. 

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

Bild 4: Ultraschallprüfverfahren  Fotos: Christian Glomp, Grafik: Katrin Runtemund
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Durch Mehrfachreflexionen entstehen weitere Echos mit doppelter, dreifacher usw. Laufzeit. 
Ein solcher hin- und herlaufender Ultraschallpuls wird zwar zunehmend gedämpft, ist aber mit 
verringerter Amplitude dennoch in den folgenden empfangenen Echosignalen deutlich sicht-
bar. Das erzeugte Schallfeld im Prüfobjekt ist von der Prüffrequenz, der Schallgeschwindigkeit 
und der Schwingergröße abhängig.

Durch den Kontakt des Stabes mit dem umgebenden Verpressmörtel kommt es zu einer 
Schallabstrahlung in den angrenzenden Mörtel und damit – je nach Injektionsgrad – zu einer 
mehr oder weniger großen Dämpfung des Signals. So ist der Energieverlust des Ultraschall-
signals bei einem gut verpressten Spannglied (oder bei wassergefülltem Hüllrohr) deutlich 
höher als bei einem Spannglied mit Verpressfehlern (s. Bild 5).

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

q Ankopplung des Prüfkopfes an den Stab (Oberflächenbeschaffenheit),
q Neigung und Einbettung der reflektierenden Endfläche (Oberflächenbeschaffenheit, Nei-

gung der Endflächen),
q Verpresszustand des Spanngliedes,
q Spanngliedgeometrie (Länge, Krümmung).

Insgesamt kann die Prüfung somit drei Ergebnisse liefern:

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

q Fall 2: T < L: Bei einem Bruch wird das Schallsignal an der Bruchfläche reflektiert. Somit 
ist die erfasste Entfernung der Reflexionsfläche kürzer als die Spanngliedlänge.

q Fall 3: kein Echo: Sofern das Spanngliedende oder der Bruch außerhalb der Reichweite 
des Signals liegen, kommt es zum Signalverlust. Eine Aussage über den Zustand des 
Spanngliedes ist in diesem Fall nur für den Bereich der Reichweite des Signals möglich, 
sofern letztere bekannt ist.

Bereits bei den früheren Untersuchungen durch das Materialprüfungsamt wurde festgestellt, 
dass insbesondere bei den langen Spanngliedern L > 10,0 m, d. h. bei etwa 22 % der Spann-
glieder, aufgrund der beschränkten Reichweite des Verfahrens kein Echo empfangen werden 
konnte. Es stellte sich somit die Frage, inwieweit das Verfahren insbesondere bei den langen 
Spanngliedern geeignet ist, Brüche zuverlässig zu detektieren.

Bild 5: Schallabstrahlung bei verpressten Spanngliedern  Grafik: Katrin Runtemund
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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 geprüft 
werden. Hierbei interessierte insbesondere, inwieweit mit einer Dunkelziffer an unerkannten 
Brüchen zu rechnen ist. Des Weiteren sollten die kritischen Bereiche mit erhöhter Auftretens-
wahrscheinlichkeit von Brüchen sowie die Einflussfaktoren, die das Auftreten von Brüchen 
infolge Spannungsrisskorrosion begünstigen, ermittelt werden.

Hierzu wurden zum einen Voruntersuchungen unter definierten Randbedingungen an einem 
gekrümmten Stab und zum anderen Ultraschalluntersuchungen der Spannglieder an zwei aus-
gewählten Tonnenschalen am Bauwerk durchgeführt.

2.2.1 Voruntersuchungen

Zur Abschätzung der maximal erzielbaren Reichweite des Messgerätes wurden Probemes-
sungen an einem unverpressten, gekrümmten Stab mit einer für das Bauwerk charakteristi-
schen Geometrie unter definierten Randbedingungen durchgeführt. 

In einem ersten Schritt wurden zur Abschätzung 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-
gänglich sind (Spannanker) und somit das gegenüberliegende Spanngliedende nicht inspiziert 
werden konnte, wurde der Einfluss einer etwaigen Neigung des Stabendes gegenüber der 
Stabachse am Festanker untersucht. 

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

Bild 6: Ermittlung der maximalen Reichweite  Grafik: Katrin Runtemund
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die Amplituden des reflektierten Signals mit zunehmender Neigung deutlich abnehmen. So ist 
das dritte Echo nur für 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-
führt. Es wurden Messungen an insgesamt zwei der 31 Tonnenschalen durchgeführt. Hierzu 
wurden die Spannnischen der A-Verankerungen (Spannanker) freigelegt und die Stabend-
flächen in einen ebenen und zur Achse lotrechten Zustand versetzt (s. Bild 8). Nur bei zwei 
der getesteten 46 Spannglieder je Schale waren beide Stabenden zugänglich, die übrigen 
Spannglieder konnten nur von einer Seite geprüft werden.

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

Bild 8: Messung am Bauwerk (links), Ankopplungsfläche (rechts)  Fotos: Christian Glomp
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Die Tonnenschale A7 (bzw. Tonne „Verpressfehler“) wurde ausgewählt, da der Spannstahl auf-
grund der z. T. langen Zeitdauer zwischen Vorspannen und Verpressen (z. T. > 150 Ta ge), des 
laut der Untersuchungen des Materialprüfungsamtes schlechten Verpresszustandes sowie der 
bereits vorhandenen zwei alten Brüche ein höheres Bruchrisiko des Spannstahles aufweist. 

Die Schale B26 (bzw. Tonne „Riss“) wurde aufgrund des auffälligen Rissbildes (Querriss in 
Gewölbemitte, Schrägrisse im Bereich der Stützenachse) gewählt, welches gemäß der Unter-
suchung zum Ankündigungsverhalten auf einen Spanngliedausfall hindeutete.

3 Ultraschallprüfung am Bauwerk
3.1 Ergebnis der Messung

In Bild 9 ist das Ergebnis der Ultraschallprüfung an den Tonnen A7 („Verpressfehler“) und 
B26 („Riss“) dargestellt. Sofern ein Echo empfangen wurde, wurde die ermittelte Tiefe der 
Endfläche/Bruch farblich als rote/blaue Linie mit entsprechender Länge gekennzeichnet. Ein 
Bruch wurde als weißer Punkt markiert.

Bei der Tonne „Verpressfehler“ konnte insgesamt bei 18 der 44 geprüften Spannglieder ein 
Echo detektiert werden. Hierbei sind vier der erfassten Echos auf Brüche der Spannglieder 
und 14 auf die Reflektion am Spanngliedende zurückzuführen. Bei einem der gebrochenen 
Spannglieder ergab die Ultraschallprüfung eine Reflektion bei 6,5 m, was in etwa der Spann-
gliedlänge 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 Brü-
chen liegen Verpressfehler vor.

Bei der Tonne „Riss“ konnte lediglich bei 13 der geprüften 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 
zurückzuführen ist. 

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

3.2 Auswertung der Ergebnisse
3.2.1 Ermittlung der Reichweite

Aufgrund der großen Anzahl an Messungen, bei denen kein Echosignal empfangen werden 
konnte, wurden Untersuchungen angestellt, um die Reichweite der Ultraschallprüfung am 
Bauwerk abzuschätzen. Ziel war es, einen Bereich anzugeben, in dem bei einer „Nullmes-
sung“ (kein Echo) das Spannglied als nicht gebrochen angenommen und somit als „teilintakt“ 
über die ermittelte Länge bewertet werden kann.

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

Aufgrund der größeren Reichweite des Sendesignals bei Verpressfehlern sind die im Rahmen 
der Untersuchungen des Materialprüfungsamtes ermittelten Verpressfehlerlängen in Prozent 
der Spanngliedlänge angegeben.

Bild 9: Ergebnis der Ultraschallprüfung; Auszug aus [1]  
 Foto: Christian Glomp; Grafik: Katrin Runtemund
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Bei den ungebrochenen Spanngliedern mit erheblichen Verpressfehlern (20–60 %) konnte bei 
Stäben mit Längen von bis zu 9,40 m (Nr. 5 / A7) ein Echo empfangen werden. Wie bereits 
bei den Ultraschallprüfungen im Jahre 1977 dokumentiert, wurde bei der Messung der langen 
Spannglieder (L > 10 m) kein Echo empfangen.

Beim Großteil der untersuchten Spannglieder ohne Verpressfehler wurde bei Stäben mit Län-
gen ≤ 7,40 m ein Echo empfangen. Die tatsächliche 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 Stäbe mit Verankerung im Bahnsteigbereich mit 
vergleichbarer Geometrie/Krümmung. Der z. T. aufgetretene Signalverlust ist aller Voraussicht 
auf die Ausbildung des Stabendes (Neigung, Einbettung) zurückzuführen.

Insgesamt ist festzustellen, dass insbesondere für die langen Spannglieder aufgrund der 
 Unsicherheiten bei der Ermittlung des tatsächlichen Verpresszustandes die Ausbildung des 
Stabendes an der B-Verankerung (Neigung, Oberflächenbeschaffenheit, Einbettung) bzw. der 
nur geringen Anzahl an untersuchten Spanngliedern eine pauschale Abschätzung der Reich-
weite des Schallsignals – und damit des Bereichs, in dem Brüche bei einer Nullmessung 
ausgeschlossen werden können – nur eingeschränkt möglich ist.

Insgesamt deuten die Messungen jedoch darauf hin, dass Brüche bis zu einer Entfernung von 
etwa 7,0 m erfassbar sind. Zur Berücksichtigung 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.

Bild 10: Erfasste Echos in Abhängigkeit der Spanngliedlänge  Grafik: Katrin Runtemund
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3.2.2 Kritische Bereiche

In Bild 11 ist die Lage der korrosionsbedingten Spannstahlbrüche getrennt für die obere, mitt-
lere und untere Spanngliedlage bezüglich der A-Verankerung (Entlüftungsseite) dargestellt. Es 
zeigt sich, dass die Brüche überwiegend im Bereich der Hochpunkte auf der Entlüftungsseite 
(abfallende Seite), d. h. in Bereichen, in denen Verpressfehler aufgrund des Verpressens vom 
Tiefpunkt aus mit einer erhöhten Wahrscheinlichkeit zu erwarten sind, aufgetreten sind. Be-
günstigt wird dies insbesondere auch durch den gegenüber dem Spannglieddurchmesser von 
36 mm kleinen Hüllrohrinnendurchmesser von nur 45 mm.

3.2.3 Bewertung des Verfahrens

In Bild 12 ist zur Übersicht die Lage der alten und neu detektierten Brüche aller Ton-
nenschalen als weißer Punkt dargestellt. Die Reichweite des Signals ist in Prozent der 
Länge jeweils hinsichtlich Länge und Geometrie für vergleichbare Spanngliedgruppen an-
gegeben und der erfassbare Messbereich grün hinterlegt dargestellt. In diesem Bereich 
können Brüche bei einer Nullmessung (kein Echo) mit großer Wahrscheinlichkeit ausge-
schlossen werden. 

Bild 11: Lage der Brüche im Querschnitt; Verpressfehlerrisiko  
 obere Teilbilder: Auszug aus [1]; Grafik: Katrin Runtemund
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Betrachtet man die Gesamtlänge aller 46 Spannglieder einer Tonne von etwa 400 m, so sind 
mithilfe der Ultraschallprüfung somit etwa 76 % der Gesamtlänge erfassbar. Vergleicht man 
die Lage der bisherigen Brüche, zeigt sich ferner, dass 15 (93 %) der 16 Brüche im Bereich 
der Reichweite liegen.

Der kritische Bereich der Hochpunkte, in denen Verpressfehler mit einer größeren 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 Brüche in den Risikobereichen zu erfassen.

4 Zusammenfassung und Fazit

In diesem Beitrag werden die zur Bewertung des Zustandes der Spannglieder der Gewölbe-
decke des Münchner U-Bahnhofs Poccistraße durchgeführten Untersuchungen beschrieben 
und ausgewertet. Ziel der Messungen war es, die Eignung und Aussagekraft des Ultraschall-
verfahrens hinsichtlich der Detektierbarkeit von Spanngliedbrüchen zu prüfen und den Spann-
gliedzustand neu zu bewerten.

Hierzu wurden Ultraschallprüfungen der Spannglieder an zwei der 31 Tonnenschalen durchge-
führt, wobei die Schale A7 aufgrund des schlechten Verpresszustandes der Spannglieder und 
die Schale B26 aufgrund des auffälligen Rissbildes ausgewählt wurden.

Mithilfe der Untersuchungen wurde eine Spanngliedlänge von 6,0 m ermittelt, bis zu der 
zuverlässig Brüche detektiert werden können. Damit können die Spannglieder eingeteilt 

Bild 12: Bereiche innerhalb/außerhalb der Reichweite (grün/rot) der Ultraschallprüfung, Lage 
der Spanngliedbrüche (weiße Punkte) sowie kritischer Bereich (roter Rahmen)  
 Plan: Auszug aus [1]; Grafik: Katrin Runtemund
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werden in „Bruch“, „intakt“ und „teilintakt“. Bei letzterem kann keine Aussage über den 
Zustand des Spanngliedteils getroffen werden, der jenseits der Reichweite von ca. 6 m liegt. 
Damit konnten insgesamt 76 % Spanngliedlänge je Gewölbetonne messtechnisch erfasst 
werden.

In Tabelle 1 sind die Ergebnisse der Ultraschallprüfung zusammengefasst. Es wurden insge-
samt fünf Spanngliedbrüche, davon vier (+zwei alte Brüche) in der Tonnenschale A7 und ein 
Bruch in der Schale B26 detektiert. 100 % der Brüche traten bei Spanngliedern mit nachge-
wiesenen Verpressfehlern (Hohlräume) auf. Hohlstellen bilden sich bei gekrümmten 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 fünf neu) 
von 16 (davon fünf neu) Spanngliedbrüche auf. Diese Bereiche konnten zu 100 % durch die 
Messungen erfasst werden.

Tabelle 1: Ergebnis der Ultraschallprüfung

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 Brüche infolge Spannungsrisskorrosion insbesondere in 
den Risikobereichen zu detektieren. 

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

Aufgrund der fehlenden Kenntnis über den Verpresszustand des Spanngliedes im Bereich des 
Bruches lässt sich nicht beurteilen, ob eine (Teil-)Rückverankerung 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 Nachweisführung als ausgefallen zu bewerten.
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Baubegleitende Zustandsüberwachung von Brücken

Max Käding1, Marc Wenner1, Steffen Marx2

Zusammenfassung. Die Bauwerksüberwachung begleitend zu einem Baupro-
zess zur Absicherung kritischer Zustände 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 Bautätigkeiten 
im Umfeld des Bauwerks. Anhand von zwei Beispielen sollen die Möglichkeiten 
und Grenzen des Monitorings im Zusammenhang mit der baubegleitenden Über-
wachung veranschaulicht werden. Das erste Beispiel (Allerbrücke) behandelt die 
Bestandssicherung und das zweite Beispiel die Überwachung beim Neubau (Au-
rachtalbrücke).

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 Zustandsüberwachung als ein Zweck des Monitorings

Unter Monitoring wird im Bauwesen eine systematische und kontinuierliche Überwachung 
von Bauwerksreaktionen und/oder der einwirkenden Größen mittels eines automatisierten 
Messsystems über einen gewissen Zeitraum verstanden [1]. Im Zusammenhang mit dem Brü-
ckenbau können verschiedene Anlässe und Zwecke des Monitorings definiert werden. Diese 
wurden ausführlich in [1] dargestellt und erläutert. Die baubegleitende Zustandsüberwachung 
ist ein spezifischer Zweck des Monitorings.

Die Überwachung von Bauprozessen stellt sowohl hinsichtlich der Gewährleistung der 
Qualität bei der Erbringung von Bauleistungen als auch hinsichtlich der Absicherung kriti-
scher Bauzustände eine wichtige Aufgabe dar. Klassischerweise erfolgt die Überwachung 
durch einfache Sichtprüfungen oder durch etablierte Methoden aus der Geodäsie. Bei 
komplexeren Bauvorhaben kommen bei Bedarf die Methoden des Monitorings mit den 
entsprechenden technologischen Möglichkeiten zur Anwendung. Je nach Baumaßnahme 
können die Ziele für eine messtechnische baubegleitende Überwachung 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 für Massivbau, Leibniz Universität Hannover
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1.1. Ziel 1: Überwachung der Zustandsentwicklung (passive Überwachung)

Durch die sich ständig ändernden räumlichen und zeitlichen Zustände zählt die Bauphase hin-
sichtlich der Einsturzgefahr zu der risikovollsten Zeit im Leben einer Brücke. Dieses Risiko 
betrifft sowohl die Bauprozesse bei der Errichtung bzw. Sanierung/Umbau am bestehenden 
Bauwerk selbst, als auch Bautätigkeiten im Umfeld des Bauwerks, beispielsweise bei unterir-
dischen Arbeiten oder Abrissarbeiten in der Nähe des Bauwerks.

Gerade bei komplexen Tragwerken, Bautechnologien oder Randbedingungen kann es erfor-
derlich werden, die übliche visuelle bzw. geodätische Überwachung des Baus durch ein spe-
zifisches Monitoring zur Überwachung der Zustandsentwicklung des Bauwerks oder der Bau-
behelfe zu ergänzen. Diese Überwachung ist im Gegensatz zur „aktiven“ Überwachung im 
Sinne des Ziels 2 als eine „passive“ Überwachung zur Bewertung des Zustands von Bauteilen 
oder eines ganzen Bauwerks zu verstehen. Durch eine Überwachung kritischer Einwirkungen 
(z. B. Baugrundsetzungen, Temperatur) oder kritischer Bauwerksreaktionen (z. B. hoch ausge-
lastete Querschnitte in der Statik, Kräfte in temporären Ankern) können auffällige Zustandsent-
wicklungen erkannt werden und somit die Unversehrtheit des betrachteten Bauwerks durch 
eine frühe Detektion und Reaktion abgesichert werden. Dies erfordert jedoch eine sorgfältige 
Planung der Maßnahme, die Festlegung von Grenzwerten und eine eindeutige und konkre-
te Definition der Schnittstellen und Verantwortlichkeiten in der Informationskette sowie der 
anschließenden Maßnahmen. Die Aufbereitung der Messdaten und der Grenzwertvergleich 
erfolgen unmittelbar nach der Erfassung und müssen auch bei der Verarbeitung großer Da-
tenmengen in kurzer zeitlicher Folge gewährleistet sein. Ein Beispiel wird im Rahmen dieses 
Beitrags vorgestellt (siehe Beispiel 1). Es sei angemerkt, dass diese passive Überwachung 
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 Überwachung)

Bei einer Baumaßnahme (Neubau, Sanierung, Verstärkung oder Rückbau) kann es durch die 
gewählte Bautechnologie oder durch die eingesetzten Komponenten erforderlich werden, 

Bild 1: Ziele einer baubegleitenden Überwachung  Grafik: Marc Wenner
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den Prozess durch eine messtechnische Begleitung zu regeln. Die erfassten Werte werden 
direkt vom Bedienungspersonal als Regelungsgröße eingesetzt. Dies wird hier als „aktive“ 
Überwachung 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 Überbauten (Messung der Pressenkraft),
q Temperaturüberwachung (Schweißen von Bauteilen oder Schienen, Überbautemperatur 

bei der Betonage integraler Brücken).

Die Zielwerte für diese Regelungsgrößen werden durch den Planer gemacht und müssen 
auf der Baustelle erreicht werden. Je nach Aufgabe werden diese Messungen entweder 
direkt von der Baufirma oder von Spezialdienstleistern für Bauwerksmessungen durchge-
führt. Die Messdaten müssen in situ in einer praxistauglichen Darstellung zur Verfügung 
gestellt werden und können somit für die Überprüfung der Vorgaben herangezogen wer-
den.

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

1.3 Grenzen der baubegleitenden Überwachung

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

q Die Messgrößen, 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 Zustandsänderungen zuverlässig er-
kannt werden können, hängt demnach maßgeblich von der Fachkunde der Beteiligten in 
dem individuellen Fall ab.

q Kritische Zustände oder Versagen müssen mit ausreichender Vorankündigung sowohl 
betrags- als auch zeitmäßig detektierbar sein, um eine ausreichende Reaktionszeit zur 
Umsetzung von Folgehandlungen zu ermöglichen.

q Bei Messungen mit automatischer Meldung von Grenzwertüberschreitungen müssen 
sowohl das technische System (Sensoren, Messanlage, Alarmierungssystem) als auch 
die menschliche Handlungskette eine sehr hohe Verfügbarkeit 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 
Brückenbau darstellen.

2.1 Beispiel 1:  
Monitoring an der Allerbrücke im Zuge des parallelen Ersatzneubaus

Die Eisenbahnbrücke über die Aller bei Verden überführt die Strecke von Wunstorf nach Bre-
merhafen. Das ehemalige Bauwerk bestand vor der Baumaßnahme aus einer Vorlandbrücke 
als massiver Mauerwerksbogen und einer als Stahlkonstruktion ausgebildeten Strombrücke 
(siehe Bild 2) [1].

Die 1847 errichteten Pfeiler und Wider-
lager und 1860 hergestellten Gewölbe 
aus Ziegelmauerwerk wiesen vorrangig 
alterungsbedingte und durch Feuchtigkeit 
hervorgerufene Schäden auf. Nach unter-
schiedlichen Untersuchungen und Ertüch-
tigungsmaßnahmen wurde der Ersatzneu-
bau des Bauwerks beschlossen. Die Trasse 
wurde dafür um ca. 13,8 m parallel zur be-
stehenden Gleislage verschoben und der 
Neubau unmittelbar neben der bestehen-
den und unter Betrieb befindlichen Brücke 
ausgeführt (siehe Bild 3).

Die erforderlichen Tiefgründungsarbeiten 
und Rammarbeiten im Zuge der Baugru-
benherstellung für den Neubau mussten 
angrenzend an die bestehende Konstruk-
tion durchgeführt werden. Wegen des 
in Summe schlechten Zustands des Be-
standsbauwerkes und der Unsicherheit 
hinsichtlich der genauen Lage von dessen 
Gründung war mit einer Degradation des 
Zustands des Tragwerkes und mit Aus-

wirkungen auf die Gesamtstandsicherheit zu rechnen. Zur Gewährleistung eines sicheren 
Eisenbahnbetriebes während der Bauzeit waren besondere Maßnahmen erforderlich. Als 
mögliche Ursachen für eine Zustandsdegradation und für die Beeinträchtigung der Standsi-
cherheit wurden das Auftreten größerer Setzungen und die Einleitung von Erschütterungen 
in das Tragwerk identifiziert. Das Erreichen eines kritischen Zustands würde sich durch das 
Auftreten von Setzungen und durch die Neubildung oder Öffnung bestehender Rissen äu-
ßern. Durch diese Erscheinungen war ein ausreichendes Vorankündigungsverhalten gege-
ben. Es wurde entschieden, ein Monitoring im Sinne einer baubegleitenden Überwachung 
durchzuführen.

Bild 2: Ehemalige Allerbrücke vor dem Ersatz-
neubau  Foto: Gustav Richard

Bild 3: Allerbrücke nach Fertigstellung des 
Ersatzneubaus in paralleler Lage  
 Foto: Erich Schwinge 
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Das erarbeitete Monitoringkonzept sah sowohl eine regelmäßige und gesamthafte Überprü-
fung des baulichen Zustands als auch eine kontinuierliche Überwachung der besonders ge-
fährdeten Bereiche mittels eines elektronischen Messsystems vor. Dafür wurden folgende 
Maßnahmen vorgesehen (siehe auch Bild 4): 

q Erschütterungsmessungen (E) mittels triaxialer Schwinggeschwindigkeitssensoren wäh-
rend des Einbringens von Verbauten zur Meldung unzulässiger Erschütterungen (tem-
porär),

q Setzungsmessungen (S) an den durch Gründungsarbeiten beeinflussten Pfeilern des 
Bauwerks mittels Schlauchwaagen zur Detektion von Setzungsunterschieden, siehe auch 
Bild 5,

q Überwachung der gefährdeten Bogenbereiche mittels Laserdistanzsensoren (R) zur De-
tektion neuer Risse oder von Rissöffnungen,

q Überwachung der Relativverschiebungen zwischen den Stirnwänden (L), um kritische 
Verformungszustände zu erkennen.

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

Bild 4: Prinzipdarstellung der Maßnahmen  Grafik: Marc Wenner

Bild 5: Messlayout Allerbrücke im Bereich des Widerlagers Nord beispielhaft für die Maß-
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 gewählt. Da zusätzlich zu den zu er-
wartenden Auswirkungen aus der Baumaßnahme die Sensoren auch das Regelverformungs-
verhalten des Bauwerks erfassen (vorwiegend aus Temperatureinflüssen), wurde zur Festle-
gung der Grenzwerte ein Probebetrieb der Messanlage von einem Monat gewählt. In diesem 
Mess zeitraum können auch Fehler der Messanlage detektiert und beseitigt werden. Je länger 
dieser Probebetrieb gewählt wird, desto weniger Fehlermeldungen treten in der ersten Zeit 
der relevanten Messungen auf. Grundsätzlich wird ein Zeitraum von mindestens 3 Monaten 
für den Probebetrieb empfohlen. 

Die Informationsstrategie ist bei solchen Vorhaben ein wichtiger Schlüssel für den Erfolg des 
Monitorings. Neben der Nachricht, dass ein Grenzwert überschritten wurde, muss auch die 
Möglichkeit eingeräumt werden, den Verlauf des Messsignals – auch im Vergleich zu den 
anderen Sensoren – zu konsultieren. Durch das Einstellen einer Webplattform konnten die 
Beteiligten die Verformungs-Zeitverläufe überprüfen und den Trend über den letzten Tag, über 
die letzte Woche sowie über den letzten Monat feststellen. Auch dadurch konnten Fehlalarme 
(z. B. durch das Verdecken des Laserstrahls oder durch Flüssigkeitsverlust 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. Für den Neubau des Widerlagers mussten die Schrägflügel getrennt und die 
Gründung durchbohrt werden. Die Verläufe 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 Tiefgründung des neuen Widerlagers traten Setzungen von bis zu 
10 mm auf der Ostseite des Widerlagers auf. Durch die automatische Information wurde die 

Bild 6: Ergebnisse der Setzungsmessungen im Bereich des Widerlagers Nord und Zuord-
nung der Ereignisse  Grafik: Marc Wenner
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Bauüberwachung über das Einsetzen der Setzungen benachrichtigt. Durch die visuellen Über-
prüfungen vor Ort und die Verfolgung des Trends auf der Webplattform konnte jederzeit ein-
geschätzt 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 durchgeführte baubegleitende Monitoring beim Neubau der Allerbrücke war für die Beur-
teilung der Zustandsentwicklung des bestehenden Bauwerks bei den verschiedenen Phasen 
von großer Bedeutung. Durch die automatische Benachrichtigung im Falle von Grenzwert-
überschreitungen konnte eine präzise und zielführende Beurteilung des Zustands durch die 
Bauüberwachung erfolgen. Das Monitoring ist aber als zusätzliches Werkzeug in der Überwa-
chung zu verstehen, da selbst ein sehr umfangreiches Monitoring nur die Punkte überwacht, 
die zuvor als Gefahrenpunkte erkannt wurden. Das Monitoring ist in diesem Falle eine wert-
volle Ergänzung zur visuellen Begutachtung. 

Wichtig bei der Konzeptionierung des Monitorings ist, dass die möglichen kritischen Zustän-
de und deren Vorankündigung im Vorfeld erkannt werden und dass die Messinstrumente so 
verteilt werden, dass die Vorankündigungserscheinungen erfasst werden können. Weiterhin 
ist der Definition der Grenzwerte und der Informationskette bei Grenzwertüberschreitungen 
große Aufmerksamkeit im Zuge der Planung zu schenken. 

Zusätzliche Informationen können den Quellen [1] und [3]–[5] entnommen werden.

2.2. Beispiel 2: Absicherung kritischer Bauzustände bei der Errichtung der 
 semi-integralen Aurachtalbrücke

Die Aurachtalbrücke überführt die Haupt-
strecke Nordbayerns von Nürnberg nach 
Würzburg zwischen den Bahnhöfen Hagen-
büchach und Emskirchen über das Tal der 
Mittleren Aurach. Bereits in 1865 wurde das 
erste Bauwerk für den eingleisigen Verkehr 
in Betrieb genommen und trotz der widrigen 
Untergrundverhältnisse als ein 3-feldriges 
Viadukt mit Pauliträgern als Überbaukonst-
ruktion hergestellt (s. Bild 7) [6]. Die Bahn-
linie wurde von vornherein für den zweiglei-
sigen Ausbau konzipiert und bis Ende 1892 
um drei weitere Fischbauchträger erweitert. 
Nach etwa 70 Jahren Betriebszeit wurden 
die alten Träger durch die bis vor kurzem 
noch unter Betrieb stehende Vollwandträ-
gerkonstruktion ersetzt (siehe Bild 8). 

Aufgrund der schwierigen Baugrundver-
hältnisse mussten die alten Dämme immer 

Bild 8: Bauwerk von 1936 mit Vollwandträgern 
unter Betrieb  Foto: [6]

Bild 7: Bauwerk von 1865 mit Fischbauchträgern 
(Pauliträgern) im Bauzustand  Foto: [6]
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wieder aufwändig saniert werden. Um eine dauerhafte Linienverbesserung zu erzielen, wurde 
aufgrund der hohen Bedeutung der Verbindung im Streckennetz der DB ein Neubau geplant. 
Der Entwurf für das neue Bauwerk entstand im Zuge eines europaweiten Planungswettbe-
werbes. Der Vorschlag einer semi-integralen Spannbetonkonstruktion mit einer Gesamtlänge 
von 530 m überzeugte durch eine architektonisch und technisch-konstruktiv hochwertige Um-
setzung. Der Überbau wurde als ein über 11 Felder durchlaufender Spannbetonplattenbalken 
geplant, der mit allen Pfeilern sowie mit dem Widerlager in Achse 10 (Widerlager Fürth) mo-
nolithisch verbunden ist (siehe Bild 9 und Bild 10). Nur in Achse 120 wurde eine Bewegungs-
fuge zwischen dem Überbau und dem Widerlager angeordnet.

Durch die monolithische Verbindung zwischen Überbau und Unterbauten erzeugen die Längs-
verformungen des Überbaus aus Temperaturänderungen, Kriechen und Schwinden große 

Bild 9: Neubau im Bauzustand mit alter Brücke von 1936 im Hintergrund  Foto: Max Käding

Bild 10:  Ansicht des Neubaus und Anordnung der Messstellen (Auszug für diesen Beitrag) 
  Grafik: Max Käding
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Zwangsschnittgrößen in den Pfeilern, die mit zunehmendem Abstand vom Ruhepunkt des 
Tragwerkes in Achse 10 größer werden. Diese Effekte werden umso kritischer, je geringer 
die Pfeilerhöhen durch das steigende Geländeprofil in Richtung Achse 120 ausfallen. Um die 
Zwangskräfte auf ein beherrschbares Maß zu reduzieren, wurde für die Bauausführung ein 
Vorgehen gewählt, welches bereits in ähnlicher Weise bei der Errichtung der Scherkondetal-
brücke erfolgreich eingesetzt wurde [7], [8].

Die Herstellung des Überbaus der Au-
rachtalbrücke erfolgte von einem in Ach-
se 120 temporär eingerichteten Festpunkt 
in Richtung des Widerlagers in Achse 10 
(siehe Bild 10). Durch die Anordnung von 
zusätzlichen temporären Spanngliedern 
zwischen dem Endquerträger des Über-
baus und einem Verankerungsbalken hin-
ter der Kammerdecke des Widerlagers 
wurde die bauzeitliche Längsfesthaltung 
sichergestellt (siehe Bild 11). Der Veran-
kerungsbalken wurde mit Pressen gegen 
die Kammerdecke abgestützt, so dass in verschiedenen Bauzuständen durch Anfahren oder 
Ablassen der Pressen eine horizontale Ausrichtung des Tragwerks ermöglicht wurde. Das 
endgültige Tragsystem wurde erst mit dem Lückenschluss zwischen Achse 10 und 20 und 
gleichzeitigem Festpunktwechsel hergestellt.

Da die Vielzahl der Einflussparameter aus dem Materialverhalten, den Baugrundverhältnissen 
bzw. den Einwirkungen äußerst komplex ist und deren Auswirkungen trotz sorgfältiger Pla-
nung nicht vollständig prognostiziert werden können, wurde durch das Eisenbahnbundesamt 
eine Überwachung der tatsächlichen 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 Maßnahmen als auch ein umfangreiches 
Dauermonitoring. Aus dem beschriebenen Bauablauf ergaben sich im Wesentlichen zwei kriti-
sche Bauzustände, die eine begleitende messtechnische Überwachung erforderlich machten: 
a) die Herstellung und Einrichtung des temporären Festpunktes und b) der Festpunktwechsel. 

Bei der Herstellung des temporären Festpunktes wurde das erste Überbaufeld um ein defi-
niertes Maß an die Kammerdecke des Widerlagers herangezogen, um eine planmäßige Vor-
verformung des am Überbau bereits angeschlossenen Pfeilers in Achse 110 einzustellen und 
so den Verkürzungen aus Kriechen und Schwinden im Endzustand entgegenzuwirken. Zur 
Überwachung dieses Vorganges wurden eine Verformungsmessung (F) mit einem potentio-
metrischen Weggeber in der Bauwerksfuge zur Erfassung der Längsverschiebungen und eine 
Kraftmessung (KM) zwischen dem Verankerungsbalken und der Kammerdecke zur Überwa-
chung der eingeleiteten Zugkräfte 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 (Rückziehen im Zeitraum September/Oktober 2015). Durch eine Kraft von 

Bild 11: Temporäre Längsfesthaltung und Anord-
nung der Messstellen in Achse 120  
 Grafik: Max Käding
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2 MN konnte eine Verschiebung von etwa 70 mm erreicht werden (siehe Auszug rechts in Bild 
12). Im Anschluss wurde der Überbau gegen den Distanzträger zwischen Endquerträger und 
Kammerdecke vorgespannt und eine zusätzliche Verformung von 5 mm realisiert, so dass der 
geplante Weg von 75 mm erreicht wurde. Die Unverschieblichkeit des Bauwerks ist durch den 
vorgespannten Zustand während der gesamten Bauzeit gewährleistet. 

Vor dem Festpunktwechsel wurde Ende Juli 2016 das nahezu vollständig errichtete Tragwerk 
durch ein erneutes Anfahren der Pressen ausgerichtet, um dem Kriechen und Schwinden al-
ler weiteren Pfeiler entgegenzuwirken. Die erforderliche Verschiebung wurde in Abhängigkeit 
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 Überbauabschnittes (zwischen den Achsen 10 und 20) und der Festpunktwechsel. Bei 
diesem Bauzustand bestand die Gefahr, dass in dem noch jungen Beton unplanmäßige Zwangs-
belastungen infolge der Verschiebungen des freien Überbauendes (Achse 20) durch Tempera-

Bild 12: Darstellung der Verschiebungs- und Kraftmessung in Achse 120 über die gesamte 
Bauzeit  Grafik: Max Käding

Bild 13: Darstellung des letzten Bauabschnittes und Anordnung der Messstellen in Achse 10 
 Grafik: Max Käding
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turschwankungen des fast 500 m langen Überbaus auftreten. Darüber hinaus war für die Um-
lagerung des statischen Systems eine ausreichende Festigkeit des Frischbetons erforderlich. 
Der Fokus dieser Messungen lag daher auf der Überwachung der Entwicklung der Frischbeton-
festigkeit (FM) und der Längsverschiebung zwischen Widerlager und Überbauende (LV) (siehe 
Bilder 10 und 13). Die Frischbetonfestigkeit wird auf Grundlage einer Ultraschalllaufzeitmessung 
und eines rezepturabhängigen Werkstoffmodells ermittelt. Die Tauchsonde wurde auf der frisch 
abgezogenen Betonoberfläche appliziert und bis zum Ablassen betrieben. 

Durch eine frühzeitige Installation der Längenmessung (LV) konnten zum Zeitpunkt der Beto-
nage die zu erwartenden Längsverschiebungen infolge der tageszeitlichen Temperaturände-
rungen des Überbaus zuverlässig 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 temporären Festpunkt nach Erreichen der vorgegebenen Betonfestigkeit vollständig ge-
löst und der Festpunktwechsel vollzogen.

Das Beispiel der Aurachtalbrücke zeigt, dass mit der messtechnischen Begleitung kritischer 
Bauabläufe dem bauausführenden Unternehmen, dem Bauherrn bzw. dem Ausführungspla-
ner ein hilfreiches Werkzeug zur Verfügung steht. Die erfassten Messdaten konnten problem-
los in situ am Messrechner dargestellt und unmittelbar für die Überprüfung der Annahmen 
bzw. der Angaben aus den Arbeitsanweisungen herangezogen werden. Insbesondere für die 
Herstellung komplexer Tragwerke können auf diese Weise die gewünschten Parameter ge-
zielt eingestellt und überwacht werden. 

Bild 14: Betonfestigkeit und -temperatur des Frischbetons (links); Längsverschiebung 
zwischen Achse 10 und Achse 20 sowie Kraftmessung am temporären Festpunkt 
(rechts)  Grafik: Max Käding
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Messtechnische und teilweise fotooptische Erfassung von 
 Formänderungen an ertüchtigtem und nicht ertüchtigtem 
 Bruchsteinmauerwerk unter Labor- und Praxisbedingungen

Sabine Koch1, Axel Dominik1, Jessica Klinkner2, Clara-Maria Nocker2, 
 Domenika Baronesse von Kruedener2, Pascale Dominik3

Zusammenfassung. Beim Bauen im Bestand müssen Mauerwerkkonstruktionen 
oft hinsichtlich ihrer Tragfähigkeit beurteilt werden. Ein historischer Weinkeller, 
errichtet aus Bruchsteinmauerwerk, hat im Zuge einer Umbaumaßnahme eine 
Umnutzung erfahren. Weintanks mit großem Fassungsvermögen sollen zukünftig 
über den Kellergewölben aufgestellt werden. Damit werden die Lasten auf das 
Kellermauerwerk gegenüber der bisherigen Nutzung deutlich erhöht. Um die zu-
sätzlichen Lasten aufnehmen zu können, sind das Bruchsteinmauerwerk ertüchtigt 
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 Einführung

Die Weinkellerei der Winzergenossenschaft in Mayschoß an der Ahr, die neben modernen 
Lager hallen auch noch einen historischen Weinkeller besitzt (siehe Bild 1), sollte umgenutzt 
werden, um die Lagerkapazität zu erhöhen. Dazu sind zwei Lagerhallen (siehe Bild 2), die 
oberhalb des historischen Weinkellers liegen, nach mehreren Umplanungen bis auf das Keller-
gewölbe (Gewölberücken) abgerissen und einschließlich der Stahlbetondecke neu aufgebaut 
worden.

Der unter den Lagerhallen vorhandene historische Weinkeller besteht überwiegend 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 Ingenieurbüro, Bornheim-Merten
2 B. Eng., Dominik Ingenieurbüro, Bornheim-Merten
3 B. A., Dominik Ingenieurbüro, Bornheim-Merten
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gewölbe aus Mauerziegelmauerwerk und der historische Weinkeller mit einem Tonnengewöl-
be aus Bruchsteinmauerwerk überwölbt. Die Wände beider Keller sind mit einem Bruchstein-
mauerwerk errichtet worden.

In der Lagerhalle 1 (siehe Bild 2) oberhalb des „neuzeitlichen“ Gewölbekellers sollen zukünftig 
Edelstahltanks zur Weinlagerung aufgestellt werden. Die andere Lagerhalle (Lagerhalle 2), 
oberhalb des historischen Weinkellers, wird zunächst, wie bisher, weiter als Lager genutzt.

Bild 1: Weinkeller; links: „neuzeitlicher“ Weinkeller, Gewölberücken (oben) und Gewölbelei-
bung (unten); rechts; historischer Weinkeller, Gewölberücken (oben) und Gewölbelei-
bung (unten) Fotos: [3]

Bild 2: Querschnittsplan: Lagerhalle 1 oberhalb „neuzeitlichem“ Keller (links); Lagerhalle 2 
oberhalb historischem Keller (rechts), Winzergenossenschaft Mayschoß 
 Zeichnung: [4]
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Aufgrund der geplanten Umnutzung der Lagerhallen oberhalb des historischen Weinkellers 
ergibt sich eine Lastzunahme für das Mauerwerk des Weinkellers um etwa das Dreifache. Um 
abschätzen zu können, ob die zusätzlichen Lasten von den Mauerwerkwänden bzw. Mauer-
werkpfeilern (Grauwacke-Bruchsteinmauerwerk) des Weinkellers aufgenommen werden kön-
nen bzw. welche Ertüchtigungsmaßnahmen ggf. notwendig sind, sind vorab Untersuchungen 
und statische Berechnungen [5] erfolgt.

In Ergänzung zu den Untersuchungen und statischen Berechnungen sind zusätzlich Eignungs-
versuche zur Mauerwerkertüchtigung vor Ort in zuvor ausgewählten Bereichen durchgeführt 
worden. Anhand der Eignungsversuche ist geprüft worden, ob und auf welche technische 
Weise das Mauerwerk so ertüchtigt werden kann, dass die zusätzlichen Lasten aufgenom-
men werden können. Infolge der nach der Ertüchtigung zwangsläufig stattfindenden Formän-
derungen sind Rissbildungen im Mauerwerk, die später evtl. nachgearbeitet werden müssen, 
nicht auszuschließen. An den Gewölben können zudem Ausblühungen auftreten, die entspre-
chend behandelt werden müssen.

Die Ertüchtigungsarbeiten am Grauwacke-Bruchsteinmauerwerk des „neuzeitlichen“ Gewöl-
bekellers der Winzergenossenschaft in Mayschoß umfassen im Wesentlichen die Mauer-
werkpfeiler bzw. -pfeilervorlagen mit den angrenzenden Mauerwerkwänden; nicht enthalten 
sind die gemauerten Gewölbe sowie die Gurtbögen und evtl. das oberhalb des Gewölbes 
vorhandene Mauerwerk.

Unter anderem, um im Hinblick auf den weiteren Bauablauf abzuschätzen, welche Wirkung 
die ertüchtigungs- und lastbedingten Formänderungen auf das Mauerwerk ausüben und 
wann ein Ausgleichs- bzw. Ruhezustand erreicht ist, sind Formänderungsmessungen an dem 
Mauerwerk im Weinkeller vorgenommen worden.

Begleitend zu den Ertüchtigungsarbeiten an dem Grauwackemauerwerk des Weinkellers in 
Mayschoß ist eine Bachelorarbeit [6] an der TH Köln mit Laboruntersuchungen zum Thema 
Bruchsteinmauerwerk bearbeitet worden. Im Rahmen der Bachelorarbeit sind u. a. Mauer-
werkprüfwände aus Grauwacke-Bruchsteinmauerwerk (die hier verwendeten Grauwacke-
steine stammen von den Abbrucharbeiten der Winzergenossenschaft in Mayschoß) errichtet 
und geprüft worden. Zusätzlich sind wesentliche Eigenschaftskennwerte der verwendeten 
Baustoffe (Mörtel, Mauerstein) bestimmt worden.

Die Ergebnisse aus den Untersuchungen vor Ort sowie den Laboruntersuchungen sind, 
soweit möglich, verglichen und abgeglichen worden, so dass das Verhalten des ertüch-
tigten Grauwacke-Bruchsteinmauerwerkes des Weinkellers in Mayschoß hinsichtlich des 
unter Last zu erwartenden Formänderungsverhaltens abgeschätzt und entsprechende 
Werte zur statischen Berechnung dem Tragwerkplaner zur Verfügung gestellt werden 
konnten.

2 Problem- und Aufgabenstellung

Zwei Lagerhallen der Winzergenossenschaft in Mayschoß sollten im Bereich oberhalb des 
„neuzeitlichen“ und des historischen Weinkellers (siehe Bild 2) umgenutzt werden. Aus der 
Umnutzung ergeben sich für das Grauwacke-Bruchsteinmauerwerk des Weinkellers zusätzli-
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che Lasten in Höhe von etwa dem 3fachen Wert (etwa 83 kN/m²) gegenüber der bisherigen 
Nutzung (etwa 25 kN/m²).

Untersuchungen des historischen Bruchsteinmauerwerkes haben ergeben, dass das Mau-
erwerk nahezu „zweischalig“ mit einer mittigen „Auffüllung“ errichtet worden ist und somit 
z. T. große Hohlräume aufweist (siehe links in Bild 3). Aufgrund des Aufbaus des Mauerwer-
kes als Zweischalenkonstruktion mit mittiger Verfüllung 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 können, soll das Kellermau-
erwerk ertüchtigt werden. Dazu sind verschiedene Maßnahmen geplant worden, die vorab in 
einem Eignungsversuch mit einer in der Restaurierung erfahrenen Firma im „neuzeitlichen“ 
und im historischen Keller hinsichtlich Umsetzbarkeit überprüft worden sind. Das Mauerwerk 
des Weinkellers soll zunächst 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 Mörtels in das 
Mauerwerk eingesetzt. Anschließend wird das Mauerwerk mit einem ebenfalls angepassten 
Mörtel injiziert.

Das Durchführen der Eignungsversuche hat aufgrund der Verbrauchsmengen u. a. gezeigt, 
dass insbesondere die Trennwände aus Bruchsteinmauerwerk große Hohlräume aufweisen, 
die auf die oben beschriebene Art und Weise ertüchtigt werden können. Um die Wirkung 
der geplanten Maßnahmen abschätzen zu können, sind im Rahmen einer Bachelorarbeit [6] 
Laboruntersuchungen durchgeführt worden (siehe Abschnitt 3 ff.). Nach dem Ertüchtigen 
des Grauwacke-Bruchsteinmauerwerkes des Weinkellers der Winzergenossenschaft sind 
auch hier begleitende Messungen am Mauerwerk vor Ort durchgeführt worden (siehe Ab-
schnitt 4).

Bild 3: Hohlraumreiches Grauwacke-Bruchsteinmauerwerk (links); Lastzustand Grauwa-
cke-Bruchsteinmauerwerk durch geplante Umnutzung (Prinzipskizze) (rechts) 
 Foto und Grafik: [7]
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3 Laboruntersuchungen [6]

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

3.1 Baustoffkennwerte

Im Rahmen der Bachelorarbeit sind u. a. wesentliche Eigenschaftskennwerte von den Grau-
wackebruchsteinen im Vergleich zu Mauerziegeln und Römertuffstein sowie von einem Re-
zeptmörtel und einem Verbundmörtel bestimmt worden. Dieser Verbundmörtel ist u. a. auch 
im Kellermauerwerk der Winzergenossenschaft im Rahmen der Ertüchtigungsmaßnahmen 
(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 min0,5) sehr 

Bild 4: Untersuchungsergebnisse Wasseraufnahme C der Mauersteine aus Grauwacke 
(GW), Römertuffstein (RT), Mauerziegel (MZ) und Mauermörtel (M2,5) sowie Ver-
bundmörtel (VBM)  Diagramm: [6]
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gering, die Druckfestigkeit mit > 70,0 N/mm² dagegen sehr hoch (siehe Bilder 4 und 5). Im 
Vergleich dazu ist die Wasseraufnahme des Römertuffsteins mit 34,7 kg/(m² min0,5) sehr hoch 
und die Druckfestigkeit mit 6,6 N/mm² gering (siehe Bilder 4 und 5). Die Eigenschaften des 
Mauerziegels bezüglich Wasseraufnahme und Druckfestigkeit liegen jeweils zwischen den 
beiden anderen Steinen (siehe Bilder 4 und 5).

Die Wasseraufnahme des Mauer- sowie des Verbundmörtels ist mit 1,49 kg/(m² min0,5) bzw. 
0,14 kg/(m² min0,5) ähnlich und insgesamt als gering einzustufen (siehe Bild 4). Die als Norm-
prisma geprüften Druckfestigkeiten der Mörtel sind dagegen mit 1,7 N/mm² bzw. 33,2 N/mm² 
sehr unterschiedlich (siehe Bild 5). Für die Laboruntersuchungen sind bewusst Mörtel aus-
gewählt worden, die in ihren Eigenschaften unterschiedlich sind, um Ansätze dafür zur Ver-
fügung zu haben, wie ein solches System u. a. im Tragverhalten wirkt. Im Verbund mit den 
Mauersteinen Grauwacke, Römertuff und Mauerziegel erreicht der Verbundmörtel bei allen 
drei Mauersteinen etwa 30 bis 40 N/mm².

3.2 Zwei-Stein-Verbundprüfkörper

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

Bild 5: Untersuchungsergebnisse Druckfestigkeit fd aus Grauwacke (GW), Römertuffstein 
(RT), Mauerziegel (MZ) und Mauermörtel (M2,5) sowie Verbundmörtel (VBM) 
 Diagramm: [6]
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Die Zwei-Stein-Verbundprüfkörper sind mit unterschiedlichen Mörteln sowie unterschiedli-
chen Fugenausbildungen jeweils mit einer „ebenen“ und einer „schrägen“ Fuge hergestellt 
worden (siehe dazu Bild 6). Anhand der „schrägen“ Fuge sollte im Labor der Einfluss von 
unebenen Steinen, wie sie insbesondere bei einem unregelmäßigen Bruchsteinmauerwerk 
(z.  B.  Bruchsteinmauerwerk im Weinkeller der Winzergenossenschaft) vorkommen, nähe-
rungsweise untersucht werden.

Als Mörtel für die Laboruntersuchungen ist in einem ersten Ansatz ein Mauermörtel (Mörtel-
klasse M2,5) sowie ein Verbundmörtel (Mörtelklasse M30) verwendet worden. Der Mauer-
mörtel steht dabei für den historischen Mörtel im Bruchsteinmauerwerk, der Verbundmörtel 
für einen Injektionsmörtel des ertüchtigten Bruchsteinmauerwerkes. Um auch die Wechsel-
wirkung der beiden gerade in ihrer Festigkeit unterschiedlichen Mörtel im Labor zu erfassen, 
sind Zwei-Stein-Verbundprüfkörper mit sogenannten Verbundfugen aus Mauer- und Verbund-
mörtel hergestellt und untersucht worden (siehe dazu auch Bild 6).

Es zeigte sich, dass die Verbundprüfkörper, hergestellt mit dem Mörtel der Festigkeitsklasse 
M2,5 (Baustellenrezeptmörtel), so gut wie keine Haftung zu den Mauersteinen aufwiesen, wäh-
rend der Verbundmörtel sehr große Haftzugfestigkeiten im Verbund zu den Steinen erreicht hat.

Nach entsprechender Standzeit (>28 Tage) sind die Zwei-Stein-Verbundprüfkörper geprüft 
(Druckprüfung) worden. In Zusammenarbeit mit dem Institut für Angewandte Optik und Elek-
tronik (AOE) der TH Köln [9, 10] ist die dabei im Fugenbereich auftretende Formänderung 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 Druckprüfung und Formänderungsmessung ermittelten Daten 
zeigt bei den Verbundprüfkörpern mit „ebener“ Fuge über die Fugenlänge von Messpunkt 
A bis Messpunkt N eine nahezu gleichmäßige Spannungsverteilung (siehe Bild 7). Bei der 
Verbundfuge aus dem Mauermörtel M2,5 und dem Verbundmörtel VBM ist über die Fugen-
länge im Bereich der Mörtelwechsel (Messpunkte C/D und K/L, siehe Bild 8) eine deutliche 
Spannungsänderung zu erkennen.

Bild 6: Zwei-Stein-Verbundprüfkörper; links: Prinzipdarstellung; rechts: Prüfen der 
Zwei-Stein-Verbundprüfkörper Skizze und Fotos: [6]
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Bild 7:  
Spannungsverlauf σ 
über die Fugenlänge 
(Messpunkte A bis 
N) beim Erreichen 
der Bruchlast, qua-
litative Darstellung, 
Zwei-Stein-Verbund-
prüfkörper (Grauwa-
cke, verschiedene 
Prüfkörper mit 
„ebener“ Fuge mit 
Mauermörtel M2,5) 
 Diagramm: [6]

Bild 8: 
Spannungsverlauf σ 
über die Fugenlänge 
A bis N beim Errei-
chen der Bruchlast, 
qualitative Darstel-
lung, Zwei-Stein-Ver-
bundprüfkörper 
(Grauwacke, ver-
schiedene Prüfkörper 
mit „ebener“ Fuge 
mit Verbundfuge aus 
Kombination VBM/
M2,5  
 Diagramm: [6]

Bild 9: 
Dehnungsverlauf ε 
über die Fugenlänge 
(Messpunkte A bis 
N) beim Erreichen 
der Bruchlast, qua-
litative Darstellung, 
Zwei-Stein-Verbund-
prüfkörper (GW, RT, 
MZ) mit „ebener“ 
Verbundfuge aus 
Kombination VBM/
M2,5  
 Diagramm: [6]
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In Bild 9 ist die Formänderung über die Fugenlänge A bis N für die Prüfkörper mit einer „ebe-
nen“ Verbundmörtelfuge („weicherer“ Mörtel M2,5 in Fugenmitte) für die drei geprüften 
Mauersteinarten Grauwacke, Römertuff und Mauerziegel im Vergleich dargestellt. Bei den 
Mauersteinen Grauwacke und Mauerziegel ist im Bereich des Mörtelwechsels VBM/M2,5 
(Messpunkte C/D und K/L, siehe Bild 9) eine Zunahme der Formänderungen festzustellen, bei 
dem Römertuffstein eine Abnahme. 

Im Vergleich zu dem Römertuff weisen die Grauwacke und der Mauerziegel höhere Stein-
druckfestigkeiten auf, so dass bei Grauwacke und Mauerziegel die „weiche“ Fuge M2,5 (ge-
ringer E-Modul) stärker zusammengedrückt wird als der Fugenbereich VBM. Bei dem ge-
ringer festen Römertuffstein dagegen drückt 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 Mauerwerkprüfwände

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

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

Bild 10: Mauerwerkprüfwände (Zweischalenkonstruktion mit mittiger Verfüllung); (1): aus May-
schoß-Grauwacke aufgemauert; (2): zusätzlich injiziert, (3): injiziert und vernadelt 
 Fotos: Verfasser
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sprechender Standzeit (> 28 Tage) sind die Prüfwände im Labor der TH Köln hinsichtlich der 
Druckfestigkeit geprüft worden.

Vor dem Abdrücken der Wände sind digitale Wegaufnehmer an zuvor in den Mauersteinen 
eingelassenen Vorrichtungen installiert worden, um die vertikalen und horizontalen Formän-
derungen an je einer Kopf- und Längsseite der Prüfwände während der Druckprüfungen auf-
zeichnen zu können.

Die Druckprüfung der Mauerwerkprüfwände 1 bis 3 hat u. a. gezeigt, dass durch die Injek-
tion bzw. die Injektion mit Vernadelung die Lastaufnahme der Mauerwerkwände deutlich 
gesteigert werden kann. Durch die Injektion des Mauerwerkes kann eine Lastzunahme 
bei der Mauerwerkprüfwand 2 von etwa dem 1,6-Fachen gegenüber der nicht ertüch-
tigten Mauerwerkprüfwand 1 erreicht werden. Durch die Injektion des Mauerwerks und 
einer zusätzlichen Vernadelung konnte die Lastaufnahme der Mauerwerkwand 3 um das 
ins gesamt etwa 2,4-Fache gegenüber der Ausgangssituation gesteigert werden (siehe 
Bild 11).

Die Prüfwände sind nach Durchführung der ersten Prüfung (Erreichen der Bruchlast bei plötzli-
chem Lastabfall während der Prüfung (Brucherkennung der Prüfmaschine, 1. Belastung) noch 
einmal bis zum Bruch belastet worden (2. Belastung), um die Resttragfähigkeit des Mauer-

Bild 11: Ergebnisse Druckprüfung (Mehrfachprüfung) der Mauerwerkprüfwände 1 bis 3 im 
Vergleich in kN Grafik: Verfasser
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werkes nach Erreichen der Bruchlast abschätzen zu können (siehe dazu auch Bild 11); die 
Prüfwand 3 ist insgesamt dreimal bis zum Bruch (siehe oben) belastet worden. Bei allen drei 
Prüfwänden ist bei der 2. Belastung noch eine Resttragfähigkeit von über 80 % erreicht wor-
den. Die Prüfwand 3 erreicht bei der 3. Belastung immer noch eine Tragfähigkeit von rund 
79 % gegenüber der 1. Belastung (siehe Bild 11).

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

4 Baupraktische Untersuchungen

Wie bei den Mauerwerkprüfwänden im Labor, sind auch an ausgesuchten Stellen (Pfeiler, 
Gewölbe, Trennwand) des Weinkellers der Winzergenossenschaft in Mayschoß digitale Weg-
aufnehmer zum Messen der Formänderungen sowie Feuchtemesssensoren zum qualitativen 
Messen des Feuchtegehaltes des mittels Injektion und Vernadelung ertüchtigten Mauerwer-
kes installiert bzw. eingebaut worden (siehe Bilder 13 und 17).

Bild 12: Maximale vertikale Formänderung Δ der Mauerwerkprüfwände 1 bis 3 bei der 
Druckprüfung (grau) im Vergleich in mm/m bei einer Last von 500 kN (grün) und der 
Bruchlast (blau)  Grafik: Verfasser
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4.1 Formänderungsmessungen

Die Auswertung der Daten der Formänderungsmessungen mittels digitaler Wegaufnehmer 
über einen Zeitraum von bisher etwa elf Monaten beispielhaft für den Mauerwerkpfeiler (P, 
siehe Bild 13) ist in Bild 14 dargestellt.

Bild 13: Ausgesuchte Stellen im Weinkeller zur Formänderungsmessung am Grau wacke-
Bruchsteinmauerwerk; links: Grundriss, P: Pfeiler; G: Gewölbe, T: Trennwand; rechts: 
Formänderungsmessungen an Kopf- und Längsseite eines Mauerwerkpfeilers (P) mit 
den Messtastern 1 bis 6  Grundriss: [4], Fotos: [10]

Bild 14: Formänderungsmessungen in mm/m an Mauerwerkpfeiler (P) über einen Messzeit-
raum von etwa 11 Monaten mit qualitativer Darstellung der wesentlichen Belastungs-
phasen des Mauerwerkpfeilers durch das Befüllen und Leeren der Weintanks sowie 
durch Kriech- und Schwindprozesse  Grafik: Verfasser
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Die Messung hat nach Abschluss der Ertüchtigungsarbeiten im Weinkeller der Winzergenos-
senschaft begonnen. In diesem Zeitraum sind keine wesentlichen Formänderungen an der 
ausgewählten Messstelle festzustellen. Mit Beginn der Lese im Herbst 2016 und damit dem 
Befüllen der Weintanks in der Lagerhalle 1 (siehe Bild 2) nehmen die vertikalen Formänderun-
gen (Messtaster 1, 3, 4 und 6; Druck) an dem Kopf und der Längsseite des Mauerwerkpfeilers 
zu. Die horizontalen Formänderungen (Messtaster 2 und 5; Zug) nehmen insbesondere an der 
Pfeilerlängsseite (Messtaster 5) gegenüber des Pfeilerkopfes (Messtaster 2) mit der zuneh-
menden Belastung zu. Mit Abschluss der Lese und dem Abfüllen des Weins aus den Tanks in 
Flaschen (abnehmende Belastung aus Lagerhalle 1) nimmt die Formänderung am Mauerwerk-
pfeiler deutlich langsamer zu bzw. bleibt nahezu konstant. Beachtet werden muss, dass die 
lastbedingten Formänderungen von feuchtebedingten Prozessen (u. a. Schwinden) u. a. aus 
den Ertüchtigungsmaßnahmen und Kriechverformungen überlagert werden.

Insgesamt sind die an dem ertüchtigten Mauerwerkpfeiler gemessenen Formänderungen, 
auch unter Last (angabegemäß sind etwa 60 % der Tankkapazität im Herbst 2016 erreicht 
worden; damit ist die Verkehrslast gegenüber 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 ertüchtigten Mau-
erwerkprüfwand 3, die im Mauerwerkaufbau etwa der vor Ort durchgeführten Mauerwerker-
tüchtigung entspricht, sind im Bereich der vertikalen Formänderung am Bauwerk theoretisch 
etwa 10 % der Verformung beim Erreichen der Bruchlast der Mauerwerkprüfwand 3 erreicht 
(siehe Bild 15).

Bild 15: Formänderung der Mauerwerkprüfwand 3 im Vergleich zum ertüchtigten 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) über einen Zeitraum von bisher etwa elf Monaten ist beispielhaft für den Mau-
erwerkpfeiler im Vergleich zur Mauerwerktrennwand (P und T, siehe Bild 17) in Bild 18 dar-
gestellt.

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

Bild 16: Aufbau der tiefengestaffelten Feuchtegehaltsmessungen mittels Feuchtemess-
sensoren Grafik: [11]

Bild 17: Ausgesuchte Stellen im Weinkeller zur Feuchtegehaltsmessung am  Grauwacke- 
Bruchsteinmauerwerk; links: Grundriss, P: Pfeiler; G: Gewölbe; T: Trennwand (a); 
rechts: Feuchtegehaltsmessung an Längsseite eines Mauerwerkpfeilers (P) mit dem 
Feuchtemesssensor 1 [11] Grundriss: [4], Fotos: [10]
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Unmittelbar nach der Mörtelinjektion des Bruchsteinmauerwerkes ist die erste Feuchte-
messung erfolgt. Es zeigt sich ein sehr großer Widerstand, der einem trockenen Zustand 
des Mauerwerkes entsprechen würde, der aber definitiv so nicht gegeben ist (siehe Bild 
18). Die Ursache für die zu Beginn gemessenen großen Widerstände ist den Autoren noch 
nicht bekannt. Sie kann ggf. auf die im Laufe der Erhärtungsprozesse des Mörtels stattfin-
denden Veränderungen im Mörtelsystem zurückgeführt werden, was noch geprüft werden 
muss. Es muss dabei beachtet werden, dass der Abbinde- und Erhärtungsprozess in einem 
Mörtel, der z. B. Puzzolane enthält, noch über Monate und Jahre zu Veränderungen (z. B. 
Menge der gelösten Alkalien im Porenwasser) im Mörtelsystem (Veränderung des Elektro-
lytwiderstands) führen kann. Im Rahmen von anderen Untersuchungen, die mittels dieser 
auch hier eingesetzten Sensoren durchgeführt worden sind, wurden diese Anfangseffekte 
(großer Anfangswiderstand) [12] nicht festgestellt, wobei in diesen Fällen nicht unmittelbar 
mit den Widerstandsmessungen begonnen worden ist, sondern erst später nach dem Ab-
schluss der Baumaßnahme.

Die Widerstandsmessungen können nur dann näherungsweise in tatsächlich vorhandene 
Feuchtegehalte im Umgebungsmörtel umgerechnet werden, wenn der Mörtel 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 größer der Widerstand ist, umso trockener 

Bild 18: Feuchtegehaltsmessung des Mauerwerkpfeilers (P) und der Mauerwerktrennwand 
(T, Sensor Museum) im Vergleich in Ωm Grafik: Verfasser
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ist die Umgebung des Feuchtemesssensors. Dabei muss beachtet werden, dass der Feuch-
tegehalt des Mörtels, der den Sensor umgibt, im Mauerwerk nicht dem Feuchtegehalt des 
Mauersteines oder des historischen Mörtels im Mauerwerk entsprechen muss (siehe dazu 
auch [13, 14]).

Anhand der Messwerte ab einem Prüfalter von 250 Tagen ist bei den Messungen am Pfeiler 
(siehe u. a. Messstellen R1 (wandoberflächennah) 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 tatsächlichen Messungen des 
Feuchte gehaltes bekannt ist, dass die Feuchteabgabe bis zur „Trocknung“ eines solchen Bau-
teils über viele Jahre stattfindet. An der Messstelle R4 sind dagegen Messwerte ermittelt 
worden, die deutlich größere Widerstände ergeben haben, wobei die Tendenz hier auf eine 
Feuchtezunahme hindeutet (siehe Bild 18). Diese Messwerte sind derzeit noch nicht erklärbar, 
können aber evtl. damit zusammenhängen, dass beim Injizieren des sehr klüftigen Bruchstein-
mauerwerkes Mauerwerkbestandteile (kalkhaltiger Mörtel 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-
fläche, 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 Resümee

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

Damit das Mauerwerk, eine Zweischalenkonstruktion aus Grauwacke-Bruchsteinmauerwerk 
mit mittiger Verfüllung, diese Lastzunahme aufnehmen kann, sind Ertüchtigungsmaßnahmen 
(Vernadelung/Injektion) durchgeführt worden. Diese Maßnahmen sind mittels Eignungsversu-
chen, Laboruntersuchungen (z. B. [6]) und baupraktischen Untersuchungen (Formänderungs-
messungen) hinsichtlich ihrer Ausführbarkeit und Wirkung geprüft worden. Die Laborunter-
suchungen und die baupraktischen Untersuchungen zur Beurteilung der Tragfähigkeit von 
Grauwacke-Bruchsteinmauerwerk, die nur einen Anfang bzw. Einstieg in die Thematik dar-
stellen können, haben bisher gezeigt, dass die Ertüchtigung von hohlraumreichem Mauerwerk 
mittels Injektion und Vernadelung eine deutliche Tragfähigkeitssteigerung ermöglicht.

Simulationsberechnungen zum Tragverhalten von Bruchsteinmauerwerk mit der Finite-Ele-
mente-Methode (FEM) für die im Labor erstellten Zwei-Stein-Verbundprüfkörper und Mau-
erwerkprüfwände haben mit den im Rahmen der Bachelorarbeit [6] eingesetzten Berech-
nungsprogrammen keine eindeutigen Zusammenhänge zwischen den an den Prüfkörpern 
ermittelten Untersuchungsergebnissen und den Berechnungsergebnissen ergeben. Hier sind 
weitere rechnerische und labortechnische Vergleichsuntersuchungen notwendig.
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Die an den Mauerwerkprüfwänden anhand der Druckprüfung ermittelten statischen E-Mo-
dule sind aufgrund der Vergütung angestiegen, was sich auch in den reduzierten Formände-
rungen infolge Lastzunahme zeigt (siehe Bild 15). Der so bestimmte statische E-Modul der 
Prüfwände 1 und 2 ist damit allerdings geringer als der E-Modul des Baustellenrezeptmörtels 
M2,5. Hier wäre es interessant zu erforschen, wie diese deutlichen Unterschiede zusammen-
hängen und in einem Simulationsprogramm (z. B. FE-Programm) erfasst werden können.
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Untersuchungen im Rahmen der geplanten Ertüchtigung  
zweier Pfeiler des St.-Marien-Doms Zwickau

Michael Kühn1, Peter Schöps2

Zusammenfassung: Der Bauzustand des Domes St. Marien Zwickau ist durch 
zahlreiche Um- und Erweiterungsbauten über die Jahrhunderte sowie den unter-
tägigen Steinkohlebergbau gekennzeichnet. Die statischen Unzulänglichkeiten und 
die extremen Setzungen haben zu erheblichen Rissen und Schiefstellungen im 
Bauwerk geführt, die eine vordringliche Ertüchtigung der äußeren Stützpfeiler in 
den Längsachsen der Innenpfeilerreihen erfordert, um Horizontallasten auch wei-
terhin sicher ableiten zu können.

Ständige Langzeitmessungen der Verformungen und Überwachung der Bau-
grundaktivitäten begründen die Notwendigkeit statisch-konstruktiver Sicherungs-
maßnahmen. Die Ertüchtigung der Strebepfeiler soll durch Erweiterungen der 
Bestandsfundamente, die Vergütung 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 über die übliche Lebensdauer von Gebäuden und Bauwerken hinaus. D. h. zum 
einen, dass die Errichtung zu einer Zeit erfolgte, als noch keine Normen und vertieften Er-
kenntnisse über das Tragverhalten und die Materialien existierten, und zum anderen, dass 
eine Vielzahl von Umbauten und Schäden 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., Jäger Ingenieure GmbH, Radebeul
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Die ältere Geschichte ist vor allem durch Umbauten und Vergrößerungen gekennzeichnet, 
z. B. [1]. Ein Teil davon ist der Korrektur von Baufehlern geschuldet. In jüngerer Vergangenheit 
hat der Steinkohlebergbau, der unter der Stadt Zwickau betrieben wurde, einen erheblichen 
Einfluss auf das Bauwerk.

Ertüchtigungsmaßnahmen wurden in der Vergangenheit ständig durchgeführt. Gegenwärtig 
sind die beiden Pfeiler M1 und M2 Gegenstand umfangreicher Arbeiten, über die hier auch 
berichtet werden soll. Und auch zukünftig werden weitere Maßnahmen erforderlich sein. 

2 Vorgeschichte

In den folgenden Abschnitten werden die maßgebenden Einflüsse und Ursachen für die er-
forderlichen Maßnahmen kurz erläutert. Eine ausführlichere Darstellung, vor allem des ge-
schichtlichen Abrisses, befindet sich in der aktuellen Veröffentlichung im Mauerwerk-Kalen-
der 2017 [2], aus der auch einige Teile übernommen wurden.

Bild 1: Zwickauer Dom von Nord-Osten (Juni 2016)  Foto: Peter Schöps
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2.1 Baugeschichte

Die Kirche ist aus Naturwerkstein, vorrangig Kohlesandsteine, errichtet. Dieser stammt aus 
den nahegelegenen Steinbrüchen Bockwa, Cainsdorf, Planitz und Vielau. Dort wurde schon 
seit dem 14. Jh. der über dem ausstreichenden Rußkohleflöz anstehende, bis 20 m mächtige 
Sandstein gebrochen. Der Kohleanteil führt zu einer außerordentlich ungleichmäßig ausgebil-
deten Textur und Festigkeit. 

Auch die Geometrie des Domes ist ei-
ner großen Schwankung über die Jahr-
hunderte unterworfen, z. B. [1]. Aus der 
Betrachtung der Baugeschichte wird die 
Komplexität des Problems deutlich. Die 
Nutzungsanforderungen an das Bauwerk 
durch eine sich immer weiter vergrößern-
de Stadtbevölkerung zwangen zur stetigen 
Erweiterung des Kirchenraumes. Die da-
raus resultierenden neuen Spannungsver-
hältnisse in Bauteilen und Grenzflächen 
führten zu Lastumlagerungen oder erzeug-
ten Bruchzustände zum Erreichen eines 
Spannungsausgleiches. 

Wir gehen heute davon aus, dass ein erster einschiffiger romanischer Bau mit einer ungefäh-
ren Länge von 23,5 m, einer Breite von 8,50 m und halbkreisförmiger Apsis im Osten (Bild 2) 
im 11. Jahrhundert errichtet wurde [3], welcher, der wachsenden Einwohnerzahl der Stadt 
geschuldet, ständig erweitert werden musste. Dabei wurden immer außerhalb 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 Bauschäden dokumentiert. So stürzten Teile des 1475 vollendeten Chorraum-
gewölbes 1563 ein, weil offensichtlich die 
Strebepfeiler der Choraußenwand nachge-
geben hatten. Daraufhin wurde das noch 
vorhandene Chorraumgewölbe einschließ-
lich der Chorrauminnenpfeiler abgetragen, 
die Choraußenwände wurden belassen 
und um etwa 4 m erhöht, das Chorgewöl-
be wurde in neuer Disposition auf neuen 
Innenpfeilern hergestellt. Dabei waren die 
schon damals nach außen ausgewichenen 
Strebepfeiler belassen und zwei der vorhan-
denen schiefstehenden Pfeiler (heute M1 
und M2) durch senkrecht innen angesetzte 
Halbpfeiler (heute 16 und 26) verstärkt wor-
den.

Bild 3: Bauetappen des Kirchenbaues bis 
1893  Zeichnung: Michael Kühn

Bild 2: Erster romanischer Kirchenbau, vor 
1200  Zeichnung: Michael Kühn
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Der Gewölbeansatz im Bauzustand 1475 
war um etwa 4 m tiefer angelegt. Die Ge-
wölbedisposition war auf 8 anstelle heute 
6 Innenpfeiler konzipiert, obwohl die Stre-
bepfeiler der Außenwand des Chorraumes 
am Gewölbeansatz schon nach außen 
nachgegeben hatten (der Pfeiler M1 um 
ca. 6  cm!). Dies führte 1563 zum Teilein-
sturz des Gewölbes. Ohne die Ursache 
für das Nachgeben der Strebepfeiler zu 
ergründen, erfolgte der Wiederaufbau so-
fort, trotz und unter Beibehaltung der aus-
gewichenen Strebepfeiler, s. a. Bild 4. 

Die reduzierte Zahl an Pfeilern rächte sich 
schon bald; die Außenwandpfeiler wichen 
den Horizontalkräften der angeschlosse-
nen Pfeilerreihen (Pendelstützen) weiter 

aus. Ursächlich dafür war, wie wir heute wissen, u. a. ein völlig unzureichendes Fundament 
der beiden Strebepfeiler, hergestellt aus unvermörtelt angehäuften, vorwiegend Sandsteinen. 

Neben Versuchen, durch verschiedene Stahlanker das Tragwerk zu stabilisieren, wurde von 
Oscar Mothes ein instabiles Fundament auch als Ursache für das Ausweichen der Chorpfeiler 
vermutet. Deshalb wurden am aufgehenden Mauerwerk und an den Sockeln der Strebepfei-
ler Verstärkungen aus Granitplatten verankert, um die Aufstandsfläche auf der Domscheibe 
(Platz vor dem Dom) zu vergrößern. Leider wurden diese Sicherungsmaßnahmen bei einer 
Umgestaltung des Marienplatzes leichtsinnig entfernt und so der fortschreitenden Plastizie-
rung des Gründungskörpers 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 Gründungshorizontes und daraus resultie-
rende hydro-geologische Veränderungen überlagert. Eine Beeinflussung der Steinfestigkeiten 
wegen Durchfeuchtung und – bis zur Stilllegung der Kokereien – wegen Beaufschlagung durch 
hohe Schwefeldioxidwerte in der Atmosphäre sind ebenfalls zu berücksichtigen.

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 Hö-
henfestpunkt des Domes Setzungen beobachtet wurden, welche bis 1921 durchschnittlich 
13 mm im Jahr betrugen. Der Abbau der Steinkohleflöze erfolgte da noch außerhalb eines für 
das Zwickauer Revier berechneten Grenzwinkels von 55 gon. Jedoch werden schon 1911 ers-
te Gebäudeschäden am Dom beobachtet, die sich durch Risse im Gewölbe dokumentierten 
und welche nach heutiger Sicht eindeutig auf Überzugserscheinungen zurückzuführen sind. 
Leider wurden damals noch keine Verzerrungsmessungen durchgeführt. Ab dem Jahre 1910 
wurde begonnen, auch die Pfeilerneigung durch Lotung zu bestimmen.

Bild 4: Verformungen an dem Pfeiler 16/M1  
 Zeichnung: Michael Kühn
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Neben dem Grenzwinkel von 55 gon wurde noch ein zweiter steilerer Winkel, der Bruchwin-
kel, mit 70 gon angegeben. Gemäß der bergschadenkundlichen Theorie ist bei einem Ab-
bau zwischen diesen beiden Winkel mit Überzugserscheinungen zu rechnen. D. h. durch die 
Scherbeanspruchungen des Untergrundes kommt es auch zu Verformungen im Gründungs-
bereich des Domes. Ein Abbau im inneren Kegel des Bruchwinkels würde direkt zu Setzungen 
am Dom führen.

Um auch den Steinkohlenabbau zwischen den beiden Winkeln zu ermöglichen – denn es 
waren dort 6 Flöze mit einer Gesamtmächtigkeit 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 überreicht worden. Von diesen ist besonders 
dasjenige des Königlichen Bergrates Friedrich Illner vom 23.12.1911 hervorzuheben. Dieser 
behauptete, dass sich bei einem Abbau mit Spülversatz die Senkung an der Tagesoberfläche 
um 40 cm bewegen wird [5]. Doch nach erfolgtem Abbau unter dem Dom sind es 3,63 m am 
Höhenfestpunkt geworden.

Eine erste Auswertung der beobachteten Lotabweichungen der einzelnen Pfeiler führte zu der 
Vermutung, dass eine Tendenz des Auseinanderbrechens des Bauwerks zu erkennen war. Ab 
Beginn des 20. Jahrhunderts war damit die Beeinflussung durch den untertägigen Steinkoh-
leabbau nachgewiesen – zunächst durch horizontale Verzerrungen wegen Überzugserschei-
nungen von außerhalb des Sicherheitsbereichs, dann durch abbaubedingte Setzungen. Der 
Bereich des sogenannten Sicherheitspfeilers unter der Stadt Zwickau, in dessen Zentrum die 
St. Marienkirche lag, wurde mehrfach untertägig beeinflusst. 

Bild 5: Schiefstellung der Pfeiler durch untertägigen Steinkohleabbau von 1910 bis 1933, 
Darstellung von Ausgleichsebenen nach Gehler  Zeichnung: Willy Gehler [7]
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Von Brause und Hertel wird in [6] eine abschließende Einschätzung der bergbauinduzierten 
Höhenveränderungen am Dom gegeben, in Bild 6 exemplarisch dargestellt für einen Punkt an 
der Ostseite des Domes.

Aber auch für die Nord-Süd-Richtung, so zwischen den Pfeilern H1 und H2, wurden Set-
zungsunterschiede festgestellt. Während 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 für das Tragwerk unbedenklich eingestuft [7], da die Wandscheibe 6-H1 für 
eine Aussteifung ausreichen würde. Betrachtet man die Setzungen von Beginn der Mes-
sungen im Jahre 1902 an bis ins Jahr 2001, ergeben sich für den Pfeiler H1 insgesamt 
3603 mm, doch für den Pfeiler H2 nur 3490 mm, also 113 mm Differenz, die bis 2015 um 
weitere 0,5 mm zugenommen hat.

2.3 Direkte Gründungssituation

Aus der Darstellung eines geologischen Modells [8] für den Dombereich (einschl. Oberfläche 
des Festgesteinshorizontes) ist die Baugrundschichtung im Bereich des Domes abzuleiten. 
Die Mächtigkeit der als Gründungshorizont und quartärer 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 Höhenunterschiede bis etwa 2,50 m auf. Der Festgesteinsun-
tergrund besteht aus verschiedenen, regellos wechsellagernden Sedimenten des Rotliegen-
den. Er ist vergleichsweise wenig von Trennflächen durchsetzt. 

Zu den hydrogeologischen Verhältnissen wird in [9] ausgesagt, dass die Grundwasserstän-
de am Bauwerksstandort maßgeblich anthropogen beeinflusst sind, wobei schon längerfris-
tig eine großräumige Absenkung der natürlicherweise annehmbaren Grundwasserstände 

Bild 6: Bergbauinduzierte Höhenveränderungen  Grafik: Hertel nach [4]
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gegeben ist. Die Gründungsverhältnisse des Bauwerks sind nach [9] an allen untersuchten 
Örtlichkeiten gleich. Die Bestandsfundamente sitzen auf Flusskiesen auf. Dies gilt auch für 
Fundamente späterer Bauepochen, die auf Altfundamenten aufsitzen, die ihrerseits auf den 
Flusskiesen gegründet sind.

Die untersuchten Bestandsfundamente bestehen selbst überwiegend aus unregelmäßigem 
Bruchsteinmauerwerk. Die Bruchsteine sind hinsichtlich Gesteinsart und Gesteinsfestigkeit 
sehr verschieden. Eine Vermörtelung 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 Sättigung im Baugrund erzeugte sogar Hebungen der Tagesoberflä-
che. Das Wasser kann dabei durch Stofftransporte (Feinanteilaustragungen), durch Konsis-
tenzänderung bindiger Anteile im Baugrund und durch Auslösen chemischer Vorgänge Schä-
den bewirken [5]. Die Fließrichtung des quartären Grundwasserleiters verläuft 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 über die Gründungsebene hinaus, wodurch eine 
Vernässung des Sandsteinmaterials und damit verbunden eine Verringerung der Steinfestig-
keit eingetreten ist. 

2.4 Statische Untersuchungen 

Neben früheren „einfachen“ ingenieurmäßigen 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 Gebäudes eingeflossen 
und hinsichtlich ihrer Auswirkungen auf die Schnittkräfte in ausgewählten Bauteilen ausge-
wertet.

Entsprechend der Aufgabenstellung erfolgte die Ermittlung des Schnittkraft- und Verfor-
mungszustandes nach Elastizitätstheorie I. und II. Ordnung. Zur Erfassung einer Vorspann-
wirkung, welche durch Rundstahlelemente entlang der Arkadenwände vorhanden, aber 
nicht im Turm verankert sind, wurde das Berechnungsmodell um ein System aus Beweh-
rungsstäben und Stäben zur Einleitung der Umlenkkräfte in die Pfeiler in den vergangenen 
Jahren ergänzt. 

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

q für Zugspannungen: 2,00 N/mm² und 
q für Druckspannungen: -3,00 N/mm².

Damit wäre im Querschnitt der Sohlfuge des Pfeilers 16/M1 von einer gerissenen Zugzone 
auszugehen und die Druckspannung im Randbereich des Pfeilers vom Fundament würde die 
zulässig aufnehmbaren Werte überschreiten.
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In Ergänzung zu den Berechnungen auf der Grundlage eines Stabwerkmodells wurde der 
Bereich des Pfeilers 16/M1 in einem 3D-Volumenmodell genauer untersucht [11].

Hierzu wurden zusätzlich die umliegenden Konstruktionen wie Gewölbe und Außenwände mit 
abgebildet. Um im Modell die verringerte bzw. nicht vorhandene Zugtragfähigkeit zu berück-
sichtigen, sind entsprechende Materialeigenschaften und Kontaktelemente definiert worden.

Bei dem stark exzentrisch belasteten Fundament und gleichzeitig geringer Tragfähigkeit des Fun-
damentes selbst führt das zu einer Verdrehung der Sohlfuge des aufstehenden Pfeilers. Dadurch 
plastiziert die druckbelastete Außenkante und die Exzentrizität der Resultierenden ist begrenzt, sie 
kann den druckbelasteten äußeren 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 Gebäudes deutlich.

3 Messungen und Überwachungen
3.1 Langzeitmessungen

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

Wegen der durch den untertägigen Steinkohlebergbau verursachten zusätzlichen Verände-
rung der Gründungsebenen lösten sich Rippen aus dem Netzgewölbe. Die zur Überwachung 
angebrachten Schnurlote zeigten 1933 eine Schiefstellung des ursprünglich senkrechten Pfei-
lers 16 um 8 cm, die sich bis zum heutigen Tag ständig vergrößert und mittlerweile über die 
Schnurlänge von 9 m 20 cm beträgt. Seit 2014 ist auch am Pfeiler 26 eine gerissene Zugzone 
zu beobachten.

Bild 8: Volumenmodell des Kirschenschiffes (Bau-
grund ausgeblendet) Grafik: [11]

Bild 7: Stabwerkmodell  Grafik aus:  
 Statik Graf/Hoffmann [10]



Kühn, Schöps : Untersuchungen zweier Pfeiler des St.-Marien-Doms Zwickau

 101

Seit Beginn des 20. Jahrhunderts wurden zu den beobachteten Bauschäden begleitende 
tachymetrische Messungen durchgeführt und laufend weiter qualifiziert. Im Besonderen wa-
ren dies Höhenbeobachtungen einzelner, auf Bauteilen festgelegter, meist vermarkter Punkte 
in der Ebene ca. 0,80 m über der jeweiligen Oberkante Fertigfußboden (OK FF), die auf einen 
im Landesnetz definierten Festpunkt die Höhenveränderungen dieser Punkte zueinander und 
gegenüber diesem Höhenfestpunkt auswiesen. Die Veränderung der NN- bzw. HNN-Höhe 
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 Abhängigkeit und mit verbesserter Präzision ausgeführt und gespei-
chert werden, jedoch blieb die Aussage in ihrer Relativität unverändert.

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

Das Einbeziehen von 4 Dreifachextensometern und mehreren unterschiedlich verfilterten 
Grundwassermessstellen (GWM) gestattet auch belastbare Rückschlüsse auf Ursachen der 
jeweils aktuellen Schadensbilder. Mehrere 3-D-Rissbeobachtungsmöglichkeiten an ausge-
wählten kritischen Punkten ergänzen das installierte System.

Bild 9: Lotabweichungen seit ca. 70 Jahren  Foto: Michael Kühn
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Mit den beschriebenen Vermarkungen und Vermessungen sowie deren Einordnung in ein 
räumliches Koordinatensystem wurde eine Grundlage für eine qualifizierte und quantifizierte 
Beurteilung des Gebäudes geschaffen. Damit können alle lage- und höhenmäßigen Verschie-
bungen und die Verformungen jedes Bauteils oder auch jeder Messeinrichtung in das System 
eingebunden werden.

Um aussagefähige Ergebnisse über die Fehlergrenzen des tachymetrischen Messverfahrens 
zu erhalten und damit den Bauzustand des Bauwerkes auch qualifiziert beurteilen zu können, 
werden weitere Messzyklen festgelegt, so auch für die Beobachtung des Grundwasserstands 
und die Extensometer- und Rissmessungen. Durch Weiterführen der Messreihen zu GW-Stand-
beobachtungen und zur GW-Dynamik lassen sich die bisher vorliegenden Aussagen in [6] und 
[13] qualifizieren und für den Standort Dom auswerten.

Als wichtige Kalibrierungswerte für das geologische Modell sind die Ergebnisse der markschei-
derischen Messungen von Bedeutung. Zu den Höhenveränderungen wurden erste Auswertun-
gen der Vermessungsunterlagen bis zum Jahre 1935 von Kögler [14] vorgenommen. Darin sind 
erstmals für den Bereich des Domes Linien gleicher Absenkung (Isokatabasen) eingeführt. In 
Auswertung der Bauwerkskontrollmessungen von Hertel kommt dann 1998 Fenk in seinem Ab-
schlussbericht zu den markscheiderischen Auswertungsarbeiten, siehe [15], zu dem Ergebnis, 

Bild 10: Lageplan mit Aufschlussansatzpunkten und geotechnischen Messstellen 
 Zeichnung: Baugrundbüro Dr. Hallbauer + Ebert
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dass die Hebungen an der Tagesoberfläche (Gründungshorizont auf den Muldenkiesen) als ge-
setzmäßige Zusammenhänge für 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.

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

q Schrägstellung der Gründungsebene: 4 ‰,
q Krümmungsradius der Gründungsebene: 10 km,
q Zerrung/Pressung: 2 ‰,

Für den Bereich der Wandscheibe 6/H1 sind demgegenüber jedoch folgende Zustände von 
Fenk [15] ermittelt:

q Schrägstellung der Gründungsebene: 5,94 ‰,
q Krümmungsradius der Gründungsebene: 5,27 km.

Bild 11: Schieflage der Gründungssohle, hervorgerufen durch die Krümmung der Gründungs-
sohle, Vektordarstellung  Grafik: Michael Kühn, nach Fenk [15]
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In beiden Fällen ist eine deutliche Über- 
bzw. Unterschreitung der definierten ma-
ximalen Verträglichkeitswerte zu erken-
nen.

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

3.2 Laserscan

Als Ergänzung zu den bisher durchgeführ-
ten tachymetrischen Messungen wurden 
mehrere Laserscans angefertigt und zu 
einem Gesamtmodell zusammengesetzt. 
Neben dem Außenbereich, der lediglich 
Schwarz-Weiß aufgenommen wurde, sind 
der Innenbereich farbig und das Dachtragwerk ebenfalls Schwarz-Weiß erfasst worden. 

Für den Zwickauer Dom wurden die Laserscans mit einer Auflösung von ca. 1,0 mm durch 
die Volkswagen Sachsen GmbH Zwickau angefertigt. Durch die Punktwolke können beliebige 
Schnitte gelegt werden, z. B. für die Erstellung von aktuellen Plänen. Die Scans haben den 
Vorteil, dass auch Bereiche erfasst werden, die für ein konventionelles Aufmaß nur schwer 
zu erreichen sind. Die Laserscandaten ersetzen damit ein verformungsgerechtes Aufmaß. 
Die Neigung jedes einzelnen Pfeilers kann mit räumlichem Bezug bestimmt werden. Ohne 
zusätzlichen Aufwand lassen sich auch Krümmungen erfassen. Somit können z. B. die von der 

Bild 13: Hebungsdifferenz über verformtem 
Grundriss  
 Grafik: Michael Kühn, nach Fenk [15]

Bild 12: Isokatabasen im Bereich des Domes – Senkungen 1902 bis 1995  
 Grafik: aus Fenk [15]
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idealen Form stark abweichenden Gewölbegeometrien bei entsprechenden statischen Simu-
lationen berücksichtigt werden. Bild 14 zeigt beispielhaft einen Ausschnitt des Chorbereiches. 
Zur Verdeutlichung der Gewölberippen wurden die Punktwolken des Daches ausgeblendet.

Nach der Herstellung der Baugruben für 
die Fundamentertüchtigung der Pfei-
ler M1 und M2 erfolgte durch das Ver-
messungsbüro Tröger ein Aufmaß 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 archäologische Zuordnung zu 
einer Zeitepoche und einem Baukörper 
steht noch aus.

3.3 Materialeigenschaften  
 der Fundamente

In der Vergangenheit wurden mehrfach 
Bestimmungen der Druckfestigkeit als 
Grundlage statischer Berechnungen und 

Bild 14: Verformungsgerechtes „Aufmaß“ in Form eines Laserscans  Grafik: Peter Schöps

Bild 15: Schnitt durch die Punktwolke mit Eintra-
gungen des Vermessers 
  Zeichnung: Sven Tröger, Peter Schöps
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Nachweisverfahren zur Standsicherheit durchgeführt. Dabei reichten die Druckfestigkeits-
werte von 2,0 bis 27 N/mm² (eine genaue Zusammenstellung ist in [2] enthalten). Es wurde 
deutlich, dass die aus Hochbauteilen entnommenen Proben weit höhere Bruchfestigkeiten 
aufwiesen als die Proben aus den Fundamenten. Dies gilt unabhängig davon, ob die Probekör-
per aus einem Stein oder als zwei vermörtelten Steinen gewonnen wurden.

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

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/mm² bis 12,6 N/mm².

Wie in [16] beschrieben wurde, sind bei 
den Gründungen im Zuge der Verände-
rung des Kirchenbaues 18 verschiedene 
Ausführungen zu unterscheiden. Die do-
kumentierten Schürfe und Fundamentboh-
rungen zeigen, dass sich die Qualität der 
Bauausführung der einzelnen Bauetappen 
sehr unterscheidet, dass die Fundamente 
auch bei erheblich größeren Lasteintra-
gungen nicht ertüchtigt wurden und dass 
keinerlei Vorkehrungen getroffen worden 
sind, bei benachbart ausgeführten Tiefer-
gründungen die Überlagerung der Kräfte in 
der Setzungsmulde zu harmonisieren.

4 Maßnahmen zur Ertüchtigung
4.1 Historische Maßnahmen

Unbeantwortet blieb zunächst die Frage nach der Ursache der Schiefstellung der Pfeiler. Die 
o. g. Lotmessungen und eine eigene Messung im August 1923 waren Grundlage des bereits 
erwähnten Gutachtens von Kögler (Freiberg). Er hat die Lotabweichungen nicht dem Steinkoh-
leabbau, sondern für das Kirchenschiff dem Dachschub und für den Chorraum dem „zu fla-
chen Chorgewölbe“ zugeordnet. Daraufhin erfolgten der Einbau der zusätzlichen Sprengwer-
ke im Dachstuhl und die untauglichen Versuche, das Chorgewölbe an die Streckbalken des 
Chorraumdaches zu hängen. Im weiteren Verlauf kam es zu weiteren Verformungen; Rippen 
aus dem Netzgewölbe des Chorraumes lösten sich und stürzten ab.

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

Dieses Ausweichen der Choraußenwandpfeiler wurde fortschreitend auch Ende des 19. Jahr-
hunderts von Oscar Mothes festgestellt, s. z. B. [1]. Nachdem Versuche gescheitert waren, 

Bild 16: Bohrkerne aus Fundament Pfeiler M1 
(oben) und Pfeiler 16 (unten)  
 Foto: Michael Kühn
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das Ausweichen durch Verankerung der 
Pfeilerköpfe im Dachbereich vorzuneh-
men, veranlasste Mothes die gegenseitige 
Verspannung der Pfeilerköpfe durch einen 
„Schlauderkranz“ aus Flacheisen (100/30), 
mit Rundstahldollen in den Sandstein der 
Pfeilerköpfe eingebohrt und verankert so-
wie mit durchgehenden Rundeisenankern 
(Ø  30  mm) beidseitig der Arkadenwände 
bis etwa in die Mitte des Langhauses. 
Gleichzeitig wurden zur Erhöhung der Ver-
tikallasten eine Brüstung aufgesetzt und 
die Pfeiler mit Fialtürmchen versehen. Die-
se Lösung zeigte Prof. Gehler durch sei-
ne Idee der Einführung 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 
Chorsäulen eingezogen werden. Wegen der Verflachung des Chorgewölbes drohten Gewöl-
berippen abzustürzen, sie wurden mit Stahlbügeln bandagiert und in den Kappen verankert.

4.2 Aktuelle Vorhaben

Da die bisherigen Versuche, die beiden maßgeblichen Pfeiler zu entlasten oder zu ertüchtigen, 
nicht den gewünschten Erfolg erbrachten und die Schiefstellungen weiter zunahmen, sind 
aktuell umfangreiche Ertüchtigungen geplant. 

Die Sanierungsplanung für die Pfeiler 16/M1 und 26/M2, welche besonders hoch durch den 
Gewölbeschub beansprucht sind, verlangte eine genauere Abbildung der Geometrie zur 

Bild 17: Ankersystem in Ost-West-Richtung nach Gutachten Mohrmann von 1900  
 Zeichnung: Gigla in [18]

Bild 18: Ankersystem in Ost-West-Richtung 
(Grundriss) nach Gutachten Mohrmann 
von 1900  Zeichnung: Gigla [18]
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besseren Ermittlung der Schnittgrößen und 
für die Nachweise der Spannungen und Bo-
denpressungen. Somit können Tragreserven 
besser verstanden und genutzt werden. Er-
gänzend zu den im Abschnitt 2.4 erläuterten 
Berechnungsmodellen sind Teilmodelle der 
beiden Pfeiler erstellt worden (Bild 19). Hier-
für konnten als Grundlage die Laserscanda-
ten verwendet werden. Die entsprechenden 
Teile der Punktwolke wurden eingelesen und 
mit Volumenkörpern manuell nachgebildet. 
Statisch nicht relevante Bereiche können so 
zur Erstellung einer sauberen Vernetzung 
vernachlässigt werden. Die beiden Modelle 
beinhalten somit auch die Schiefstellungen. 

Bild 19: Teilmodell mit FEM-Netz  
 Grafik: Peter Schöps

Bild 20: Gesamtansicht Pfeiler M2 mit vertika-
lem Zugglied  Grafik: Peter Schöps
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Im Rahmen des Standsicherheitsnachwei-
ses sind die einzelnen Lastschritte der Sa-
nierung inkl. der temporären Stützmaßnah-
men abgebildet worden.

Die Ertüchtigung besitzt mehrere Kompo-
nenten (Bilder 20 bis 22). Neben einer Ver-
größerung der Gründungsfläche 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-
führen zu können (Bild 23), sind diese zuerst 
zu entlasten. Hierfür wurde eine Stützkons-
truktion an beiden Pfeilern angebracht und 
vorgespannt (Bild  24). Anschließend wird 
der innere und der äußere Stahlbetonkra-
gen zur Vergrößerung der Gründungsfläche 
hergestellt und darauffolgend erhalten die 
Bestandsfundamente eine Gefügeverbesse-
rung durch Injektage.

Neben der Vergrößerung der Fundamente 
ist auch ein Verspannen der Bestandsfun-
damente – oder besser: des alten Funda-
mentmauerwerks – vorgesehen. Durch den 
so erzeugten hydrostatischen Spannungs-
zustand erhöht sich die für 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 Materialüberlastung sind somit 
ausgeschlossen.

Anschließend 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 überdrückt. Hierbei ist zu 

beachten, dass die temporär vorgespannte Stützkonstruktion zeitgleich entspannt wird. 

Im Bild 22 – Auszug aus dem Schalplan des Pfeilers M2 – ist die geplante Vergrößerung der 
Fundamentfläche zu erkennen. Gestrichelt ist die Lage der Spannglieder für die Generierung 

Bild 21: Detailansicht des äußeren Fußpunk-
tes mit Spanngliedern und Stahl-
betonkragen (halbtransparent) 
 Grafik: Peter Schöps

Bild 22: Pfeilerfundament mit geplanter 
Vergrößerung (braun = Bestands-
fundament) Grafik: Peter Schöps
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eines hydrostatischen Spannungszustan-
des im Bestandsfundament dargestellt. 
Dieser Spannungszustand ist eine weitere 
Komponente bei der Erhöhung der Tragfä-
higkeit.

5 Ausblick

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

Bild 23: Bestandsfundament nach oberflächiger Reinigung  Foto: Michael Kühn

Bild 24: Temporäre Abstützungen der 
Pfeiler M1 und M2  
 Zeichnung: Michael Kühn
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Aus statischer Sicht ist als nächste dringende Aufgabe die Sanierung des Pfeilers H1 an-
zusehen. Weitere Maßnahmen werden folgen. Auch die Überwachung der Baugrundak-
tivitäten infolge des Bergbaus und sich in Zukunft ändernder Grundwasserverhältnisse 
wird weiterlaufen. Die Langzeitmessungen sind somit noch lange nicht abgeschlossen. 
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Bewertung der Restlebensdauer von Spannbetonbrücken 
 durch  Koppelfugenmonitoring an Praxisbeispielen

Dirk Sperling1, Hauke Schmidt2

Zusammenfassung: Bei abschnittsweise hergestellten Spannbetonbrücken älte
rer Bauart kann es unter bestimmten Voraussetzungen zum Aufreißen der Koppel
fugen und in der Folge zu Ermüdungsbrüchen der Koppelanker der Spannglieder 
kommen. Der rechnerische Nachweis der Ermüdungsfestigkeit allein auf Basis von 
Normwerten führt oftmals zu einem Negativbefund, der durch das tatsächliche 
Tragverhalten widerlegt wird. Daher ist es sinnvoll, die rechnerische Nachweisfüh
rung auf Grundlage von am Bauwerk ermittelten Messwerten zu führen.

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.

1 Die Koppelfugenproblematik
1.1 Einführung

Die Spannbetonbauweise ist die in Deutschland am häufigsten angewandte Brückenbau
weise. Allein bei Fernstraßen (Bundesautobahnen und Bundesstraßen) liegt der Anteil der 
Spannbetonbrücken, bezogen auf die Brückenfläche, 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 für den Spannbeton an (Spannbeton 
mit sofortigem Verbund). Bis 1939 folgten weitere Patente im Zusammenhang mit der Spann
betonbauweise, insbesondere zur Vorspannung mit nachträglichem Verbund.

Das Grundprinzip der Vorspannung mit nachträglichem Verbund besteht darin, dass die zur 
Aufnahme der (Biege)Zugspannungen notwendigen Stahlzugglieder (Spannkabel) in einbe
tonierte Hüllrohre eingelegt werden und nach dem Erhärten des Betons mittels Pressen, die 
sich gegen den Beton abstützen, angespannt und anschließend verpresst werden. Den Zug
kräften im Stahl stehen nun gleich große Druckkräfte im Beton gegenüber, die dazu führen 
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 führen und daher zur Sicherstellung einer wirksamen Vorspannung Stähle mit 

1 Dr.Ing., EHS beratende Ingenieure für Bauwesen GmbH, Braunschweig
2 Dipl.Ing., EHS beratende Ingenieure für Bauwesen GmbH, Braunschweig
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hoher Zugfestigkeit erforderlich sind. Die erste weitgespannte Brücke mit Vorspannung mit 
nachträglichem Verbund wurde nach einem Entwurf von Freyssinet mit einer Spannweite von 
55 m über 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 Materialengpässe bei hochwertigen Stählen und Zementen nach der Wie
deraufbauphase konnte die Spannbetonbrückenbauweise hierzulande ihren Siegeszug antreten. 

Als wirtschaftliche Bauweisen zur Herstellung mehrfeldriger Spannbetonbrücken haben sich 
verschiedene Vorbauverfahren entwickelt, bei denen die Brücken abschnittsweise z. B. im 
Vorschub, Freivorbau oder mittels Verwendung von Vorschubgerüsten hergestellt werden. 
Bei allen Verfahren entstehen Arbeitsfugen zwischen den einzelnen Bauabschnitten, die sich 
am einfachsten herstellen lassen, wenn die Spannglieder hier zunächst verankert, gespannt 
und verpresst werden, bevor der nächste Bauabschnitt hergestellt wird. Im nächsten Bau
abschnitt werden die Ankerkonstruktionen der Spannglieder an die vorhandenen Festanker 
(hier: Koppelanker) geschraubt. Mit dem Vorspannen der Spannglieder werden die in der 

Koppelfuge angeordneten Verankerungen 
weitgehend entlastet, jedoch der Verbund 
der bereits verpressten Spannglieder im Ver
ankerungsbereich beansprucht.

Die Spannglieder werden in Brückenlängs
richtung üblicherweise nicht geradlinig, son
dern affin zum Verlauf der Biegemomente 
geführt, d. h. sie verlaufen über den Stützen 
am oberen und in den Feldmitten am unte
ren Querschnittsrand. In den Momenten
nullpunkten, wo die Beanspruchungen der 
Spannglieder am geringsten sind, kreuzen 
sie die Schwerachse. Hier werden sinnvol
lerweise die Koppelfugen angeordnet, wo

Bild 2: Pont de Luzancy während der  
Herstellung  Foto: [4]

Bild 1: Pont de Luzancy im gegenwärtigen 
Zustand Foto: MOSSOT,  
CC BY-SA 3.0, Wikimedia Commons [3]

Bild 3: Spanngliedführung in einer Koppel-
fuge  Zeichnung: aus [5]
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bei die einzelnen Koppelanker über die Höhe 
bei gleichzeitiger Einhaltung der notwendi
gen Mindestabstände verteilt werden. 

Bild 3 zeigt schematisch die Spanngliedfüh
rung in einer Koppelfuge, bei der alle Spann
glieder gekoppelt sind (Vollstoß). In Bild 4 ist 
die Ausführung einer Koppelstelle bei einer 
älteren Spannbetonbrücke mit Vollstoß aller 
Spannglieder abgebildet.

1.2 Schäden an 
 Koppelfugenquerschnitten 

An den vielen der in den 1950er bis 1970er 
Jahren abschnittsweise hergestellten 
Spannbetonbrücken traten Rissbildungen im 
Bereich der Koppelfugen auf, die Anlass zu 
einer umfangreichen bundesweiten Scha
denserfassung gaben. Die Auswertung der 
Schadensbilder ([6]) zeigte charakteristische Rissverläufe im Bereich der Koppelfugen:

q Risse im anbetonierten Abschnitt etwa senkrecht zur Koppelfuge,
q Schrägrisse in den Stegen zwischen dem überdrückten und dem spannungsfreien Be

reich und 
q Risse in Koppelfugen selbst, also senkrecht zur Brückenachse.

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

Nach diesem Schadensfall wurden an allen Spannbetonbrücken mit Koppelfugen im Ge
schäftsbereich des Bundesverkehrsministeriums vertiefte Untersuchungen, z. T. mit Dauer
messungen, durchgeführt. Außerdem wurden die Bemessungsregeln für Spannverfahren mit 
Koppelfugen sofort dahingehend geändert [7], dass mindestens 30 % der Spannglieder un
gestoßen (also ohne Koppelanker) durch die Fuge geführt werden müssen und eine deutlich 
erhöhte, 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 gegenüber den ungestörten 
Bauwerksbereichen bereits bei geringeren Beanspruchungen zu Rissbildungen. Zudem führen 

Bild 4: Ausbildung einer Koppelfuge an einer 
älteren Hohlkastenbrücke Foto: aus [5]
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Bild 5: Zusammenhang zwischen einwirken-
dem Moment und Spannung (oben) 
und zwischen Grundmoment und 
Spannungsschwingbreite (unten) 
 Grafik: aus [11]

das abschnittsweise Vorspannen durch die Belastung am freien Bauteilrand und die folgende 
Entlastung im Inneren des Bauteils durch den Vorspannvorgang des nächsten Bauabschnitts zu 
nichtlinearen Spannungsverteilungen und ggf. sogar zu Zugspannungen im Betonquerschnitt 
(sogenannter MehlhornEffekt, z. B. [8]). Abhängig von der konstruktiven Gestaltung der Kopp
lungen sind ferner die Spannkraftverluste infolge von Schwinden und Kriechen lokal deutlich 
erhöht, die Druckspannungen fallen also im Vergleich zu den übrigen Bereichen ab. Weiterhin 
werden die Kopplungen zumeist in den Momentennullpunkten angeordnet, also in den Berei
chen, die planmäßig aus ständigen Lasten keine bzw. nur sehr geringe Biegebeanspruchungen 
aufweisen. Allerdings können auch in diesen Bereichen, bspw. infolge Zwangsbeanspruchung 
aus Temperatur und Stützensenkung, Systemumlagerungen bei feldweisem Vorbau oder Streu
ungen des Eigengewichts erhebliche außerplanmäßige 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.

1.4 Rechnerische Nachweisführung

Zur systematischen Nachrechnung und Be
urteilung der älteren Spannbetonbrücken mit 
Koppelfugen wurde von der Bundesanstalt 
für Straßenwesen (BASt) im Jahr 1998 die 
„Handlungsanweisung zur Beurteilung der 
Dauerhaftigkeit vorgespannter Bewehrung 
von älteren Spannbetonüberbauten“ [9] he
rausgegeben und zur bundeseinheitlichen 
Anwendung empfohlen. Sie sieht ein drei
stufiges Nachweiskonzept mit wachsender 
Rechengenauigkeit vor. Auch die Nachrech
nungsrichtlinie [10] fordert einen Nachweis 
der Ermüdungsfestigkeit von Koppelfugen. 
Der Nachweis ist in Stufe 1 auf Basis von 
schädigungsäquivalenten Schwingbreiten 
oder in Stufe 2 durch eine direkte Berech
nung der Schädigung unter Berücksichtigung 
von realitätsnahen Verkehrslasten und Auf
tretenswahrscheinlichkeiten von Temperatur
beanspruchungen zu erbringen. 

Da den Nachweisformaten aufgrund der 
zahlreichen rechnerischen Unsicherheiten 
entsprechend konservative allgemeingülti
ge Annahmen zu Grunde liegen, gelingt der 
Ermüdungsnachweis der Spanngliedkopp
lungen bei älteren Brücken mit 100 % gekop
pelten Spanngliedern in den meisten Fällen 
nicht.
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Sowohl für den Nachweis nach [9] als auch nach [10] ist die Kenntnis der auftretenden Span
nungsschwingbreiten und insbesondere deren Auftretenshäufigkeit erforderlich. So erzeugt 
die Überfahrt eines schweren Sondertransports zwar möglicherweise eine sehr große Span
nungsamplitude, ermüdungsrelevant 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 vollständig überdrückt, befindet sich also im ungerissenen 
Zustand  I, sind die Schwingbreiten vernachlässigbar gering. Übersteigt die Beanspruchung 
das sogenannte Dekompressionsmoment MD, also geht der Querschnitt in den gerissenen 
Zustand II über, so steigen die Spannungen und Schwingbreiten überproportional an und wer
den somit ermüdungsrelevant. Es wird deutlich, dass neben der Beanspruchung aus Verkehr 
insbesondere die Höhe des Grundmoments M0 infolge von Eigengewicht, Vorspannung, Tem
peratur und Setzungen einen wesentlichen Einfluss auf die Spannungsamplituden und damit 
auch auf die Ermüdungssicherheit von Spannstählen und ihrer Kopplungen hat (s. Bild 5, un
ten). Bei älteren Brücken kann man davon ausgehen, dass bereits alle zeitabhängigen Schnitt
größenumlagerungen weitestgehend abgeschlossen sind, so dass Änderungen im Grundmo
ment alleine durch die Temperaturbeanspruchung hervorgerufen werden.

2 Koppelfugenmonitoring

Wie erläutert, sind lediglich die Schwingspiele bei einer gerissenen Koppelfuge ermüdungs
relevant. Das primäre Ziel der Messaufgabe ist es demnach festzustellen, in welchen Zeiträu
men die Fugen geöffnet sind und wie viele Schwerverkehrsüberfahrten in diesen Zeiträumen 
stattgefunden haben. 

Ob eine Fuge tatsächlich geöffnet ist, lässt sich über eine Doppelmessung feststellen. Dabei 
werden Wegaufnehmer direkt über der Koppelfuge appliziert und mit Wegaufnehmern aus 
einem unmittelbar danebenliegenden ungerissenen Bereich verglichen. Bei einer geöffneten 

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

Wird eine Koppelfugenöffnung über länge
re Zeiträume festgestellt, ist das erweiter
te Ziel eine genauere Quantifizierung des 
mit konservativen Annahmen berechne
ten Grundmoments der Beanspruchung. 
Zur Ermittlung des tatsächlichen Grund
moments wird für jede Messperiode die 
maximale Rissdoppelamplitude mit dem 
zugehörigen rechnerischen Grundmoment 
infolge des Temperaturgradienten ΔT in ei
nem Diagramm grafisch dargestellt (siehe 
Bild 7).

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

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

3 Praxisbeispiele
3.1 Beispiel 1: Hochstraße Göttinger 

Straße in Hannover

Die insgesamt 177  m lange Trägerrostbrü
cke Hochstraße Göttinger Straße in Han
nover wurde 1968 in 7 Bauabschnitten mit 
Einzelstützweiten von maximal 27,40  m 
errichtet. In den 6 Bauabschnittsfugen sind 
die Längsspannglieder entsprechend der 
damaligen Vorgehensweise voll gekoppelt 
(100%Stoß). Die Nachrechnung gemäß 
Nachrechnungsrichtlinie [10] des BMBVS 
ergab bei den Nachweisen der Ermüdungs

Bild 7: Rechnerische Schwingbreite und 
Rissdoppelamplitude abhängig vom 
Grundmoment  Grafik: aus [12]

Bild 8: Grafische Bestimmung des tatsäch-
lichen Dekompressionspunkts MD 
 Grafik: aus [12]

Bild 9: Anordnung Messstellen  
 Foto: Hauke Schmidt
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festigkeit der Spanngliedkopplungen erhebliche Defizite, so dass zur Überwachung 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 Kränen (60 t + 40 t) durchgeführt (Bilder 11 und 12).

3.2 Beispiel 2: Brücke über die Friedrich-Ebert-Straße in Duisburg-Beek

Die Überführung der A42 über die L287 (FriedrichEbertStraße) in Duisburg wurde 1980 
in 3 Bauabschnitten mit vollgestoßenen Spanngliedern (100%Stoß) je Richtungsfahrbahn 
errichtet. Die Einzelstützweiten der insgesamt 127 m langen Brücke variieren zwischen 
17,70 m und 38,10 m. Aufgrund des Erhaltungszustands und verschiedener Defizite bei der 
statischen Nachrechnung wurde die Brücke umfassend instandgesetzt und mit einer ex
ternen Vorspannung verstärkt. Zusätzlich wird das Rissöffnungsverhalten der Koppelfugen 
mit einer Monitoringanlage bestehend aus 26 Temperatursensoren und 18 Wegaufnehmern 
überwacht.

3.3 Fazit

Beide Monitoringanlagen laufen seit dem 
Winter 2016/2017. Bis Ende April 2017 
konnten keine Öffnungen der Koppelfugen 
festgestellt werden, die reale Ermüdungsbe
anspruchung kann für diesen Zeitraum also 
vernachlässigt werden. Eine erste Beurtei
lung des Fugenverhaltens kann allerdings 
erst nach Durchlaufen der Sommerperiode 
erfolgen.

Bild 11: Belastungsversuch Kranüberfahrt  
(60 t + 40 t)  Foto: Dirk Sperling

Bild 10: Anordnung Messstellen: schematische Darstellung  Grafik: Hauke Schmidt
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Ludwig-Erhard-Anlage Frankfurt am Main – Belastungsversuche  
zum Nachweis der Tragfähigkeit historischer Rippendecken 

Peter Braun1, Gunter Hahn2, Gerd Kapphahn3, Edyta Wünsch4

Zusammenfassung: Die ehemalige Oberpostdirektion in Frankfurt a.  M. soll ei-
ner neuen Nutzung als Wohngebäude zugeführt werden. Unter Berücksichtigung 
der Auflagen der Denkmalschutzbehörden soll dabei das Palais der Kaiserlichen 
Oberpostdirektion weitestgehend erhalten bleiben. An dem Gebäude wurden seit 
seiner Errichtung im Jahre ca. 1907 bereits umfangreiche Umbaumaßnahmen 
durchgeführt. Um die weiteren baulichen Eingriffe so gering wie möglich zu halten, 
sollen die vorhandenen Deckensysteme auch für die neue Nutzung in größtmögli-
chem Umfang erhalten bleiben. Ziel ist es demnach, die Bestandsdecken für eine 
nachhaltige und langfristige Nutzung als Wohnimmobilie nachzuweisen. Während 
für die Deckenbereiche, die in den 1950er und 1980er Jahren hergestellt wurden, 
Bestandsunterlagen vorhanden sind, liegen über die historischen Decken aus dem 
Jahr 1907 keine belastbaren Angaben hinsichtlich der rechnerischen Tragfähigkeit 
vor. Teil bereiche der Decken aus den 1950er Jahren erhalten höhere Lasten, welche 
nach den aktuellen Vorschriften rechnerisch ebenfalls nicht nachweisbar sind. Diese 
Kenntnislücken 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.Whereas 
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 Gebäuden wurde im 
März 2015 von der CG Gruppe erworben, um hier ein neues Wohnquartier für das Frankfurter 

1 Dipl.-Ing., Schüssler-Plan Ingenieurgesellschaft mbH, Frankfurt a. M.
2 Dipl.-Ing. (FH), Ingenieurgesellschaft für experimentelle Mechanik mbH, Markkleeberg
3 Dr.rer. nat., Ingenieurgesellschaft für experimentelle Mechanik mbH, Markkleeberg
4 Dipl.-Ing., Edyta Wünsch Ingenieure, Heidelberg
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Westend zu erschaffen. Es erfolgt eine grundlegende Umgestaltung, bei welcher das denk-
malgeschützte Palais der Kaiserlichen Oberpostdirektion erhalten werden soll. Dieses wurde 
ca. 1907 als dreigeschossiges Gebäude mit einfach unterkellertem Gebäudegürtel und nicht 
unterkellertem Innenbereich errichtet (Bild 1).

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

1988 wurde der aktuelle Zustand mit dem vollständigen Rückbau und der Neuerrichtung des 
Innenbereiches (Rondell, Querriegel und Sitzungssaal, Unterkellerung), Rückbau des flachen 
Daches an Ost- und Westflügel und Ersatz durch Tonnendächer mit Nutzung des Dachge-
schosses hergestellt.

2017 haben die Entkernungs- und Rückbaumaßnahmen begonnen. Das oberste Geschoss 
(Tonnendach) und der 1988 errichtete Innenbereich werden komplett rückgebaut. Ein neues 
Dachgeschoss (Staffelgeschoss) wird errichtet. Insbesondere die späteren Überbauungen der 
historischen Innenhöfe werden im Wesentlichen zurückgebaut und durch einen Arkadengang 
ersetzt, von dem aus die neugeschaffenen Appartements jeweils unabhängig erschlossen 
werden. Im Nordflügel entsteht eine Gruppe ruhiger, nach Süden zum Arkadenhof orientierter 

Bild 1: Palais der Oberpostdirektion um 1907  Foto: aus [1]
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Bild 2: Gebäude nach dem Umbau in der 1950er Jahren Foto: aus [1]

Bild 3: Neuplanung als Wohngebäude 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 für Fahrräder 
und PKW angelegt. Insgesamt sollen 164 Wohneinheiten mit 9012 m² Nutzfläche entstehen 
(Bilder 2, 3).

2 Bestandsanalysen
2.1 Vorhandene Deckensysteme

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

1. Ursprüngliche historische Decken (ca. 1907). Es handelt sich hierbei grundsätzlich um 
auf Mauerwerkswänden bzw. Stahlträgern aufliegende Stahlbetonrippendecken in den obe-
ren Geschossen (Bild 4) und Kappendecken im Untergeschoss (Bild 5).

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

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

Da für die später in den 1950er und 1990er 
Jahren gebauten Decken Bestandsunterla-

Bild 4: Historische Rippendecken mit Wech-
sel in der Spannrichtung 
 Foto: Gerd Kapphahn

Bild 5: Belastungsversuch an den Kappen-
decken über UG  
 Foto: Gerd Kapphahn

Bild 6: Rippendecke, Baujahr um 1950 
 Foto: Gerd Kapphahn
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gen mit den maßgebenden Informationen zu Geometrie, Baustoffgüten und Lastansätzen 
vorlagen, konnte für diese Decken auf weiterführende zerstörende Untersuchungen verzich-
tet und die Nachweise der Deckentragfähigkeit über Schnittgrößenvergleiche bzw. Neube-
rechnungen nach aktueller Normung erfolgreich geführt werden. Lediglich Teilbereiche der 
Rippendecken aus den 1950er Jahren konnten auf Grund deutlich höherer Lasten nicht rech-
nerisch nachgewiesen werden.

Für die historischen Decken wurden keine Unterlagen zur Bestandsstatik vorgefunden. Ein 
Nachweis der Tragfähigkeit über Lastvergleiche war somit wegen des unbekannten ursprüng-
lichen Lastansatzes nicht möglich. Zur weiteren Beurteilung der Tragfähigkeit wurden deshalb 
die im Abschnitt 2.2 beschriebenen Bauteiluntersuchungen durchgeführt.

2.2 Visuelle und zerstörende Untersuchungen

Zunächst wurden alle Deckensysteme einer visuellen Überprüfung unterzogen. Auf Grund der 
fast durchgehenden Nutzung ohne Leerstandzeiten und negative Witterungseinflüsse sind 

die Deckensysteme aus allen Epochen in ei-
nem guten Erhaltungszustand.

Für die historischen Rippen- und Kappende-
cken wurden exemplarisch in jeweils einem 
Deckenfeld Bohrkerne zur Bestimmung der 
Betondruckfestigkeiten entnommen. Gemäß 
der Auswertung nach [2] kann der Beton der 
Rippendecken der Festigkeitsklasse eines 
C16/20 zugeordnet werden. Der Ist-Wert der 
Prüfserie der Kappendecke lag unter dem 
Soll-Wert der Festigkeitsklasse eines C8/10.

An den Rippendecken wurden zusätzlich 
zwei Rippen aufgeschnitten, um die Anzahl 

und Lage der Bewehrungseisen sowie deren Zugfestigkeit bestimmen zu können. Als Bie-
gezugbewehrung wurde jeweils ein glattes, exzentrisch liegendes Bewehrungseisen ohne 
ausreichende Betondeckung vorgefunden (Bild 7). Eine Bügelbewehrung oder sonstige kons-
truktive Bewehrung wurden nicht festgestellt. Die Zugfestigkeit wurde im Versuch zu f = 378 
bzw. 387 N/mm² 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 genehmigungsfähiger Nachweis der Tragfähigkeit nach aktueller Normung, 
insbesondere im Hinblick auf die konstruktive Durchbildung, nicht erbracht werden kann.

Auf Grund der großen Deckenflächen und des guten Zustandes der Decken wurde deshalb 
beschlossen, die Tragfähigkeit mittels Belastungsversuchen nachzuweisen. Die Auslegung 
der Belastungsversuche erfolgte auf die aktuellen Lastansätze als Ziellasten.

Bild 7: Bewehrungseisen aus der histori-
schen Rippendecke  
 Foto: Gerd Kapphahn
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2.4 Radarmessungen

Zur Vertiefung der visuell und zerstörend gewonnenen Ergebnisse sowie zur Absicherung 
der Stichprobe für die Belastungsversuche wurden ergänzend Radaruntersuchungen durch-
geführt. Diese Messungen haben den Vorteil, dass sie mit relativ geringem Aufwand von der 
Deckenoberseite aus durchgeführt werden können und z. B. Unterhangdecken, Verkleidun-
gen oder die Brandschutzbeflockung nicht entfernt werden müssen. 

Außerdem können repräsentative Vergleichsgrößen wie:

q Deckenstärken,
q Stärke des Fußbodenaufbaus,
q Abstände Stahlträger (Trägerhöhen),
q Deckentyp,
q Tiefenlage, Anzahl und Abstand der Bewehrungen (von oben)

etc. gewonnen werden. Insbesondere für die Rippendecken bietet sich als Vergleichsgröße 
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 grünen Markierungen zeigen Schichtgrenzen, Bewehrungen bzw. Stahlprofile an. 

Die blaue Linie in Bild 10 markiert die Ober-
kante der Rippenbögen. Impulsradarmessun-
gen sind sehr gut geeignet, zerstörungsfrei 
die Verteilung unterschiedlicher Deckensys-
teme in einem Gebäude zu ermitteln, weil 
ein Wechsel sowohl im Aufbau als auch in 
der Spannrichtung einfach erkennbar ist. Für 
eine sichere Interpretation der Radargramme 
sind allerdings gelegentliche, lokal begrenzte 
Inspektionsöffnungen hilfreich.

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

Jeder Scan erfasst den Deckenbereich über 
mehrere Meter, so dass Schwankungsbreiten 
in den Schichtdicken und Tiefenlagen, im Ge-
gensatz zu punktuellen Messungen, erfasst 
werden. So ist aus den Scans direkt erkenn-

Bild 8: Radarscan einer Massivdecke 
 Grafik: Gerd Kapphahn

 Bild 9: Radarscan einer historischen Rippen-
decke Grafik: Gerd Kapphahn
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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 häufiger Wechsel der 
Spannrichtungen statt (siehe z. B. Bild 4). Die 
Spannweiten betragen für die historischen 
Rippendecken maximal 2,7 m. Der Rippenab-
stand beträgt immer 25 cm. Ihre Ausbildung 
ist im Gebäude im Wesentlichen identisch.

In den ehemaligen Flurbereichen wechseln 
sowohl die Deckenarten als auch Spann-
richtungen relativ häufig. Dabei spannen die 
Massivdecken meist in Querrichtung, die 
historischen Rippendecken meist in Flurlängs-

richtung. An den Flurenden sind oft zusätzliche Stahlprofile (längs und quer) zur Aussteifung 
vorhanden. Die Massivdecken haben Spannweiten zwischen 2,2 und 2,5 m. Die geringsten 
Deckenstärken liegen bei 8,0 cm. Die Trägerabstände der Kappendecken liegen zwischen 1,2 
und 1,6 m.

Aufgrund der Radarmessungen und der festgestellten Schwankungen innerhalb einzelner 
Tragsysteme und Bereiche können die für die Belastungsversuche ausgewählten Decken-
bereiche als repräsentativ für die im Gebäude vorhandenen Tragkonstruktionen angesehen 
werden.

3 Belastungsversuche in situ

Die Belastungsversuche wurden auf die neue Nutzung mit folgenden Lastannahmen abgestimmt.

q Ständige Last g1 wirkt bereits beim Versuch
   (vorhandener Estrich wurde entfernt)
q Ausbaulast g2 = 2,50 kN/m²
q Verkehrslasten
   Kategorie A (Wohnen) 1,50 kN/m²
   Trennwandzuschlag 0,80 kN/m²
   Summe q = 2,30 kN/m²

Die Testlasten ergeben sich aus den Sicherheitsfaktoren gemäß [5, 6], wobei noch Sicher-
heitsfaktoren für Materialstreuungen und die Übertragung auf ungeprüfte Bereiche von je-
weils 1,1 eingefügt wurden.

3.1 Auswahl der Stichprobe

Basierend auf den Ergebnissen der Voruntersuchungen [3] und den Radarmessungen [4] 
wurden drei Untersuchungsstandorte ausgewählt und an jeweils übereinanderliegenden De-
ckenbereichen Belastungsversuche durchgeführt (Bild 11). Damit wurden die hauptsächlich 

Bild 10: Radarscan einer historischen Rippen-
decke (Scanrichtung um 90° gedreht) 
  Grafik: Gerd Kapphahn
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vorhandenen Deckensysteme mit ihren herstellungsbedingten Schwankungen statisch rele-
vanter Parameter, wie Bewehrungslage, Gesamt- und Spiegelstärke etc., geprüft. Die obere, 
nichttragende Schicht des Fußbodenaufbaus wurde entfernt, so dass die Messungen an der 
Rohdecke stattfanden. Lediglich an einer Decke war noch eine weitere Estrichlage (mit Trenn-
folie) vorhanden. Eine Verfälschung der Messergebnisse durch eine ungewollte mittragende 
Wirkung kann somit ausgeschlossen werden.

In Tabelle 1 sind die Untersuchungsbereiche für die Belastungsversuche zusammengefasst.

Tabelle 1:  Versuchsumfang, Zusammenfassung der Testbereiche

Standort
Position

Maße  
[m]

Prüfumfang Max. Testlast 
[kN]

Standort 1

UG

8,96 × 5,38

4 Einzelfelder (Kappen), ∑ ~31,8 m²  
Kappendecke

2 × 131,3

EG Deckenfeld ~48,2 m²  
Rippendecke

398,1
1. OG

2. OG
Deckenfeld ~48,2 m²  
Rippendecke mit Estrich

Standort 2

UG

9,18 × 5,38

2 Einzelfelder (Kappen) ∑ ~17,3 m²  
Kappendecke

142,9

EG
Deckenfeld ~49,4 m²  
Rippen-, Massivdecke

408,0

2. OG 9,28 × 5,62
Deckenfeld ~52,2 m²  
Rippen-, Massivdecke

431,2

3. OG 9,34 × 5,73
Deckenfeld ~53,5 m²  
Rippendecke

441,9

Standort 3

UG

6,85 × 2,20

Deckenstreifen ~15,1 m²  
Kappendecke, Spannrichtung quer*)

124,7

EG
Deckenstreifen ~15,1 m²  
Rippendecke, Spannrichtung längs*)

1. OG

6,85 × 2,53

Deckenstreifen ~17,3 m²  
Massivdecke, Spannrichtung quer*)

142,9
2. OG

3. OG
Deckenstreifen ~17,3 m²  
Rippendecke Bj.: 1950, Spannrichtung quer*)

*) Die Spannrichtung bezieht sich auf die Gebäudelängsachse.
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Bild 11: Grundriss des zukünftigen Wohngebäudes mit Standortauswahl für Belastungs-
versuche  Zeichnung: Gunter Hahn

3.2 Versuchsplanung und Aufbau

Die Versuchslasten wurden über ein mobiles, modulares Belastungssystem als quasi Flächen-
last aufgebracht, wobei die Lage der Lastverteilungshölzer mit einer Lasteinleitungsfläche 
von je 0,2 m × 0,8 m der Rippenspannrichtung angepasst wurde (Bilder 12 und 13). Die Belas-
tung erfolgte über vier, durch den Ölfluss gesteuerte Hydraulikzylinder. Die Rückverankerung 
der Belastungsrahmen fand in den aufgehenden Mauerwerkswänden statt. Gemessen wur-
den neben den eingetragenen Kräften die Deckendurchbiegungen.

 3.3 Versuchsergebnisse

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

Bei den Decken über 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, hauptsächlich vorhandenen Deckensystem. Die maximale Durchbiegung unter 
Ziellast liegt zwischen 4 und 5 mm und ist damit kleiner als ≈ l/1000. Die Last-Verformungs-
kurven bleiben auch hier bis zur Ziellast nahezu linear.
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links:

Bild 12: Versuchsaufbau mit Lasteinleitung und 
Messbezugsbasis 
 Foto: Gerd Kapphahn

unten:

Bild 13: Versuchsaufbau für eine Rippendecke, 
schematisch Zeichnung: Gunter Hahn
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Am Standort 2 sind unterschiedliche Deckensysteme vorhanden (s. Tabelle 1). Bei der Decke 
über 3. OG handelt es sich um eine Rippendecke aus den 1950er Jahren, bei den Decken über 
EG bis 2. OG um Mischsysteme aus Massiv- und Rippendecken. Allen Decken gemeinsam 
ist, dass die gemessenen Durchbiegungen deutlich kleiner als ≈ l/1000 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 
zurück. Die Schwankungsbreite der Maximalverformungen liegt bei den Rippendecken zwi-
schen 2,8 und 3,6 mm. Beispiele für die erzeugten Kraft-Verformungsdiagramme bzw. Zeit-
versuche bei Gebrauchslast zeigen die Bilder 14 und 15.

4 Zusammenfassung

Es wurden an insgesamt 13 Deckenbereichen Belastungsversuche durchgeführt. Daraus re-
sultiert eine Gesamttestfläche von ca. 430 m². Die angestrebten Lasten gemäß den Lastan-
nahmen konnten uneingeschränkt und problemlos aufgebracht werden. Bezogen auf die zu-
künftige Gesamtnutzfläche 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 Ausführung durch die Aus-
wahl der Testbereiche abgedeckt werden. Insbesondere die Impulsradarmessungen stellen 
eine schnelle und zerstörungsfreie Methode dar, um einen Überblick über das Gebäude hin-
sichtlich wichtiger Parameter, wie verwendete Deckentypen, Schichtdicken, Spannrichtungen 
und Bewehrungsabstände, zu bekommen.

Aufgrund der Auswahl der Testbereiche, der Ergebnisse der Voruntersuchungen [3, 4] sowie 
der bei den Belastungsversuchen gewonnenen Messwerte wird eine Übertragung der positi-
ven Ergebnisse auf nicht geprüfte Bereiche im Gebäude für zulässig gehalten.

Bild 14: Kraft-Verformungsdiagramm  
 Grafik: Gerd Kapphahn

 Bild 15: Zeitversuch bei Gebrauchslast 
 Grafik: Gerd Kapphahn
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Durchführung von Belastungsversuchen  
an einbetonierten Ankerschienen in Spannbetonbindern

Marco Tschötschel1, Bente Ebsen2

Zusammenfassung: Bei einer mehrschiffigen Lagerhalle eines Logistikunterneh-
mens im Frachtzentrum des Frankfurter Flughafens (Fraport Gebäude 455) sollten 
die Oberlichter aus dem Baujahr 1978 ersetzt werden. Für die geplante Sanierung 
war es erforderlich, unterhalb der Oberlichter Arbeitsbühnen zu montieren. Die 
Stahlträger der Arbeitsbühnen sollten dafür mit Schrauben an den vorhandenen 
Ankerschienen, die in den Obergurten der seitlich verlaufenden Spannbetonbinder 
einbetoniert sind, befestigt werden. Für die Halfenschienen vom Typ HSB existiert 
jedoch keine gültige allgemeine bauaufsichtliche Zulassung, so dass diese dem-
nach nur für die Befestigung von nichttragenden Konstruktionen zulässig sind. Ziel 
der Belastungsversuche war der Nachweis, dass die vorhandenen Halfenschienen 
eine ausreichende Tragfähigkeit aufweisen, um die erforderliche Last aus den Ar-
beitsbühnen aufnehmen zu können.

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 Durchführung von Belastungsversuchen an 
Halfenschienen im Fraport Gebäude 455 des Flug-
hafens Frankfurts.

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

Bild 1:  Dachtragkonstruktion an den Oberlichtern 
mit Anordnung der Halfenschienen für die 
geplante Arbeitsbühne  Foto: HOCHTIEF
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Anlass der Anfrage war, dass im Gebäude 455 für eine geplante Sanierung der Oberlichter 
Arbeitsbühnen notwendig werden. Die Stahlträger der Arbeitsbühnen 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 Tragfähigkeit aufweisen, um die erforderliche 
Last von 6 kN aus den Arbeitsbühnen aufnehmen zu können.

2 Beschreibung der Dachtragkonstruktion

Das Gebäude 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 Einfeldträger auf Querträ-
gern bzw. Stützen 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 für diese Halfenschienen keine gültige allgemeine 
bauaufsichtliche Zulassung. Technische Daten, wie z. B. Ausführung, Abmessungen und Hin-
weise zur Tragfähigkeit, konnten dem Halfeneisen-Katalog B80 [1] entnommen werden. Die 
36 mm breiten und 20 mm hohen Ankerschienen mit einer Wandstärke 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 für die Befestigung von nichttragenden Konstruktionen zulässig.

Bild 2: Grundriss der mehrschiffigen Lagerhalle mit Oberlichtern (gelb) Quelle: Fraport
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Die Verankerung im Beton erfolgt über Verankerungsbügel, die alle 25 cm angeordnet sind 
(Bild 4). Ein Verankerungsbügel hat gemäß [1] die Abmessung 20 × 1,5 × 400 mm. Nach [1] 
sollten die in gerader Ausführung 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 ordnungsgemäß und bei allen Bindern in gleicher Art und Wei-
se erfolgte (hohe Qualität der Ausführung, ausreichende Überwachung).

3 Belastungsversuche
3.1 Versuchslast

Als Richtwert für die Tragfähigkeit auf Abscheren wird nach [1] von 2 × 7,5 kN = 15 kN pro 
Ankerschiene ausgegangen. Diese Angabe beruht gemäß [1] auf Versuchen mit einer Beton-
festigkeitsklasse ≥ B25 und einem Sicherheitsbeiwert von γ = 3,0.

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

Für einen Nachweis der Querkrafttragfähigkeit sind demnach die Ankerschienen mit folgen-
der Versuchslast zu prüfen: 6,0 kN × 3,0 = 18,0 kN.

3.2 Beschreibung/Aufbau

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

Für den Belastungsversuch wurde an den Ankerschienen je Messstelle eine 30 mm dicke 

Bild 3: Ansicht der Spann betonbinder mit 
Anordnung der Halfenschienen 
 Foto: HOCHTIEF

Bild 4: Bild zum Einbau der Halfenschiene 
HSB   
 Foto: aus [1], ©Halfen
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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 über Gewindestangen 
M16, die in die Stirnseite der Stahlplatte 
geschraubt waren und durch jeweils einen 
Hohlkolbenhydraulikzylinder verliefen. Die 
Last wurde über eine Stahltraverse, die 
durch die vorhandene kreisförmige Aus-
sparung im Steg der Spannbetonbinder 
führte, über zwei Stützen mit Gummila-
gern in den Obergurt abgeleitet (Bild 5).

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

Die Last wurde jeweils über einen Kraft-
aufnehmer und die Verschiebung der 
Last einleitungsplatte relativ zur Beton-
oberfläche 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 
Decken platten getastet. 

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

3.3 Versuchsdurchführung 

Für die Belastungsversuche stand nur ein 
Untersuchungstag zur Verfügung. Somit 
wurden stichprobenartige Probebelastun-
gen an 5 verschiedenen Spannbetonbin-
dern, d.  h. an insgesamt 10 Halfenschie-
nen, vereinbart und realisiert. Die Auswahl 

Bild 5: Versuchsaufbau zur Belastung der 
Halfenschienen Foto: HOCHTIEF

Bild 6: Durchführung der Belastungsversuche 
von zwei Scherenhubbühnen aus 
 Foto: HOCHTIEF
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und Reihenfolge der zu untersuchenden Spannbetonbinder bzw. Ankerschienen erfolgte unter 
Berücksichtigung der Arbeitsabläufe im Frachtzentrum und abhängig von der Zugänglichkeit. 
Die Belastungsversuche wurden von zwei Scherenhubbühnen aus durchgeführt (Bild 6). 

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

Im Bild 7 sind für alle durchgeführten 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 möglichen 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 Fällen der Entlastungsast nicht auf 0 mm 

Bild 7: Last-Verschiebungs-Kurven aller durchgeführter Belastungsversuche 
 Diagramm: HOCHTIEF
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Verschiebung zurückging. Sichtbare Verformungen oder Ähnliches an allen beanspruchten 
Bauteilen, d. h. an Halfenschiene, Halfenschraube oder Spannbetonbinderobergurt, wurden 
nicht festgestellt.

Bild 9 zeigt in fast vollständiger Länge eine der geprüften Halfenschienen. Es sind neben den 
Nagellöchern zwei Schlaufen mit durchgesteckten Verankerungsbügeln sichtbar. Die dritte 
Verankerungsstelle liegt außerhalb des Bildes.

4.2 Betrachtungen zur Grundgesamtheit und zur Last- bzw. Widerstandsseite

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

Für die Belastungsversuche wurden 5 Binder aus einem Schiff ausgewählt. Aufgrund der 
Herstellung im Fertigteilwerk kann die gewählte Stichprobe von n = 10 für die Prüfung der 
Halfenschienen als repräsentativ 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 geprüft, bzw. bezogen auf ein Schiff 2,6 %.

Zur Lastseite:

q Die Bemessung der Auflagerlast aus den Querträgern der geplanten Arbeitsbühne erfolg-
te ggf. mit Teilsicherheitsbeiwerten für das Eigengewicht und die Verkehrslast.

q Unberücksichtigt, weil nicht bekannt, ist die teilweise vorhandene Belastung der Hal-
fenschienen aus den angehängten Rohrleitungen oder Kabeltragkonstruktionen (siehe 
Bild 3).

Bild 8: Abplatzen von Betonresten an den 
Lippen der Halfenschiene  
 Foto: HOCHTIEF

Bild 9: Typische Halfenschiene HSB 36/20 
mit Schlaufen und durchgestecktem 
Verankerungsbügel Foto: HOCHTIEF
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Zur Widerstandsseite:

q Gemäß [1] ist die Tragfähigkeit auf Abscheren mit 2 × 7,5 kN = 15 kN je Ankerschiene 
angegeben. Als globaler Sicherheitsbeiwert wird in [1] γ = 3,0 angesetzt. Demnach ist die 
tatsächliche Tragfähigkeit wesentlich höher.

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

q Bei den Belastungsversuchen wurde für die Versuchslast ebenfalls ein globaler Sicher-
heitsbeiwert γ = 3,0 berücksichtigt. 

Unterteilt man den globalen Sicherheitsbeiwert γ = 3,0 in verschiedene Teilsicherheitsbeiwer-
te zur Berücksichtigung diverser Imponderabilien (Unwägbarkeiten), so ergibt sich:

q γv = 1,20 = Teilsicherheitsbeiwert statistische Unsicherheit (präventiv),
q γR1  = 1,10 = Teilsicherheitsbeiwert Bauteilwiderstand (Stahl),
q γR2 = 1,50 = Teilsicherheitsbeiwert Bauteilwiderstand (fehlende bzw. fehlerhafte  

   Ausführung der Verankerungsbügel),
q γq  = 1,50 = Teilsicherheitsbeiwert Lastseite (Rohrleitungen, Kabeltrassen).

Die Multiplikation aller Teilsicherheitsbeiwerte ergibt γ = 3,0.

5 Zusammenfassung

Die Belastungsversuche an Halfenschienen im Obergurt von Spannbetonbindern des Gebäu-
des 455 am Frankfurter Flughafen sollten dazu dienen, deren Querkrafttragfähigkeit für eine 
Belastung von 6 kN aus den Auflagerlasten einer Arbeitsbühne nachzuweisen. Die Versuchs-
last wurde dafür mit γ = 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 anschließenden Bewertung der Belastungsversuche wurde gezeigt, dass 

q die untersuchte Stichprobe als repräsentativ 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 γ = 3,0 in verschiedene Teilsi-

cherheitsbeiwerte alle Imponderabilien abdeckt werden.

Somit wurde nachgewiesen bzw. erläutert, 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 Löwenhof in Dortmund –  
Experimentelle Statik zum Erhalt historischer Eisenbetondecken

Martin Gersiek1, Marc Gutermann2, Friedhelm Löschmann3, Marcus Patrias4

Zusammenfassung: Der „Löwenhof“ ist eines der wenigen erhaltenen histori
schen, nicht sakralen Bauwerke innerhalb des Dortmunder Wallrings. Im Vorfeld 
einer brandschutztechnischen Ertüchtigung wurde die Deckenkonstruktion stel
lenweise freigelegt. Der schlechte Zustand des Tragwerks führte zu einer Nach
rechnung, die Mängel in der Aufstellungsstatik, der Konstruktion und der Bau
ausführung offenbarte. Das Gebäude, durch die Volkshochschule Dortmund als 
Veranstaltungsstätte genutzt, wurde für den Publikumsverkehr gesperrt. Dieser 
Artikel beschreibt den Weg der Planungsgruppe, der über Bauwerksdiagnostik, 
Tragwerksplanung und experimentelle Methoden letztendlich zum Erhalt des Bau
werks führt.

Summary: The Dortmund’s “Löwenhof” – Experimental statics for the pres-
ervation of historical iron reinforced concrete ceilings. The “Löwenhof” (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 „Löwenhof“ ist ein Hofgebäude in der Innenstadt von Dortmund und wurde in den Jah
ren 1912/1913 nach Plänen der Architekten Paul Lutter und Hugo Steinbach im Auftrag der 
Löwenhof Baugesellschaft als Hotel mit Gastronomie errichtet. Es ist das letzte verbliebene 
große Hofgebäude von denen, die den Dortmunder Wall in der Epoche der Großstadt werdung 
säumten. Das Gebäude ist als Baudenkmal in der Denkmalliste der Stadt Dortmund eingetra
gen. Durch einen Bombentreffer im Mai 1943 brannte das Gebäude aus und wurde später 
nach den ursprünglichen Plänen 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 Mängel 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

1 Dr.Ing., HEG Beratende Ingenieure, Dortmund
2 Prof. Dr.Ing., Institut für Experimentelle Statik, Hochschule Bremen
3 Dipl.Ing., Löschmann + Partner Beratende Ingenieure PartG mbB, Dortmund
4 Dipl.Ing. Architekt BDA, Dortmund
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ausführung. Die Berechnungen ergaben keine ausreichende Tragsicherheit für die Massivde
cken und Unterzüge, weder für die gewünschte Nutzung als Schulungsraum (p = 3,0 kN/m²) 
noch für die Nutzung als Aufenthaltsraum (p = 1,5 kN/m²). Das Gebäude wurde für den Pu
blikumsverkehr gesperrt. Es wurden verschiedene Sanierungskonzepte skizziert (Tabelle 1):

q ein totaler Rückbau und Wiederaufbau bis auf die Fassade,
q Ersatzmaßnahmen in Stahlbau, wie Armierungen an sämtlichen Unterzügen in Stahl, so

wie das Aufbringen von neuen Stahlbetondecken.

Es drängte sich jedoch die Frage auf, ob diese sehr kostspieligen Maßnahmen überhaupt 
erforderlich sind, da das Gebäude seit über 100 Jahren in Nutzung ist, ohne nur einen er
kennbaren Hinweis auf eine konkrete Gefahr. Als Alternative wurde daher ein experimenteller 
Tragsicherheitsnachweis in Erwägung gezogen, der oft wesentlich bessere Ergebnisse erzielt 
als rein rechnerische Nachweiskonzepte [2]. 

Bild 1: Ansicht Löwenhof  Foto: Marc Gutermann
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Analyse des Bestands  
Gezielte Maßnahmen  
zum Erhalt des Gebäudes

Komplettentkernung  
Rettung der Fassade

Komplettabriss 
Neubau

Investitionskosten

100 % 390 % 350 %

Zeitfaktor

 
~2,5 Jahre

 
~4 Jahre

 
~3,5 Jahre

Kulturelle Bedeutung

Erhaltung eines Identität 
stiftenden historischen 
Bauwerks 

Die Fassade eines Identität 
stiftenden historischen Bau
werks bleibt erhalten.

Unwiederbringlicher Verlust 
von städtebaulicher Kultur

Tabelle 1: Konzepte zum Nachweis der Standsicherheit  Grafik/Fotos: Marcus Patrias

2 Lösungskonzept
2.1 Steuerungsgruppe

Ziel war es, den „Löwenhof“ als wichtiges historisches Gebäude am Dortmunder Wall im Stadt
bild zu erhalten und gleichermaßen die wirtschaftlichste Lösung 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 führung sowie die Geometrien der 
Massivbauteile stark streuten (Tabelle 1), wurde das Ingenieurbüro für Betontechnologie und 
Bauwerksuntersuchung, H. V. Finette + A. Schönborn, Köln, hinzugezogen, um die benötigten 
Kennwerte an den Decken und Unterzügen zu ermitteln [3].

Auf der Grundlage der aufgenommenen Parameter berechnete das Ingenieurbüro HEG Ausnut
zungsgrade der insgesamt 88 Deckenfelder unter Annahme einer Verkehrslast pk = 3,0 kN/m² 
[4]. Die Ergebnisse streuten zwischen 0,37 ≤ η ≤ 1,46 (Bilder 3 und 4) und lagen damit bereits 
bei charakteristischen Lasten deutlich unter η < 1,0 (η = Ek/Rd).
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3 Auswahl der Versuchsorte

Mit den Ergebnissen der Voruntersuchungen wurden aus der Grundgesamtheit die maß
gebenden Bereiche ausgewählt, d. h. die Decken mit den kleinsten Ausnutzungsgraden η. 
Es konnten 5 der insgesamt 88 Deckenfelder für Belastungsversuche identifiziert werden 

Bild 2: Flussdiagramm zur Beurteilung der Tragfähigkeit  Grafik: Marcus Patrias
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Bild 3: Grundriss 1. OG und Ausnutzungsgrade η der Decke über 1. OG  Zeichnung: aus [4]

Bild 4: Berechnete Deckenausnutzungsgrade (η = Ek/Rd) anhand der Voruntersuchungen  
 Grafik: Marc Gutermann
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( Tabelle 2), die übereinanderlagen und alle einen kleineren Ausnutzungsgrad als den Mittel
wert ηM = 0,81 aller vorab untersuchten Decken auswiesen (Bild 3, gelb markiert). Es handelte 
sich bei allen Deckenkonstruktionen um 1FeldSysteme ohne Durchlaufwirkung, so dass kei
ne Stützmomente nachgewiesen werden mussten.

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

Mit dieser Stichprobe wurden 4 einachsig gespannte Decken (Decke über 1. bis 4. OG) 
und eine zweiachsig gespannte Decke (Decke über EG) getestet. Aufgrund der umfang
reichen Voruntersuchungen war die gewählte Stichprobe ausreichend, um die Ergebnisse 
auf alle weiteren Decken direkt übertragen zu können, ohne weitere Berechnungen oder 
Nachweise führen zu müssen. Das Verfahren wurde vom Prüfingenieur begleitet und frei
gegeben. 

3 Versuchstechnik
3.1 Belastungstechnik

Die Erzeugung der Versuchslasten erfolgte geregelt mit hydraulischen Pressen in mobilen 
Belastungsrahmen, die rückverankert werden mussten. Die Rahmen wurden im 1. OG auf
gebaut und an den Unterzügen mittels Traversen oder durch eine Stützkonstruktion rückver
ankert (Bilder 5 und 6). Dazu wurden Löcher durch die Decken gebohrt und Stahltraversen 
unterhalb der Unterzüge mit Zugstangen verbunden. Zusätzlich wurden die Unterzüge gegen 
die darüberliegende Etage durchgesteift. Es wurde bei der Planung des Versuchsaufbaus auf 
denkmalgeschützte Bereiche (Solnhofener Platten) Rücksicht genommen.

3.1.1 Versuchslasten

Die gewünschten Nutzlasten pk und damit (Teil)Ziele für die Versuche waren:

q Schulraum: pk = 3,00 kN/m²
q Büroraum:  pk = 2,00 kN/m²
q Aufenthaltsraum: pk = 1,50 kN/m²
q Trennwandzuschlag: pk = 1,50 kN/m² (zzgl. zu den Nutzlasten)

Ort Ausnutzungs-
grad

Deckenaufbau in [mm]

Decke über… η Beton Leicht
beton

Estrich Σ Aufbau Σ Beton 
+ Aufbau

4. OG (4D17) 0,48 124 50 23 73 197

3. OG (3D17) 0,47 138 49 27 76 214

2. OG (2D17) 0,49 123 60 16 76 199

1. OG (1D17) 0,67 160 25 15 40 200

EG     (ED17) 0,40 140 30 25*) 55 195
*) Gussasphalt
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Aus den maßgebenden Lastbildern ergaben sich maximale Beanspruchungen (z.  B. Quer
kräfte und Biegemomente), die im Versuch durch ein äquivalentes Lastbild (Einzellasten) 
nachgebildet wurden. Das Eigengewicht 
g1 der Deckentragwerke musste bei der 
Versuchslastermittlung nicht berücksich
tigt werden, da es bereits wirkte [5]. Die 
geplanten Ausbaulasten g2 wurden dage
gen mit den vorgesehenen Teilsicherheits
beiwerten berücksichtigt.

q g1 (Massivdecke, Rohdicke  
do ~ 13,0 cm, Tab. 2) = 3,1 kN/m²

Die Gebrauchslast ext FQ und die Ver
suchsziellast ext FZiel ≤ 400 kN wurden mit 
Ansätzen aus der Richtlinie für Belastungs
versuche [5] für mehrere Nutzungslastni
veaus ermittelt (Tabellen 3 und 4), da es 
aufgrund der schlechten Ergebnisse der 
Voruntersuchungen völlig unklar war, wel
che Tragsicherheiten tatsächlich nachweis
bar sein würden.

Bild 5: Belastungsrahmen mit Hydraulikpresse und Zugstangen Foto: Marc Gutermann

Bild 6: Belastungsrahmen mit Rückveranke-
rung, Zugstangen und Lastverteilung 
  Grafik: Dennis Kahl
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Tabelle 3: Versuchslasten für verschiedene Verkehrslasten – Decke über EG (A = 48 m²)

Verkehrslast pk [kN/m²] 2,0 3,0 1,5 3,5 2,0 3,0

Trennwandzuschlag [kN/m²] – – 1,5 – 1,5 1,5

Gebrauchslast ext FQ [kN] 110 160 190 240

Versuchsziellast ext FZiel [kN] 180 270 310 400

Tabelle 4: Versuchslasten für verschiedene Verkehrslasten – Decke über OG (A = 33,7 m²)

Verkehrslast pk [kN/m²] 2,0 3,0 1,5 3,5 2,0 3,0

Trennwandzuschlag [kN/m²] – – 1,5 – 1,5 1,5

Gebrauchslast ext FQ [kN] 80 120 130 170

Versuchsziellast ext FZiel [kN] 130 190 220 280

3.1.2 Belastungsprogramm

Die Versuchslasten wurden im Kräftekreislauf durch mobiles Belastungsgerät aufgebracht 
(Bild 6). Da die Position der Belastungsrahmen und damit die Lasteinleitung an die örtli
chen Gegebenheiten angepasst werden mussten, wurden die Lastniveaus entsprechend 
angeglichen. Dabei wurden einzelne Schnittgrößen (Biegemomente) um bis zu 20 % über
fahren.

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

 1. 0 | Gebrauchslast | 0 | Gebrauchslast | 0 | Versuchsziellast | 0 | Gebrauchslast | 0
 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 zusätzliche Sensoren eingesetzt, um Annahmen für Berechnungsmodelle zu stützen 
sowie das Tragverhalten der Flurwände zu analysieren. Zur Messwertverarbeitung mit Mess
raten von ≥20 Hz dienten Messverstärker 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 Unterzügen bestimmt (Messbereich von ±10 mm, reproduzierbare Auflösung unter 
Baustellenbedingungen ca. 0,01 mm; Bild 7, Pos. 2).

Die relative Horizontalverformung der Unterzüge wurde durch induktive Wegaufnehmer WT 5 
gemessen (Messbereich von ±5 mm, reproduzierbare Auflösung unter Baustellenbedingun
gen ca. 0,01 mm).

Die im Feld stehenden Wände 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 über den Unterzügen wurden Dehnungen mit in
duktiven Wegaufnehmern WT  5 integral gemessen. Durch die Wegänderungen Δl konnte 
über die Beziehung ε = Δl/l, bei bekannter Basislänge l, eine integrierte Dehnung ε errechnet 
werden. Die Sensorik kam bei den im Feld stehenden Mauerwerkswänden zum Einsatz um 
festzustellen, ob sich bei großen Deckenverformungen ein Druckgewölbe 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
4.1 Messwertanalyse

Während der Versuche wurden die maßgebenden Bauteilreaktionen in Abhängigkeit der Ver
suchslast grafisch auf dem Monitor dargestellt und zeitgleich nach den folgenden Abbruch
kriterien analysiert:

q Reproduzierbarkeit (gleiche Bauwerksreaktion bei wiederholter Belastung),
q Reversibilität (keine bzw. geringe bleibende Verformung),
q Grenzwertkriterien (Einzelmesswerte: Rissweiten, Durchbiegung, Schubverformungen, …).

4.2 Globales Tragverhalten

Aus den KraftReaktionskurven ließ sich entnehmen, dass die Massivdecken ein annähernd 
lineares LastDurchbiegungsverhalten bis zur Gebrauchslast aufwiesen. Ausgeprägte nicht
lineare Verformungen traten nur vereinzelt auf (Decke über 2. OG) und dann oberhalb der 
Gebrauchslast. Verbleibende Verformungen sind hauptsächlich auf Umlagerungen im Sys
tem nach der Erstbelastung zurückzuführen. Wiederholungsmessungen zeigten jedoch einen 
reproduzierbaren und reversiblen Kurvenverlauf. Biegerisse konnten visuell nicht identifiziert 
werden.

4.2.1 Durchbiegungen

Die Durchbiegungen fQ unter Gebrauchslast blieben in Relation zur Deckenstützweite ls unter 
dem Gebrauchstauglichkeitskriterium fQ < ls/1000 (Tabellen 5 und 6): 

q OG: 1,28 mm ≤ fQ ≤ 1,90 mm mit fQ,zul < ls/1000 (5,05 mm ≤ ls/1000 ≤ 5,24 mm)
q EG: fQ ≤ 3,91 mm mit fQ,zul = ls/1000 = 6,43 mm (kurze Stützweite)

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

Nutzlast pk [kN/m²] 2,0 3,0 1,5 3,5 2,0 3,0

Trennwandzuschlag [kN/m²] – – 1,5 – 1,5 1,5

EG Gebrauchslast ext FQ [kN] 110 160 190 240

 Zugehörige Verformung fQ [mm] 1,38 2,36 2,86 3,91

EG Versuchsziellast ext FZiel [kN] 180 270 310 430

Zugehörige Verformung fZiel [mm] 2,70 4,58 4,76 7,81
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Tabelle 6: Maximale Durchbiegungen der Decken über OG (Feldmitte)

Ort  
Decke über …

Nutzlast pk [kN/m²]
2,0 3,0 1,5 3,5 2,0 3,0

Trennwandzuschlag – – 1,5 – 1,5 1,5

Gebrauchslast ext FQ [kN] 80 120 130 170

4. OG

Zugehörige  
Verformung fQ

[mm]

0,69 1,00 1,17 1,56

3. OG 0,65 1,05 1,23 1,77

2. OG 0,67 1,14 1,27 1,90

1. OG 0,54 0,86 0,93 1,28

Versuchsziellast ext FZiel [kN] 130 190 220 280

4. OG

Zugehörige  
Verformung fZiel

[mm]

1,17 1,80 2,10 3,00

3. OG 1,23 2,03 2,51 3,29

2. OG 1,27 2,50 2,68 3,80

1. OG 0,93 1,53 1,85 3,17

4.2.2 Mittragende Wirkung des Deckenaufbaus

Die Voruntersuchungen hatten durchweg schlechte Ergebnisse für 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 könn
ten. Aus dem Vergleich (Tabelle 7) lässt 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 abträgt.
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Tabelle 7: Gegenüberstellung theoretischer und gemessener Betondehnungen in Feldmitte

Ort Dehnung [µm/m] bei FQ = 130 kN

Decke über … berechnet gemessen

nur Beton Beton + Aufbau

ohne Verbund mit Verbund

4. OG 158 119 62 61

3. OG 127 100 54 67 / 100

2. OG 162 116 62 95 / 68

Ein weiterer Einfluss wurde durch gemessene Biegedehnungen über den Unterzügen iden
tifiziert. Die Randbedingungen müssten nach den theoretischen Annahmen hier frei dreh
bar sein. Tatsächlich ließ sich durch Messungen bei einzelnen Feldern ebenfalls eine geringe 
Durchlaufwirkung feststellen.

4.2.3 Zusatzbelastung aus den Flurwänden

Einige Flurwände waren mit denkmalgeschützten Solnhofener Platten verkleidet. Diese ver
blieben daher unangetastet in den Versuchsfeldern und wurden auf der sicheren Seite liegend 
nicht bei der Versuchslastermittlung berücksichtigt. Mit Messtechnik (s. o.) wurde überprüft, 
ob die Wände bei verformter Decke als Last anzusetzen sind oder sich die Wände über ein 
Druckgewölbe selbst tragen. Aus den KraftReaktionsKurven ließ sich entnehmen, dass sich 
die gemauerten Wände (Decke über 1.–3. OG) während der Versuche von der Decke lösten, 
so dass hier anschließend Risse erkennbar waren. Die Stauchungssensoren bestätigten die 
Ausbildung eines Druckgewölbes durch Anzeige geringer Stauchungen. Es war also richtig, 
die Wände nicht als Zusatzbelastung zu berücksichtigen. 

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 groß, dass die Lasten bei allen Versuchen ohne Erreichen eines 
Grenzwertkriteriums bis zur Versuchsziellast Fmax ≤ 430 kN gesteigert werden konnten. Die 
Massivdecken wurden daher als gebrauchstauglich und tragsicher für die gewünschte Nutz
last pk = 3,0 kN zzgl. Trennwandzuschlag eingestuft.

5 Zusammenfassung und Ausblick

lm Zuge von Baumaßnahmen wurden beim Dortmunder „Löwenhof“ Mängel bei Massiv
decken und Unterzügen festgestellt. Eine erste Bewertung der Tragsicherheiten ergab keine 
ausreichende Tragsicherheit für die Eisenbetonkonstruktion aus dem Jahre 1912, weder für 
die gewünschte Nutzung als Schulungsraum (pk = 3,0 kN/m²) noch für die Nutzung als Auf
enthaltsraum (pk = 1,5 kN/m²). Als Alternative wurde ein experimenteller Tragsicherheitsnach
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weis in Erwägung gezogen. Da die Betonfestigkeiten, die Bewehrungsmenge und führung 
sowie die Geometrien stark streuten, wurden durch das Ingenieurbüro für Betontechnologie 
und Bauwerksuntersuchung, H. V. Finette + A. Schönborn, umfangreiche Voruntersuchungen 
durchgeführt, um die benötigten Kennwerte an den Decken zu ermitteln. 

Das Büro HEG Beratende Ingenieure GmbH, Dortmund, berechnete anschließend Ausnut
zungsgrade η für jede der 88 Decken unter Annahme einer Verkehrslast pk = 3,0 kN/m². Die 
Ergebnisse streuten zwischen 0,37 ≤ η ≤ 1,46 und lagen bereits bei charakteristischen Lasten 
deutlich unter η < 1,0. Auf dieser Grundlage wurden der experimentelle Tragsicherheitsnach
weis geplant und 5 geeignete Deckenfelder ausgesucht, die einen möglichst kleinen Trag
werkswiderstand haben und zur Minimierung des Aufwandes übereinanderliegen. 

Die Versuche ergaben erstaunlicherweise, dass die Eisenbetondecken für die Belastungen 
pk = 3,0 kN/m² zzgl. Trennwandzuschlag (pk = 1,5 kN/m²) 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 groß.

Die Unterzüge ließen sich leider nicht durch Belastungsversuche nachweisen, da hier die Aus
wahl einer Stichprobe unmöglich war: die Schubbereiche wiesen keine nennenswerte Bügel
bewehrung auf und die vorhandenen aufgebogenen Eisen waren nicht einheitlich ausgeführt. 
Sie müssen konventionell verstärkt werden.

Danksagung

Ein herzlicher Dank gilt allen Projektbeteiligten, die mit ihrem Engagement und der konstruk
tiven Zusammenarbeit wesentlich zum Gelingen der komplexen Aufgabe beigetragen haben. 

Literatur 

[1] SpecialGeschäft für Beton und Monierbau: Statische Berechnung der Eisenbetonkon
struktion für den Neubau Löwenhof, Hansastraße, Dortmund. S. 1–97, aufgestellt am 
23.5.1912.

[2] Gutermann, M.; Schröder, C.: Numerical Discretization of built structures – assumption 
and reality. Acta Polytechnica CTU Proceedings 7 (2017), pp. 17–21.

[3] IB Finette & Schönborn: Diverse Untersuchungen zu Deckenaufbau, Bewehrungen und 
Betonfestigkeiten. Unveröffentlicht, 2016.

[4] HEG Beratende Ingenieure GmbH, Dortmund: Sicherheitsbeiwerte der Deckenfelder; 
diverse Grundrisse mit Ausnutzungsgraden. Unveröffentlicht, 11/2016.

[5] Deutscher Ausschuss für Stahlbeton (DAfStb, Hrsg.): Richtlinie für Belastungsversuche 
an Betonbauwerken. Berlin: Beuth, 9/2000.



Herold et al.: Sportstätten mit weitgespannten Hallendächern

 157

Sportstätten mit weitgespannten Hallendächern –  
Sicherstellung der Tragfähigkeit unter Schneelast durch 
 bauwerksdiagnostische Untersuchungen, Nachrechnung, 
 Belastungsuntersuchung und Monitoring

Robert Herold1, Elke Reuschel2, Peter Bauer3

Zusammenfassung: In den vergangenen Jahren hat eine Reihe von Einstürzen 
weitgespannter Dächer im Zusammenhang mit Schneefällen dazu geführt, dass 
der Zustand der baulichen Anlagen regelmäßig vom Baulastträger zu überprüfen 
ist. Im nachfolgenden Beitrag wird gezeigt, dass auch bei ungewöhnlichen Konst-
ruktionen und Problemen Lösungen gefunden werden können, die den Weiterbe-
trieb der Sportstätten sicherstellen, denn trotz des Klimawandels ist auch in den 
kommenden Jahren noch mit teilweise beträchtlichen Schneefällen 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 möglich, den enormen Bedarf des Wohn-, Gesellschafts- und Industriebaus bei be-
grenztem Rohstoff- und Arbeitskräfteeinsatz abzudecken. In diesem Zusammenhang wurde 
auch eine Reihe von Untersuchungen zur Eignung von Raumtragwerken als Bedachungsele-
mente durchgeführt, die der Forderung nach leichterem, kostengünstigerem und schnellerem 
Bauen genügen konnten. Noch vor der Zulassung und massenhaften Anwendung von VT-Fal-
ten, Trogfalten und HP-Schalen als filigrane Fertigteile für 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 
spannungsrisskorrosionsgefährdete 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 für Betonbau, HTWK Leipzig / MFPA Leipzig
3 Prof. Dr.-Ing. habil., MFPA Leipzig
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Die sogenannten Zickzack-Falten kamen 
über den Zustand der Pilotprojekte nicht 
hinaus. Die prinzipielle Eignung derartiger 
Raumtragwerke mit einer Dicke von nur 
55  mm wurde beim Neubau des Instituts 
für Fördertechnik 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 Gebäude im 
Glasseidenwerk Oschatz mit diesen Ele-
menten ausgeführt, 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. Anschließend wurden 
Faltental und Querfugen ausgemörtelt und 
die einzelnen Elemente mit jeweils 6 Bün-
delspanngliedern SG 25 je Faltenseite zu-
sammengespannt. Die Faltendicke wurde 
in den einzelnen Pilotprojekten sukzessive 
gegenüber der Erstanwendung erhöht, um 
die Spannglied-Hüllrohre Ø  32  mm nicht 
mehr zusammendrücken zu müssen. Bei 
der Sporthalle sind die Bestandsunterla-
gen nicht eindeutig, Dicken zwischen 70 
und 80  mm sind möglich. Die Spannglie-
der mit idealisiert parabelförmigem Verlauf 
wurden mittig im Faltenspiegel zwischen 
einer oberen und unteren schlaffen Be-
wehrungslage angeordnet, an den Veran-
kerungsstellen erfolgte der Vergrößerung 
der Elementdicke auf 140 mm [3]. 

Die Montage der fertiggestellten Zick-
zack-Falten erfolgte mit Hilfe von zwei 

Bild 1: Ansicht der Sporthalle der HTWK 
 Leipzig mit Zickzack-Faltwerkdach 
 Foto: Christoph Schulze [4] 

Bild 2: Kräftige Montageverbände für  
die filigranen Faltwerk-Elemente  
 Foto: aus [3]

Bild 3: Montagefolge der Zickzack-Falten 
 Foto: aus [3]
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Derricks, wobei zur Vermeidung der Beul- und Kippgefahr kräftige Verbände die freien Fal-
tenränder stabilisieren mussten. Die rechnerische Lösung des Stabilitätsproblems war sei-
nerzeit noch nicht möglich. In Modellversuchen wurde bei unversteiften Faltenrändern nur 
eine unbefriedigende Beulsicherheit erreicht und somit mussten die Montagetraversen ein 
Stabilitätsversagen ausschließen [3]. Bild 2 veranschaulicht eindrucksvoll die filigranen Raum-
tragwerke und die erforderlichen Montageverbände, die jeweils bis zum Komplettieren der 
übernächsten 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 Hallengrundfläche. Die Fertigteile wurden für 
die Aufnahme von Wind und Schnee sowie von Ausbaulasten aus Abdichtung, Dämmung und 
einer leichten Unterhangdecke ausgelegt. 

2 Ausgangssituation an der Sporthalle der HTWK Leipzig 

Die 1967 fertiggestellte Sporthalle im Leipziger Süden befindet sich unweit des Campus der 
HTWK Leipzig. Sie wird für den Studenten- und Mitarbeitersport sowie Veranstaltungen der 
Hochschule, aber auch von Vereinen und Behörden genutzt. Die Halle hat ein Achsmaß von 
50 × 30 m, eingeschossige Anbauten beherbergen Umkleide- und Sanitärräume sowie Mit-
arbeiterbüros, Lager und die Haustechnik. Das Raumfaltwerk spannt in etwa von Nord nach 
Süd (siehe Bild 4). 

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

Bild 4: Lage der Sporthalle Arno-Nitzsche-Straße 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 
Mängel infolge ungenügender Nacharbeiten an Durchführungsstellen der Montagehilfsmittel 
und früherer Probenentnahmestellen erkennbar. Die Karbonatisierungstiefe betrug nur 7 bis 
10 mm [5], jedoch konnte kein zusätzlicher 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 Wiedereröffnung der Halle kam es zum Jahres-
wechsel 2010/2011 zu gravierenden Schäden. Innerhalb kürzester Zeit liefen hunderte Liter 
Wasser aus der Dachkonstruktion in den Hallenraum, das Gewicht der Mineralwolle-Dämm-
schicht war aufgrund der starken Durchfeuchtung bedenklich vergrößert. Die Halle musste 
gesperrt und zunächst entfeuchtet werden. Trotz Veranlassung von bauphysikalischen Un-
tersuchungen und Messungen von Seiten des Baulastträgers konnte keine endgültige Ursa-
chenklärung erreicht werden. Durch eine völlige Neueinstellung der Lüftungsanlage wurde die 
Hallenluftfeuchte mit erheblichem Energieaufwand reduziert, um den Ausfall von Tauwasser 
zu verhindern. Weitere Planungen zu Umbaumaßnahmen, die eine Verbesserung des Wärme- 
und Feuchteschutzes sowie der Raumakustik der Sporthalle zum Ziel hatten, scheiterten an 
der rechnerisch begrenzten Tragfähigkeit der Spannbeton-Faltwerkkonstruktion. Somit waren 
bereits Überlegungen zu einer Dach-über-dem-Dach-Konstruktion im Gange. 

In dieser unbefriedigenden Situation wurde die MFPA Leipzig seit Frühjahr 2015 schrittweise 
mit der Untersuchung des Ist-Zustands hinsichtlich der Bauphysik und der Tragfähigkeit des 
Hallendachs sowie zur Erarbeitung von Lösungsmöglichkeiten beauftragt. Erschwert wurde 
die bauphysikalische Situation 2015 durch die temporäre Unterbringung von Flüchtlingen.

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 Nähe der vor-
handenen Revisionsöffnungen nur stichpunktartig überprüft. Aufgrund der im Zuge der Sa-
nierung aufgebrachten Hydrophobierung der Stahlbetonoberfläche 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 planmäßige 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 Spanngliedhüllrohre befanden sich in Solllage im gesichert alkalischen Milieu des Betons. 
Auf eine Öffnung von Hüllrohren und Entnahme von Spannstahl- und Mörtelproben wurde in 
Abstimmung mit dem Baulastträger 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 verändert 
werden muss. Ebenso ergaben sich nach der Instandsetzung keine zusätzlichen Anforderun-
gen aus der geltenden Energieeinsparverordnung. Zur Verbesserung der Durchlüftung des 
Kaltdachs wurden jedoch Vergrößerungen der Einströmöffnungen und Abtreppungen des 
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Dämmstoffs nahe der Einströmöffnungen 
vorgenommen, in Bild 5 ist beispielhaft 
der Zustand vor Veränderung dargestellt. 
Ebenso wurde eine weitestgehende Luft-
dichtheit in der Ebene der Unterdecke ein-
schließlich der Revisionsöffnungen – also 
in der Trennebene zwischen warmer Halle 
und kalter Kaltdachbelüftungsschicht – 
hergestellt. An den Stützenbereichen war 
die Luftdichtheit in den Fensterlaibungen 
herzustellen. Wesentlich war in diesem 
Zusammenhang auch das Verschließen 
der mehrere Zentimeter breiten Fugen 
zwischen der Unterdecke und den Gie-
belwänden auf beiden Seiten. Es wurden 
Hinweise zum kurzfristigen Betrieb der 
Lüftungsanlage im Winter sowie Vorschläge für mittelfristige Veränderungen der Haustechnik 
unterbreitet. Details der Untersuchungsergebnisse und Empfehlungen können [6] entnom-
men werden. Aufgrund dieser Maßnahmen gab es bisher keinen erneuten schwerwiegenden 
Tauwasserausfall, jedoch sollten nach Großereignissen mit Menschenansammlungen bei un-
günstigen Wetterverhältnissen Kontrollen und ggf. ergänzende 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 ingenieurmäßige 
Abschätzung des eingetretenen Abbaus der Vorspannkräfte infolge der Reibung beim Vor-
spannen der Fertigteile, des Kriechens und Schwindens des Betons sowie der Relaxation des 
Spannstahls sollten mögliche Grenzen der Beanspruchbarkeit und Gefährdungen bewertet 
werden. Darüber hinaus war der Lastabtrag in Querrichtung für eine mögliche Belastungsun-
tersuchung zu analysieren.

   

Bild 5: Von Mineralwolle teilweise verdeckte 
Einströmöffnungen für die Hinterlüf-
tung des Kaltdachs Foto: Peter Bauer

Bild 6: Ausschnitt aus dem FE-Modell der Dachkonstruktion mit Fertigteilen, Randverstär-
kungen und Fugen in den Faltentälern und -dächern 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 baustoffzugehörigen Wichte für Stahlbeton mit 25  kN/m³ verrechnet. Bereits hier 
zeigte sich eine Abweichung zur Erstellungsstatik, in der für die Fertigteile mit 24,5 kN/m³ 
eine geringere Wichte und eine verschmierte Gesamtmasse bei 7,5 cm Regeldicke angesetzt 
worden waren. Für die tatsächlich vorhandenen Ausbaulasten wurden entsprechend der vor-
handenen Unterlagen [5] als Flächenlast gk2 = 0,25 kN/m² und in den Faltentälern und -firsten 
als Linienlast gk2 = 1,1015 kN/m eingegeben. Diese waren nicht größer 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 Berücksichtigung möglicher Schneesackbildung erfolgte seiner-
zeit nicht. Die Schneelast auf dem Boden ist nach nationalem Anhang zu [7] für die Schnee-
lastzone 2 in Leipzig mit 0,85 kN/m² anzusetzen. Die Formbeiwerte µ wurden nach Tabelle 1 
aus [7] entsprechend der vorhandenen Dachform gebildet.

Tabelle 1: Formbeiwerte für Schnee auf Dächern in Abhängigkeit der Dachneigung, aus [7]

Neigung α  
des Pultdachs

0° ≤ α ≤ 30° 30° < α ≤ 60° α > 60°

μ1 0,8 0,8(60 – α)/30 0,0

μ2 0,8 + 0,8 α/30 1,6 –

Bei der vorliegenden Dachneigung von ca. 35° ergibt sich der Formbeiwert µ1 für die nicht 
verwehten Dachbereiche zu 0,67. In den Faltentälern ist aufgrund von möglichen Schnee-
verwehungen mit µ2 = 1,6 ein größerer Wert anzusetzen. Die charakteristische Schneegrund-
last sk auf dem Dach ergibt sich zu 0,57 kN/m² und damit zusammengefasst zu 3,42 kN/m pro 
Faltental. Infolge Verwehung im Faltental beträgt die Schneelast dann 1,36 kN/m² und unter 
Berücksichtigung der Fugenausbildung ergibt sich die resultierende Schneelast zu 6,50 kN/m.

Bei der Berechnung der Windlasten für die Dachkonstruktion der Sporthalle nach [8] wurde 
der Böengeschwindigkeitsdruck für die Stadt Leipzig in Windlastzone 2 zu q = 0,80 kN/m² 
angesetzt. Die Anströmrichtung des Windes auf den Giebel wurde gegenüber der Hallen-
längsseite maßgebend. Insgesamt ist der anzusetzende Vertikallastanteil des Windes pro 
Faltental mit 0,29 kN/m jedoch sehr gering.

In der Überlagerung der beiden veränderlichen Einwirkungen mit Schnee als Leiteinwirkung 
ergibt sich mit 

 qk = 6,5 + 0,60 ∙ 0,29 = 6,67 kN/m

eine deutliche Vergrößerung gegenüber dem Ansatz in der Erstellungsstatik. 

Da ein rechnerischer Nachweis der Tragsicherheit und Gebrauchstauglichkeit auch aufgrund 
der vorhandenen Unsicherheiten für den Ansatz der ständigen Einwirkungen aus Eigenge-
wicht und der Restvorspannung nicht möglich war, wurde auf einen experimentellen Nach-
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weis orientiert, der in Verbindung mit einem Monitoring in den Winterhalbjahren die weitere 
Nutzung der Sporthalle garantieren sollte.

5 Durchführung von Belastungsversuchen

Ziel der Untersuchungen, die im Sommer 2016 in Anlehnung an die Richtlinie „Belastungs-
versuche an Betonbauwerken“ [9] durchgeführt wurden, war der Nachweis der Dachkonst-
ruktion gegenüber den normativ geforderten Schnee- und Windlasten. Für die Durchführung 
der Belastungsversuche wird in [9] auf selbstsichernde Kraftkreisläufe orientiert. Hierfür müs-
sen die Versuchslasten entweder gegen die tragende Konstruktion oder gegen eine Starrlast 
rückverankert werden. Aufgrund der vorliegenden Randbedingungen der Sporthalle war dies 
nicht vollständig möglich. Zum einen war die Stützweite mit 30 m für eine Überspannung mit 
der Lastableitungskonstruktion zu groß, zum anderen war das Antransportieren von großen 
Starrlasten und Absetzen auf dem vorhandenen Sportparkett nicht möglich. Daher wurde ein 
neuartiges Belastungskonzept entwickelt, das selbstsichernde und nicht selbstsichernde Ele-
mente enthält. 

In einem ersten Schritt erfolgte eine Belastung mit Wasser in Behältern, die zuvor hinsicht-
lich ihres Füllstands in der Versuchshalle der MFPA Leipzig kalibriert wurden. Die Behälter 
wurden auf einer hölzernen Lastverteilungskonstruktion in den Faltwerktälern auf dem Dach 
positioniert. In mehreren Stufen wurde der Wasserballast bis auf ca. 75 % der Gebrauchslast 
gesteigert, bei der sich die Dachkonstruktion auf der Grundlage der statischen Nachrechnung 
gesichert im Zustand I befinden sollte. Jede weitere Laststeigerung sollte dann zunächst hy-
draulisch erzeugt werden, bei Erreichen von Grenzkriterien war somit eine schnelle Entlastung 
des hydraulisch eingetragenen Belastungsanteils möglich. Die Rückverankerung der hydrau-
lischen Last erfolgte gegen eine Stahltraverse, die von einem Autokran über die Dachkonst-
ruktion gefahren wurde (siehe Bild 10). Nach jeder erfolgreichen Laststufe wurde die hydrau-
lische Belastung wieder abgelassen und durch Wasserballast ersetzt. Eine zwischenzeitliche 
Entlastung des Wasserballasts während des Versuchs war aus Zeitgründen nicht vorgesehen. 
Für die Wasserentnahme wurde ein in der Nähe befindlicher Hydrant der städtischen Wasser-
werke genutzt.

In der FE-Berechnung (Bilder 7 und 8) stellten sich die beiden mittleren Falten für das ge-
samte Raumtragwerk erwartungsgemäß als maßgebend heraus, daher wurden diese bei-
den Falten dem Belastungsversuch unterzogen. Aufgrund des räumlichen Lastabtrags des 
Systems hätte jedoch eine alleinige Be-
lastung dieser beiden Falten nicht ausge-
reicht (siehe Bild 8). Für die Erzeugung der 
bemessungsrelevanten Beanspruchung 
hätten die Versuchslasten um fast 50  % 
vergrößert werden müssen. Zur Vermei-
dung lokaler Überbeanspruchungen durch 
die Versuchslasten wurden somit auf 
beiden Seiten der Hauptfalten noch je-
weils zwei weitere Zusatzfalten mit einer 
Wasser-Grundlast beansprucht. Auf diese 
Weise konnte der Erhöhungsfaktor für die 

Bild 7: Darstellung der Lasteingabe (grau im 
Bild) in den Tälern der beiden Haupt-
falten Grafik: Elke Reuschel
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Hauptfalten erheblich reduziert werden. 
In Bild 9 ist die Belastungsanordnung 
auf dem untersuchten Dach fotografisch 
dargestellt. Deutlich erkennbar sind die 
beiden getesteten Hauptfalten mit enger 
Anordnung der Wasserbehälter und der 
Stahl traverse für die hydraulische Lastein-
leitung sowie die insgesamt vier angren-
zenden Zusatzfalten mit größerem Ab-
stand der Wasserbehälter. Bild 10 zeigt das 
Detail der hydraulischen Lasteinleitung.

Während des Belastungsversuchs wur-
den neben den eingetragenen Kräften 
die Durchbiegungen und Dehnungen der 
belasteten Faltwerkkonstruktion an cha-
rakteristischen Stellen mit einem digita-
len Messverstärkersystem gemessen. In 
Bild 11 ist die prinzipielle Anordnung der 
Sensoren erkennbar, die Bilder 12 und 13 
zeigen Details der eingesetzten Messtech-
nik. Zusätzlich wurde von Seiten des Lehr-
bereichs Vermessungskunde der HTWK 
Leipzig ein Festpunktfeld im Inneren der 
Sporthalle für ein an der Giebelwand be-
festigtes Präzisionsservotachymeter ins-
talliert, um an 6 Messpunkten die Dach-
bewegungen dreidimensional erfassen zu 
können. Damit wurden u. a. auch wichtige 
Aussagen zur Bewegung der Stützenköpfe 
und als Redundanzmessung zur Falten-
durchbiegung erzielt. Die tachymetrische 
Messung erfolgte automatisiert und kon-
tinuierlich, eine gemeinsame Auswertung 
der Daten der beiden Messsysteme er-
folgte über eine Synchronisation der Ver-
suchszeit. Da die Messungen während der 
Belastungsuntersuchungen über mehrere 
Stunden andauerten, wurden die Einflüsse 
aus Temperaturveränderungen an mehre-
ren Stellen zusätzlich mit erfasst. 

Im durchgeführten Belastungsversuch 
konnte erwartungsgemäß nicht die volle 
Belastung abgetragen werden, die nach 
aktuellen Normen unter Berücksichtigung 
der Dachform und der anzusetzenden 

Bild 8: Ergebnis der Verformungsberechnung 
 Grafik: Elke Reuschel

Bild 9: Belastungsanordnung auf dem Sport-
hallendach aus der Vogelperspektive
 Foto: David Rieger
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Bild 10: Justierung der Stahltraverse zur hydraulischen Lastableitung auf dem Hallendach 
 Foto: Robert Herold

Bild 11: Schematische Anordnung der Messstellen (ohne Tachymetrie und Temperatur) 
 Grafik: Robert Herold
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 Sicherheiten gefordert wird, da der Lastan-
teil durch die Schneesackbildung sehr groß 
ist. Allerdings wurde im Versuch ein Last-
niveau nachgewiesen, das deutlich über 
den angesetzten Belastungen aus der Er-
richtungszeit einschließlich der erforderli-
chen Sicherheiten liegt. Die Versuchslast 
wurde bei Erreichen der Dekompression 
der vorgespannten Fertigteile in Feldmit-
te nicht weiter gesteigert – es sollte kei-
ne Schädigung verursacht werden, die die 
weitere Nutzung beeinträchtigen würde. 
Da die Belastungsuntersuchungen völlig 
neue Erkenntnisse zum räumlichen Lastab-
trag und zum Zwang aus Temperaturein-
flüssen ergaben, die in dieser Form zur Er-
richtungszeit nicht berücksichtigt wurden, 
wurden diese Einflüsse im Zuge einer de-
taillierten Versuchsauswertung separiert. 
Bild 14 zeigt ein beispielhaftes Messwert-
diagramm für die im Faltental während der 
Laststeigerung gemessenen Betondeh-
nungen. Das vorliegende rechnerische 
Modell des Sporthallendachs wird derzeit 
hinsichtlich der erzielten Messergebnisse 
angepasst und für eine hybride statische 
Nachweisführung der Konstruktion ge-
nutzt. In dieser können dann auch künftig 
geplante Veränderungen der Einwirkungen 
aus Ausbaulasten, bspw. aus einer neuen 
Dachabdichtung, berücksichtigt werden. 

6 Durchführung eines  
 Schneelastmonitorings

Nach Abschluss der Belastungsversuche 
wurden insgesamt 4 Dehnungs- und Tem-
peratursensoren in den Faltentälern im 
mittleren Hallenbereich für das Schnee-
lastmonitoring ausgewählt und an einen 
Datenlogger angeschlossen. Dieser wurde 
über ein Mobilfunkmodem an eine Inter-
netplattform zur Messwertüberwachung 
gekoppelt. Bei Überschreitung von fest-
gelegten Alarmwerten wird eine Alarmie-
rung über eine Signalleuchte in der Halle 
sowie den Versand von Nachrichten an 

Bild 12: Messung der Faltendurchbiegungen 
mit Seilwegaufnehmern  
 Foto: Robert Herold

Bild 13: Messung der Betondehnungen in den 
Faltentälern mit induktiven Wegaufneh-
mern Foto: René Fritzsche
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einen festgelegten Perso-
nenkreis ausgelöst. Die 
Alarmierung ist nach dem 
Ampelprinzip konzipiert: 
Alarmstufe Gelb – Vor-
ankündigung einer evtl. 
notwendigen Schneeräu-
mung, Alarmstufe Rot – 
vorsorgliche Schließung 
der Halle und Beginn der 
Schneeräumung. Das auf 
diese Weise installierte 
und kalibrierte System 
wird seit Sommer 2016 
betrieben, die nur in der 
ersten Januarhälfte 2017 
auftretenden Schneefäl-
le mit weniger als 5  cm 
Schneehöhe auf dem Bo-
den konnten gut identifi-
ziert werden. Aus Bild 15 
ist jedoch erkennbar, dass 
die jahres- und insbeson-
dere im Sommer tageszeit-
lich bedingten Temperatur-
änderungen zu erheblich 
stärkeren Dehnungen in 
den Faltentälern führen 
als angenommen. Die bei 
Errichtung geplante sta-
tisch bestimmte Lagerung 
der Fertigteilfalten kann 
also nicht mehr wirksam 
sein. Wie bereits während 
der wenigen Tage der 
Belastungsversuche fest-
gestellt, werden die thermisch bedingten Längenänderungen der Dachelemente durch die 
Horizontalverformung der Stützenköpfe auf beiden Seiten der Halle sowie das „Atmen“ der 
Zickzack-Falten aufgenommen. Im Ergebnis dessen sollen vor Beginn der nächsten Winter-
periode auch im Hinblick auf die schwierig zu realisierende Schneeräumung notwendige An-
passungen in der Instrumentierung und Alarmierung des Monitoringsystems vorgenommen 
werden. Ebenso sind weitere Maßnahmen zur Sicherstellung der Hallennutzung in der kalten 
Jahreszeit in Planung. 

Auf der Grundlage der durchgeführten Messungen ist ein Weiterbetrieb der Sporthalle mög-
lich, auf regelmäßige Zustandskontrollen nach [10] sollte jedoch auch künftig nicht verzichtet 
werden.

Bild 14: Messwertdiagramm der Dehnungen 3 bis 6 in den 
Hauptversuchsfalten Grafik: Robert Herold

Bild 15: Aufzeichnung der Dehnungen in den Faltentälern über 
den Messzeitraum 2016/2017 Grafik: Elke Reuschel
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Belastungsversuche an einer historischen Eisenbahn-Gewölbebrücke1

Gregor Schacht2, Jens Piehler3, Erik Meichsner4, Steffen Marx5

Zusammenfassung: Die Eisenbahn-Gewölbebrücke über die Aller bei Verden 
wurde im Oktober 2015 nach über 150 Jahren außer Betrieb genommen und im 
Sommer 2016 endgültig abgebrochen. Dadurch ergab sich die Chance, das Trag-
verhalten mithilfe einer Probebelastung genauer zu untersuchen. Ein Projektteam 
unter Führung des Instituts für Massivbau der Leibniz Universität Hannover führte 
im März und im Juni 2016 zwei Belastungsversuche durch und konnte das Tragver-
halten des Gewölbes weit oberhalb des Gebrauchslastniveaus unter einer maxima-
len Belastung von ca. 560 t (!) untersuchen.

Summary: Load tests on a historic railway vault bridge. After 150 years in use 
the historic masonry arch bridge over the river Aller near Verden was taken out of 
service in October 2015 and was demolished in summer 2016. This was the chance 
for an experimental investigation of the load-deformation behaviour by load testing. 
A project team under the leadership of the Institute of Concrete Construction of the 
Leibniz University Hannover has carried out two load test with a maximum load of 
560 t (!) in March and June 2016.

1 Einführung

„Ich will keine Eisenbahn in meinem Lande, ich will nicht, dass jeder Schuster und Schneider 
so schnell reisen kann wie ich.“

So wird König Ernst-August von Hannover in den 1830er Jahren zitiert [2]. Auch in der nie-
dersächsischen Bevölkerung gab es zahlreiche Bedenken gegen die Eisenbahn und es wur-
den sogar gesundheitliche Schäden durch die hohe Reisegeschwindigkeit vermutet. Diese 
Gerüchte der Kutschenlenker und Pferdefuhrunternehmer zerstreuten sich aber schnell und 
so war auch Ernst-August bald ein glühender Verfechter der Eisenbahn. Nicht ganz klar ist, 
ob er 1843 bereits selbst von den Vorzügen des neuen Verkehrsmittels überzeugt war oder 
ob er sich schließlich dem Druck des mächtigen Nachbarn Preußen beugen musste, der eine 
Eisenbahnverbindung zwischen Berlin und den gewerbereichen Provinzen Rheinland und 
Westfalen über Hannover durchsetzte [3]. Allerdings entstehen im Königreich Hannover ab 
diesem Zeitpunkt in wenigen Jahren mehrere Eisenbahnlinien, wie z. B. die Hannover-Braun-
schweigische Bahn, die Lehrte-Harburger Bahn, die Lehrte-Hildesheimer Bahn, die Wunstor-
fer-Bremer Bahn u. v. m.

1 Teile dieses Beitrages wurden erstmals in der Zeitschrift Bautechnik [1] veröffentlicht.  
 Die Verwendung von Teilen des Beitrages ist mit der Redaktion der Zeitschrift abgestimmt und  
 genehmigt.
2 Dr.-Ing., Marx Krontal GmbH, Hannover
3 M.Sc., Institut für Massivbau, Leibniz Universität Hannover
4 Dipl.-Ing. (FH), Ingenieurbüro für Bauwerkserhaltung Weimar GmbH
5 Prof. Dr.-Ing., Institut für Massivbau, Leibniz Universität Hannover
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Mit den Planungen für eine Verbindung zwischen Hannover und Bremen beauftragte die Kö-
nigliche Landesregierung in Hannover den Ingenieur-Oberstleutnant Victor Lebrecht Prott be-
reits 1835, doch endeten die vierjährigen Verhandlungen zwischen beiden Regierungen erst 
1845, so dass die eingleisige Strecke erst am 12. Dezember 1847 eröffnet werden konnte [4]. 
Wichtige Bauwerke auf dieser Strecke waren die Brücken über die Aller und die Wätern bei 
Verden. Mit 23 Wölbungen je 14 Meter lichte Weite und einer Gesamtlänge von 393 Metern 
war die Allerbrücke die längste Brücke im Königreich Hannover. Die schnelle Umsetzung der 
Strecke und die großen Anfahrtswege für Natursteine waren die Gründe dafür, dass die Brü-
cke 1843 zunächst als doppeltes hölzernes Sprengwerk ausgeführt wurde (Bild 1). Die Pfeiler 
waren bereits massiv, da hölzerne Gründungen in den Flutgebieten vollkommen ungeeignet 
waren [4].

Die Zunahme der Züge und Lasten sowie die schlechten Erfahrungen mit der Dauerhaftigkeit 
der hölzernen Überbauten führten 1862 zu einem Ersatz durch robustere und dauerhaftere 
Gewölbe und die Ergänzung einer parallelen Gewölbebrücke für ein zweites Gleis [4]. 

Die Gestalt behielt die Allerbrücke bis ins Frühjahr 1945, als die deutsche Wehrmacht die 
Brücke auf dem Rückzug sprengte. Alliierte Pioniere bauten aber zwischen Mai und Juni 1945 
bereits eine Stahlbehelfsbrücke ein, um ihren Truppentransport in den Süden zu organisieren. 
In den 1950er Jahren wurde eine dauerhaftere Stahlbrücke zur Überquerung der Aller einge-
baut, die Gewölbereihen in den Flutflächen blieben aber in ihrer ursprünglichen Form erhalten 
(Bild 2). 

Trotz der robusten Konstruktion der Gewölbebrücke verschlechterte sich der Zustand des 
Tragwerkes mit fortschreitender Lebensdauer kontinuierlich. Aus den Ergebnissen der Bau-
werksprüfungen und Inspektionen lässt sich ableiten, dass eine Veränderung der Standsicher-
heit des Bauwerkes bei gleich bleibender Belastung im Wesentlichen über zeitlich abhängige 
Minderungen der tragenden Querschnitte erfolgte. Diese zeigten sich in Form von Rissen, 
Hohllagen und Abplatzungen an den Oberflächen sowie durch Risse, Schalenbildung und In-
homogenitäten im tieferen Mauerwerksgefüge. Diese Entwicklung erreichte bereits in den 

Bild 1: Ursprünglicher hölzerner Sprengwerküberbau zwischen gemauerten Pfeilern  
 Zeichnung: DB Archiv Hannover
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1990er Jahren einen besorgniserregenden Zustand, so dass umfangreichere Untersuchungen 
des Tragwerks durchgeführt wurden.

Detailliertere Betrachtungen zur Beurteilung der Tragsicherheit des Bauwerkes erfolgten 
durch die Deutsche Bahn AG im Jahr 1996 anhand eines Belastungsversuches und in den 
Jahren 2001/2002 durch materialtechnisch-konstruktive Untersuchungen und Berechnungen. 
Diese ergaben, dass das vorhandene Mauerwerk eine zu geringe Festigkeit besaß, um die 
Standsicherheit nachzuweisen. Bereits Anfang 2002 stand die Entscheidung für einen Ersatz-
neubau fest. 

In den zurückliegenden Jahren wurden verschiedene Sicherungs- und Verstärkungsmaßnah-
men ausgeführt. Die Maßnahmen erfolgten schrittweise entsprechend des aktuellen Bedarfs 
[5]. Aufgrund von horizontalen Verformungen der Stirnwände in Brückenquerrichtung erfolgte 
eine Klammerung ausgewählter Öffnungen mit ausbetonierten Spundwandprofilen durch Ge-
wi-Anker. Auch wurde der Ausbruch von Mauerwerk durch zahlreiche Schichten von Spritzbe-
tonverstärkungen verhindert. Durch Feuchtigkeitsschäden wurden diese Betonschichten aber 
auch immer wieder abgesprengt. Schließlich wurden 2005 mit dem Ziel der Verdichtung des 
Mauerwerksgefüges Injektionsarbeiten ausgeführt. Die Packer für die Verdämmung wurden 
in einem flächigen regelmäßigen Raster auf allen Gewölbeunterseiten gesetzt. Durch diese 
vollflächigen Injektionen wurde schließlich auch die letzte funktionierende Entwässerung des 
Bauwerks verpresst, wodurch das Wasser nicht mehr abfließen konnte und das Mauerwerk 
konstant durchfeuchtet blieb. Der Schädigungsfortschritt war nicht mehr aufzuhalten [5]. Der 
weitere Fortschritt der Entwicklung bis hin zum Ersatzneubau ist in [6] und [7] dokumentiert. 

Bild 2: Zustand der Allerbrücke vor dem Ersatzneubau  Foto: Erich Schwinge
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Am 16.10.2015 ging die Gewölbebrücke nach über 150 Jahren außer Betrieb. Der Abbruch 
war für Mitte 2016 geplant, so dass sich die einmalige Chance ergab, das Bauwerk experi-
mentell zu untersuchen und wertvolle Informationen über das Tragverhalten von Gewölbebrü-
cken oberhalb des Gebrauchslastniveaus zu erhalten. Der Belastungsversuch war ein Koope-
rationsprojekt von verschiedenen Partnern aus Forschung und Praxis [1].

2 Versuchsvorbereitung
2.1 Zielstellung und Beschreibung des Tragwerks

Die rechnerische Bewertung der Tragfähigkeit bestehender Bogenbrücken ist heute in vielen 
Fällen nicht zufriedenstellend möglich. Auf dem Lastniveau des Grenzzustandes der Trag-
fähigkeit (GZT) fehlt es an Erfahrungen über das reale (nichtlineare) Bauwerksverhalten. Da 
die Allerbrücke nach den Versuchen planmäßig abgebrochen werden sollte, ergab sich die 
Möglichkeit, Versuche im Grenzbereich der Tragfähigkeit bei verschiedenen Rückbauzustän-
den durchzuführen und wertvolle Informationen über das Last-Verformungs-Verhalten zu ge-
winnen. Die Messdaten können die Grundlage für eine Verifikation und Verbesserung der 
Rechenmodelle bilden. Neben dem reinen Bogentragverhalten konnten auch die Einflüsse 
der Stirnwand, der Abdichtungsschutzschicht sowie der Durchlaufwirkung der Bogenreihe 
auf das Tragverhalten untersucht werden.

Die Vorlandbrücken der alten Allerbrücke bestanden aus aneinandergereihten kreisförmigen 
Bögen aus Ziegelmauerwerk mit einer lichten Weite von jeweils ca. 14 m und einem Stich 
von nur ca. 2,0 m (Bild 3). Die Bogenreihungen waren durch massive Gruppenpfeiler von der 
Hauptbrücke mit stählernem Überbau getrennt. Auf der Nordseite (Verdener Seite) waren 
sechs und auf der Südseite sieben Bögen vorhanden. Die Breite der Bögen betrug 8,0 m, 
wobei diese parallel zur Bauwerksachse mittig durch eine Pressfuge getrennt waren. Die 
Bogendicke betrug im Stich 1,03  m und erhöhte sich im Kämpferbereich auf 1,27  m. Die 
Überschüttung über den Bögen, welche fast ausschließlich aus Gleisschotter bestand, besaß 
eine Mächtigkeit zwischen etwa 0,70 m und 1,50 m und war seitlich durch Stirnwände aus 
Mauerwerk begrenzt. Die Dicke der Stirnwände betrug zwischen 62 cm und 93 cm. Im Be-
reich der Pfeiler waren die Bogenzwickel ausbetoniert. Dieser Füllbeton besaß eine maximale 
Dicke von ca. 1,50 m.

Bild 3: Darstellung des Gewölbes in Längs- und Querschnitt  Grafik: Gregor Schacht
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2.2 Versuchsplanung

Zur Vorbereitung der Versuche wurden durch die HTWK Leipzig umfangreiche numerische 
Untersuchungen durchgeführt, um eine zuverlässige Aussage über die kritischste Laststel-
lung und -größe sowie das Verformungsverhalten der Bogenreihe und somit die im Versuch zu 
überwachenden Größen bestimmen zu können [8, 9]. Die numerischen Voruntersuchungen 
dienten auch der Abschätzung sicherheitsrelevanter Messgrößen für die Versuchsdurchfüh-
rung. Die Gebrauchslast ergibt sich aus dem Ansatz des Lastmodells LM71 mit vier Achsen à 
250 kN zu 1,0 MN. Erwartungsgemäß stellten sich die kritischsten Beanspruchungszu stände 
unter halbseitiger Belastung an der Bogenunterseite direkt unter der Last und an den Kämp-
fern ein. Die numerischen Simulationen zeigten auch, dass mit ca. 5 MN eine ca. fünffache 
Gebrauchslast aufgebracht werden muss, um im Versuch erste nichtlineare Verformungen 
erreichen zu können. Ausgehend von diesen rechnerischen Voruntersuchungen wurde die 
im Versuch aufzubringende Belastung auf ca. 5,6 MN (570 t) festgelegt. Die Last wurde stu-
fenweise in 1-MN-Schritten gesteigert, wobei nach jeder Laststufe eine Entlastung auf ein 
Grundlastniveau von 100 kN erfolgte. Jede Laststufe wurde zudem zweimal angefahren, um 
beginnende nichtlineare Verformungen sowie eingetragene Bauwerksschädigungen frühzei-
tig detektieren zu können [10].

Die Last wurde hydraulisch mithilfe von vier 2-MN-Zylindern aufgebracht und die Lastein-
leitung entsprach mit acht Lasteinleitungspunkten dem Bemessungslastbild LM71. Die 
hydraulische Lastaufbringung erforderte eine Rückverankerung der Kräfte unterhalb des 
Bogens, für die verschiedene Lösungen diskutiert wurden. Schlussendlich erfolgte die 

Bild 4: Darstellung der Belastungsanordnung und Verankerung im Boden   
 Grafik: Gregor Schacht
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Rückverankerung der Kräfte über Mikropfähle in Gleisachse. Die Gewindestangen (GEWI) 
der Mikropfähle wurden verlängert und durch 150 mm weite Bohrlöcher durch das Brü-
ckengewölbe geführt (Bild 4). Die vier Hydraulikzylinder auf der Brücke wurden hydraulisch 
gekoppelt von einer elektrischen Pumpe gesteuert und die Kräfte an jedem Zylinder durch 
Kraftmessdosen erfasst.

2.3 Messkonzept

Die numerischen Voruntersuchungen zeigten, dass unter Lasten zwischen 500 und 600  t 
nichtlineare und irreversible Verformungen zu erwarten waren, die es galt, möglichst frühzei-
tig messtechnisch zu erfassen. Dazu wurde eine große Anzahl verschiedenster Messtechni-
ken zur Aufnahme lokaler und globaler Verformungen eingesetzt (Bild 5). Des Weiteren sollten 
im Rahmen des Projekts verschiedene geodätische Messverfahren zur Erfassung der globa-
len Verformung während der Belastung miteinander verglichen werden.

Folgende Messziele wurden messtechnisch überwacht:

q Durchbiegungen in Längs- und Querrichtung,
q Dehnungen an der Gewölbeunterseite in Längs- und Querrichtung,
q Neigung der Gewölbepfeiler, 
q fotogrammetrische Erfassung der Rissentwicklung an der Gewölbeunterseite und den 

Stirnseiten,
q Dehnungsverteilung im Kämpfer und Pfeiler und 
q 3-D-Verformungserfassung mit Laserscanner, Lasertracker, Fotogrammetrie und Radar.

3 Durchführung der Versuche

Der erste Versuch fand im März 2016 statt. Der Oberbau (Schienen, Schwellen, Schotter) war 
bereits größtenteils rückgebaut, so dass die Lasteinleitung direkt auf den Betonplatten der 
Abdichtungsschutzschicht aufgebracht werden konnte (Bild 6).

Bild 5: Übersicht der erfassten Messgrößen für die Beurteilung des globalen Verformungs-
verhaltens  Grafik: Gregor Schacht
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Die Belastung wurde wie geplant in sechs Laststufen mit jeweils zwei Wiederholungen bis 
zur maximalen Belastung von 560 t gesteigert. Die gleichzeitig erfassten Verformungsmess-
werte (Bild 7) wurden online auf einem PC ausgewertet und so das Tragverhalten hinsichtlich 
einer beginnenden Schädigung beurteilt. Die Versuchsziellast von 5,6 MN konnte sicher auf-
gebracht werden.

Der zweite Versuch wurde im Juni 2016 durchgeführt. Vor diesem Versuch wurden die Ab-
dichtungsschicht zusammen mit den Betonplatten sowie Teile der Stirnwand im Bereich des 
zu untersuchenden Bogens entfernt. Auch wurde der vorgemauerte Pfeilerquerschnitt durch 
einen Trennschnitt abgetrennt. Dies sollte eine messtechnische Erfassung des Lastabtrags 
durch den inneren und äußeren Pfeilerquerschnitt ermöglichen. Die Belastungseinrichtung 
musste für den zweiten Versuch neu aufgebaut werden und stand direkt auf der Gewölbe-
oberseite bzw. dem Zwickelbeton. Als Absturzsicherung wurde für den Versuch ein Holzge-
länder auf dem Bogen angebracht.

Der Zustand der Brücke zum zweiten Versuch ist in Bild 8 dargestellt.

4 Versuchsergebnisse
4.1 Tragverhalten Gewölbereihe

Im ersten Versuch mit Abdichtungsschicht und Stirnwand zeigte der Bogen ab der Laststufe 
4,7 MN leichte plastische Verformungen in den Dehnungs- und Durchbiegungsmessungen, 
was sich in den Lastwiederholungsphasen besonders deutlich zeigte. Unter maximaler Last 

Bild 6: Blick auf den Versuchsaufbau beim 1. Versuch  Foto: Stephanie A. Franck
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Bild 8: Blick auf den Versuchsaufbau beim 2. Versuch  Foto: Jens Piehler

Bild 7: Blick auf die eingesetzte Messtechnik beim 1. Versuch  Foto: Stephanie A. Franck
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von 5,6 MN stellte sich erst nach einem längeren überproportionalen Verformungszuwachs 
Messwertkonstanz ein. Dies war ein eindeutiges Anzeichen für signifikante und bleibende 
Bauwerksverformungen, die eine Schädigung des Bauwerks bedeuteten. Im anschließenden 
Dauerstandversuch bei doppelter Gebrauchslast (2 MN) verhielt sich der Bogen wieder voll-
ständig linear-elastisch.

Der Einfluss der Durchlaufwirkung der Bogenreihe auf das Verformungsverhalten konnte in 
den Versuchen sehr deutlich erkannt werden (Bild 9). Die gemessenen Vertikalverformungen 
in den benachbarten Bögen zeigen in jeder Laststufe deutliche Hebungen. 

Im Bereich der Lasteinleitung konnten an der Gewölbeunterseite mithilfe der 2-D-Foto-
grammetrie Risse in den Lagerfugen nachgewiesen werden [11, 12]. Die Risse öffneten sich 
ab einer Last von ca. 3,8 MN und schlossen sich wieder bei Entlastung. In den Verformungs-
messungen wurden plastische Bauwerksverformungen festgestellt, welche vermutlich 
hauptsächlich auf plastische Druckdehnungen zurückzuführen sind.

In beiden Versuchen stellten sich im belasteten Bogen, trotz der halbseitigen Belastung, aus-
schließlich positive Durchbiegungen ein. Ein für halbseitige Belastung theoretisches Durch-

Bild 9: Vertikalverformungen zu den verschiedenen Belastungszuständen  
 Grafik: Gregor Schacht
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schlagen der Verformungsfigur und eine 
damit verbundene kinematische Kette 
konnten nicht beobachtet werden. Kri-
tisch waren hingegen die sehr großen 
Druckstauchungen im Bereich des Kämp-
fers. Hier kam es während des Versuchs 
zu einem Auspressen der im Gewölbe vor-
handenen Feuchtigkeit.

Der zweite Versuch bestätigte die Ver-
mutungen zum Einfluss der Abdichtungs-
schicht und der Stirnmauer. Beim zwei-
ten Aufbringen der maximalen Last von 
5,6  MN kam es zu einem Versagen der 
Verpresspfähle auf Mantelreibung, wo-
durch sich die Kraft kaum mehr konstant 
halten ließ. Der Widerstand der Veranke-
rung war zu diesem Zeitpunkt erreicht und 
der Versuch wurde beendet.

Bild 10: Vergleich der Last-Verformungs-Kur-
ven für beide Versuche  
 Grafik: Gregor Schacht

Bild 11: Ergebnisse von Dehnungsmessung und Fotogrammetrie zur Mitwirkung des Nach-
barbogens  Grafik: Gregor Schacht
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Einfluss Stirnwand

Der Einfluss der Stirnwand auf das Verformungsverhalten des Bogens war deutlich spürbar. 
Der Bogen wies im zweiten Versuch eine um ca. 25 % verminderte Steifigkeit und daraus 
resultierende größere Verformungen auf. In der Auswertung der Mittendurchbiegungen V2 
des Bogens zeigt sich das weichere Tragverhalten. In Bild 10 wurden die Verformungen im 
ersten Lastzyklus der jeweiligen Laststufe ausgewertet und um die bis dahin eingetretenen 
Verformungen bereinigt.

4.2 Mitwirkung Nachbarbogen

Ein weiterer Untersuchungspunkt lag auf der Mitwirkung des Nachbargewölbes am Lastabtrag. 
Die beiden Gewölbebögen sind durch eine Pressfuge voneinander getrennt, so dass jeder Bo-
gen die Last separat abträgt. In den Versuchen wurde diese Mitwirkung zum einen durch die 
Messung von Dehnungen an der Bogenunterseite (ε3, ε8, ε9, ε10) erfasst. Zusätzlich wurde die 
Bogenunterseite fotogrammetrisch überwacht. Wie in Bild 11 dargestellt, zeigen sowohl die 
Fotogrammetrie wie auch die Dehnungsmessungen, dass durch die Pressfuge eine Trennung 
beider Bögen vorliegt, aber dass sich der unbelastete Bogen doch am Lastabtrag beteiligt.

4.3 Vergleich mit anderen Messverfahren

Zur Erprobung neuer geodätischer Messtechniken für den Einsatz bei der In-situ-Untersu chung 
von Bauwerken wurden unter anderem das Laserscanning und das Lasertracking eingesetzt. 

Bild 12: 3-D-Punktwolke-Differenzen (M3C2) für eine aufgebrachte Last von ca. 5 MN  
 Grafik: [13]
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Diese Verfahren ermöglichen die Detektion von dreidimensionalen Objektveränderungen im 
unteren Millimeterbereich. Der Lasertracker zeichnet sich durch seine hochfre quente, punk-
tuelle Absolutdistanzmessung auf diskret signalisierten Corner-Cube-Reflek toren (CCR) aus. 
Der Laserscanner hingegen ermöglicht die unmittelbare flächenhafte Erfas sung von Oberflä-
chen in Form einer 3-D-Punktwolke. Beide Sensoren ermöglichen eine Referenzierung ihrer 
Daten gegenüber einem übergeordneten, sensorunabhängigen Koordinatensystem. Die Ver-
knüpfung des Tragwerks mit den Messungen von Laserscanner und Lasertracker erfolgte 
über identische Punkte im Vorfeld des Belastungsversuchs sowie einer Netzmessung mit 
einem Präzisionstachymeter Leica TS30 [13].

Bild 12 zeigt die Verformungen für die Laststufe 5 MN in einer 20-fach abgestuften Grauwert-
skala von ±15 mm. Als maximale Verformung tritt hier ein Wert von 14 mm in unmittelbarer 
Umgebung der Gewindestangen der Lasteinleitung im Bereich des Scheitels des Gewölbes 
auf. Deutlich sichtbar ist die Abnahme der Verformung in Richtung der Brückenpfeiler sowie 
in Richtung zum benachbarten Bogen [14]. 

5 Schlussfolgerungen

Die Chance für Belastungsversuche an realen Bauwerken im Grenzzustand der Tragfähigkeit 
ist für Bogenbrücken aus Mauerwerk äußerst selten. Die durchgeführten Untersuchungen ha-
ben gerade deshalb einen besonders hohen Wert. Der Beitrag präsentiert nur erste Ergebnis-
se der Auswertung der Versuche. Eine detaillierte Aus- und Bewertung wird in [7] erfolgen. In 
den Versuchen konnte eine Belastung bis in den plastischen Verformungsbereich aufgebracht 
werden, was eine wesentliche Voraussetzung für die Verifikation und Weiterentwicklung be-
stehender Berechnungsmodelle bildet. 

Die Autoren hoffen, dass die durchgeführten Untersuchungen zu einem Umdenken bei der 
Bewertung von historischen Gewölbebrücken führen. Gerade der Einsatz numerischer Me-
thoden in Kombination mit experimentellen Untersuchungen zur Modellkalibrierung kann zum 
Erhalt historisch wertvoller Baukultur beitragen.

Literatur

[1] Schacht, G.; Piehler, J.; Müller, J. Z. A.; Marx, S.: Belastungsversuche an einer 
historischen Eisenbahn-Gewölbebrücke. Bautechnik 94 (2017) 2, S. 125–130 –  
DOI: 10.1002/bate.201600084.

[2] Eisenbahnjahr AusstellungsgmbH Nürnberg; Langner, U.; Rohmer, K.-H. (Hrsg.): Zug der 
Zeit – Zeit der Züge. Deutsche Eisenbahnen 1935–1985. Ein Führer durch die Ausstellung 
15. Mai bis 18. August 1985 Nürnberg, Berlin: Siedler, 1989.

[3] Bachmann, T.: Linden – Streifzüge durch die Geschichte. Erfurt: Sutton, 2012.

[4] Wollenweber, B.: Historische Brückenkonstruktionen – Technische Bauwerke der Eisen-
bahn in Niedersachsen. Ein Beitrag zur Geschichte des Brückenbaus im 19. Jahrhundert. 
Arbeitshefte zur Denkmalpflege in Niedersachsen 33 (2006).

[5] Prognose zur Nutzungsdauer der Allerbrücke bei Verden. Gutachten, IBW Ingenieurbüro 
für Bauwerkserhaltung Weimar, 4.2.2009, unveröffentlicht.



Schacht et al.: Belastungsversuche an Eisenbahn-Gewölbebrücke

 181

[6] Marx, S.; Krontal, L.; Tamms, K.: Monitoring von Brückenbauwerken als Werkzeug der 
Bauüberwachung. Bautechnik 92 (2015) 2, S. 123–133 – DOI: 10.1002/bate.201500002.

[7] Schacht, G.; Schwinge, E.; Krontal, L.; Hahn, O.; Marx, S.: Die Eisenbahnbrücke über die 
Aller bei Verden (1843–2016). In: Jäger, W. (Hrsg.): Mauerwerkskalender 2018 (in Vorbe-
reitung).

[8] Franck, S. A.; Kothmayer, H.; Schulz, A.; Bretschneider, N.; Slowik, V.: Tragsicherheitsbe-
wertung einer Mauerwerksgewölbebrücke mittels nichtlinearer Finite-Elemente-Simula-
tionen. Bautechnik 90 (2013) 8, S. 475–484 – DOI: 10.1002/bate.201200025.

[9] Franck, S. A. Bretschneider, N.: Gebhardt, M.; Slowik, V.; Marx, S.: Simulation of cracking 
in masonry arch bridges. In: van Mier, J. G. M.; Ruiz, G.; Andrade, C.; Yu, R. C.; Zhang, X. 
(eds.): Fracture Mechanics of Concrete and Concrete Structures – Proc. of 8th Int. Conf. 
on Fracture Mechanics of Concrete and Concrete Structures (FraMCoS-8), 11.–14.3.2013 
in Toledo (Spain), 2013, pp. 868–876.

[10] Schacht, G.; Bolle, G.; Marx, S.: Belastungsversuche – Internationaler Stand des Wis-
sens. Bautechnik 93 (2016) 2, S. 85–97 – DOI: 10.1002/bate.201500097.

[11] Schacht, G.; Bolle, G.; Marx, S.: Messen bei Querkraftversuchen – Technische Entwick-
lung und heutige Möglichkeiten. Beton- und Stahlbetonbau 108 (2013) 12, S. 875–887 
– DOI: 10.1002/best.201300050.

[12] Schacht, G.; Bolle, G.; Curbach, M.; Marx, S.: Experimentelle Bewertung der Schubtrag-
sicherheit von Stahlbetonbauteilen. Beton- und Stahlbetonbau 111 (2016) 6, S. 343–354 
– DOI:10.1002/best.201600006.

[13] Paffenholz, J.-A.; Stenz, U.: Integration von Lasertracking und Laserscanning zur opti-
malen Bestimmung von lastinduzierten Gewölbeverformungen. In: Lienhart, W. (Hrsg.): 
Ingenieurvermessung ‚17 – Beiträge zum 18. Int. Ingenieurvermessungskurs, 25.–
29.4.2017 in Graz (Österreich), Berlin: Wichmann, 2017, S. 373–388.

[14] Paffenholz, J.-A.; Alkhatib, H.; Stenz, U.; Neumann, I. (2017): Aspekte der Qualitätssiche-
rung von Multi-Sensor-Systemen, allgemeine vermessungsnachrichten (avn) 124 (2017) 
4, S. 79-91.



Brandes et al.: Erweiterte Strukturabbildung von Brücken

 183

Erweiterte Strukturabbildung von Brücken mit adaptiven mathe
matischen Modellen zur Lösung aktueller noch ungelöster Probleme1

Klaus Brandes2, Petra Kubowitz3,  
Werner Daum4, Detlef Hofmann4, Frank Basedau4 

Zusammenfassung: Health monitoring von größeren Strukturen erfordert die 
Betrachtung der gesamten Struktur, indem sowohl jener Bereich, der experimen-
tell behandelt wird, als auch derjenige, der einer analytischen mechanischen Un-
tersuchung unterzogen wird, in einem Gesamtzusammenhang erfasst wird. Die 
umfassende Behandlung des Problems gelingt dann in einer Gesamtmatrix, die 
im Beitrag vorgestellt wird. Auf eine Erweiterung der Methode zur Detektierung 
anwachsender Schädigungen wird hingewiesen.

Summary: Advanced structure modelling of bridges with adaptive mathe-
matical models to solve current still unsolved problems. Health monitoring of 
large structures requires the dealing with an entire structure by the combination of 
the analysis of regions which are equipped with sensors and other regions which 
are only subject of analytical treatment. The comprising treatment of the problem in 
only one complete matrix is topic of the contribution. An extension of the method to 
searching for growing damage in structural members is emphasised.

Vorbemerkung und Anknüpfung an Vorhandenes

Basierend auf Anmerkungen von Kurt Klöppel aus den 1930er Jahren zur Frage der Ausge-
wogenheit von Berechnungsverfahren und zum Kenntnisstand hinsichtlich der Materialeigen-
schaften bei der mechanischen Analyse von Brückenkonstruktionen – seinerzeit fokussiert 
auf stählerne Tragwerke [1] – ist beim IaFB daran gearbeitet worden, die Grundlagen für eine 
angemessene Balance von Analyseverfahren und Materialwissenschaften zu erweitern.

Diese Bemühungen konnten erst gelingen, als die gedanklichen Ansätze um das Element 
der mechanisch-mathematischen Nebenbedingungen, zusammen mit Lagrange-Multiplikato-
ren, einbezogen wurden. Dann aber hat sich dieser Weg als unerwartet fruchtbar erwiesen, 
sowohl hinsichtlich der Modellierungserweiterung als auch der neuartigen Formulierung er-
weiterter Vorstellungen zur Detektierung von Schädigungen, die sich in Konstruktionsteilen 
ausbreiten.

1 Der Beitrag stellt eine Erweiterung des Beitrags der gleichen Autorengruppe zum 8. Symposium 
„Experimentelle Untersuchungen von Baukonstruktionen“ vor 2 Jahren [2] dar und fußt unverändert 
auf dem Gedanken, nebeneinander unterschiedliche Variationsformulierungen einzuführen; eine Me-
thode, die immer dann erfolgreich ist, wenn gleiche physikalische Größen zugrunde liegen. Vor zwei 
Jahren war erst ein erster Schritt erreicht worden, der nun zu einer Erweiterung ausgebaut worden 
ist.

2 Dr.-Ing., Institut für angewandte Forschung im Bauwesen (IaFB), Berlin
3 Dipl.-Ing., Institut für angewandte Forschung im Bauwesen (IaFB), Berlin
4 Bundesanstalt für Materialforschung und -prüfung (BAM), Berlin
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Die bei Hilbert und Courant [3] zu findende Verkürzung der Lagrangeschen Methode: „Die 
Lagrangesche Methode ist nichts als eine besonders elegante Umgehung der lästigen, zur 
Unsymmetrie zwingenden Forderung, mit Hilfe der Nebenbedingungen … [einige] der Varia-
blen … zu eliminieren“ sollte im Folgenden erweitert werden, um so Ausweitungen der Mo-
dellierung für komplexere Strukturen zu ermöglichen. Beispielhaft soll dieser Vorgang für zwei 
Fälle vorgestellt werden, der aber sicher auch für andere Fragestellungen anwendbar sein 
dürfte, auch wenn dafür jeweils einige neue Überlegungen notwendig sein dürften. Zugleich 
wurde dem Hinweis von Hilbert gefolgt, bei den Gedankenmodellen jeweils den einfachsten 
Modellen den Vorzug zu geben [4].

1 Relevanz der Problemstellung – konkrete aktuelle Fragestellungen

Bei den in den vergangenen Jahren zunehmend aufkommenden Fragen, die durch Kom-
bination von mechanisch-mathematischer Analyse und experimenteller Methoden einer 
Lösung zugeführt werden sollten, stellte sich heraus, dass die methodischen Grundlagen 
keineswegs ausreichend waren, um die erhofften Erfolge zu erreichen. Um aber im Feld 
des health monitoring voranzukommen, war hier neue Entwicklung notwendig, und zwar 
in den Grundlagen. Insbesondere betraf das die Verfolgung von Schädigungsausbreitung 
in Brücken.

Es ist der Federal Highway Administration (FHWA) der USA zu danken, durch die Offerte, 
eine Straßenbrücke zur Verfügung zu stellen, um daran Versuche zur Verifikation von experi-
mentellen Verfahren auszuführen, die Diskussion zu einem Ende zu bringen [5]. Zwar konnte 
damit die seinerzeit hoch favorisierte Methode der modalen Analyse keineswegs bestätigt 
werden, wer aber gehofft hatte, dass neue Methoden entwickelt werden würden, wurde 
enttäuscht.

Eine andersartige Fragestellung tauchte auf, als für die Kopplung von mechanisch-mathema-
tischer und experimenteller Analyse von Brücken nach einer übergreifenden Formulierung 
gesucht wurde, da bei größeren Brückenkonstruktionen nur Teile mit Sensoren versehen 
werden können (Langzeit-Monitoring an den Spannbetonbrücken des neuen Hauptbahnhofs 
Berlin, Bilder 1 und 2, [6]).

Bild 1: Blick auf den Berliner Hauptbahnhof vom Helikopter aus; gut sichtbar: die auf den 
äußeren Brücken aufgelagerte Bahnhofshalle 
  Foto: Benjamin Janecke, CC BY-SA 3.0, Wikimedia Commons (Ausschnitt)
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In beiden Fällen bot es sich nun an, auf Variationsformulierungen zurückzugreifen und die 
entstehenden Ausdrücke über Nebenbedingungen, verbunden mit Lagrange-Multiplikatoren, 
miteinander zu verbinden, über die bereits bekannte Methodik allerdings hinausweisend.

2 Experimentelle Untersuchungen von IaFB und BAM – Verifikation an einem 
Brückenbalken mit künstlicher Schädigung

Nun lassen sich Experimente der hier erforderlichen Art sinnvollerweise nur an konkreten Kon-
struktionen vorstellen, und so traf es sich außerordentlich günstig, dass am IaFB gerade eine 
längere Versuchsreihe an einem Brettschichtholz-Brückenträger – in Zusammenarbeit mit der 
BAM – soweit fortgeschritten war, dass anschließend weitere Versuche an dieser Brücke 
geplant werden konnten, Bild 3, s. a. [2].

Die Messungen an den Spannbetonbrücken des Berliner Hauptbahnhofs konnten eine Be-
stätigung für das Zutreffen der Methode nicht erbringen, weil keinerlei Schäden während der 
Zeitspanne der laufenden Messungen aufgetreten sind – glücklicherweise für die Brücken, 
aber auch ohne die Möglichkeit für eine Bestätigung der entwickelten Methode. 

So blieb nur die Möglichkeit, an einer Brücke durch künstliche Schädigung die Auswirkung auf 
die Messwerte für das mechanische Verhalten erkennbar werden zu lassen. Dem Prinzip der 
Einfachheit wurde insofern gefolgt, als ein statischer Zustand betrachtet wurde und zugleich 
eine relativ hohe Belastung aus Verkehr betrachtet wird, so dass vorhandene Schädigungen 
aktiviert werden – ganz im Gegensatz zur modalen Analyse.

Die Gelegenheit ergab sich, als an einer Holzbrücke in hybrider Bauweise mit Brettschicht-
holzträgern Langzeituntersuchungen stattfanden und nach deren Beendigung die Brücke für 

Bild 2: Längsschnitt der Spannbetonbrücken des Hauptbahnhofs Berlin (Ausschnitt) 
 Zeichnung: [8]
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Untersuchungen der angestrebten Art verfügbar wurde. Die Sensorapplikationen waren in 
gleicher Weise vorgenommen worden wie bereits bei dem in Dresden untersuchten Balken 
[9], und so konnte die Versuchsdurchführung in gleicher Art erfolgen. Die Sensoranordnung 
entspricht derjenigen in Bild 4, [9], lediglich die Belastung wurde verändert, indem mittig eine 
Belastung mit einem 1-t-Gewicht erfolgte.

3 Details zur Durchführung der Berechnung

Für die experimentelle Analyse wurden Hermitesche Interpolationspolynome 4. Ordnung 
verwendet. Wegen der vorauflaufenden Experimente waren nur jeweils drei Messpunkte 
vorgesehen und so mussten zur Vervollständigung der notwendigen Überbestimmung des 
Gleichungssystems zwei zusätzliche Messwerte interpoliert werden. Bei Rückgriff auf die-

Bild 3: Brettschichtholzträger auf dem Testgelände der BAM mit Schädigung durch zwei 
Bohrlöcher. Die Brücke besitzt an der Ober- und Unterseite jeweils eine Lamelle aus 
Kunstharzpressholz (KHP), deren Elastizitätsmodul um den Faktor 7 größer ist als 
derjenige der mittleren Lamellen. Fotos: Klaus Brandes

Bild 4: 
Schaubild zur Verdeutli-
chung des Zusammen-
führens von experi-
menteller (grün) und 
mechanisch-analytischer 
(rot) Behandlung  
 Grafik: Klaus Brandes
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se Art der Behandlug muss also auf eine ausreichende Anzahl von Messpunkten geachtet 
werden.

Die Durchbiegungen an den Messpunkten betrugen (Rot für die beiden durch Schätzung er-
mittelten Werte):

W = [0,00206   0,0025   0,002978   0,0025   0,00256] cm.

Aus den Werten für die Durchbiegung ergibt sich die rechte Seite der Matrix nach Gauß-Trans-
formation zur Bestimmung der Normalgleichung.

Es ist in der Tat überraschend, wie einfach sich die Darstellung gestaltet, wenn man auf das 
Prinzip der virtuellen Verrückungen [10] zurückgreift, weil dann bei beiden Variationsausdrü-
cken die Verschiebungen als maßgebende physikalische Größen auftauchen.

4 Detektierung sich ausbreitender Strukturschädigung

Auch bei der Detektierung von Schädigungen wird in vergleichbarer Weise vorgegangen, es 
muss aber eine Schädigungsmodellierung hinzukommen, die letztlich einen Lagrange-Multi-
plikator beinhaltet, der als Schädigungsindikator interpretiert werden kann. Im Zuge der Dar-
stellung in diesem Beitrag soll allein der Hinweis ausreichen, dass im Beitrag [2], der vor zwei 
Jahren hier auf dem Dresdener Symposium vorgestellt worden ist, gerade dieses Problem 
samt Lösung vorgestellt werden konnte.

5 Ausblick

Wie aus dem Dargestellten deutlich wird, verlangen neuartige Problemstellungen immer wie-
der neuartige mechanische und mathematische Lösungsstrategien, die letztendlich aber zu 

Bild 5: Gesamtmatrix für das hier behandelte Beispiel (Normalgleichung mit Bezug zur statis-
tischen Betrachtung)  Grafik: Klaus Brandes
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befriedigenden Ergebnissen führen. Es bedarf aber doch einiger Gedankengänge, die von 
dem Üblichen abweichen. Es lohnt aber, sich auf neue Wege zu begeben, wie die Ergebnisse 
ausweisen.
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Messtechnische Bewertung der dynamischen Tragfähigkeits
reserven eines Probebühnenbodens der Semperoper Dresden

Tino Kühn1, Marcus Hering2, Heiko Wachtel3, Sabine Wellner4

Zusammenfassung: Die Semperoper Dresden ist bekannt für ihren jährlich im 
Februar stattfindenden Opernball mit viel Prominenz aus Politik, Wirtschaft und 
Wissenschaft. Eingeleitet wird dieser mit der Vorstellung der jährlichen Debütan-
ten, welche mit diesem Akt in diesen erlauchten Kreis eingeführt werden sollen. 
Doch 2017 war alles ganz anders. Nach umfangreichen Umbaumaßnahmen an der 
Probebühne konnte diese nicht im geplanten Umfang für diese Feier freigegeben 
werden. Die speziellen Anforderungen an die Tragfähigkeit der Deckentragwer-
ke für derartige Tanzveranstaltungen konnten nicht nachgewiesen werden. Das 
 Otto-Mohr-Laboratorium der TU Dresden wurde beauftragt, das dynamische Ver-
halten der Struktur messtechnisch zu erfassen und das Tragverhalten abzuschät-
zen. Der Nachweis gelang und sieben Tage vor der Veranstaltung wurde die Sper-
rung des Gebäudes hierfür von den Behörden aufgehoben.

Summary: Measurement of the dynamic load bearing capacity of a dance 
stage at Semperoper Dresden. The Semperoper Dresden is famous for its annual 
opera ball in February, with a lot of prominent from politics, business and science. It is 
opened with the introduction of the annual debutants which are to be introduced into 
this illustrious circle with this act. But in 2017, everything was quite different. After 
extensive conversion work on stage, this could not be released to the planned extent 
for this celebration. The special requirements for the load carrying capacity of the 
deck structures for such dance events could not be demonstrated by the structural 
engineers. The Otto Mohr Laboratory of the TU Dresden was commissioned to ana-
lyse the dynamic behaviour of the structure by means of measuring technology and 
to estimate the bearing behaviour. The proof was obtained and the authorities reverse 
the closure of the building almost seven days before the event started.

1  Experimentelle Analyse und Vorgehensweise

Für die dynamische Bewertung der Tragfähigkeitsreserven des Probebühnenbodens wurden 
dynamische Kennwerte messtechnisch ermittelt. Hierfür war als erstes die Bestimmung ei-
nes statischen Referenzlastfalles notwendig. Dies ist mit Hilfe einer entsprechenden stati-
schen Deckenbelastung realisierbar. Aus der statischen Durchbiegung der Deckenunterseite 
bei bekannter Last lässt sich recht einfach eine statische Deckensteifigkeit ableiten und auf ei-
nen gewissen Schädigungsgrad bzw. auf eine entsprechende Rissbildung schließen. Hieraus 
lässt sich eine gewisse Degradation im numerischen Modell durch eine einfache Reduzierung 
der Elastizitätskennwerte berücksichtigen.

1 M.Sc., Institut für Massivbau, TU Dresden
2 Dipl.-Ing., Institut für Massivbau, TU Dresden
3 Otto-Mohr-Laboratorium, TU Dresden
4 Dipl.-Ing. (FH), Otto-Mohr-Laboratorium, TU Dresden
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Für die Charakterisierung der dynamischen Eigenschaften der Decke wurden in einem wei-
teren Arbeitspunkt modale Kennwerte durch eine definierte Impulsanregung der Rohdecke 
bestimmt. Die charakteristischen Eigenfrequenzen wurden dazu messtechnisch an verschie-
denen Stellen erfasst. Daraus lassen sich sowohl die strukturellen Gesamtdämpfungen der 
Rohdecke als auch die Übertragungsfunktionen des Gesamtsystems ermitteln.

Für die Bewertung verschiedener Anregungsspektren wurden als Nächstes unterschiedliche 
Belastungsszenarien messtechnisch erfasst. Sie ermöglichen die Bewertung der auftreten-
den spektralen Lasten in Abhängigkeit von Personengewicht, Schrittgeschwindigkeit, Perso-
nenanzahl und Bodenaufbau. Die Herausforderung dabei war, das Übertragungsverhalten des 
speziellen Bühnenbodenaufbaus in geeigneter Weise zu erfassen, da der Ansatz der reinen 
Rohdeckeneigenschaften zu konservativ wäre. Hierfür wurden wiederum Beschleunigungen 
auf dem Fußboden auf der Anregungsseite und auf der Reaktionsseite für verschiedene spek-
trale Belastungsszenarien erfasst. Aus diesen wurde das modale Übertragungsverhalten in 
einem relevanten Frequenzbereich als normierter Lastfall abgeleitet.

Aus einer rein messtechnischen Sicht waren hierfür folgende Kenngrößen zu erfassen:
q Statische Verschiebung Stahlbetondecke Unterseite, 
q Bestimmung der statischen Deckensteifigkeit,
q Ableitung der maximalen statischen Traglastreserven,
q Dynamische Verschiebung bei einmaliger Impulsbelastung.

Realisiert werden konnte dies durch den Einsatz
q eines Infrarotvibrometers zur direkten berührungslosen Bestimmung der Verschiebungen 

und Geschwindigkeiten der Deckenunterseite und
q von 3 Beschleunigungsaufnehmern auf der Deckenoberseite, im Randbereich und auf der 

Rohdeckenunterseite zur Bestimmung der Belastungsspektren.

Die Anordnung der geplanten Messstellen ergibt sich aus einer numerischen Modalanalyse 
unter Berücksichtigung der vier relevantesten Moden. Die Anregung der Decke erfolgte je-
weils an den Punkten der maximal zu erwartenden Durchbiegungen.

2 Experimentelle Ergebnisse – statische Durchbiegung

Zur Abschätzung der statischen Deckensteifigkeit wurde die Decke punktuell an der Position 
der maximalen Durchbiegung mit Massen von bis zu 450 kg beansprucht. Bild 1 zeigt die 
Ergebnisse der Messung bei einer Masse von ca. 240 kg während der Abnahme der Massen. 
Die maximale Verschiebung beträgt in diesem Fall 0,019 mm, was in etwa einer Ersatzsteifig-
keit von 125 kN/mm entspricht.

q Beanspruchung: 240 kg
q Durchbiegung: 0,019 mm
q Ersatzsteifigkeit: 125 kN/mm

Berücksichtigt man den leichten Versatz von der Belastungsstelle zur Messstelle, liegen die 
im Vorfeld ermittelten analytischen Annahmen der Durchbiegungen mit 0,0188 mm in einem 
realistischen Bereich und bedürfen keiner Korrektur.
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3 Experimentelle Ergebnisse – dynamische Kennwerte

Für die Ermittlung der dynamischen Eigenschaften der Decke wurden die charakteristischen 
Kennwerte durch eine definierte Impulsanregung bestimmt. Die Anregung erfolgte idealer-
weise von oben aus ca. 30 cm Höhe mit einer Masse von ca. 80 kg. Diese recht simple Me-
thode hat gegenüber einer Impulshammeranregung oder der klassischen Absatzanregungen 
den Vorteil, genügend Energie bei entsprechender breitbandiger Anregung in das System 
einzuleiten.

Die Belastungsdaten für diesen Impuls ergeben sich wie folgt:

q Fallmasse: ca. 80 kg
q Fallhöhe: 30 cm
q Energie: 235 J
q Impuls: 194 Ns
q Beschleunigung (gemessen): ca. 10 g
q Abgeleitete Ersatzkraft: 7,8 kN

Analyse der Rohdaten und Plausibilitätsprüfung

Bild 2 zeigt exemplarisch das Beschleunigungssignal an der Deckenunterseite für den Bereich 
der Deckenmitte (schwarz) und den Randbereich der Decke (rot). Bild 3 zeigt die mit dem 
Vibrometer gemessenen Verschiebungen in Deckenmitte. Sie dienen im Folgenden einer kur-
zen Plausibilitätsprüfung für die Beschleunigungssignale.

Bild 1: Bestimmung der statischen Deckenverschiebung in Deckenmitte  Grafik: Tino Kühn
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Die Integration der Beschleunigungen liefert bekanntermaßen Geschwindigkeiten. Die zusätz-
lichen Integrationskonstanten wurden aus den Randbedingungen nachfolgend bestimmt. Sie 
können als Offset betrachtet werden, um die physikalischen Systemanforderungen nach der 
Integration zu erfüllen.

q Konstante, Beschleunigung Deckenmitte: 5,2 mm/s
q Konstante, Beschleunigung Deckenrand: -3,1 mm/s

Bild 2: Impulsantwort der Beschleunigungen an der Deckenunterseite  Grafik: Tino Kühn

Bild 3: Impulsantwort der Verschiebungen an der Deckenunterseite in Feldmitte   
 Grafik: Tino Kühn
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Die erneute Integration liefert die Verschiebungen mit den bekannten Problemen einer Mehr-
fachintegration. Die Integrationskonstanten lauten für diesen Schritt:

q Konstante, Geschwindigkeit Deckenmitte: 0,0065 mm/s
q Konstante, Geschwindigkeit Deckenrand: 0,0496 mm/s

Deren Ermittlung ist mit dieser einfachen Methode und bei längerer Messdauer allerdings 
nicht ausreichend, um physikalisch sinnvolle Verläufe zu bestimmen. Im betrachteten Zeitbe-
reich von wenigen Millisekunden ist diese Methodik allerdings völlig ausreichend und liefert 
die Verschiebungen entsprechend.

Bild 4 stellt die mit dem Vibrometer direkt gemessenen Verschiebungen und die integrier-
ten Beschleunigungswerte gegenüber. Es zeigt sich eine sehr gute Übereinstimmung der 
Amplituden im relevanten Betrachtungsbereich, was die Plausibilität der Messdaten und des 
Versuchsaufbaus bestätigt. Es ist beachtenswert, dass es sich hierbei um Verschiebungs-
messungen von wenigen hundertstel Millimetern handelt, die korrekt reproduziert werden 
konnten.

4  Ableitung der dynamischen Systemeigenschaften –  
Bestimmung der strukturellen Dämpfung der Rohdecke

Die Bestimmung der proportionalen Dämpfungskennwerte erfolgt klassischerweise anhand 
der abklingenden Beschleunigung, in unserem Fall innerhalb eines relevanten Zeitbereiches 
von ca. 0,5 s. Bild 5 veranschaulicht diese bekannte Methode anhand der Maximalwerte der 
Amplituden aus welchen sich nachfolgend alle relevanten Größen, vorerst für den ersten Ei-
genmode, ableiten lassen.

Bild 4: Vergleich der Verschiebungsmessung mit verschiedenen Messmethoden  
 Grafik: Tino Kühn
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Eine alternative Methodik zum klassischen Selektieren der Datenmaxima stellt Gleichung (1) 
dar. Ein nichtlineares Kurvenfitting ermöglicht die direkte Bestimmung der relevanten Parame-
ter auf Basis folgender analytischer Annahme einer gedämpften Sinusfunktion:

 (1)

Das daraus abgeleitete Signal zeigt Bild 6 (rot). Es ist ersichtlich, dass sich damit eine deutlich 
objektivere Charakteristik der Dämpfung ableiten lässt. Für die nachfolgenden Schritte sollen 
die Ergebnisse beider Methoden parallel verglichen werden.

Bild 5: Abklingen der Beschleunigung in Deckenmitte  Grafik: Tino Kühn

Bild 6: Gedämpfte Schwingung, Messsignal mit Fit der analytischen Sinusfunktion 
 Grafik: Tino Kühn
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4.1 Bestimmung Logarithmisches Dekrement

Das logarithmische Dekrement Λ ist ein Maß für das Dämpfungsverhalten frei schwingender 
Systeme. Es lässt sich direkt mit Gleichung (2) aus den jeweils aufeinanderfolgenden Ampli-
tuden gleicher Richtung wie folgt ableiten.

 (2) 

Für eine gewisse statistische Absicherung wurden die Werte jeweils einheitlich aus den ers-
ten sechs Beschleunigungsmaxima abgeleitet. Die Angabe der Standardabweichungen er-
folgt jeweils in Klammern. Die Abweichungen untereinander entstehen durch die real vorlie-
gende nichtlineare Dämpfung.

q logarithmisches Dekrement klassisch Λ = 0,4837 (0,1477)
q logarithmisches Dekrement fit Λ = 0,5587 (0,0213)

4.2 Bestimmung des Dämpfungsgrades D

Der Dämpfungsgrad ermittelt sich mit Gleichung (3):

 (3) 

q Dämpfungsgrad klassisch D = 0,0735 (0,0207)
q Dämpfungsgrad fit D = 0,0847 (bei Annahme einer linearen Dämpfung)

Es handelt sich um ein stark gedämpftes System mit nichtlinearen Dämpfungseigenschaften. 
Nichtlineare Dämpfungen sollen allerdings im weiteren Verlauf nicht behandelt werden, wes-
halb die linearisierten Werte herangezogen werden.

4.3 Bestimmung von charakteristischen Frequenzen fd

Die Ableitung der charakteristischen (gedämpften) Frequenzen erfolgt für das gedämpfte Sys-
tem im Frequenzbereich. Hierbei gilt die Annahme einer freien Schwingung. Bild 7 zeigt ex-
emplarisch das Spektrum der Impulsantwort. Die charakteristischen Frequenzen lassen sich 
für die Deckenmitte und den Randbereich mit ca. 18 Hz für Mode 1 und für Mode 2 bei ca. 
34 Hz definieren.

q Frequenz klassisch fd = 18,0741 Hz (1,2477)
q Frequenz fit fd = 17,86 Hz (bei Annahme einer linearen Dämpfung)

4.4  Bestimmung der Eigenfrequenz f0

Die Dämpfungsverschiebung der Eigenfrequenzen lässt sich wie folgt ausdrücken (Glei-
chung 4) und ermöglicht die Ableitung von Eigenfrequenzen des Systems aus den vorliegen-
den gedämpften Frequenzen.
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 (4)

q Eigenfrequenz klassisch f0 = 18,1 Hz (1,3)
q Eigenfrequenz fit f0 = 17,91 Hz (bei Annahme einer linearen Dämpfung)

Die Verschiebung der Eigenfrequenz infolge Dämpfung ist im vorliegenden Falle äußerst ge-
ring und sollte keinen weiteren Einfluss haben.

4.5  Bestimmung von höhermodalen Kennwerten

Bild 8 enthält zusätzlich die Grenzen der vier charakteristischsten Frequenzbereiche. Diese 
dienen nachfolgend zur Separation der vier ersten Moden. Die Breite des Bandes ist abhängig 
von der modalen Dämpfung. Je größer die Dämpfung desto größer die Frequenzverschiebun-
gen und umso breiter die einem Mode zuzuordnenden Bereiche. In Bild 8 sind die Bereiche für 
die einzelnen Moden separiert. Damit ist es möglich, die entsprechenden modalen Grundfre-
quenzen und die modalen Dämpfungen zu bestimmen. Die Frequenzbereiche werden nachfol-
gend als die vier ersten Eigenmoden bezeichnet. Ob diese wirklich den untersten Eigenmoden 
zugeordnet werden können, ist nicht sicher, da Zwischenmoden ähnlicher Frequenzbereiche 
mit dieser Methode nicht erfasst werden können. Hierfür wäre eine umfangreiche Modalana-
lyse mit deutlich mehr Messstellen erforderlich.

Tabelle 1 fasst die modalen Kennwerte des Systems zusammen, aus denen sich das Gesamt-
system modellieren lässt.

Bild 7: Spektrum der Beschleunigungen nach Impulsanregung  Grafik: Tino Kühn
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Tabelle 1: Dynamische Kennwerte nach modaler Zerlegung

Mode
Frequenz fd 
(s1)

Frequenz f0 

(s1)
Log. Dekrement 
()

Dämpfungsgrad 
()

Mode 1 18,07 18,11 0,39 0,06

Mode 2 35,71 35,79 0,41 0,06

Mode 3 53,57 53,73 0,50 0,08

Mode 4 71,43 71,60 0,45 0,07

4.6 Bestimmung der Übertragungsfunktion für das Gesamtsystem

Die Bestimmung der Systemübertragungsfunktion auf modaler Ebene erfolgt für eine Kraftan-
regung üblicherweise nach

 (5)

unter Zuhilfenahme der Frequenzverhältnisse

 
 (6)

Bild 9 stellt die damit ermittelten modalen Systemverstärkungsfaktoren in Abhängigkeit der 
Frequenzverhältnisse für die unterschiedlichen Dämpfungsgrade dar. Neben den ermittelten 

Bild 8: Zeitbereich der Beschleunigungen nach modaler Zerlegung  Grafik: Tino Kühn
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modalen Dämpfungsgraden wurden zur besseren Visualisierung der Zusammenhänge die 
Verstärkungen um die Dämpfungsgrade D = 1, D = 0,5 und D = 0,25 ergänzt.

Die Berücksichtigung multipler Eigenfrequenzen erfolgt durch modale Superposition im Fre-
quenzbereich. Bild 10 zeigt das somit ermittelte Systemverhalten anhand der Verstärkungs-
faktoren im relevanten Messbereich bis ca. 100 Hz. Es sind jeweils die ersten vier Eigenmo-
den des Systems sowie das Ergebnis deren Überlagerung dargestellt. 

Bild 9: Relative Verstärkungsfaktoren für unterschiedliche Dämpfungsgrade   
 Grafik: Tino Kühn

Bild 10: Verstärkungsfaktoren des Systems mit modaler Überlagerung  Grafik: Tino Kühn
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Bei einer breitbandigen Anregung werden höhere Moden relevant. Deutlich zu erkennen sind 
die Resonanzfälle, bei denen bei einer harmonischen Anregung mit Verstärkungen bis ca. dem 
10-Fachen gerechnet werden muss. Ab ca. 80 Hz wirkt das Gesamtsystem dämpfend und 
die Anregungsamplituden werden nicht weiter überhöht. Damit ist das dynamische System 
vollständig beschrieben.

5  Experimentelle Ergebnisse dynamischer Übertragungsfunktionen

Die Beurteilung einer vertikalen Transferfunktion ist Gegenstand dieses Abschnittes. Sie dient 
der Beurteilung der Dämpfungsaufbauten auf der Rohdecke und der Abschätzung der Reak-
tion beliebiger Anregungsspektren. Die Anregung erfolgte in diesem Falle von oben durch 
einen Impuls/Sprung mit einer Amplitude von ca. 5 g und einer Masse von ca. 80 kg. Bei be-
kannter Masse und bekannten Anregungs- und Reaktionsspektren lässt sich die entsprechen-
de Übertragungsfunktion in Form einer spektral aufgelösten Dämpfung angeben. Bild 11 zeigt 
den Zeitverlauf der Beschleunigungen anregungsseitig (oben) und für die beiden Messstellen 
an der Deckenunterseite.

Die Transformation in den Frequenzbereich liefert für die Deckenmitte das Amplitudenspek-
trum der Anregung und Reaktion. Eine verbesserte Beurteilung liefert die Darstellung der 
Amplitude in Dezibel (db), siehe Bild 12. Der Randbereich der Decke wird in diesem Falle nicht 
mitbetrachtet.

Das Verhältnis beider ergeben die spektralen Übertragungsfaktoren des Deckenaufbaus bei 
Impulsanregung entsprechend Bild 13. Die maximale Dämpfung ergibt sich bei ca. 18 Hz mit 
einer Dämpfung von ca. 3  db. Rot dargestellt ist eine geglättete Variante, die physikalisch 
sinnvoller erscheint als die stark streuenden Werte in schwarz.

Bild 11: Beschleunigungen der Anregung und Reaktion bei Impulsanregung   
 Grafik: Tino Kühn
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Eine Art prozentuale spektrale Amplitudenreduktion stellt Bild 14 dar, womit die Dämpfung 
der Amplituden gegebenenfalls einfacher beurteilt werden können. Beim Maximum der 
Dämpfung ergibt sich daraus eine Reduktion der Amplitude auf ca. 1/300 der Anregung. Hö-
herfrequente Erregungen werden immerhin noch mit bis zu 3/10 der Amplitude reduziert. 
Allerdings sind diese Bereiche nicht mehr wirklich relevant.

Bild 12: Spektren der Beschleunigungen in dB   Grafik: Tino Kühn

Bild 13: Spektrale Übertragungsfunktion in dB  Grafik: Tino Kühn
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6  Experimentelle Ergebnisse zu den dynamischen Erregerspektren

Abschließend wurden Anregungsformen analysiert, die als Eingangsgrößen für das System in 
Frage kommen können. Die Aufzeichnung der realen Beanspruchungsspektren einer Tanzver-
anstaltung war leider nicht möglich.

6.1  Anregungen definierter Einzelimpulse

Für die Beurteilung von rhythmischen Aktivitäten von Personengruppen gibt es nur wenige 
Angaben. Die AISC [1] definiert als Limit für das Wohlbefinden maximale Beschleunigungen 
von ca. 3,5 g des Effektivwertes der Schwingungen (ca. 70 % der Amplitude). Andere Quellen 
geben maximale Schwinggeschwindigkeiten von ca. 20 m/s an, welche im vorliegenden Falle 
mit maximal 8 m/s nicht erreicht werden. Allerdings gelten diese Annahmen nur für perma-
nente Erregungen und sind somit nicht wirklich anwendbar bzw. zu konservativ formuliert für 
den vorliegenden Fall. Die folgenden Messdaten dienen entsprechend nur als Anhaltswerte 
für eine entsprechende Bewertung der physiologischen Empfindlichkeiten.

Bild 15 zeigt den Zeitverlauf für drei verschiedene Anregungen, aus denen sich wesentliche 
Kenngrößen ableiten lassen. Das normale Laufen einer Person bewirkt eine wiederkehren-
de Impulsanregung (vgl. auch Bild 16) mit kurzer Beanspruchungsdauer und einer gewissen 
Schrittfrequenz. Die statistische Kombination der Einzelimpulse lässt eine Abschätzung einer 
asynchronen Beanspruchung durch eine Vielzahl von Personen zu. In Ermangelung an Mess-
daten hierzu lässt diese Methode eine Abschätzung der dynamischen Beanspruchung bei der 
geplanten Tanzveranstaltung zu. Synchrone Aktivitäten müssten allerdings frequenzabhängig 
getrennt betrachtet werden; allerdings zeigt sich auch, dass die Frequenzen, die zu einer deut-
lichen Lastüberhöhung führen würden, in der Realität nicht durch die Anregung von Personen 
erreicht werden können.

Bild 14: Spektrale Übertragungsfunktion in prozentualer Form  Grafik: Tino Kühn
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Die Tabelle 2 fasst die Ergebnisse der drei Messungen jeweils mit Mittelwert und Stan-
dardabweichung zusammen. Aus der Schrittfrequenz und der notwendigen Ausschwingzeit 
lässt sich ein Gleichzeitigkeitsfaktor bestimmen, ab dem Resonanz auftreten kann. Im Falle 
des einfachen Laufens einer Person lässt sich dieser für die vorliegende Decke mit ca. 40 be-
stimmen. Unter der Voraussetzung einer asynchronen Beanspruchung ist ein Resonanzfall mit 
entsprechender Amplitudenverdoppelung erst ab 40 Personen wahrscheinlich. Je geringer 

Bild 15: Zeitverlauf der Anregungsbeschleunigungen für verschiedene Erregerszenarien  
  Grafik: Tino Kühn

Bild 16: Zeitverlauf der Anregungsbeschleunigungen, skalierte Detailansicht  
 Grafik: Tino Kühn
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Tabelle 2: Kennwerte der unterschiedlichen Impulsbeanspruchungen  
(Mw = Mittelwert, Stabw = Standardabweichung)

Wert Schritt 

frequenz

Ausschwing 

dauer 

Gleich 

zeitigkeit 

Ampli

tude 

Kraft 

 

Ersatz 

lastfaktor 

Lastüberhöhung

1 Pers. 200 Pers. 

(Hz) (s) (Ts/Ta) (g) (kN) () () ()

Laufen  

1 Person

Mw 2,27 0,06 39,69 0,22 0,172 1,2 0,005 2,1

Stabw 0,29 0,00 5,28 0,14 0,108 0,1 0,003 0,6

Laufen  

2 Personen

Mw 4,93 0,06 86,64 0,77 0,603 1,8 0,015 3,9

Stabw 3,68 0,00 65,19 0,49 0,384 0,5 0,014 2,8

Trampeln  

2 Personen

Mw 2,83 0,06 49,52 0,61 0,475 1,6 0,012 3,5

Stabw 0,31 0,00 6,45 0,28 0,220 0,3 0,006 1,1

die Ausschwingdauer bzw. je geringer die Schrittfrequenz ist, desto seltener tritt das Ereignis 
einer Überlagerung der Impulse auf.

Die dynamische Kraftamplitude beträgt ca. 0,172 kN bei einer Einzelperson. Der dynamische 
Lastüberhöhungsfaktor liegt entsprechend bei ca. 1,2 – also eine Erhöhung um ca. 20 % im 
Vergleich zu einer statischen Beanspruchung. Aus der Kombination von Gleichzeitigkeit und 
dynamischer Lastüberhöhung lässt sich eine relative Lastüberhöhung je Person von ca. 0,005 
bestimmen. Für die angestrebten 200 Personen erhält man unter der Voraussetzung einer 
nicht synchronen dynamischen Beanspruchung einen dynamischen Lastüberhöhungsfaktor 
von 2,1 für eine normale Schrittbelastung und ca. 3,5 für eine massivere Belastung in Form 
eines asynchronen „Trampelns“.

6.2  Willkürliche Anregung

Abschließend wurde eine willkürliche Art der Anregung über eine Messdauer von 160  s 
aufgezeichnet. Die nachfolgenden Diagramme geben die entsprechenden Daten für die Ver-
schiebungen und Beschleunigungen der einzelnen Messstellen und ihrer Spektren wieder. 
Die Anregung erfolgte durch 4 Personen, wobei entsprechend Bild 17, Bild 18 und Bild 19 die 
Last schrittweise gesteigert wurde und anschließend die Struktur synchron und asynchron 
beansprucht wurde. Es kann davon ausgegangen werden, dass diese Anregung in etwa einer 
Punktlast von 4 Personen/m² mit je 80 kg entspricht.

Die maximalen Wegamplituden von ca. 0,1 mm (Bild 17) ergaben sich bei starker Beanspru-
chung durch starkes Springen, was so bei einer entsprechenden Veranstaltung nicht vorkom-
men wird. Wesentlicher ist allerdings die spektrale Antwort im Bereich der Eigenfrequenzen 
der Decke. Es kann gezeigt werden, dass die Wegamplituden bei einer derartigen Anregung 
aufgrund der starken Dämpfung des Deckenaufbaus in einem Bereich von ca. 1/1000 mm 
liegen und selbst bei einer deutlichen Laststeigerung unkritisch sein sollten, vgl. Bild 19.

Bild 18 stellt die Beschleunigungen an der Deckenunterseite dar. Die maximalen Beanspru-
chungen liegen hier im Bereich von 80 mg bzw. entsprechenden 800 mm/s². Vergleicht man 
dies mit der Einzelimpulsantwort aus Bild 2, ist demgegenüber keine Laststeigerung zu ver-
zeichnen. Es liegen offenbar keine Resonanzfälle bei der angestrebten synchronen Beanspru-
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chung vor, was mit der Höhe der Gleichzeitigkeitsfaktoren entsprechend begründet werden 
kann.

Die Amplituden der Anregungen in Bild 19 liegen durchschnittlich bei ca. 0,5 g, bei starken 
Sprüngen bei maximal ca. 3  g und beim Versuch eines synchronen Springens bei ca. 1  g 
(Bild 19). Die Anregungen erfolgen in einem Frequenzbereich bis ca. maximal 10 Hz. Es ist 
deshalb unwahrscheinlich, dass die geplante Veranstaltung zu einem Überschreiten der Trag-
fähigkeit des Systems führen wird.

Bild 17: Verschiebungen der Deckenunterseite  Grafik: Tino Kühn

Bild 18: Beschleunigung und Spektrum der Beschleunigung an der Deckenunterseite   
 Grafik: Tino Kühn



Kühn et al.: Schwingungsmessung in der Semperoper Dresden

 205

7  Zusammenfassung

Die Bewertung der Tragfähigkeit des vorliegenden Deckensegmentes erfolgte anhand der 
ermittelten Lastüberhöhung entsprechend Bild 10. Die hierfür notwendige Übertragungsfunk-
tion wurde aus den messtechnisch erfassten dynamischen Eigenschaften für verschiedene 
Belastungsszenarien ermittelt und die Vorgehensweise hierfür detailliert dargestellt.

Für synchrone Beanspruchungen von größeren Personengruppen auf Tanzflächen sind ent-
sprechende Erregerfrequenzbereiche zu definieren, welche beispielsweise mit den Spektren 
in Bild 18 gegeben sind. Eine verbindliche Norm hierfür gibt es allerdings nicht. Ji und Ellis [2] 
geben hierfür allerdings folgende Erfahrungswerte an:

q Gruppenanregungen: 1,5–2,8 Hz
q Individuelle Anregungen: 1,5–3,5 Hz

Die Beanspruchungsdichte wird von Bachmann und Ammann [3] wie folgt angegeben:

q Aerobic oder Gymnastik: 0,25 Personen/m², ca. 0,2 kN
q Tanzveranstaltungen: 2 Personen/m², ca. 1,6 kN

Diese Werte decken sich im Wesentlichen mit den ermittelten Schrittfrequenzen und können 
so für die Bemessung angesetzt werden.

Messtechnisch konnte keine Laststeigerung durch synchrone Beanspruchungen bzw. Re-
sonanzen festgestellt werden. Für beliebige asynchrone Beanspruchungen wurden entspre-
chend der ermittelten Schrittfrequenzen und Abklingzeiten systembedingte Gleichzeitigkeits- 
und Laststeigerungsfaktoren ermittelt, die bei einer statistischen Betrachtung auf beliebige 

Bild 19: Beschleunigung und Spektrum der Beschleunigung an der Oberseite/Anregung  
  Grafik: Tino Kühn
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Personengruppen übertragbar sind. Für die angestrebte Anzahl von 200 Personen beträgt 
demnach die dynamische Laststeigerung an der Deckenoberseite beim normalen Laufen ca. 
das 2,08-Fache und bei starker Beanspruchung durch ein „Trampeln“ ca. das 3,48-Fache 
der statischen Beanspruchung. Für eine reduzierte „aktive“ Personenanzahl von ca. 100 Per-
sonen verringern sich diese Werte auf etwa 1,54 bzw. 2,24. Diese Werte reduzieren sich 
entsprechend der transversalen Übertragungsfunktion des Deckenaufbaus um bis zu -3 db im 
kritischen Frequenzbereich der ersten Eigenfrequenz (18 Hz) des Deckensegmentes und sind 
für dessen dynamische Anregung nahezu unerheblich.

Bild 10 verdeutlicht die Verstärkungsfaktoren des gesamten Deckensegmentes. Für individu-
elle Beanspruchungen bis 3,5 Hz beträgt die dynamische Verstärkung das ca. 1,06-Fache der 
Amplitude. Bei einer synchronen Amplitude von ca. 1,6 kN nach Bachmann und Ammann [3] 
liegen diese noch deutlich unterhalb der statisch bemessenen Tragfähigkeit von 4,0 kN/m². 
Gleiches gilt beim konservativen Ansatz der ermittelten Lastüberhöhungsfaktoren von ca. 
1,54 und 2,24 über diesen gesamten Frequenzbereich.

Es konnte somit gezeigt werden, dass durch die üblichen Beanspruchungen einer Tanzveran-
staltung an der Decke keine Schäden durch Überschreiten der Tragfähigkeit entstehen kön-
nen.
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Untersuchungen des Otto-Mohr-Laboratoriums  
an historischer Bausubstanz in und um Dresden

Sabine Wellner1, Silke Scheerer2, Torsten Hampel3

Zusammenfassung: Die experimentelle Untersuchung von Bauwerken oder Bau-
teilen im Bestand sind ein Hauptarbeitsgebiet des Otto-Mohr-Laboratoriums der 
Technischen Universität Dresden. Einige Projekte, die in den vergangenen zwei 
Jahren durchgeführt wurden, sollen kurz vorgestellt werden.

Summary: Projects of the Otto Mohr Laboratory on historic sites in and 
around Dresden. Experimental investigations of whole structures or of single ele
ments in existing buildings are a main area of expertise of the Otto Mohr Laboratory 
of the Technische Universität Dresden. A few projects, which have been carried out 
over the last two years, will be presented shortly.

1 Überprüfung der Unterspannung der Decke im Ratssaal Pirna

Im Großen Ratssaal im Rathaus der Stadt Pirna, welches erstmals Ende des 14. Jahrhunderts 
urkundlich erwähnt wurde [1], wurde 1994 im Zuge der Sanierung der bestehenden histori-
schen Holzbalkendecke eine Unterspannung angebracht, um eine stützenfreie Sicherung der 
Decke zu ermöglichen. Das Otto-Mohr-Laboratorium (OML) war damals damit beauftragt, 
die Einleitung der Vorspannkräfte in die Unterspannungskonstruktion und die resultieren-
den Durchbiegungen der Deckenbalken messtechnisch zu erfassen. Mit der Zeit fielen die 
Zugkräfte in der Unterspannung offensichtlich deutlich ab. Fast 20 Jahre später hatte eine 
statische Nachrechnung zum Teil nur noch ca. 12 % Restvorspannung in der Konstruktion er-

geben. Daraufhin wurde das OML 
2014 beauftragt, eine Hilfskons-
truktion zu errichten, um die einzel-
nen Zugstäbe der Unterspannung 
durch Entlastung der vertikalen 
Druckstäbe nacheinander planmä-
ßig ablassen zu können. Über die 
Dehnungsdifferenz, die mithilfe 
von an der Oberfläche applizierten 
Dehnmessstreifen aufgenommen 
wurde, konnte die jeweilige Aus-
gangskraft in den entsprechenden 
Stäben ermittelt werden. Anschlie-
ßend wurden die vom Statiker 
vorgegebenen Ziel-Vorspannkräfte 
aufgebracht.

1 Dipl.-Ing. (FH), Otto-Mohr-Laboratorium, TU Dresden
2 Dr.-Ing., Institut für Massivbau, TU Dresden
3  Dr.-Ing., Otto-Mohr-Laboratorium, TU Dresden

Bild 1: Unterspannung der Decke im Ratssaal Pirna, 
aufgenommen im Sommer 2014  
 Foto: Sabine Wellner
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Ein Jahr später waren die Vor-
spannkräfte in der Unterkonstrukti-
on zu kontrollieren. Dazu sollten die 
Horizontalstäbe angeregt werden, 
um die Eigenfrequenz je Achse mit 
Hilfe von Beschleunigungsaufneh-
mern bestimmen zu können. Aus 
der jeweils ermittelten Frequenz 
lässt sich die vorhandene Vor-
spannkraft bestimmen. Als erstes 
wurde in drei der insgesamt zehn 
Achsen der Unterspannungskonst-
ruktion – Achsen 3, 6 und 9 – durch 
das Entlasten von Druckstäben die 
aktuell vorhandene Vorspannkraft 
ermittelt. Diese hatte in allen Fäl-
len gegenüber dem Sollwert abge-

nommen. Anschließend wurde die Vorspannung in den drei Achsen wieder auf den Sollwert 
gebracht. Danach wurden nacheinander an jedem der drei Horizontalstäbe zwei Beschleuni-
gungssensoren – einer in horizontaler und einer in vertikaler Richtung – angebracht. Durch 
einen definierten Impuls auf den Horizontalstab wurde die jeweilige Achse angeregt und die 
Frequenz mit einem Transientenrecorder erfasst. Anschließend erfolgte der Abgleich mit den 
zuvor rechnerisch ermittelten Sollfrequenzen nach [2]. 

Anhand dieser Eichversuche konnte nun in allen verbleibenden Achsen durch die gezielte 
Anregung die vorhandene Vorspannkraft ermittelt werden. Als Ergebnis zeigte sich ein unein-
heitliches Bild. In den Achsen 3, 6, und 9, die auf den Sollwert angespannt worden waren, 
war die Übereinstimmung erwartungsgemäß gut. In den übrigen Achsen waren in der Regel 
Vorspannkraftverluste zu verzeichnen. Folglich wurde empfohlen, die gesamte Konstrukti-
on zeitnah nachzuspannen. Der Vorspannungszustand sollte zudem jährlich messtechnisch 
kontrolliert werden, um die gewünschte dauerhafte Unterspannung der Decke im Ratssaal 
sicherzustellen. Dies kann mit der Methode der Spannkraftermittlung mittels Schwingungs-
messung am nun kalibrierten System erfolgen.

2 Belastungsprüfung im Barockgarten Großsedlitz

Mit dem Bau des Barockgartens in Heidenau-Großsedlitz in der Nähe von Dresden wurde 
1719 im Auftrag des Reichsgrafen August Christoph von Wackerbarth begonnen [3]. Bald ging 
die Anlage in den Besitz Augusts des Starken über. Bis 1727 wurde der Teil des Parks, der bis 
heute fast unverändert erhalten ist, angelegt. Der Park selbst gilt Vielen als beeindruckendste 
Anlage im Stil der französischen Gartenbaukunst in Sachsen. Die für Barockgärten typische 
strenge geometrische Aufteilung, zahlreiche Sichtachsen, Brunnenanlagen und Freitreppen, 
eine Vielzahl an Skulpturen sowie in geometrische Formen gebrachte Bäume und Sträucher 
bestimmen das Bild der gesamten Gartenanlage.

Die „Stille Musik“ ist eine weitläufige geschwungene Treppenanlage, entworfen von Pöp-
pelmann, die ihren Namen von den sie zierenden, musizierenden Putten erhielt. Sie sollte 

Bild 2: Beschleunigungssensoren an einem Hori
zontalstab bei der Frequenzbestimmung im 
Sommer 2015 Foto: Sabine Wellner
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nach der erfolgreichen Sanierung 
wieder für die öffentliche Nutzung 
freigegeben werden. Da ein rech-
nerischer Nachweis der normativ 
anzusetzenden Belastung nicht 
erbracht werden konnte, sollte die 
Standsicherheit der Balustrade 
gegenüber einer horizontalen Be-
lastung an der westlichen Treppe 
experimentell nachgewiesen wer-
den.

Bei Belastungsversuchen dieser 
Art werden in der Regel äquivalente 
Einzellasten eingetragen, s. z. B. [4], 
da eine horizontale Linienlast ver-
suchstechnisch nur schwierig zu 
realisieren ist. In diesem Fall wur-
den vier sehr massive Belastungs-
rahmen benötigt, die zusätzlich 
noch mit massiven Stahlplatten be-
schwert wurden. Zum einen sollte 
durch ein hohes Eigengewicht qua-
si ein Widerlager für die einzuleiten-
de Belastung geschaffen werden. 
Zum anderen sollte verhindert wer-
den, dass sich die Rahmen wäh-
rend des Versuchs von den Stufen 
auf der Belastungsseite abheben, 
kippen oder verkanten. Da das 
Eigengewicht hierfür noch nicht 
ausreichte, wurde der untere Sand-
steinsockel der Balustrade mit als 
Widerlager herangezogen. Durch 
diese Maßnahmen konnte auf eine zusätzliche Rückverankerung in den Stufen beispielsweise 
mit Dübeln verzichtet werden.

Der Handlauf der Balustrade setzt sich aus insgesamt fünf Sandsteinelementen zusammen, 
die jeweils mit Stoßfugen mit Bleiverguss verbunden sind. Die vier äquivalenten horizonta-
len Einzellasten sollten an den kritischsten Punkten, nämlich an den Stößen der Handlaufele-
mente, mit synchronisierten hydraulischen Pressen eingeleitet werden. Dazu wurden dazwi-
schengelegte Profile verwendet, die in ihrer Form an den Handlauf angepasst waren, um 
eine lediglich punktförmige Belastung zu vermeiden. Mit zwei induktiven Wegaufnehmern 
(IWA) je Lasteinleitungspunkt wurden die Verformungen der Balustrade aufgezeichnet. Ein 
IWA befand sich gegenüber des Pressenansatzpunktes in Höhe des  Handlaufs, ein zweiter 
am Fußpunkt des am meisten beanspruchten Balusters. Mit Kraftmessdosen wurden die ein-
getragenen Lasten kontrolliert. 

Bild 3: Anordnung der Belastungsrahmen auf der 
westlichen Treppe Zeichnung: Sabine Wellner

Bild 4: Aufbau der Belastungsrahmen auf der west
lichen Treppe Foto: Sabine Wellner
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Als Abbruchkriterien waren zu große irreversible Verformungen sowie Risse, Abplatzungen 
oder andere Schäden während des Versuchs festgelegt worden. Es wurden mehrere Be- 
und Entlastungslastungszyklen durchlaufen. Dabei wurden bis auf eine Ausnahme keinerlei 
bleibende plastische Verformungen oder Beschädigungen der Balustrade festgestellt. Ledig-
lich an einer bleiverfüllten Fuge hatte sich ein Riss gebildet, der aber auch bei der höchsten 
Laststufe als unkritisch eingestuft werden konnte und sich bei Entlastung wieder vollständig 
schloss. Ein solcher Riss ist nicht untypisch für derartige Konstruktionen und ist nun zwar 

Bild 6: Belastungseinrichtung mit Hydraulik
zylinder und Passstück am Handlauf 
der Balustrade Foto: Sabine Wellner

Bild 7: Wegaufnehmer zur Erfassung von 
Verformungen des Handlaufs  
 Foto: Sabine Wellner

Bild 5: Belastungsversuch an einer Balustrade der „Stillen Musik“ Foto: Sabine Wellner
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vorhanden, beeinträchtigt jedoch in dieser Form weder die Gebrauchstauglichkeit noch die 
Tragfähigkeit.

Zusammenfassend konnte der Balustrade eine Tragfähigkeit bescheinigt werden, die über das 
vom Prüfstatiker geforderte Maß hinausgeht. Das Ergebnis kann auf die geometrisch vergleich-
bare Balustrade der östlichen Treppe übertragen werden, wenn diese baugleich saniert wird.

3 Gewichtsbestimmung einer historischen Wäschemangel

Ein etwas ungewöhnlicher Auftrag wurde uns Ende 2016 erteilt. In den Katakomben der Fes-
tung Königstein ist u. a. eine historische Wäschemangel eingelagert, die der Öffentlichkeit zu-
gänglich gemacht werden sollte. Deren Gewicht war vor Ort zu bestimmen, damit ein geeig-
neter Ausstellungsort mit ausreichender Tragfähigkeit gewählt werden konnte. Dazu wurde 
die Wäschemangel angehoben und auf insgesamt vier Kraftmessdosen aufgesetzt. Aus der 
Summe der aufgezeichneten Kräfte konnte das Gesamtgewicht bestimmt werden. Stattliche 
750 kg brachte das Schmuckstück auf die Waage, was aber kein Problem für die meisten 
Museumsdecken ist.

4 Untersuchungen im Rahmen der Sanierung des Beyer-Baus der TU Dresden

In der Zeit um 1900 waren die Studierendenzahlen in Dresden so angestiegen, dass der Cam-
pus der damaligen Technischen Hochschule ein neues Domizil brauchte. Stadt und Staat stell-
ten daraufhin das Areal, auf dem sich heute der Hauptcampus der TU Dresden befindet, als 
Baugelände zur Verfügung [5], s. a. [6]. Damals wurde auch das heute Beyer-Bau genannte 
Gebäude am Fritz-Förster-Platz als eines der ersten in Dresden in Eisenbetonbauweise ge-
plant und gebaut. Bis heute gestaltbestimmend ist vor allem der 40 Meter hohe Turm des 
Observatoriums des Geodätischen Instituts. Mittlerweile ist der Beyer-Bau in die Jahre ge-
kommen. Im vergangenen Jahr mussten alle Nutzer ausziehen, damit eine umfassende Sa-
nierung stattfinden kann.

Dass der Beyer-Bau unter Denkmalschutz steht, macht eine Sanierung und einen teilweise 
erforderlichen Umbau, z. B. im Hinblick auf barrierefreie Zugänge und den Brandschutz, nicht 

Bild 8: Historische Königsteiner Wäschemangel beim Gewichtstest Fotos: Sabine Wellner
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einfacher. Zudem sind grundsätzlich verschiedene Möglichkeiten, wie mit dem Bauwerk ver-
fahren werden soll, sachkundig gegeneinander abzuwägen. Zu beachten sind z. B. Aspekte 
des Denkmalschutzes und hierbei das Bestreben, möglichst viel der historischen Bausubstanz 
zu erhalten, die Anforderungen der künftigen Nutzer, die Vorgaben der Bauordnungen und 
Normen und die Vorteile, die mit der Errichtung neuer Bauteile im Innern der historischen Ge-
bäudehülle einhergehen. Deshalb sind im Vorfeld umfangreiche Untersuchungen des Ist-Zu-
stands erforderlich.

Im Dezember 2016 fand eine erste orientierende Stahlentnahme in einem Unterzug über 
dem Erdgeschoss statt. Der Unterzug selbst hat eine lichte Weite von fast 6 m, der Steg 
ist 35 cm breit und ca. 60 cm hoch. Entnommen wurde einer von vier Stäben der Biege-
zugbewehrung. Es handelte sich um einen glatten Rundstahl mit einem Durchmesser von 
ca. 30 mm. Die Oberflächenqualität des Stabes war sehr gut. Nach der Stahlentnahme und 
der Dokumentation der Entnahmestelle wurde ein Ersatzstab aus B500 mit 28 mm Durch-
messer und 2 × 52,5 cm Übergreifungslänge eingebaut, um die ursprüngliche Tragfähigkeit 
wiederherzustellen. Anschließend wurde die Entnahmestelle mit einer zementhaltigen Matrix 
verschlossen. Im Otto-Mohr-Laboratorium wurden zwei zentrische Zugversuche an dem in 
zwei Hälften geteilten Bewehrungsstab durchgeführt. Die Verformungsmessung erfolgte mit 
einem digitalen optischen Messsystem. Die nahezu identischen Arbeitslinien zeigten einen 
typischen Verlauf für Bewehrungsstähle. Bei 356 N/mm² wurde die Streckgrenze erreicht. 
Dieser Wert liegt deutlich über der charakteristischen Streckgrenze, die nach [7] für Rundstäh-
le aus jener Zeit angesetzt werden darf. Ab 1,5 % Dehnung begann der Stahl, sich deutlich zu 
verfestigen. Die Maximalspannung betrug 565 N/mm², die zugehörige Dehnung 16,6 %. Bei 

Bild 9: Der BeyerBau der TU Dresden  Foto: Ulrich van Stipriaan
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30,5 % Dehnung versagte das Material bei einer Spannung von 453 N/mm². Damit wurde in 
Punkto Festigkeit und Duktilität ein für die damalige Zeit sehr leistungsfähiger Stahl verwen-
det, der nicht weit von den heutigen Anforderungen entfernt ist.

Des Weiteren wurden 2017 zwei Belastungstests gemäß [8] an jeweils einem Unterzug über 
dem ersten und dem zweiten Obergeschoss durchgeführt. Bei beiden Unterzügen wurden 
die Prüfziellasten bei allen Lastfällen ohne Probleme und ohne Beeinträchtigung des Trag-
werkes erreicht. Es waren geringe visuell wahrnehmbare Rissbildungen feststellbar. Die nach 
Entlastung verbleibenden Rissbreiten liegen im Zehntelmillimeterbereich. Beschädigungen 
oder optische Veränderungen der Unterzüge selbst oder der angrenzenden Bauteile wurden 
nicht beobachtet.

Aktuell finden von Seiten des OML Arbeiten zur Bewehrungsortung an mehreren Unterzügen 
im Gebäude statt. Wir hoffen, dass wir damit einen Beitrag für eine erfolgreiche Planung und 
Umsetzung der Sanierungsmaßnahmen leisten können.

Schlusswort

Wir danken allen Auftraggebern und Projektbeteiligten für die allseits gute Zusammenarbeit. 
Weitere Informationen zu Projekten des Otto-Mohr-Laboratoriums sind auf der Homepage 
des Labors zu finden [9].

Bild 11: Bestimmung der Zugfestigkeit des 
entnommenen historischen Beweh
rungsstahls; in der Mitte ist deutlich 
die Einschnürung im Bruchbereich zu 
erkennen Foto: Sabine Wellner

Bild 10: Entnahme eines Bewehrungseisens 
eines Unterzugs über dem Erdge
schoss im BeyerBau 
 Foto: Silke Scheerer



9. Symposium Experimentelle Untersuchungen von Baukonstruktionen

214 

Literatur

[1] https://de.wikipedia.org/wiki/Pirna (geprüft am 1.9.2017).

[2] Wang, T.-H.; Huang, R.; Wang, T.-W.: The Variation of flexural rigidity for post-tensioned 
prestressed concrete beams. Journal of Marine Science and Technology 21 (2013), 
S. 300–308.

[3] Hartmann, H. G: Barockgarten Großsedlitz. Edition Leipzig, 2002.

[4] Hampel, T.; Scheerer, S.: Experimentelle Untersuchung einer historischen Sandstein-
balustrade im Dresdner Zwinger. In: Curbach, M.; Opitz, H.; Scheerer, S.; Hampel, T. 
(Hrsg.): Tagungsband zum 6. Symposium Experimentelle Untersuchungen von Baukons-
truktionen, Dresden: Institut für Massivbau der TU Dresden, 2011, S. 129–138.

[5] Pommerin, R.: Geschichte der TU Dresden 1828 – 2003. In: Pommerin, R. (Hrsg.): 175 
Jahre TU Dresden, Bd. 1, Köln · Weimar · Wien: Böhlau, 2003.

[6] Scheerer, S.; van Stipriaan, U. (Fotos): Massivbau an der TU Dresden gestern und heute. 
In: Scheerer, S.; van Stipriaan, U. (Hrsg.): Festschrift zu Ehren von Prof. Dr.-Ing. Dr.-Ing. 
E.h. Manfred Curbach, Dresden: Institut für Massivbau der TU Dresden, 2016, S. 292–319

[7] Schnell, J.; Zilch, K.; Dunkelberg, D.; Weber, M.: Sachstandbericht Bauen im Bestand – 
Teil I: Mechanische Kennwerte historischer Betone, Betonstähle und Spannstähle für die 
Nachrechnung von bestehenden Bauwerken. In: Deutscher Ausschuss für Stahlbeton 
(DAfStb, Hrsg.): Schriftenreihe des DAfStb, Heft 616, Berlin: Beuth, 2016.

[8] Deutscher Ausschuss für Stahlbeton (DAfStb, Hrsg.): Belastungsversuche an Betonbau-
werken. DAfStb-Richtlinie, Ausgabe 09/2000.

[9] Homepage OML: https://tu-dresden.de/bu/bauingenieurwesen/imb/labor/OML_Refe-
renzen (geprüft am 1.9.2017).



Übersicht KID-Hefte

 215

Übersicht KID-Hefte

Nr. 1 Dissertation Dirk Proske: Beitrag zur Risikobeurteilung von alten Brücken unter 
Schiffsanprall

Nr. 2 Abschlussbericht Forschungsvorhaben „Bohrpfähle“ und ergänzender Bericht 
„Rissbreitenbeschränkung“ (vergriffen)

Nr. 3 Festkolloquium Prof. Dr.-Ing. habil. Wolfgang Graße zum 65. Geburtstag
Nr. 4 Dissertation Peter Lieberwirth: Beitrag zur Anwendung zuverlässigkeitstheoreti-

scher Berechnungsverfahren auf stahlbautypische Problemstellungen
Nr. 5 Dissertation Frank Jesse: Tragverhalten von Filamentgarnen in zementgebundener 

Matrix
Nr. 6 Dissertation Lars Eckfeldt: Analytische Möglichkeiten und Grenzen der Berech-

nung von Rissbreiten in veränderlichen Verbundsitiationen
Nr. 7 Dissertation Andreas Heiduschke: Seismic behavior of moment-resisting timber 

frames with densified and textile reinforced connections
Nr. 8 Dissertation Frank Hannawald: Zur physikalisch nichtlinearen Analyse von Ver-

bund-Stabtragwerken unter quasi-statischer Langzeitbeanspruchung
Nr. 9 Dissertation Jan Matheas: Entwicklung von Finiten Schalenelementen zur Berech-

nung von Verstärkungen aus Textilbeton bei Flächentragwerken
Nr. 10 Dissertation Torsten Hampel: Experimentelle Analyse des Tragverhaltens von 

Hochleistungsbeton unter mehraxialer Beanspruchung
Nr. 11 Dissertation Harald Michler: Schubdübel – Shear Lugs. Ein Modell zur Berechnung 

von Einbauteilen mit Schubdübeln
Nr. 12 Tagungsband zum 4. Symposium „Experimentelle Untersuchungen von Baukonst-

ruktionen“ am 27. Sept. 2007
Nr. 13 Dissertation Regine Ortlepp: Untersuchungen zur Verbundverankerung textilbe-

wehrter Feinbetonverstärkungsschichten für Betonbauteile
Nr. 14 Dissertation Sebastian Ortlepp: Untersuchung zur Festigkeitssteigerung von 

hochfestem Beton unter hohen Dehngeschwindigkeiten
Nr. 15 Dissertation Anna Bösche: Möglichkeiten zur Steigerung der Biegetragfähigkeit 

von Beton- und Stahlbetonbauteilen durch den Einsatz textiler Bewehrungen – An-
satz für ein Bemessungsmodell

Nr. 16 Dissertation Kerstin Speck: Beton unter mehraxialer Beanspruchung – Ein Materi-
algesetz für Hochleistungsbetone unter Kurzzeitbelastung

Nr. 17 José Manuel Cabrero Ballarin: Wooden Reinforced Tubes – Development of ana-
lytical and numerical models

Nr. 18 Tagungsband zum 5. Symposium „Experimentelle Untersuchungen von Baukons-
truktionen“ am 11. Sept. 2009

Nr. 19 Dissertation Ingolf G. Lepenies: Zur hierarchischen und simultanen Multi-Ska-
len-Analyse von Textilbeton

Nr. 20 Frank Jesse, Manfred Curbach: „Verstärken mit Textilbeton“, Sonderdruck aus 
dem Beton-Kalender 2010 (Studentenausgabe), Ernst & Sohn, S. 475-565

Nr. 21 Dissertation Silke Scheerer: Hochleistungsleichtbeton unter mehraxialer Druck-
beanspruchung

Nr. 22 Dissertation Silvio Weiland: Interaktion von Betonstahl und textiler Bewehrung bei 
der Biegeverstärkung mit textilbewehrtem Beton



9. Symposium Experimentelle Untersuchungen von Baukonstruktionen

216 

Nr. 23 Dissertation Jens Hartig: Numerical investigations on the uniaxial tensile behavi-
our of textile reinforced concrete

Nr. 24 Tagungsband zum 6. Symposium „Experimentelle Untersuchungen von Baukons-
truktionen“ am 9. Sept. 2011

Nr. 25 Dissertation Dirk Jesse: Tragverhalten von textilbewehrtem Beton unter zweiaxia-
ler Zugbeanspruchung

Nr. 26 Dissertation Alexander Lindorf: Ermüdung des Verbundes von Stahlbeton unter 
Querzug

Nr. 27 Dissertation Anett Brückner: Querkraftverstärkung von Bauteilen mit textilbe-
wehrtem Beton

Nr. 28 Dissertation Frank Schladitz: Torsionstragverhalten von textilbetonverstärkten 
Stahlbetonbauteilen

Nr. 29 Dissertation Stephan Teich: Beitrag zur Optimierung von Netzwerkbogenbrücken
Nr. 30 Jan-Uwe Sickert, Frank Steinigen, Andreas Hoffmann, Wolfgang Graf, Micha-

el Kaliske: Numerische Prognose des Tragverhaltens textilverstärkter Falttragwerke 
– Grundlagen, Implementierung, Anwendung

Nr. 31 Dissertation Steffen Schröder: Der Einfluss einer zweiaxialen Zugbelastung auf 
das Festigkeits- und Verformungsverhalten von Beton und gemischt bewehrten 
Bauteilen

Nr. 32 Tagungsband zum 7. Symposium „Experimentelle Untersuchungen von Baukons-
truktionen“ am 5. Sept. 2013

Nr. 33 Dissertation Laura Ritter: Der Einfluss von Querzug auf den Verbund zwischen 
Beton und Betonstahl

Nr. 34 Dissertation Birgit Beckmann: DEM-Simulation von Bruchphänomenen im Beton
Nr. 35 Dissertation Robert Ritter: Verformungsverhalten und Grenzflächen von Ultra-

hochleistungsbeton unter mehraxialer Beanspruchung
Nr. 36  Dissertation Gregor Schacht: Experimentelle Bewertung der Schubtragsicherheit 

von Stahlbetonbauteilen
Nr. 37 Dissertation Yu-hsiang Geh: Comparative Life Cycle Assessment of Multi-Storey 

Timber Buildings and Other Constructions
Nr. 38 Habilitation Regine Oertlepp: Aspekte der Sanierung und Verstärkung von Beton-

bauteilen
Nr. 39 Dissertation Enrico Lorenz: Endverankerung und Übergreifung textiler Bewehrun-

gen in Betonmatrices
Nr. 40 Tagungsband zum 8. Symposium „Experimentelle Untersuchungen von Baukons-

truktionen“ am 24. Sept. 2015
Nr. 41 Dissertation Tobias Wilhelm: Wasserstoffinduzierte Spannungsrisskorrosion
Nr. 42 Dissertation Lars Sieber: Zur Beurteilung der Sprödbruchgefährdung gelochter 

Stahltragwerke aus Flussstahl
Nr. 43 Tagungsband zum 9. Symposium „Experimentelle Untersuchungen von Baukons-

truktionen“ am 21. Sept. 2017


