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BEHALTEN SENSOREN FÜR
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l Beschleunigung
l Vibration
l Druck
l Temperatur
l Durch� uss
l Niveau

Sie werden Augen machen:
Egal vor welcher messtechnischen 
Herausforderung Sie stehen – mit 
unseren Sensoren zum Messen 
von Weg, Druck, Temperatur und 
Durch� uss haben Sie alles im 
Blick. Versprochen.
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verständlich eine Dienstreise von Dresden nach 
z. B. Frankfurt/Main angetreten hätte. 

Im Hinblick auf unser Symposium hatten wir zu-
nächst befürchtet, als Folge der Einschränkun-
gen der vergangenen Monate nicht ausreichend 
Vortragende gewinnen zu können. Doch wir 
wurden positiv überrascht und können Ihnen 
nun einen interessanten Themenmix bieten.

Die Keynote Lecture hält in diesem Jahr Oliver 
Steinbock. Er wird über Versuche an einem 
Brückenbauwerk berichten, die sowohl in situ 
als auch im Prüflabor durchgeführt wurden – 
eine Verifizierung, die nur selten vorkommt. 
Weiterhin spannt sich der thematische Bogen 
über die Tragfähigkeit von Gewölbebrücken, 
berührungslose Messverfahren im Praxistest, 
Monitoring und schwingungsbasierte Messun-
gen an Bauwerken zu faseroptischen Messsys-
temen und ihren Einsatzmöglichkeiten bei der 
Risserfassung. In weiteren Beiträgen wird eine 
neue Methode zur verbesserten Bestimmung 
des Chloridgehalts im Beton vorgestellt, über 
ein Verfahren zur Spanndrahtbruchdetektion 
mittels Schallemission und über das Potential 
des kathodischen Korrosionsschutzes berich-
tet. Den Abschluss bildet ein Bericht über eine 
Probebelastung einer mit Carbonbeton ver-
stärkten Plattenbrücke. 

Wir wünschen – stellvertretend für alle, die zum 
Gelingen der Veranstaltung beigetragen haben –  
allen Teilnehmerinnen und Teilnehmern des  
11. SEUB eine informative Tagung und allen Lese-
rinnen und Lesern eine ebensolche Lektüre. Wei-
terhin hoffen wir, Sie spätestens beim 12. SEUB 
2023 wieder alle „in echt“ begrüßen zu dürfen.

Dresden, den 8. März 2021

Torsten Hampel, Sabine Wellner und  
Silke Scheerer

Grußwort

Sehr geehrte Referentinnen und Referenten,
sehr geehrtes Fachpublikum,
liebe Leserinnen und Leser,

herzlich Willkommen zum 11. Dresdner Sym-
posium „Experimentelle Untersuchungen von 
Baukonstruktionen“ (SEUB)!

Vor zwei Jahren, beim 10. SEUB, begannen wir 
das Grußwort mit: „2019 alles anders? – Könn-
te man meinen!“ Was dachten wir, welch große 
Veränderung wir kundtun, indem wir den Zeit-
punkt und den Rahmen der Tagung neu aus-
richteten. Und heute? Vielleicht sollten wir mit  
Heraklit(*) schreiben: „Nichts ist so beständig 
wie der Wandel.“

Hätte uns jemand 2019 gesagt, wir werden uns 
beim nächsten Mal alle virtuell an Bildschir-
men via Video treffen, wir hätten ihn – salopp 
gesagt – für verrückt erklärt. Gerade bei einem 
Symposium, das von Projekten lebt, bei denen 
Ingenieure raus gehen, sich an Bauwerken tref-
fen, dort Versuche durchführen und dies alles 
vor Ort diskutieren. Wer hätte sich vorstellen 
können, dass Autoren ihre Vorträge per Video 
aufnehmen und präsentieren? – Wahrscheinlich 
wenige; wir jedenfalls nicht. 

2021 ist nun für uns die Premiere einer virtu-
ellen Tagung und wir hoffen, dass dies ein Ein-
zelfall bleiben wird. Doch wir möchten auf die 
positiven Aspekte der jetzigen Entwicklung fo-
kussieren. Die Digitalisierung hat inzwischen 
riesige Fortschritte gemacht, auch in unserer 
Arbeit, im Labor. Wiederholt haben wir in den 
vergangenen Monaten im Prüflabor Versuche 
per Video live mit den jeweiligen Auftraggebern 
durchgeführt – nicht immer optimal, aber vor 
zwei Jahren noch undenkbar. Auch haben wir 
alle die Vorzüge digitaler Besprechungen ken-
nengelernt, an deren Stelle man sonst selbst-

(*) Heraklit von Ephesus, 535–475 v. Chr.
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Experimentelle Untersuchung von Balkenreihen- 
tragwerken

Dipl.-Ing. Oliver Steinbock1, Hon.-Prof. Dr.-Ing. habil. Olaf Mertzsch2,  
Dipl.-Ing. (FH) Sabine Wellner3

1 Institut für Massivbau, TU Dresden, sowie Curbach Bösche Ingenieurpartner PartG mbH, Dresden
2 Landesamt für Straßenbau und Verkehr Mecklenburg-Vorpommern
3 Institut für Massivbau und Otto-Mohr-Laboratorium, TU Dresden

Eine realistische Erfassung des Tragverhaltens der in den neuen Bundesländern noch weit verbreiteten 
Balkenreihentragwerke aus DDR-Zeiten gelingt auch mit heutiger Rechentechnik nur schwer bzw. unzu-
reichend. Weiterhin stellt die Tatsache, dass bei diesen Brücken spannungsrisskorrosionsgefährdeter 
Spannstahl verbaut wurde, eine latente Beeinträchtigung der Standsicherheit dar. Im Rahmen des Rück-
baus eines Balkenreihentragwerks im Zuge der BAB A 19 bot sich die Gelegenheit, umfangreiche Un-
tersuchungen an entnommenen Einzelträgern sowie am Bauwerk in situ durchzuführen. Nachfolgender 
Beitrag gibt einen ersten Überblick über die Versuchsergebnisse aus Labor- und Feldversuchen.

1 Vorstellung des Bauwerks und 
Hintergründe

Die Nachrechnungsrichtlinie aus dem Jahr 2011 
[1] bzw. die in der ersten Ergänzung im Jahr 2015 
[2] aufgenommenen Nachweisformate sind re-
lativ problemlos auf Brückensysteme der alten 
Bundesländer übertragbar. Problematisch ist 
die Übertragbarkeit auf einen großen Teil der 
älteren Brückentragwerke in den neuen Bun-
desländern aus der DDR-Zeit, siehe auch [3]. Die 
Konstruktionen weisen hier besondere Spezifi-
kationen bzw. Ausführungen auf. Insbesondere 
die sogenannten Balkenreihentragwerke sind 
aktuell, sowohl im Bestand der Landesbauver-
waltungen als auch im Bestand von kommu-
nalen Verwaltungen, noch weit verbreitet. Auf-
grund ihrer Häufigkeit und ihrer besonderen 
Konstruktion würden angepasste Rechenansät-
ze die Bewertung dieser Tragwerke stark erleich-
tern, was jedoch aktuell (noch) aussteht. In ver-
schiedenen Projekten wurden in der jüngeren 
Vergangenheit bereits mehrfach rechnerische 
Untersuchungen zu Balkenreihentragwerken 
durchgeführt bzw. erste Berechnungsempfeh-
lungen abgeleitet, siehe z. B. [4], [5] und [6]. 

KURZFASSUNG

Erstrebenswert wäre, diese rechnerischen Un-
tersuchungen zu vereinheitlichen und durch 
messtechnische Untersuchungen zu validieren, 
zu überprüfen und gegebenenfalls die Model-
lierungs- und Berechnungsansätze anzupassen.

Im Rahmen des Rückbaus des Bauwerks A 19 im 
Zuge der BAB A 19, UF DB-AG/Brücke, waren da-
her messtechnische Untersuchungen vorgese-
hen. Das Balkenreihentragwerk sollte ersatzlos 
rückgebaut werden, da die ursprünglich über-
führte Bahntrasse bereits Jahre zuvor stillgelegt 
worden war und somit die Notwendigkeit eines 
Brückenbauwerks entfiel.

Da unter dem Bauwerk bereits Verkehrsfreiheit 
bestand, war es für experimentelle Untersu-
chungen besonders geeignet. In Abstimmung 
mit dem Landesamt für Straßenbau und Ver-
kehr Mecklenburg-Vorpommern (M-V) wurden 
die messtechnischen Untersuchungen in den 
Rückbauprozess integriert. Da ohnehin halb-
seitige Sperrungen der Autobahn notwendig 
wurden (2+1- bzw. 1+1-Verkehr), ergaben sich 
keine zusätzlichen Sperrzeiten infolge der Un-
tersuchungen. 
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Die wichtigsten Kenndaten des Bauwerks kön-
nen Tabelle 1 entnommen werden. Es handelt 
sich bei dem Überführungsbauwerk um zwei 
separate Teilbauwerke (TBW), eines je Rich-
tungsfahrbahn (RiFa). Bei den Fertigteilträgern 
des Typs BT 50 handelt es sich um eine typisier-
te Baureihe, die in Abhängigkeit der vorgesehe-
nen Brückenklasse bzw. Spannweite verschie-
denartig ausgeführt wurde, siehe auch [3].

Das ≈ 9,50 m spannende Bauwerk aus dem Jahr 
1978 fällt in die Zeit einer Umstellung der Fertig-
teilträgerserie des Typs BT 50. Erkundungsboh-
rungen konnten die Angaben aus nachträglich 
erstellen Bestandsplänen bestätigen, dass es 
sich um einen neuen Typ des BT 50 (BT 50 N–10 B)  
handelt. Unter anderem erfolgte eine Redukti-
on des Hohlkörperdurchmessers von 340 mm 
auf 300 mm. Auch wurde die Bewehrungsfüh-
rung angepasst. Einen Überblick über die Trä-
gerkonfiguration zeigt Bild 1. Der angetroffene 
Balkenquerschnitt ist mit drei Bündelspann-
gliedern (BSG) des Typs BSG 50 vorgespannt, 
die in Feldmitte nahezu gerade verlaufen, zu 
den Rändern hin aber leicht ansteigen. Bündel-
spannglieder im nachträglichen Verbund wa-
ren die am meisten genutzte Vorspannart im 
Spannbetonbau der DDR und fanden sowohl im 
Hochbau als auch im Brückenbau Anwendung. 
Ein Bündelspannglied des Typs BSG 50 ist im 
vorliegenden Fall mit 16 Spanndrähten belegt. 
Aufgrund der Bemessung für die Brückenklasse 
30/30 wurde vergleichsweise wenig Betonstahl-
bewehrung verbaut. In der Konfiguration lagen 
lediglich vier Stäbe mit Durchmesser 8 mm,  

auf die „Rißbewehrung“ (Pos. 12a in Bild 1) war 
verzichtet worden. Entgegen den Vorgaben des 
Fertigteilkataloges mit glattem Betonstahl ST-I 
wurde hier jedoch gerippter Betonstahl der 
Güte ST-III vorgefunden. 

Die Überbauten der Richtungsfahrbahnen Ros-
tock (Teilbauwerk I) und Berlin (Teilbauwerk II) 
unterschieden sich geringfügig in ihrer Ausfüh-
rung. TBW I war mit einer Überbaubreite von  
≈ 14 m (13 Normalträger des Typs BT 50 mit zwei 
Randträgern) etwas breiter als der Überbau von 
TBW II (12 Normalträger des Typs BT 50 mit zwei 
Randträgern). Beide Richtungsfahrbahnen wur-
den mit der für diese Ausführungsart üblichen  
≈ 5–12 cm dicken Gefällebetonschicht ausgeführt, 
die zudem zwischen den einzelnen Trägern die 
Querverteilung der Lasten über die sogenann-
ten Querkraftschlösser an den Längsseiten der 
Träger sicherstellt. Auf diesem Gefällebeton 
war eine PVC-Dichtungsschicht aufgebracht, 
der wiederum eine Schutzbetonschicht in glei-
cher Stärke wie der Gefällebeton folgte. Der 
abschließende Fahrbahnaufbau unterschied 
sich jedoch, da bei Teilbauwerk I (RiFa Rostock) 
eine Betonfahrbahn mit 21 cm Dicke und bei 
Teilbauwerk 2 (RiFa Berlin) eine ebenso mäch-
tige, jedoch als Bitumenfeinbeton ausgeführte, 
Fahrbahn vorlag (nachfolgend als Bauart „Auto-
bahn“ bezeichnet).

Ursprünglich waren In-situ-Versuche an beiden 
Bauwerken vorgesehen. Von diesem Vorhaben 
musste jedoch aufgrund der Corona-Pandemie 
und des damit verbundenen Lockdowns im 

Tabelle 1: Bauwerksübersicht und Kenndaten

BAB A 19, UF DB-AG/Brücke, Bütow – RiFa Rostock (TBW 1), RiFa Berlin (TBW 2)

Konstruktion Balkenreihentragwerk (BT 50)

Baustoff Spannbeton

Stützweite 9,50 m

Stadium Bauwerk unter Verkehr

Baujahr 1978

Brückenklasse 30/30

Baulast Bund
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Frühjahr 2020 abgesehen werden. Als Alterna-
tive erfolgte am Teilbauwerk I im April 2020 die 
Entnahme von insgesamt sechs Einzelträgern 
für Laborversuche. Aufgrund des zeitlichen 
Versatzes der Abbrucharbeiten der beiden TBW 
war es dann im Sommer 2020 möglich, experi-
mentelle Untersuchungen zum Tragverhalten 
der Balkenreihen in der Einbausituation an Teil-
bauwerk II durchzuführen. 

2 Versuchskonzept

Solche Balkenreihentragwerke mit einer Ort-
betonergänzung befinden sich in dieser Form 
ausschließlich in den neuen Bundesländern. 
Die Tatsache, dass bei den Balkenreihentrag-
werken spannungsrisskorrosionsgefährdeter 
Spannstahl (Henningsdorfer Spannstahl) ver-
baut wurde, beeinträchtigt sowohl die Standsi-
cherheit als auch die Dauerhaftigkeit des Trag-
werks, siehe z. B. [3], [8], [9], [12]. Viele dieser 
Konstruktionen wurden im Bundesfernstra-

ßennetz bereits durch Neubauten ersetzt, im 
untergeordneten Verkehrsnetz sind sie jedoch 
noch zahlreich vertreten. Die Bauform ist je-
weils gleich, jedoch wurde im untergeordneten 
Verkehrsnetz üblicherweise ein im Vergleich zur 
Bauart „Autobahn“ geringerer Fahrbahnaufbau 
(meist 8 cm) ausgeführt, siehe z. B. [10] (nach-
folgend als Bauart „Bundes- und Staatsstraße“ 
bezeichnet). Vor diesem Hintergrund wurde 
ein Versuchsprogramm ausgearbeitet mit dem 
Ziel, das Tragverhalten von Balkenreihentrag-
werken in diesen zwei verschiedenen Bauarten 
unter Gebrauchslast und im Grenzzustand der 
Tragfähigkeit zu untersuchen. Weiterhin sollte 
das Tragverhalten beim Auftreten eines Spann-
stahlversagens infolge von Spannungsrisskor-
rosion simuliert werden. 

In Vorbereitung auf die Laboruntersuchungen 
an zwei Brückenträgern aus dem Teilbauwerk I 
wurden der Fahrbahnbeton sowie der Schutz- 
bzw. Gefällebeton noch vor Ort entfernt. An-

Bild 1: Auszug aus Typenelementekatalog BT 50 N [7] – Bewehrungsplan
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im Bereich der prognostizierten Tragfähigkeit 
(Flim,C). Eine Schädigung des Tragwerks wird hier-
bei akzeptiert. 

Das angestrebte Ziellastniveau ist grafisch in 
Bild 2 dargestellt. Einen Überblick über das ge-
samte Versuchsprogramm zeigt Bild 3. Die Teil-
versuche I und II erfolgten in der rechten Hälfte 
des Tragwerks, die Tests III und IV in der linken.

Der Teilversuch I kann nach [14] der Versuchsart 
B zugeordnet werden. Ziel der Untersuchung 
war die Erfassung des Tragverhaltens des Sys-
tems „Balkenreihe“ im Ist-Zustand. Die Belas-
tung (FZiel) erfolgte hierbei mit zwei Mobilkranen 
(3-achsige Fahrzeuge mit einer Gesamtmasse 
von jeweils 36 t), die nahezu bzw. mit einer aus-
reichenden Genauigkeit der charakteristischen 
Verkehrslast (Flim,A) entspricht.

Die Zuordnung der Versuchsart im Teilversuch II 
ist nach [14] dagegen weniger eindeutig. Die Trag-
fähigkeit des Bauteils wurde durch eine gezielte 
Schädigung der Spannglieder an zwei Trägern 

Bild 2: Versuchsarten im Sinne von [14]

schließend wurden die Träger durch Trenn-
schnitte separiert, einzeln aus dem Bestand 
gehoben und verladen. Ein Träger diente als Re-
ferenzprobe und wurde ohne weitere Modifika-
tion im 4-Punkt-Biegeversuch getestet. Um die 
Auswirkungen eines Spannstahlausfalls zu un-
tersuchen, wurden beim zweiten Träger Spann-
glieder vor dem Test gezielt geschädigt. Die bei-
den Versuche dienten als Ausgangsbasis für die 
Festlegung der Randbedingungen und Ziellas-
ten für die In-situ-Versuche am Teilbauwerk 2. 

Die Untersuchung am TBW 2 erfolgte in vier 
einzelnen Teilversuchen I–IV. In Anlehnung an 
die neue Richtlinie für die Belastung von Bau-
werken [14] können dieses Tests I–IV folgenden 
"Versuchsarten" zugeordnet werden: 

Versuchsart A – Experimentelle Tragsicher-
heitsbewertung: Versuchsart A stellt den Re-
gelfall im Sinne der Richtlinie 2019 dar und zielt 
auf den Nachweis einer ausreichenden Tragsi-
cherheit. Die sogenannte Versuchsziellast (FZiel) 
liegt hier üblicherweise oberhalb der charak-
teristischen Einwirkungskom-
bination (Frare) und wird durch 
die Versuchsgrenzlast (Flim,A) 
beschränkt. Ein Schaden durch 
den Belastungsversuch an der 
Konstruktion soll hierbei ver-
mieden werden.  

Versuchsart B – Systemmes-
sung: Die maximale Versuchs-
ziellast (FZiel) liegt unter der 
definierten Beanspruchung 
(FZiel ≤ Flim,B) und dient daher 
vornehmlich der Kalibrierung 
und Überprüfung von Berech-
nungsmodellen.

Versuchsart C – Experimentelle 
Tragfähigkeitsermittlung: Ver- 
suchsart C stellt den Ausnah-
mefall im Sinne von [10] dar 
und dient der experimentel-
len Bestimmung des tatsäch-
lichen Tragwiderstandes. Die 
Versuchsziellast (FZiel) liegt 
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Bild 3: Ablaufschema der durchgeführten Versuche
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deutlich reduziert. Die Versuchslast (FZiel) wurde 
jedoch beibehalten. Somit erfolgte ein Versuch 
im Sinne der experimentellen Tragsicherheits-
bewertung (Versuchsart A), da die Versuchslast 
(FZiel) nun im Bereich der Versuchsgrenzlast (Flim,A) 
lag. Die Teilversuche I und II erfolgten jeweils für 
die Ausführungsart „Autobahn“.

Für die Teilversuche III und IV auf der linken Trag-
werkshälfte wurde zunächst der Fahrbahnauf-
bau abgetragen und somit die Ausführungsart 
„Bundes- und Staatsstraße“ nachempfunden. 
Aufgrund der angestrebten höheren Versuchs-
ziellasten erfolgte die Lasteinleitung über zwei 
Verbundpfähle und eine Lasttraverse, siehe  
Bild 3. Der Teilversuch III kann der Versuchsart A 
– experimentelle Tragsicherheitsbewertung – zu-
geordnet werden. Die eingeleitete Versuchslast 
über den intakten Spannbetonträgern der linken 
Hälfte lag über dem Gebrauchslastniveau, aber 
unterhalb einer möglichen Schädigung des Trag-
werks. Der abschließende Teilversuch IV ist der 
Versuchsart C – experimentelle Tragfähigkeits-
ermittlung – zuzuordnen, da die Versuchsziellast 
im Bereich der prognostizierten Tragfähigkeit 
lag. Zwar konnte kein Versagen der Konstruk- 
tion erzielt werden, jedoch wurde die angestrebte  
Versuchsziellast (Flim,C) erreicht. 

3 Versuche an Einzelträgern  
(Teilbauwerk I)

3.1 Ziel und Aufbau der Versuche

Die Prüfung der entnommenen Einzelträger aus 
dem Teilbauwerk 1 erfolge im 4-Punkt-Biege-

versuch. Der Versuchsaufbau orientierte sich 
hierbei am Doppelachsensystem bzw. dem 
Lastmodell nach [15], um einen direkten Ab-
gleich mit genormten Lastmodellen vornehmen 
zu können. Die beiden Lasteinleitungspunkte 
wurden mittig in einem Abstand von 1,2 m an-
geordnet, siehe Bild 4.

Im Rahmen dieses Beitrags werden die Ergeb-
nisse von zwei Biegeversuchen dargestellt. Ein 
Träger wurde im ungeschädigten Ist-Zustand 
und der zweite nach gezielter Vorschädigung 
geprüft. Die Schädigung sollte den Ausfall von 
Spanngliedern infolge Spannungsrisskorrosi-
on simulieren. [16] sieht hierzu im Rahmen der 
rechnerischen Betrachtung einen spannglied-
weisen Ausfall der Bewehrung vor. Aufgrund der 
für ein vorgespanntes Tragwerk vergleichsweise 
kleinen Stützweite von ≈ 9,5 m, dem geringen 
Anteil an Betonstahlbewehrung und dem in [16] 
vorgeschriebenen Rechenverfahren muss bei 
dem vorliegenden Trägertyp ein vergleichsweise 
hoher Anteil an Spannstahlbewehrung ausfal-
len, um ein Ankündigungsverhalten zu erzielen. 
Das Ankündigungsverhalten wird hierbei durch 
das sogenannte Riss-vor-Bruch-Kriterium sicher-
gestellt. Dies wird durch das Überschreiten der 
Betonzugfestigkeit an der gezogenen Randfaser 
des Querschnittes infolge Spanngliedausfalls 
und Verkehrsbeanspruchung erreicht.

Aufgrund der besseren Zugänglichkeit wurden 
an dem zu untersuchenden Träger die beiden 
äußeren Spannglieder geschädigt. Ein Spann-
glied wurde in Trägermitte durchtrennt, das 
andere an zwei Stellen in den äußeren Viertels- 

Bild 4: Versuchsaufbau für Einzelträgeruntersuchungen
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punkten, siehe Bild 5. Da im Rahmen der Ver-
suchsdurchführung auch Rückdehnungsmes-
sungen am Spanndraht vorgenommen werden 
sollten, wurden die Spannglieder jeweils bis auf 
ein bzw. zwei intakte Drähte geschädigt. An die-
sen verbliebenen Drähten wurden Dehnmess-
streifen appliziert. 

3.2 Begleitende Materialuntersuchungen

Um Erkenntnisse zu den Materialeigenschaften 
zu erhalten, wurden verschiedene versuchsbe-
gleitende Untersuchungen durchgeführt.

Gemäß Typenelementkatalog liegt eine Betongü-
te von B 450 vor, die nach heutigen Standards ei-
ner Betonfestigkeitsklasse C 30/37 gleichgesetzt 
werden kann, siehe [1]. Auf Grundlage der Prüf-
ergebnisse aus sieben Bohrkernproben (im Mittel 
≈ 70 N/mm²) wäre auch eine höhere Einstufung in 
die Betonfestigkeitsklasse C 50/60 vertretbar.

Im Rahmen der Spanngliedöffnungen und der ge-
zielten Schädigung von Spann- 
gliedern wurden auch Spann-
drahtproben entnommen. Op-
tisch (mit Ausnahme kleiner 
Korrosionsnarben) wie me-
chanisch (Zugfestigkeit, Deh-
nungsvermögen, Fließgrenze) 
ergaben sich dabei keine An-
zeichen für eine Versprödung 
infolge Spannungsrisskorro-
sion.  

Im Rahmen der Rückdehnungsmessungen wur-
de der Vorspanngrad bestimmt. Dieser lag im 
Mittel aller Proben bei ≈ 720 N/mm² (Streube-
reich von ≈ 620 N/mm² bis ≈ 800 N/mm²). Dieser 
Wert liegt somit leicht unterhalb der erwarteten 
Spannung von ≈ 780–820 N/mm². 

3.3 Versuchsdurchführung und -ergebnisse

Das Aufbringen der Belastung erfolgte wegge-
steuert gemäß dem in Bild 6 gezeigten Lastre-
gime. Bild 7 zeigt das Last-Verformungs-Verhal-
ten der beiden Versuchsträger.

Der ungeschädigte Referenzträger 11-U wurde 
zunächst mit einer Kraft von ≈ 200 kN belas-
tet, anschließend bis auf eine Grundlast von 
10 kN entlastet. Im weiteren Verlauf wurde die 
Last konstant gesteigert, wobei bei 300 kN und  
450 kN kurze Haltezeiten vorgesehen waren. 
Eine Last von 300 kN entspricht zwei Radlasten 
im Sinne des Lastmodells nach [15]. Nachdem 
die prognostizierte Bruchlast von ≈ 450 kN 

Bild 6: Belastungsregime für den Referenzträger (11-U) und den geschädigten Träger (09-G) 

Bild 5: Gezielte Schädigung am Einzelträger – Position der Spanngliedöffnungen und Rückdehnungsmessungen
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überschritten war, wurde die Last in kleineren 
Schritten von jeweils ca. 25 kN bis zum Maximal-
wert von ≈ 490 kN gesteigert. 

Hinsichtlich des Verformungsverhaltens bzw. 
der Steifigkeit bei Erst- und Wiederbelastung 
auf ca. 200 kN konnten keine nennenswer-
ten Unterschiede festgestellt werden, da der 
vorgespannte Trägerquerschnitt noch im un-
gerissenen Zustand verblieb. Somit kann hier 
von einem elastischen Verhalten ausgegangen 
werden. Der prognostizierte Übergang von Zu-
stand I in den gerissenen Zustand II wurde bei 
einer Prüflast von ≈ 190–200 kN lokalisiert und 
geht mit einer Abnahme der Biegesteifigkeit 
einher. Die weitere Kraftsteigerung bis zu einer 
Prüflast von ≈ 400 kN ging mit nahezu linear zu-
nehmender Durchbiegung einher. Auf diesem 
Lastniveau setzte dann das Fließen der Beweh-
rung ein. Der Versuch wurde bei einer Prüflast 
≈ 490 kN durch ein Versagen der Betondruck-
zone im Bereich der Lasteinleitung beendet. 
Aufgrund der sehr großen Verformungen war 
die Betondruckzone zu diesem Zeitpunkt stark 
eingeschnürt. 

Der Belastungsversuch am geschädigten Trä-
ger (mit 09-G bezeichnet) wurde analog zum 
Referenzträger durchgeführt, jedoch auf gerin-
gerem Lastniveau. Die Erstbelastung erfolgte 
nur bis ≈ 40 kN, da durch die Schädigung die 
Vorspannung reduziert war. Nach einer Hal-
tezeit erfolgte zunächst die Entlastung auf ca. 
10 kN, um anschließend die Belastung in klei-
nen Schritten von ca. 25 kN bis zur maximalen 

Prüflast von ≈ 265 kN stufen-
weise zu steigern.

Der geschädigte Träger (09-G)  
erreichte erwartungsgemäß 
eine deutlich geringere Versa-
genslast. Aufgrund der geziel-
ten Reduzierung der Vorspan-
nung ging der Querschnitt 
bereits bei einer Last von  
≈ 60–70 kN vom Zustand I in 
den Zustand II über. Während 
der stufenweisen Steigerung 
der Prüflast auf ≈ 265 kN 

konnte ein nahezu lineares Last-Verformungs-
Verhalten bis zu einer Durchbiegung von ca. 
90 mm beobachtet werden. Im weiteren Ver-
suchsverlauf nahm unter Beibehaltung der Last 
die vertikale Verformung auf ca. 150 mm zu. 
Anschließend kam es zu einem Lastabfall bei 
gleichzeitiger Zunahme der Verformungen, was 
darauf schließen ließ, dass sich der Träger im 
Bruchzustand befindet und eine weitere Last-
steigerung nicht mehr möglich ist.

Das in Bild 7 dargestellte Last-Verformungs-
Verhalten des Trägers 09-G ist auf die geschä-
digten Spannglieder zurückzuführen. Die gerin-
gere Tragfähigkeit ist hauptsächlich dem mittig 
durchtrennten Spannglied geschuldet, da die 
Trägermitte der am höchsten beanspruchte 
Bereich ist und dort dieses Spannglied nicht 
mehr zum Tragwiderstand beitragen konnte. 
Dahingegen konnte dem beidseitig durchtrenn-
ten Spannglied noch ein Traganteil zugespro-
chen werden. Trotz der kurzen verbleibenden 
Verbundlänge von ≈ 1,3 m zwischen den Last-
einleitungsbereichen und der Durchtrennung 
verankert sich das Spannglied im Sinne einer 
Spannbettvorspannung wieder. Mit steigender 
Prüflast kommt es jedoch zu einer Art Durchrut-
schen des Spanngliedes aufgrund eines Versa-
gens des Verbundes, dass sich an den Spann-
gliedöffnungen zeigte.

Sowohl beim Referenzträger als auch beim ge-
zielt geschädigten Träger war ein großes Ver-
formungsvermögen vorhanden. Bis zu einer 
Verformung von ≈ 5 mm verhielten sich beide 

Bild 7: Last-Verformungs-Diagramm der Einzelträger aus Teilbauwerk I
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Bild 8: Messstellenplan und Ansicht der Messbasis (ohne Darstellung Glasfaserkabel)

Träger abschnittsweise nahezu linear und gin-
gen erst bei ≈ 110 mm (Referenzträger) bzw.  
90 mm (geschädigter Träger) in den plastischen 
Verformungsbereich über. Die erreichte ma-
ximale Prüflast lag beim ungeschädigten Trä-
ger bei ≈ 490 kN, womit sich im Vergleich zum 
Lastmodell nach [15] ein globaler Sicherheits-
beiwert von μVerkehr ≈ 1,6 ergibt. Der geschädig-
te Träger erreicht mit einer maximalen Prüflast 
von ≈ 265 kN immerhin knapp 87 % zweier 
Radlasten nach [15]. Die Untersuchungen am 
Einzelträger ließen den Rückschluss auf ein 
gutmütiges Tragverhalten mit ausreichendem 
Ankündigungsverhalten bei den folgenden In-
situ-Versuchen zu. 

4 In-situ-Versuche am System  
„Balkenreihe“ (Teilbauwerk II)

4.1 Auswahl der Messtechnik

Im Rahmen der Durchführung der In-situ-Versu-
che am Teilbauwerk II kamen unterschiedliche 
Messtechniken zum Einsatz, siehe Messstellen-
plan in Bild 8. Zur Aufnahme der Durchbiegun-
gen wurden Wegaufnehmer an einer Messbasis 
unterhalb des Brückenbauwerks angebracht. 
Die vertikalen Durchbiegungen wurden in Bau-
teilmitte über die gesamte Bauteilbreite mit 
einem Wegaufnehmer je Balkenträger aufge-

nommen. In den relevanten Trägerbereichen 
der Träger 8 und 10 wurden zusätzlich verti-
kale Wegaufnehmer in den Viertelspunkten 
angebracht. Im Bereich der belasteten Träger 
wurde die Messtechnik durch horizontale Weg-
aufnehmer und Neigungssensoren ergänzt. 
Zudem wurden im Teilversuch II seitens der Fir-
ma Stump-Franki Spezialtiefbau GmbH, Berlin, 
Glasfaserkabel zur Detektion von Rissbildungen 
an den Trägerunterseiten appliziert.

4.2 Teilversuche I und II

Wie bereits in Abschnitt 2 erwähnt wurden 
zunächst Versuche zur Systemmessung (Ver-
suchsart B) sowie zur Tragsicherheit (Versuchs-
art A) durchgeführt. In beiden Teilversuchen 
wurden jeweils sechs Laststellungen mit einem 
bzw. zwei Belastungsfahrzeugen durchgeführt. 
Einen Überblick über die Laststellungen gibt 
Bild 9. Ergänzt wurden diese quasi-statischen 
Laststellungen durch fünf Überfahrten analog 
der quasi-statischen Laststellungen 1–5.

Im Folgenden wird die Laststellung 3 ausführli-
cher dargestellt. Hierbei werden die Ergebnisse 
aus dem Teilversuch I als auch aus dem Teilver-
such II vergleichend betrachtet. Der Teilversuch 
I stellt den vorgefunden Ist-Zustand dar und 
steht damit repräsentativ für die Ausführungs-
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Bild 9: Laststellung in den Teilversuchen I und II

art „Autobahn“. Im Teilversuch II wurde eine 
gezielte Spannstahlschädigung an Trägern wie 
am zuvor im Labor geprüften Einzelträger 09-G 
durchgeführt. 

Bild 10 zeigt eine Darstellung der in Feldmitte 
über die gesamte Bauteilbreite erfassten verti-
kalen Durchbiegungen. Die unmittelbar befah-
renen Träger 5 und 7 (Kran 1, rot) sowie 9 und 11 
(Kran 2, grün) sind durch Pfeile gekennzeichnet. 
Unter Berücksichtigung einer Lastausbreitung 
über die ca. 20 cm dicke Fahrbahndecke ist er-
kennbar, dass die Radlasten auf drei Träger ver-
teilt wurden. Der Lastabtrag wird vereinfacht 
über Kreissegmente symbolisiert. Demnach 
waren die höchsten Beanspruchungen in den 
Trägern 6, 8 und 10 vorhanden.

Die Durchbiegungen im ungeschädigten Zu-
stand (Teilversuch I, blaue Linie) zeigten den er-
warteten Verlauf. Träger 10 zeigte die größten 

Durchbiegungen, wobei diese mit ≈ 0,72 mm  
dennoch sehr gering ausfielen. Die Träger 6 
und 8 verhielten sich dagegen etwas steifer 
als angenommen. Dies ist vermutlich auf das 
vergleichsweise biegeweiche Verhalten des 
Trägers 7 zurückzuführen, was durch den an-
schließenden Teilversuch bestätigt werden 
konnte. Die geringere Bauteilsteifigkeit könnte 
einerseits auf einen geringeren Vorspanngrad 
oder auf eine bereits vorhandene Schädigung 
des Balkenträgers zurückzuführen sein, ande-
rerseits ist eine lokale Schädigung der Ortbe-
tonschicht ebenfalls denkbar. 

Im anschließenden Teilversuch II (orangefarbe-
ne Linien) wurden die Spannglieder der Träger 
8 und 10 gezielt geschädigt. Infolgedessen wur-
de eine geringfügige Zunahme der vertikalen 
Durchbiegungen festgestellt. Obwohl der Trä-
ger 7 nicht geschädigt wurde, konnte hier die 
größte vertikale Verformung erfasst werden. 



18 

Steinbock, Mertzsch und Wellner: Untersuchung von Balkenreihentragwerken 

Dies ist einerseits auf das bereits festgestell-
te weichere Biegetragverhalten des Trägers 7 
und andererseits auf die zusätzlich abzutra-
gende Last aufgrund der Schädigung in Träger 
8 zurückzuführen. Bei einer Wiederholung der 
Laststellung konnte eine minimale Zunahme 
der Verformungen beobachtet werden. Die 
bereits festgestellten Beobachtungen konnten 
somit bestätigt werden.

Trotz der Belastung auf charakteristischem 
Gebrauchslastniveau (seltene Einwirkungs-
kombination) konnte an keinem Balkenträger 
optisch eine Rissbildung festgestellt werden. 
Bestätigt wurde dies durch die ergänzenden 
Untersuchungen der Firma Stump-Franki Spe-
zialtiefbau GmbH. Alle Träger verblieben somit 
im ungerissenen Zustand I.

In der vorliegenden Ausführung mit der ver-
gleichsweise mächtigen Aufbetonschicht kann 
somit für das System „Balkenreihe“ ein hohes 
Lastumlagerungsvermögen in Querrichtung un-
terstellt werden. Eine einsetzende Rissbildung 
oder eine hohe Verformungszunahme konnte 
bei der gezielten Schädigung des Spannstahls 
nicht festgestellt werden. Die übrigen Laststel-
lungen zeigten keine Auffälligkeiten. 

Größere Verformungen konnten dagegen bei 
den Teilversuchen III und IV festgestellt werden. 
Dies wird Inhalt einer weiteren geplanten Veröf-
fentlichung sein.

5 Resümee und Ausblick 

Der vorliegende Beitrag gibt einen ersten Ein-
blick in die durchgeführten experimentellen Un-
tersuchungen zum Tragverhalten von Balken-
reihentragwerken im Bestand. Die Ableitung 
entsprechender Empfehlungen für die statische 
Bewertung des Systems „Balkenreihe“ ist der-
zeit Gegenstand der weiteren Auswertung, sie-
he [17] und [18]. Festgestellt werden kann aber 
bereits jetzt die hohe Systemredundanz, insbe-
sondere in Querrichtung, dieses Brückentyps. 
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Bild 10: Darstellung der vertikalen Durchbiegungen in Feldmitte bei den Teilversuchen I und II (Laststellung 3) 
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Experimentell gestützte Nachweise von Eisenbahn-
Stampfbetonbrücken

Prof. Dr.-Ing. Marc Gutermann, Dipl.-Ing. Werner Malgut
Institut für Experimentelle Statik, Hochschule Bremen

Gewölbebrücken sind Tragwerke mit teilweise enormen Tragreserven, die rechnerisch nur schwer zutref-
fend zu beschreiben sind – insbesondere, wenn die Struktur vorgeschädigt ist. Ein Lösungsweg ist, mit 
Hilfe von Systemmessungen ein hybrides Verfahren anzuwenden: wesentliche Bauwerksreaktionen wer-
den unter Betriebslasten gemessen, um Rechenmodelle auf der Grundlage der Ergebnisse anzupassen 
und den aktuellen Lastabtrag abzubilden. An dem validierten Modell werden anschließend alle weite-
ren Nachweise zur Ermittlung der zulässigen Einwirkungen durchgeführt. Ein Nachteil gegenüber Probe- 
belastungen ist, dass bei der rechnerischen Extrapolation der Ergebnisse bis zur Traglast Unsicherheiten 
verbleiben. Diese werden in der Regel durch Parametervariationen abgeschätzt, um die Tragfähigkeit 
nicht zu überschätzen. 

Dieser Beitrag soll, neben den rechtlichen Voraussetzungen, die technischen Herausforderungen an 
experimentelle Nachweise beschreiben und an einem besonderen Beispiel erläutern. Die untersuchte 
Stampfbetonbrücke wurde mit Naturstein verkleidet, 1970 mit Stahlbetonkonsolen ergänzt und mehrfach  
saniert. Die Tragfähigkeit und insbesondere die Beteiligung des Verblendnatursteins waren völlig unklar, 
so dass beides mit experimentell gestützten Methoden ermittelt werden sollte.

1 Einleitung

Experimente sind Teil unserer Ingenieurge-
schichte. Sie dienen der Absicherung neuer Bau-
weisen und helfen, theoretische Ansätze zu ver-
stehen. Das grundsätzliche Prinzip ist einfach 
und bewährt: es wird ein Bauteil belastet und 
seine Reaktionen gemessen (Bild 1). Je nach Ziel-
richtung der Aufgabe kann in drei unterschiedli-
che Verfahren unterschieden werden [1]:

A)   Tragsicherheitsbewertung,
B)   Systemmessungen,
C)   Tragfähigkeitsmessungen (Bruchversuche).

Jedes Konzept hat seine prädestinierten Ein-
satzbereiche und ist gekennzeichnet durch 
unterschiedlich hohen Aufwand (C > A > B). Bei 
allen Verfahren müssen die charakteristischen 
Daten eines Versuchsablaufs, wie z. B. Last-
größen, Verformungen, Dehnungen etc. durch 

KURZFASSUNG

elektrische Messsysteme aufgenommen und 
ggf. zeitgleich analysiert werden.

Mit Systemmessungen überprüft man das ak-
tuelle Tragverhalten eines Bauwerks etwa im 
Gebrauchslastniveau (Bild 1), um zum Beispiel 
bekannte Schäden zu überwachen oder Berech-
nungsannahmen zu verifizieren. Die Belastung 
muss dabei einerseits so hoch gewählt wer-
den, dass das Tragverhalten der Konstruktion 
unter den planmäßig auftretenden Nutzlasten 
angemessen beurteilt werden kann, und darf 
andererseits nicht so hoch sein, dass kritische 
Bauwerksreaktionen eintreten. Die Verformun-
gen bleiben vorwiegend im linear-elastischen 
Bereich. Nichtlineare Untersuchungen bei hö-
heren Beanspruchungszuständen können im 
Nachgang mit den entsprechenden Unsicher-
heiten an einem kalibrierten Berechnungsmo-
dell durchgeführt werden.
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Wenn die Schwachstellen bekannt sind und 
konkrete Grenzwerte festgelegt werden kön-
nen, eignen sich Systemmessungen auch für 
Monitoring, das bei zuvor definierten Verände-
rungen Aktionen auslösen kann (Alarm, Infor-
mation, Sperrung, …).

Die grundsätzliche Eignung und Zulässigkeit des 
die Rechnung begleitenden, experimentellen 
Tragfähigkeitsnachweises auf der Grundlage 
der Regelungen der Richtlinie des Deutschen 
Ausschusses für Stahlbeton (DAfStb) [1] wurde 
auch von der Fachkommission „Bautechnik" 
der ARGEBAU bestätigt [2]. Die versuchsge-
stützte Bemessung ist zudem im aktuellen Nor-
menwerk der Eurocodes enthalten, z. B. in den 
Grundlagen der Tragwerksplanung [3] oder in 
der Bemessung und Konstruktion von Stahlbe-
ton- und Spannbetontragwerken [4].

Ein Anwendungsbeispiel ist die messtechnische 
Überprüfung von historischen Stampfbeton-
Gewölbebrücken. Gewölbebrücken besitzen 
oftmals enorme Tragreserven, die meist durch 
Hinterfüllung und Lagerungsbedingung zu er-
klären sind [5]. Das Tragwerk ist jedoch rechne-
risch nur schwer zuverlässig zu beschreiben – 
insbesondere, wenn die Struktur vorgeschädigt 
ist. Ein Lösungsansatz ist ein hybrides Verfah-
ren: wesentliche Bauwerksreaktionen werden 

unter Betriebslasten während 
der Überfahrt von schweren 
Loks bzw. Güterwagen gemes-
sen, um FE-Rechenmodelle auf 
der Grundlage der Ergebnisse 
anzupassen und den aktuel-
len Lastabtrag abzubilden. 
An dem validierten Modell 
werden dann alle weiteren 
Nachweise und Berechnungen 
zur Ermittlung der zulässigen 
Einwirkungen durchgeführt. 
Ein Nachteil gegenüber Belas-
tungsversuchen ist, dass bei 
der rechnerischen Extrapo-
lation der Ergebnisse bis zur 
Traglast Unsicherheiten ver-
bleiben. Diese werden in der 
Regel durch Parametervaria-

tionen abgeschätzt, um die Tragfähigkeit nicht 
zu überschätzen.

2 Loisach-Viadukt

2.1 Bauwerksbeschreibung

Mitte des 19. Jahrhunderts strebte Bayern da-
nach, eine neue leistungsstarke Alpenquerung 
zum Anschluss des Güterverkehrs nach Italien 
zu schaffen. Durch den Eisenbahnboom be-
flügelt, wurde ein Ausbau des Schienennetzes 
bevorzugt. Nachdem Österreich (Brennerbahn) 
und Schweiz (Gotthardbahn) parallel bereits 
Strecken ausgebaut hatten, wurde die Idee 
einer Bahnstrecke über den Fernpass (Imst–
Fernpass–Reutte) vorerst aufgegeben und das 
Schienennetz an bestehende Trassierungen 
angeschlossen. Die Vision jedoch blieb, und so 
erhielt das bis dato schlecht erschlossene Tirol 
Anfang des 20. Jahrhunderts eine Lokalbahn 
über den Außerfern. Für eine Lokalbahn war 
der Bau relativ aufwändig. So mussten mehre-
re Tunnel und große Brücken errichtet werden. 
Außerdem waren große Höhenunterschiede zu 
überwinden, da die Trassierung nur selten Tä-
lern folgen konnte. Aus Sparzwängen wurden 
einige kleinere Tunnelbauwerke vermieden, 
die Strecke war daher kurvenreich (R ≥ 180 m) 
und mit großen Steigungen bis 36,5 ‰ ange-

Bild 1: Sicherheitskonzept (idealisiert); ΔQ: nutzbarer Zuwachs der Verkehrslast
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Geländer beträgt ca. bo = 5,2 m. Die Pfeilerbrei-
te unten beträgt ca. bpu = 5,6 m und oben ca.  
bpo = 4,5 m.

Während die Gewölbe hauptsächlich aus Stampf-
beton bestehen, zeigten im Jahre 1977 durch-
geführte Kernbohrungen, dass in den Pfeilern 
stellenweise ein Stampfbeton-Kalksteingemisch 
„harter Steinschlag“ verbaut wurde. Die Hinter-
füllung oberhalb der Gewölbe bis zum Oberbau 
in der Brückenachse besteht aus einer Stein-
schlichtung, wobei die Aufbauhöhe und -breite 
variiert (vgl. Bilder 2 bis 4). Die Stirnwände sind 
bis zur Unterkante der Konsolsteine ebenfalls 
aus Stampfbeton ausgeführt. Den oberen, seiti-
gen Abschluss bilden die aufliegenden, entkop-
pelten Stahlbetonkonsolen mit der Geländer-
konstruktion. 

2.2 Problemstellung

Im Laufe der vergangenen Jahrzehnte wurde 
das Objekt aufgrund von verschiedenen Schä-

Bild 3: Isometrie des Stampfbetonquerschnitts mit Stahlbetonkonsolen (2020)

legt. Zur Eröffnung am 29. Mai 1913 wurde die 
Strecke mit Geschwindigkeiten bis zu 40 km/h 
freigegeben. Ausführlichere Informationen zur 
Geschichte sind auf der Webseite zur Außer-
fernbahn [6] zu finden.

Im Streckenabschnitt Reutte–Griesen über-
führt das Loisach-Viadukt bei km 22,973 in Ehr-
wald, Österreich, eingleisig die Zugstrecke der 
Außerfernbahn in einem leichten Linksbogen 
mit einem Radius R = 200 m den Fluss Loisach 
sowie die Ehrwalder Straße B 187 (Bild 2). 

Die Gewölbebrücke besteht aus einem Stampf-
betonkern, der aufgrund der ortschaftsnahen 
Lage aus optischen Gründen mit Natursteinen 
aus der Umgebung verkleidet wurde. Ihre insge-
samt sieben Öffnungen lassen sich in ein Haupt-
gewölbe (lw = 15 m), drei Nebengewölbe (lw = 10 m)  
sowie drei Spargewölbe (lw = 1,8 m) unterteilen 
(Bild 2). Aufgrund des festen, felsigen Baugrun-
des und der massiven Bauweise ist davon auszu-
gehen, dass es sich um gelenklose Vollgewölbe 
handelt. Dieses trifft ebenfalls 
auf die neun gleichzeitig von 
1910–1912 im gesamten Bau-
vorhaben Innsbruck–Scharnitz 
und Reutte–Griesen errichte-
ten Viadukte zu (siehe Bild 6 in 
Abschnitt 3.1).

Die Gewölbestärke nimmt 
vom Scheitel zum Kämpfer hin 
stetig zu, welches ebenfalls 
ein Merkmal beiderseits ein-
gespannter Gewölbe ist. Die 
Breite des Oberbaus mit dem 

Bild 2: Loisach-Viadukt (auch Ehrwald-Viadukt genannt) – Längsschnitt und Ansicht (1913)
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den saniert und ertüchtigt. Im Jahr 1970 wurden 
die Stahlbetonkonsol- und Randsteine auf den 
Stirnwänden erneuert. Dabei sind die Konsolen 
durch 2,40 m auseinanderliegende Querriegel 
miteinander gekoppelt und auf den Bestands-
stirnwänden auf einer Mörtelfuge gelagert  
(Bild 3). Dadurch sind die Konsolen vom restli-
chen Bauwerk entkoppelt. Es kann jedoch nicht 
ausgeschlossen werden, dass über die Querrie-
gel auch Verkehrslasten direkt in die Stirnwän-
de eingeleitet werden.

Durch Erosion und Unterspülung der Gewöl-
bepfeilerfundamente entstanden Schäden am 
Bauwerk, die 1978 saniert wurden. Im Zuge 
dieser Arbeiten wurde eine neue Stahlbeton-
Flussrinne unter dem Viadukt hergestellt, um 
die Loisach zu regulieren und weitere Funda-
mentunterspülungen zu vermeiden. Während 
der Entnahme von Kernbohrungen in den Pfei-
lern wurde bei allen vieren ein totaler Spül-
wasserverlust festgestellt, was auf eine hohe 
Porosität, Kiesnester oder Risse schließen ließ. 
Zur Verbesserung des Gefüges wurde daher 
eine Verfüllungsinjektion mit Zementleim in 
den Pfeilern und Fundamenten sowie in den 
Gewölbe- und Seitenmauern durchgeführt (vgl.  
Bild 4).

Infolge einer undichten Abdichtung unter 
dem Oberbau konnte das Regen- und Schnee-

schmelzwasser unkontrolliert durch das Bau-
werk sickern und beschädigte sowohl den 
Stampfbeton als auch den Mauerwerksmörtel 
durch Auswaschungen und Frostsprengungen. 
Aus diesem Grund wurde im Jahr 1980 die Ab-
dichtung erneuert. Dazu wurde der Oberbau 
zurückgebaut und auf der bestehenden Hinter-
füllung eine 10 cm starke Unterbetonschicht mit 
einem Versiegelungsmörtel hergestellt.

Nachdem sich ein Längsriss zwischen Stirnwand 
und Gewölbebogen gebildet hatte und Steinfrag-
mente des Verblenders aus dem Mauerwerks-
verbund herausgefallenen waren (Bild 5), wurde 
2014 eine Sanierung des Natursteinmauerwerks 
veranlasst. Dabei wurden einzelne Verblender-
kalksteine neu eingemauert und verfugt. 

Das Tragwerk wird durch Züge der Streckenklas-
se D4 nach ONR 24008 [7] mit einer Geschwin-
digkeit von 80 km/h belastet. Da unklar war, 
wie die Materialkennwerte sowie Lagerungsbe-
dingungen anzunehmen sind und ob sich das 
Natursteinverblendmauerwerk am Lastabtrag 
beteiligt, wurde vorgeschlagen, das reale Trag-
verhalten durch Überfahrtsmessungen auszu-
loten. Die Messergebnisse sollten dazu genutzt 
werden, ein Finite-Elemente-Modell der Brücke 
zu kalibrieren, um anschließend am so verbes-
serten Modell den Nachweis zu führen.

Bild 4: Injektionsübersicht der Bauwerkssanierung (1978)
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Die zum statischen Nachweis notwendigen In-
formationen über die Materialeigenschaften 
(z. B. Betonfestigkeiten, Mauerwerksfestigkeit) 
lagen nicht vollständig vor. In der Strecke der 
Außerfernbahn existieren mehrere baugleiche 
Stampfbetonbrücken ohne Mauerwerksverblen-
dung, die bereits in den Vorjahren durch Sys-
temmessungen analysiert worden waren (z. B. 
Lichtenberg-, Gurgelbach- und Vorberg-Viadukt,  
Bild 6). Die bei diesen Untersuchungen kalibrier-
ten Materialkennwerte wurden zur Voranalyse 
des Loisach-Viadukts verwendet (Tabelle 1). Sie 
sollten später anhand der Ergebnisse der durch-
geführten Systemmessungen durch Variation 
am FE-Modell angepasst werden.

3 Berechnungsmodell

3.1 Geometrie und Materialien

Die Geometrie war aus den Zeichnungen der 
Ausführungs- und Sanierungsplanung bekannt 
und wurde durch eigenes, stichprobenartiges 
Aufmaß überprüft (Bilder 2 und 3): 

 � Lichte Weite Hauptöffnungen:  15,00 m
 � Lichte Weite Nebenöffnungen: 10,00 m
 � Dicke der Gewölberinge  

 � Breite der Gewölbe (Stampfbeton):   4,50 m

Bild 6: Bereits untersuchte Bauwerke: Lichtenberg-, Gurgelbach- und Vorberg-Viadukt

Bild 5: Schäden am Loisach-Viadukt; links: Stirnringrisse hinter der Stirnvormauer im Hauptgewölbe, rechts: herausgefallenes Steinfrag-
ment der Verblendung

 � Stampfbeton (Hauptöffnungen):      1,08 m
 � Stampfbeton (Nebenöffnungen):     0,82 m
 � Natursteinmauerwerk:                  0,17 m
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Für den Verblender wurde angenommen, dass er 
dichter Kalkstein oder Dolomit sein müsste. Die 
Materialkennwerte des Natursteinmauerwerks 
wurden mit der Mindest- und der mittleren 
Druckfestigkeit RS eines dichten Kalksteins ange-
nommen (γ = 25 bis 27 kN/m²; mittlere Druckfes-
tigkeit (trocken) 110 N/mm², siehe [7] und [12]).

Unter Berücksichtigung der Stein- und Mör-
teldicke lässt sich aus der Stein- und Mörtel-
druckfestigkeit die Normdruckfestigkeit RM des 
Mauerwerks ermitteln. Mit der Annahme einer 
Druckfestigkeit eines mittelfesten Zementmör-
tels und der Mindestdruckfestigkeit dichter Kalk-
steine und Dolomite nach [7] ergab sich eine 
charakteristische Normdruckfestigkeit für das 
Natursteinmauerwerk von RMk = 9,06 N/mm² [8].  

Diese darf nach Ril 805.0203 [9] bei großen, 
gleichmäßig beanspruchten Gewölben um den 
Faktor 1,25 erhöht werden. Somit ergibt sich eine 
erhöhte charakteristische Normdruckfestigkeit 
des Natursteinmauerwerks RMk,1.25 = 11,33 N/mm². 
Nach den Regelwerken [8] lässt sich der mittlere 
Mauerwerkselastizitätsmodul EM = 50.000 N/mm² 
aus anteiliger additiver Überlagerung des Stein-
E-Moduls ES und des Fugen-E-Moduls EF bestim-
men. 

Der Stampfbeton entspricht in etwa den Eigen-
schaften eines C16/20 bzw. C20/25 [10]. Für die 
Finite-Elemente-Eingabe wurde ein Beton mit ei-
nem E-Modul von 22.500 N/mm² verwendet (sie-
he Tabelle 1). Für die Materialfestigkeiten wurden 
die folgenden charakteristischen Werte gewählt: 

Tabelle 1: Geschätzte Materialparameter aus eigenen vorangegangenen Untersuchungen (2016; Untersuchungen unveröffentlicht)
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 � Stampfbeton:  
char. Druckfestigkeit: bis 16,00 N/mm² 
char. Grenzzugspannung: 1,9 N/mm²

 � Natursteinmauerwerk:  
char. Druckfestigkeit: ab 11,33 N/mm²  
char. Grenzzugspannung:  0,1 N/mm² 

3.2 Finite-Elemente-Modell

Die Berechnungen für die Gesamtstruktur beru-
hen auf der Annahme eines isotropen Materials 
mit linear-elastischer Spannungs-Dehnungs-Be-
ziehung und wurden mit dem FE-Programm 
RFEM der Firma Dlubal durchgeführt. Für die 
Modellierung wurden Scheibenelemente ge-
wählt [11]. Mit vergleichsweise geringem Auf-
wand lässt sich der flächige Lastabtrag in Haupt-
tragrichtung mit nichtlinearen Materialgesetzen 
simulieren, wobei die unterschiedlichen Steifig-
keiten der Haupttragelemente berücksichtigt 
werden (Oberbau, Gewölbering, Pfeiler und Bo-
den). Die Krümmung des Bauwerks (R = 200 m)  
wurde dabei zwar im Modell vernachlässigt, 
die Auswirkungen (Zentrifugalkräfte) konnten 
jedoch durch das Einführen horizontaler Flieh-
kräfte im Nachweis gleichwohl berücksichtigt 
werden.
 
In Bild 7 ist die Isometrie des Schalenmodells 
mit den entsprechenden Flächendicken farblich 
dargestellt. Es ist gut zu erkennen, dass die Flä-
che der mittragenden Stirnwand des Oberbaus 

aufgrund der Berechnung in Schalenelement-
systemachse mittig angesetzt wird, sodass 
eine ungünstigere Spannungsverteilung in den 
Stampfbetonrandfasern erwartet wird. 

Das Verblendmauerwerk wird als homogener 
Werkstoff abgebildet, da eine Mikromodellie-
rung von Steinen und Lagerfugen zu aufwändig 
und nicht notwendig ist. Aufgrund der Vernach-
lässigung vorhandener Diskontinuitäten wird mit 
mittleren homogenen Spannungen, E-Modulen 
und Dehnungen im Mauerwerk gerechnet. Bild 8 
zeigt einen Ausschnitt des FE-Modells. 

4 Systemmessungen

4.1 Versuchsprogramm

Die Messungen der Bauwerksreaktionen konn-
ten während der Zugüberfahrten im Regel-
betrieb bzw. aus Loküberfahrten (1 × Lok der 
Baureihe 1016, L = 19,0 m; G ~ 88 t, Bild 9) durch-
geführt werden. Position und Geschwindigkeit 
wurden über Lichtschranken und Dehnungs-
messstreifen am Gleis bestimmt. Das Versuchs-
programm der Loküberfahrten umfasste: 

 � Schnelle Überfahrten:  v ~ 60 km/h,
 � Langsame Überfahrten:  v ~ 10 km/h,
 � Bremsen auf der Brücke:  0 > v ~ 55 km/h,
 � Anfahren auf der Brücke:  0 > v ~ 19 km/h.

4.2 Messtechnik

Es wurden am Bauwerk meh-
rere Bauteilreaktionen online 
gemessen und zeitgleich am 
Monitor als Reaktions-Zeit-Dia-
gramm dargestellt. Grundsätz-
lich besteht ein Messkonzept 
aus einer Mischung von Senso-
ren, die einerseits das globale 
Tragverhalten (Durchbiegung, 
Setzung) und andererseits lo-
kale Strukturveränderungen 
(Dehnungen, Ablösungen, Ris-
se) aufzeichnen können (siehe 
Bild 10). Zur Messwertverar-
beitung mit Messraten von 20 Bild 7: Isometrie der Konstruktion; Flächendicken farblich sortiert
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Bild 8: Idealisierung des Verblendmauerwerks (hellblau) im FE-
Modell, die Kontaktfuge ist in Rot dargestellt

Bild 9: Südansicht Loisach-Viadukt in "Ehrwald (2016): Überfahrt Lok 1016

und 300 Hz dienten Messanlagen QuantumX 
und ein Notebook zur simultanen grafischen 
Darstellung und Speicherung.

Vertikale Wegmessung: Die vertikale Verschie-
bung wurde nach dem Extensometerprinzip 
durch induktive Wegaufnehmer WT 10 relativ 
zum Boden gemessen. Der Messbereich betrug 
±10 mm bei einer reproduzierbaren Auflösung 
unter Baustellenbedingungen von ca. 0,01 mm. 
Ausgewählte Stellen (Bild 10) waren der Gewöl-
bescheitel in Brückenachse im Hauptgewölbe 

Bild 10: Messstellenplan (Brückenansicht)



28 

Gutermann und Malgut: Experimentell gestützte Nachweise von Eisenbahn-Stampfbetonbrücken

(Schrägseilabhänger Nr. 48), im Nebengewöl-
be (Seite Griesen, Nr. 43) und der Hauptpfeiler 
(Seite Griesen, Nr. 46), um seine Setzungen zu 
bestimmen.

Beschleunigungsaufnehmer: Zum Einsatz kam 
für die Messstelle 45 (Bild 10) ein Piezo-Schwin-
gungsaufnehmer KB 12VD (MMF, Frequenzbe-
reich 3.100 Hz), der keine Nullpunktverschie-
bung bei Temperaturveränderung aufweist. Mit 
den Sensoren sollten über Integration die verti-
kalen Verschiebungen des Pfeilers während der 
Zugüberfahrten abgeschätzt werden. 

Integrale Dehnungsmessung: In Hauptgewöl-
be, Nebengewölben und den Spargewölben 
wurde die Mauerwerksdehnung im Scheitel 
(Messstellen 11, 12, 15, 16, 21, 32, 34, 42 und 
44), im Viertelspunkt (Messstellen 18 und 23) 
und am Kämpfer (Messstellen 24, 25 und 47) 
in Brückenachse und am Gewölberand mit in-
duktiven Wegaufnehmern WT 5/WT10 durch in-
tegrale Dehnungsmessung (Beziehung ε = Δl/l)  
ermittelt. Zusätzlich wurde im Scheitel des 
Hauptgewölbes die Dehnung des Stampfbetons 
in Brückenachse durch eine Tandemmessung 
bestimmt (εT extrapoliert aus den Messstellen 
13 und 14, siehe Bild 11).  

Differenzmessung: Im Hauptgewölbescheitel 
wurde mit einem Wegaufnehmer WT 5 (Mess-
stelle 17, Bild 11) die Differenzverschiebung zwi-
schen dem Stampfbeton und dem vorgesetzten 

Mauerwerk gemessen, um das Ablösen der Ver-
bundfuge zu analysieren. 

Umweltbedingungen: Die Umweltbedingungen 
wurden ebenfalls bestimmt und in die Messpro-
tokolle aufgenommen (Temperatur etwa 0 bis  
5 °C; relative Luftfeuchte etwa 50 bis 66 %).

5 Messergebnisse

5.1 Messwertanalyse

Aus den Reaktions-Zeit-Kurven ließ sich direkt 
entnehmen, dass

 � das Verformungsverhalten (Überbau/Gründung) 
vorwiegend linear-elastisch war,

 � die Verformungen unter den rechnerisch prog-
nostizierten Werten lagen (Tabelle 2),

 � das vorgesetzte Mauerwerksgewölbe durch 
Verformung des Stampfbetongewölbes am 
Lastabtrag beteiligt ist und Teile der Lasten ab-
trägt (Messstelle 17, Bild 11) und

 � sich die gemauerten Stirnmauern durch die 
nachträglich eingebauten, quer verlaufenden 
Stahlbetonriegel am Lastabtrag beteiligen (im 
Besonderen der südliche Rand = Außenradius). 
Hier ist ggf. wieder eine Ringrissbildung zwi-
schen dem Stirnmauerwerk und dem Mauer-
werksgewölbe zu erwarten.

Vorberechnungen hatten ergeben [11], dass sich 
die Mauerwerksschale im Scheitel vom Stampf-

Bild 11: Messstellen (links) und Messkurven (rechts) im Gewölbescheitel des Hauptbogens
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Tabelle 2: Vergleich der gemessenen und berechneten Extremwerte

betongewölbe lösen kann. Die zu erwartenden 
Differenzverformungen bei einer Loküberfahrt 
betrugen Δf ~ 0,006 mm. Der dafür installierte 
Sensor (Nr. 17, Bilder 10 und 11) zeichnete zwar 
Verformungen in dieser Größenordnung auf, 
aus dem Messkurvenverlauf wurde jedoch ab-
geleitet, dass es sich eher um eine Schwingung 
als um eine reale Verschiebung handelte. 

5.2 Modellkalibrierung und Bemessung

Die Vorberechnungen auf Grundlage der ange-
nommenen Materialparameter zeigten bereits 
sehr gute Übereinstimmungen mit den gemes-
senen Bauwerksreaktionen (Tabelle 2). Die Dif-
ferenz zwischen der berechneten Verformung 
in Feldmitte der Gewölbeöffnung zu gemes-
senen Verformungen und Dehnungen wurde 
dabei in Anbetracht einer Modellvereinfachung 
(Ansetzen der Stirnwand des Oberbaus in der 
Schwerachse des Schalenmodells ohne Berück-
sichtigung der Hinterfüllung) als ausreichend 

genau betrachtet, sodass der Tragsicherheits-
nachweis konservativ geführt wurde.

Für die abschließende Beurteilung und Einstu- 
fung wurden die maßgebenden Belastungen 
in Lastkombinationen zusammengefasst, wäh-
rend die Spannungszustände vom Programm 
nichtlinear nach Theorie II. Ordnung ermittelt 
wurden. Der Spannungsnachweis ließ sich für 
das Lastmodell E4 nach [7] erfolgreich führen. 
Anschließend wurden iterativ die Verkehrslas-
ten so lange weiter gesteigert, bis die Grenz- 
zugspannung fctmd = fctmk/γc = 1,9/1,8 = 1,1 N/mm²  
im Stampfbeton erreicht wurde. Dadurch wurde 
einerseits die weitere Tragreserve sichtbar und 
andererseits ablesbar, wo im Restnutzungszeit-
raum Rissbildung zu erwarten ist (Tabelle 3). 
Der η-Wert gibt an, um wie viel die Verkehrs-
last (Lastmodell E4) theoretisch noch bis zur 
Rissbildung im Stampfbeton (fct = 1,1 N/mm²)  
in den untersuchten Gewölben gesteigert wer-
den kann. Dieser Wert liegt auf der sicheren Sei-
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80 km/h besitzt. Aufgrund der 
geringen Tragreserve (η-Wer- 
te < 2,7) wurde folgende Nut-
zung vorgeschlagen: 

Dabei ist bei wiederkehrenden 
Bauwerksinspektionen ein be-
sonderes Augenmerk auf eine 
sorgfältige Gleishaltung und 
auf Risse zu richten. Querrisse 
treten voraussichtlich zuerst 
im Hauptgewölbe und im zwei-
ten Nebengewölbe Reutte auf 
(Bild 12). Bei fortschreitendem 
Rissbild (Risszuwachs) kann es 

zu Lastumlagerungen im System kommen. Soll-
ten im Rahmen der regelmäßig wiederkehren-
den Bauwerksinspektion eine deutliche Zunah-
me vorhandener oder neue Risse beobachtet 
werden, kann mit einer erneuten Systemmes-
sung das Ausmaß der Bauwerksveränderung 
festgestellt werden.

6 Zusammenfassung und Ausblick

In diesem Beitrag wurde an einem Beispiel 
gezeigt, wie Systemmessungen die rechneri-
sche Beurteilung von Bestandsbauwerken mit 
komplexem Tragverhalten unterstützen kön-
nen. Das Loisach-Viadukt, eine mit Naturstein 
verkleidete Stampfbetonbrücke, wurde in den 
vergangenen 50 Jahren mehrfach saniert und 
u. a. mit Stahlbetonkonsolen ergänzt. Die Trag-
fähigkeit und insbesondere die Beteiligung des 
Verblendnatursteins am Lastabtrag waren völ-
lig unklar.

Das Bauwerk wurde messtechnisch so aus-
gestattet, dass die Bauwerksreaktionen im 
Stampfbeton und Verblendmauerwerk aufge-
zeichnet werden konnten, um ein Finite-Elemen-

te, da die reale Tragfähigkeit der Brücke noch 
höher ist. Sie wird erst bei Ausbildung einer 
Gelenkkette bzw. Überschreiten der aufnehm-
baren Druckspannungen erreicht.

5.3 Schlussfolgerung

Das Verformungs- und Tragverhalten der Stampf-
beton-Gewölbebrücke konnte in einem 2D-FE-
Schalenmodell nachgebildet werden, indem das 
Rechenmodell anhand der experimentell ermit-
telten Bauwerksreaktionen aus Überfahrtmes-
sungen angepasst und kalibriert wurde. Dabei 
konnte festgestellt werden, dass sich das Ver- 
blendmauerwerk am Lastabtrag beteiligt, das 
Bauwerk steifer ist als angenommen (mittra-
gende Wirkung der Hinterfüllung) und die nach-
träglich eingebauten, quer verlaufenden Stahl-
betonriegel Lasten in die Stirnmauern einleiten.

Die Berechnungen erfolgten mit den ungüns-
tigsten Lastmodellen E4 nach ONR 24008, Tabel- 
le B.1 [7]. Sie ergaben, dass die Stampfbeton-
Gewölbebrücke unter den angenommenen Be-
dingungen eine ausreichende Tragsicherheit für 
dieses Lastmodell bei einer Geschwindigkeit von 

Tabelle 3: η-Verkehrslast-Werte (fct = 1,1 N/mm²) für das Lastmodell E4, v = 80 km/h

 � Regelhaft: Lastmodell D4 
[7] bei einer maximalen Ge-
schwindigkeit von 80 km/h,

 � In Ausnahmen (z. B. Schwer-
transport): Lastmodell E4 [7] 
bei einer maximalen Ge-
schwindigkeit von 80 km/h.
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te-Modell an den Ergebnissen zu kalibrieren. Es 
zeigte sich, dass sich das Verblendmauerwerk 
am Lastabtrag beteiligt, das Bauwerk steifer 
ist als angenommen (mittragende Wirkung der 
Hinterfüllung) und nachträglich eingebaute 
Stahlbetonquerriegel Lasten in die Stirnmauern 
einleiten. An dem verbesserten Rechenmodell 
wurden anschließend alle notwendigen Nach-
weise geführt, sodass Empfehlungen für die 
zulässigen Streckenlasten ausgesprochen wer-
den konnten. Zusätzlich konnten über iterati-
ve Laststeigerungen mögliche Schwachstellen 
identifiziert werden, die bei wiederkehrenden 
Bauwerksüberprüfungen vorrangig überwacht 
werden sollten.
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Brücken großer Stützweite und Bauhöhe stellen für die messtechnische Erfassung bzw. die Überwachung 
eine große Herausforderung dar, da konventionelle taktile Sensoren bei Höhen von bis zu 100 m zur Geo-
metrieerfassung nicht eingesetzt werden können. 

Ziel der hier vorgestellten Untersuchung ist die berührungslose Erfassung der Ebenheitsabweichungen an 
einer Überbauunterseite der Siegtalbrücke. Dazu musste die sich in ca. 100 m Höhe befindliche Oberflä-
che im laufenden Betrieb messtechnisch erfasst werden. 

Um die aus der ständig wechselnden Verkehrslast resultierenden Verformungen der Überbauunterseite 
quantifizieren zu können, wurde in einer Voruntersuchung das dynamische Verformungsverhalten be-
rührungslos bestimmt. Darauf aufbauend wurde im Rahmen der Ebenheitsuntersuchung mittels terrest-
rischem Laserscanning (TLS) und Tachymetrie die Überbauunterseite erfasst und in Bezug zu einer Refe-
renzgeometrie ausgewertet.

1 Einleitung

Die kontinuierliche Zunahme der transportierten 
Gütermengen bedeutet für die Autobahnbrücken 
in Deutschland eine steigende Beanspruchung 
bei gleichzeitig zunehmendem Alter der Bauwer-
ke. Der Bund als Bauherr ist daher bemüht, sei-
nen Bestand nachzurechnen, um damit den Neu-
baubedarf zu priorisieren. Da die Trassenführung 
in der Regel unverändert bleiben muss, erfolgen 
Rück- und Neubau oft parallel. Für Brücken mit 
exponierter Lage ist ein konventioneller Rückbau 
jedoch i. A. nicht möglich, sodass innovative Kon-
zepte benötigt werden, die unter Einhaltung aller 
Sicherheitsreserven möglichst zeit- und kosten-
sparend durchführbar sind. 

Für statische Untersuchungen zu möglichen 
Rückbautechnologien [1], [2] für die Siegtal-
brücke im Verlauf der A 45, siehe Bild 1, waren  
u. a. Informationen über den Vorverformungs-
zustand und insbesondere die Ebenheit der 

KURZFASSUNG

Brückenunterseite erforderlich. Die geodätischen 
Untersuchungen sollten einen Abgleich der 
tatsächlichen Bauwerksgeometrie mit den Be-
standsunterlagen ermöglichen und zudem die 
technischen Möglichkeiten der Erfassung von 
Verformungsinformationen in großer Höhe mit-
einander vergleichen.

Nach der Beschreibung der eingesetzten Mess-
instrumente in Abschnitt 2 wird zunächst in 
Abschnitt 3 über die Bestimmung des dynami-
schen Verformungsverhaltens des Brückenfel-
des unter Verkehrslast berichtet, bevor dann in 
Abschnitt 4 die berührungslose Erfassung der 
Überbauunterseite vorgestellt und die eigent-
liche Bestimmung der Ebenheitsabweichungen 
diskutiert werden. 

2 Messsysteme

Für die beiden Aufgabenstellungen – die Bestim-
mung des dynamischen Verformungsverhal-
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Bild 1: Siegtalbrücke im Verlauf der A 45

tens und der Ebenheitsabweichung – kommen 
insgesamt drei verschiedene Messsysteme zum 
Einsatz: ein terrestrischer Laserscanner (TLS im 
3D- bzw. 2D-Modus), eine Robotik-Totalstation 
und ein Mikrowelleninterferometer. 

2.1 Terrestrischer Laserscanner (TLS)

2.1.1 TLS im 3D-Modus

Terrestrische Laserscanner 
(TLS, siehe Bild 2, links) ermög-
lichen die Digitalisierung der 
gesamten Umgebung in einem 
360°-Panorama in Form einer 
Punktwolke. Dazu wird der aus-
gesandte und vom Messobjekt 
reflektierte Laserstrahl ausge-
wertet (Phasenvergleichsver-
fahren) und so berührungslos 
Streckenmessungen durchge-
führt. In Kombination mit in-
ternen Winkelmessungen las-
sen sich so dreidimensionale 
Koordinaten berechnen.

Dabei wird während des Scanvorgangs der La-
serstrahl über einen hochfrequent rotierenden 
Spiegel abgelenkt (siehe Bild 2, roter Pfeil) und 
zusätzlich dreht sich der Laserscanner um sei-
ne Stehachse, siehe rechte Seite, grüner Pfeil. 
Durch diese sequenzielle Erfassungsmethode 
entsteht eine hochaufgelöste Punktwolke der 
Umgebung. Zusätzlich zu den einzelnen 3D-Ko-
ordinaten liegt für jeden erfassten Messpunkt 
ein Intensitätswert der Lasermessung vor, eine 

Bild 2: Z+F Imager 5016 und Prinzip der sequentiellen Abtastung mit einem 3D-TLS
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 � die dynamische und räumlich verteilte Erfas-
sung des Bewegungsverhaltens (Verschie-
bungsmessung) von Messobjekten, sowohl 
vertikal als auch horizontal [3], [4] oder

 � die statische (zeitlich gemittelte) Erfassung der 
Oberflächengeometrie (innerhalb eines Pro-
fils) mit einer gesteigerten Genauigkeit [5].

Bei beiden Anwendungen findet eine räumliche 
Approximation des an der Objektoberfläche ge-
messenen Profils statt, die (im einfachsten Fall) 
auf Basis einer räumlichen Mittelbildung der 
nah beieinanderliegenden Profilpunkte realisiert 
wird. So kann in beiden Anwendungsfällen die 
Systemgenauigkeit signifikant gesteigert werden. 

2.2 Robotik-Totalstation (Tachymeter)

Bei modernen Totalstationen handelt es sich 
um Multisensorsysteme. Diese verfügen über 
eine Vielzahl an Sensoren, wie z. B. im Strahl-
gang angeordnete Kameras, und ermöglichen 
neben der berührungslosen Messung auch eine 

Art Falschfarbendarstellung, die auf dem Ver-
hältnis der ausgesendeten zur empfangenen 
Laserstärke basiert, siehe Bild 3 (in Graustufen).

Gegenüber konventionellen Messmethoden 
führt der Einsatz von TLS zu einer deutlich de-
taillierteren Objekterfassung bei dennoch über-
schaubarem Zeitaufwand. Die Messung eines 
360°-Panoramas mit einem Punktabstand von 
1,6 mm in einer Objektentfernung von 10 m ist 
in unter 30 Minuten abgeschlossen.

2.1.2 TLS im Profilmodus

TLS im Profilmodus verwenden lediglich den 
hochfrequent rotierenden Spiegel. Im Gegen-
satz zu 3D-TLS findet jedoch keine Rotation um 
die Stehachse statt. Durch die Reduktion der 
räumlichen Auflösung auf ein einzelnes Profil 
wird eine deutlich höhere zeitliche Auflösung 
ermöglicht. Somit können mit Profilscannern 
weitere Aspekte bei der Untersuchung von 
Messobjekten verfolgt werden, u. a.:

Bild 3: 3D-Punktwolke des fünften Feldes der Siegtalbrücke; zur Veranschaulichung wurden bereichsweise unterschiedliche Einfärbungen 
verwendet: Intensitätswerte (Graustufendarstellung) und Ebenheitsabweichungen (Regenbogendarstellung)
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zellen bestimmt werden. Dabei muss beach-
tet werden, dass die Entfernungsauflösung in 
Blickrichtung 0,75 m beträgt und die Radarkeu-
le einen Öffnungswinkel vertikal/horizontal von 
15°/17° besitzt. D. h. die einzelnen Auflösungs-
zellen sind fest durch die Entfernungs- und 
Querauflösung entsprechend des Öffnungswin-
kels der Radarkeule definiert, siehe Bild 4.

Für jede Auflösungszelle werden die gewich-
teten Mittelwerte von Amplitude und Phase 
der Echos aller darin befindlichen Reflexionen 
bestimmt. Aus der Phase wird mittels Interfe-
rometrie die relative Bewegung des Objekts in 
Blickrichtung des Sensors mit bis zu 200 Hz und 
einer Genauigkeit von < 0,1 mm abgeleitet. Da-
bei kann jedoch nicht zwischen den einzelnen 
Reflexionen innerhalb einer Auflösungszelle un-
terschieden werden. 

Bei der in Bild 4 dargestellten Messkonfigura-
tion muss die tatsächlich gemessene relative 
Bewegung in Blickrichtung noch in die Vertika-
le projiziert werden. Dazu wird der Neigungs-
winkel des IBIS-S benötigt. Die Bestimmung ist 
jedoch äußerst fehleranfällig und führt in der 

Bild 4: Messprinzip des Mikrowelleninterferometers IBIS-S

vollkommene Automatisierung des Messab-
laufs. Dazu ist die Totalstation motorisiert und 
kann z. B. über einen Computer gesteuert wer-
den. Die Entwicklung reicht bis hin zur scan-
nenden Totalstation, die einer Kombination aus  
Tachymeter und 3D-Laserscanner entspricht. 

Aus den Messungen der Totalstation entsteht 
ebenfalls eine 3D-Punktwolke. Aufgrund der 
deutlich längeren Messdauer pro Einzelpunkt 
(mehrere Sekunden) im Vergleich zum 3D-TLS 
(bis zu 1 Million Punkte pro Sekunde) beinhal-
tet diese jedoch zwangsläufig deutlich weniger 
Messpunkte.

2.3 Terrestrisches Mikrowelleninterferometer 
(IBIS-S)

Die Messung mit dem Mikrowelleninterfero-
meter (IBIS-S) basiert auf Amplituden- und 
Phasenmessungen mittels kontinuierlich aus-
gesendeten Mikrowellen (Ku-Band, 17,4 mm 
Wellenlänge) [6].

Prinzipiell können so 1D-Verschiebungen ent-
lang eines Profils in sogenannten Auflösungs-
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um eine möglichst hohe räumliche Auflösung in-
nerhalb des Profils zu erhalten. Somit kann für 
die Berechnung der Verschiebung aus den Pro-
filscannerrohdaten ein Bereich von etwa ± 2 m 
um die Brückenmitte verwendet werden.

Mit dem IBIS-S wurde senkrecht nach oben 
gemessen, um Projektionsfehler in der Verfor-
mungsbestimmung zu vermeiden, siehe Ab-
schnitt 2.3. In Bild 5 ist zur Veranschaulichung 
des Öffnungswinkels der Radarkeule die vom 
IBIS-S angestrahlte Fläche in Gelb markiert, die-
se nimmt eine horizontale Ausdehnung von fast 
30 m in Höhe der Überbauunterseite an.

3.2 Dynamische Verformung

Mit dem Profilscanner können die dynamischen 
Verformungen der Überbauunterseite sowohl 
zeitlich als auch räumlich entlang eines kom-
pletten Profils in räumlichen Klassen erfasst 
werden. Mit dem Mikrowelleninterferometer 
ist die räumliche Auflösung an glatten Beton-
oberflächen dagegen sehr eingeschränkt, so-
dass sich auf die frontale Erfassung der Mitte 
der Überbauunterseite konzentriert wurde. In 
Bild 6 wird sich daher auf einen repräsentativen 
Vergleich in der Feldmitte mit beiden Messme-
thoden konzentriert.

Durch die linienhafte, räumliche Auflösung des 
Profilscanners ist es zusätzlich möglich, Aussa-
gen über die Verformungen eines kompletten 

Profils entlang der Überbau-
unterseite zu erhalten. Dabei 
zeigt sich an allen Positionen 
entlang des Messprofils ein 
ähnliches Verformungsverhal-
ten wie in der Feldmitte, je-
doch nehmen zu den Pfeilern 
hin die Beträge der vertikalen 
Verformungen ab. Es kann 
so entlang des ganzen Profils 
verifiziert werden, dass, wie 
erwartet, die maximalen dy-
namischen Verformungen in-
folge der Verkehrslast in der 
Mitte der Überbauunterseite 
auftreten.

Regel zu Projektionsfehlern, die einer falschen 
Skalierung der berechneten relativen Vertikal-
verschiebung entspricht. Um die hohe relative 
Streckenmessgenauigkeit von < 0,1 mm über 
große Distanzen ausnutzen zu können, sollte 
somit die Neigung des IBIS vermieden werden, 
wodurch jedoch keine räumliche (profilweise) 
Auflösung mehr vorhanden ist.

3 Voruntersuchung zur Bestimmung 
des dynamischen Verformungsver-
haltens

Da die messtechnische Erfassung der Eben-
heitsabweichungen der Überbauunterseite im 
laufenden Betrieb stattfinden musste, d. h. un-
ter ständig wechselnden Verkehrslasten, ist 
die Größenordnung der daraus resultierenden 
Bewegung entscheidend für die qualitative 
Beurteilung der final zu bestimmenden Eben-
heitsabweichungen. Für diese Voruntersuchung 
wurden zwei unabhängige Messsysteme zur ge-
genseitigen Validierung eingesetzt: der TLS im 
Profilmodus und das terrestrische Mikrowellen-
interferometer IBIS-S, siehe Abschnitt 2.

3.1 Messkonfiguration

In Bild 5 ist die Messkonfiguration schematisch 
dargestellt. Der Profilscanner ist in Feldmitte auf-
gebaut und die Profilmessung zeigt in Richtung 
der beiden Pfeiler. Die Rotationsgeschwindigkeit 
des Profilscanners wurde auf 14 Hz reduziert, 

Bild 5: Messkonfiguration zur Bestimmung des dynamischen Verformungsverhaltens 
mittels Profilscanner und Mikrowelleninterferometer, Sensorpositionierung in der 3D-
Darstellung
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Zusammenfassend kann festgehalten werden, 
dass die maximale Verformung in der Feldmit-
te auftritt und dass die beiden unabhängigen 
Messmethoden lediglich Abweichungen im 
niedrigen Zehntelmillimeterbereich aufweisen, 
siehe Bild 6, unten. Die gemessenen vertikalen 
Verformungen bewegen sich im gesamten be-
obachteten Zeitraum in einer Größenordnung 
von maximal ± 2 mm. Bei der Bestimmung der 
Ebenheitsabweichungen können so Abweichun-
gen von bis zu 4 mm allein durch die Bewegung 
der Tragwerksoberfläche enthalten sein.

4 Ebenheitsuntersuchung der  
Überbauunterseite

Für die Bestimmung der Ebenheitsabweichun-
gen wurden der 3D-TLS und die Robotik-Total-
station eingesetzt, siehe Abschnitt 2. Durch den 
Einsatz von zwei unabhängigen Messsystemen 
können die Ergebnisse systemübergreifend  
verifiziert und das am besten geeignete Mess-
system für die Anforderungen bei hohen Tal-
brücken ermittelt werden.

4.1 Auswertekonzept

Die Ergebnisse der beiden Messsysteme liegen 
zunächst als verschieden große Teile der zu er-
fassenden Oberfläche vor und werden im Fol-
genden als Scan bezeichnet. Die Charakteristik 
dieser Scans ist dabei vom eingesetzten Mess-
system abhängig und unterscheidet sich haupt-
sächlich im Detailierungsgrad der Erfassung 
(unterschiedliche Punktdichte).

Zur Berechnung von Ebenheitsabweichungen 
mit den Scandaten wird als Bezug für die rela-
tive Auswertung eine Bezugsgeometrie benö-
tigt. Da keine nutzbaren Vorinformationen zur 
Definition einer Bezugsgeometrie vorhanden 
waren, musste diese auf Basis der Messungen  
erzeugt werden. Somit geht die unterschied-
liche Charakteristik der Scans auch bei der 
Definition der Sollgeometrie mit ein. D. h., die 
Ebenendefinition des 3D-TLS wird sich schon 
aufgrund der Punktdichte und des abgedeckten 
Messbereiches von der Ebenendefinition der 
Totalstation unterscheiden. Eine direkte sys-
temübergreifende Validierung der Qualität der 

Bild 6: Ausschnitt aus dem dynamischen Verformungsverhalten des Überbaus in der Mitte des fünften Feldes
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originären Scans durch einen unmittelbaren 
Vergleich ist somit nicht möglich.

Zur Bestimmung der Messunsicherheit der 
Messsysteme wird deshalb die Qualität separat 
für jedes Messsystem im Sinne einer System-
genauigkeit bestimmt. Als Vergleichsgröße wird 
die Differenz d aus den z-Koordinatenwerten 
von zwei Erfassungen mit demselben Messsys-
tem verwendet. Es kann davon ausgegangen 
werden, dass beide Einzelerfassungen z1 und z2 
gleich genau sind, d. h., für die Standardabwei-
chung gilt sz1 = sz2 = sz.
 
Mit dem funktionalen Zusammenhang

Differenz d = z1 – z2

kann mittels Varianzfortpflanzung die Genauig-
keit sd berechnet werden

.

Die partiellen Ableitungen des funktionalen Zu-
sammenhangs nach z1 und z2 ergeben

,

daraus folgt .

Entsprechend umgestellt

kann so die Genauigkeit der Einzelerfassung sz 
aus der Genauigkeit der Differenz sd abgeleitet 
werden. 

4.2 Systemgenauigkeit

4.2.1 3D-Laserscanner

Mit dem Z+F Imager 5016 wurden drei unabhän-
gige Erfassungen (1 bis 3) des Feldes 5 durchge-
führt, siehe Bild 7. Für die 3D-Scans wurde die 
Auflösung „Ultra High“ mit der Qualität „High“ 
verwendet, diese ist durch einen Messpunkt-
abstand von 1,6 mm in einer Objektentfernung 
von 10 m und einer Dauer für einen vollständi-
gen 3D-Scan von ca. 25 Minuten charakterisiert. 
Der Instrumentenstandpunkt wurde für alle 
drei Erfassungen beibehalten.

Für die Bestimmung der Systemgenauigkeit 
wird aus den Messpunkten jedes Scans zu-
nächst ein regelmäßiges 3D-Raster der Ober-
fläche mit einer horizontalen Maschenweite 
von 2 cm berechnet. Darauf basierend findet 
der eigentliche Vergleich anhand der vertikalen 
Komponenten dieser identischen Knoten statt, 
siehe Abschnitt 4.1. In Bild 8 ist ein Ausschnitt 
der räumlichen Verteilung dieser Differenzen 
für zwei Scans dargestellt.

Bild 9 zeigt die Häufigkeitsverteilung aller be-
rechneten Differenzen zusammen mit der 
Wahrscheinlichkeitsdichte einer Normalvertei-
lung, die für die quantitative Analyse der Sys-
temgenauigkeit genutzt werden soll. Es lässt 
sich erkennen, dass die auftretenden Differen-
zen in den vertikalen Komponenten genähert 
zufällig normalverteilt sind, d. h. konkret mit den 
Normalverteilungsparametern Erwartungswert 
0,2 mm und einer Standardabweichung von  
1,3 mm. Mit der Standardabweichung der Dif-
ferenz kann entsprechend Abschnitt 4.1 die 

Bild 7: Unterseite des Überbaus in Fahrtrichtung Dortmund in der 3D-TLS-Intensitätsdarstellung, kombiniert mit den Messpunkten der 
Totalstation in Rot
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Bild 9: Häufigkeitsverteilung der Differenzen und entsprechende Normalverteilung
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Standardabweichung der Einzelerfassung abge-
leitet werden, dies ergibt eine Standardabwei-
chung von 0,9 mm. Darauf basierend können 
die symmetrischen Intervallgrenzen für den 
3-σ-Bereich mit ≈ 2,8 mm angegeben werden, 
in diesem Konfidenzbereich s3D-TLS liegen 99,7 % 
aller Messungen. 

Bei der Bestimmung der Ebenheitsabweichun-
gen werden durch den relativen Auswertean-
satz (Bildung von Differenzen) systematische 
Effekte, die in beiden Scans die Messung glei-
chermaßen beeinflussen, eliminiert. Aber es 
können auch Systematiken in den Differenzen 

Bild 8: Vertikale Differenzen zwischen zwei einzelnen 3D-Laserscans der Überbauunterseite; Ausschnitt der Punktwolke in der Feldmitte

selbst entstehen, wenn für die Dauer der Mes-
sungen keine konstanten Versuchsbedingun-
gen garantiert werden können. 

Die in Bild 8 dargestellte räumliche Verteilung 
der Differenzen zeigt solche Systematiken, 
eine Art Streifenbildung ausgehend vom Zent-
rum der Erfassung, die hohe Differenzen in ei-
nem Scanprofil aufweisen, siehe z. B. rote Linie 
(Scanprofil) in Bild 8. Dies entsteht aus der Kom-
bination der sequenziellen Erfassungsmethode 
des Laserscanners mit der verkehrsinduzierten 
Vertikalbewegung des Überbaus. Der Laser-
scanner rotiert während der Erfassung lang-
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Dementsprechend sind auch in der Histo-
grammdarstellung (siehe Bild 9) systematische 
Anteile vorhanden, die aber den größtenteils 
zufälligen Charakter der berechneten Diffe-
renzen nicht signifikant beeinflussen. Vielmehr 
zeigt sich sogar eine stärkere Konzentration der 
Differenzen im Bereich um den Mittelwert, als 
die Normalverteilung theoretisch vorgibt.

4.2.2 Totalstation

Mit der Totalstation Leica Nova TS60 wurden 
ebenfalls drei unabhängige Erfassungen (1 bis 3)  
der Überbauunterseite mit jeweils 191 Mess- 
punkten durchgeführt. Die Messpunkte sind 
in Bild 7 den 3D-TLS Messpunkten in Rot über-
lagert. Der Punktabstand beträgt sowohl in 
Längs- als auch in Querrichtung ca. 2 m. Auf-
grund der Messdauer von mehreren Sekunden 
pro Punkt ist eine deutlich höhere Punktdichte 
nicht wirtschaftlich zu erreichen, im Vergleich 
dazu beträgt der Punktabstand an der Über-
bauunterseite beim 3D-Laserscanning deutlich 
unter 2 cm.

sam um seine Stehachse und misst dabei eine 
Vielzahl an Profilen. Er erfasst somit die Ober-
fläche der Brückenunterseite in einer durch 
diese Rotation vorgegebenen Reihenfolge (im 
Uhrzeigersinn) in Profilen. Dieser Ablauf ist bei 
beiden Scans gleich, jedoch werden durch die 
Vertikalbewegung der Brücke die einzelnen Pro-
file unterschiedlich verfälscht, z. B. könnte sich 
am Anfang der ersten Erfassung ein LKW auf 
dem Brückenfeld befinden, bei der zweiten Er-
fassung ist zu diesem Zeitpunkt aber keine Ver-
kehrslast vorhanden. Dies würde u. a. zu einer 
Abweichung des ersten Profils in der Größen-
ordnung der LKW-induzierten Vertikalverschie-
bung führen, und da die Erfassung profilweise 
stattfindet, kommt es zu der sichtbaren Strei-
fenbildung.

Die Größenordnung der in Bild 8 sichtbaren, 
systematischen Effekte durch die zeitlich varia-
ble Veränderung der Objektoberfläche während 
der Scans stimmt gut mit den ermittelten Werten 
des dynamischen Verformungsverhaltens der 
Überbauunterseite überein, siehe Abschnitt 2.  

Bild 10: Vertikale Differenzen zwischen zwei unabhängigen Erfassungen der Überbauunterseite mit der Totalstation

Bild 11: Häufigkeitsverteilung der Differenzen und entsprechende Normalverteilung
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4.3 Ebenheitsabweichungen

4.3.1 3D-Laserscanner

Für die eigentliche Bestimmung der Eben-
heitsabweichungen werden die Scans 1 bis 3 
zusammengefasst. Somit wird zunächst die 
Punktdichte erhöht, auf deren Basis an allen 
Positionen Messungen unterschiedlicher Zeit-
punkte gemittelt werden, sodass sich die Ein-
flüsse der auftretenden Tragwerksbewegungen 
verringern. Entsprechend der Bestimmung der 
Systemgenauigkeit wurde auch hier ein 2-cm-
Raster verwendet. Die benötigte Bezugsebene 
(siehe Abschnitt 4.1) wird aus den Randberei-
chen der Punktwolke erzeugt.

In Bild 12 sind die Abweichungen von der so 
definierten Ebene als Regenbogendarstellung 
räumlich aufgetragen. Die Skala reicht von blau 
über grün bis rot, d. h. von negativen Werten 
(blau) unterhalb der definierten Ebene bis hin 
zu positiven Werten (rot) oberhalb der Ebene. 
Grüne Werte zeigen Bereiche, die nahezu keine 
Abweichungen von der Ebene aufweisen, dazu 
gehören u. a. die Randbereiche, mittels denen 
die Referenzebene definiert wurde.

Mit der Totalstation können jedoch reprodu-
zierbar die gleichen Positionen angezielt und 
gemessen werden. Dies erlaubt einen direkten, 
punktweisen Vergleich der drei Wiederholungs-
messungen. Für die Bestimmung der System-
genauigkeit können somit direkt die vertikalen 
Komponenten der identischen Punkte von zwei 
Messungen herangezogen werden. Bild 10 zeigt 
die räumliche Verteilung dieser Differenzen für 
zwei repräsentative Messungen.

In Bild 11 ist die Häufigkeitsverteilung dieser 
Differenzen zusammen mit der entsprechen-
den Wahrscheinlichkeitsdichte der Normal-
verteilung dargestellt. Es lässt sich erneut er-
kennen, dass die auftretenden Differenzen in 
den vertikalen Komponenten genähert zufällig 
normalverteilt sind, d. h. in diesem Fall mit den 
Normalverteilungsparametern Erwartungswert 
0,13 mm und einer Standardabweichung von 
0,7 mm. Es ergibt sich somit eine Standardab-
weichung der Einzelerfassung von 0,5 mm und 
die symmetrischen Intervallgrenzen für den 
3-σ-Bereich können mit ≈ 1,5 mm angegeben 
werden (Konfidenzbereich sTotalstation in dem 99,7 % 
aller Messungen liegen).

Bild 12: Ebenheitsabweichungen der Unterseite des Überbaus in Fahrtrichtung Dortmund (farbcodiert, gezeigt ist die ganze Brücken-
breite), erfasst mit dem 3D-TLS; Pfeiler IV befindet sich auf der linken Seite und Pfeiler V auf der rechten Seite
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IV und V aus gesehen jeweils die ersten 4 Mess-
punkte verwendet, da dieser Bereich ungefähr 
der Ebenendefinition beim 3D-Laserscanning 
entspricht, siehe Abschnitt 4.3.1. 

In Bild 13 sind die Abweichungen von der de-
finierten Ebene als Regenbogendarstellung 
räumlich aufgetragen, entsprechend der Skala 
beim 3D-Laserscanning. Diese reicht von nega-
tiven Werten (blau) unterhalb der definierten 
Ebene bis hin zu positiven Werten (rot) oberhalb 
der Ebene.

Die Abweichungen decken sich gut mit den Er-
gebnissen des 3D-TLS und bewegen sich insge-
samt in einem Bereich von –3,4 cm bis +5,8 cm. 
Es zeigt sich, dass die Spannweite bzw. die Maxi-
ma etwas niedrigere Werte annehmen als beim 
3D-TLS. Durch die gröbere Diskretisierung in 
einem 2-m-Raster ist es möglich, dass Bereiche 
mit größeren Abweichungen nicht erfasst wer-
den, wodurch diese leichte Diskrepanz erklärt 
werden kann.

5 Zusammenfassung

Für die Eignung der Messmethoden für den Ein-
satz bei Brücken großer Stützweite spielen ins-
besondere die Systemgenauigkeit, die Vollstän-
digkeit der Erfassung und die Messdauer bzw. 
der Messaufwand eine entscheidende Rolle. 

Bei der Systemgenauigkeit liefert die Total-
station mit 1,5 mm ein etwas besseres Ergeb-
nis als der 3D-TLS mit 2,8 mm. Dabei ist die 
Bewegung des Überbaus bereits enthalten. 

Es zeigt sich, dass die Überbauunterseite im 
Bezug zu der ausgeglichenen Ebene überhöht 
ist. In der Mitte des Feldes befindet sich die 
Oberfläche komplett oberhalb der definierten 
Ebene. Unterhalb der ausgeglichenen Ebene 
liegt hauptsächlich der Bereich bis 20 m Ent-
fernung von Pfeiler V aus. Des Weiteren kann 
in den Ebenheitsabweichungen der ehemalige 
Bauprozess nachvollzogen werden, d. h. die ein-
zelnen Schalungselemente mit jeweils zwei Be-
festigungslöchern sind zu sehen und auch das 
Rastermaß von 10 m in Brückenlängsrichtung 
ist zu erkennen, entsprechend der verwende-
ten Betonierbühne.

Von Pfeiler IV aus steigt die Unterseite (im Rah-
men der 10-m-Elemente) zur Mitte hin nahezu 
stetig an, von Pfeiler V dagegen ist das erste 
10-m-Element nach unten geneigt. Anschlie-
ßend findet dann aber ebenfalls ein nahezu 
stetiger Anstieg zur Mitte hin statt. Insgesamt 
bewegen die Ebenheitsabweichungen sich in ei-
nem Bereich von –5 cm bis +6 cm. 

4.3.2 Totalstation

Für die Bestimmung der Ebenheitsabweichun-
gen mit der Totalstation wurden die Erfassun-
gen 1 bis 3 ebenfalls gemittelt. Somit werden 
an allen 191 Positionen Messungen von unter-
schiedlichen Zeitpunkten zusammengefasst, 
sodass sich die Einflüsse der auftretenden Trag-
werksbewegungen verringern. Die Bezugsebe-
ne wird wie beim 3D-Laserscanning aus den 
Randbereichen der Punktwolke im Bereich der 
Brückenpfeiler erzeugt. Es wurden von Pfeiler 

Bild 13: Ebenheitsabweichungen der Unterseite des Überbaus in Fahrtrichtung Dortmund (farbcodiert), erfasst mit der Totalstation; Pfeiler 
IV befindet sich auf der linken Seite und Pfeiler V auf der rechten Seite
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Bildquellen
Bild 1: IG Siegtalbrücke 
Bilder 2–13: Florian Schill 

Bei einem statischen Messobjekt würden die 
3-σ-Konfidenzintervalle bei beiden Messsyste-
men kleiner ausfallen. 

Die beiden anderen Kriterien (Vollständigkeit 
und Messdauer) sind voneinander abhängig. 
Rein theoretisch ist mit allen Messsystemen 
eine vollständige Erfassung der zu untersu-
chenden Oberflächen realisierbar, jedoch muss 
dies auch im Rahmen einer wirtschaftlich sinn-
vollen Messdauer erreichbar sein.  

Die räumliche Auflösung des 3D-TLS und der 
Totalstation lassen sich prinzipiell entspre-
chend den Anforderungen anpassen. Da die 
Messdauer eines Einzelpunktes bei der Total-
station typischerweise aber 3 Millionen Mal so 
lange dauert wie beim 3D-TLS, stellt sich die 
Frage, ob eine gewünschte räumliche Auflösung 
noch wirtschaftlich zu erreichen ist. Um allein 
eine Überbauunterseite mit einer Fläche von  
105 m × 7 m wie bei der Siegtalbrücke mit ei-
nem Raster von 2 cm zu erfassen, werden über  
1,8 Millionen Punkte benötigt, dies würde bei 
einer typischen Messdauer von 3 Sekunden mit 
einer Totalstation über 1.500 Stunden dauern. 

Insgesamt gesehen weist der 3D-TLS zwar eine 
etwas geringere Systemgenauigkeit auf, ist aber 
aufgrund der Messrate von ca. 1 Million Punk-
ten pro Sekunde und der damit einhergehen-
den sehr hohen räumlichen Auflösung optimal 
für die Bestimmung der Ebenheitsabweichun-
gen an hohen Talbrücken (wie z. B. der Siegtal-
brücke) geeignet.
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Ultraschalluntersuchung von Baukonstruktionen
Dr.-Ing. Sebastian Schulze
Hupfer Ingenieure Bauwerksuntersuchungen GmbH, Hamburg

Das Ultraschallechoverfahren ist eines der Verfahren der zerstörungsfreien Prüfung im Bauwesen  
(ZfPBau), das sich in der Baupraxis durchsetzen konnte. Dieser Beitrag zeigt dies anhand von zwei Bei-
spielen aus der jüngeren Praxis: (1) An einem Neubau mit erheblichen Verdichtungsmängeln im Beton 
konnten schadhafte und schadfreie Bereiche eindeutig unterschieden und die Beseitigung der Mängel da-
durch umfassend und mit geringen Kosten durchgeführt werden. (2) An einer Spannbetonbrücke konnte 
für die Erstellung der Rückbaustatik die Ist-Lage der Spannglieder mit der Soll-Lage gemäß den Bestands-
plänen abgeglichen sowie der Verpresszustand der Spannglieder stichprobenartig festgestellt werden.

Der Beitrag soll die Praxistauglichkeit des Ultraschallechoverfahrens demonstrieren und einen tieferen 
Einblick in das große Potential des Verfahrens vermitteln.

Anmerkung: Weite Teile dieses Beitrags wurden ausführlich bereits in [1] publiziert, für den vorliegenden 
Beitrag gekürzt und um Grundlagen zum Ultraschallechoverfahren ergänzt.

1 Einleitung

Der Stand der Technik bei der Zustandsbewer-
tung von Stahlbetonbauten beschränkt sich 
zurzeit noch weitgehend auf visuelle und hand-
nahe Untersuchungen im Bestand, wie z. B.  
Schadkartierung, Abklopfen, Rissdokumentati-
on. Diese Untersuchungen werden in der Regel 
von den „erstinstanzlichen“ Objektbetreuern 
veranlasst – also von Architekten, Statikern und 
Instandsetzungsplanern. An Brücken werden 
regelmäßige Prüfungen von zertifizierten Bau-
werksprüfern nach DIN 1076 [2] durchgeführt, 
ebenfalls weitgehend handnah. Das Alter o. g.  
Prüfnorm – Erscheinungsjahr 1999 – unter-
streicht dabei die fehlende Aktualität dieser He-
rangehensweise, insbesondere vor dem Hinter-
grund der Entwicklung der Bauwerksdiagnostik 
in den vergangenen 20 Jahren, denn diese hat 
mittlerweile zunehmend an Akzeptanz und da-
mit an Wert für die Baupraxis gewonnen. 

Regelmäßig zum Einsatz kommen bereits seit 
geraumer Zeit die Verfahren der zerstörungs-
freien Bestimmung der Tiefenlage der Beweh-

KURZFASSUNG

rung im Beton (Betondeckungsmessung) sowie 
der Potentialfeldmessung für die Untersuchung 
der Korrosionsaktivität der Bewehrung. Diese 
Verfahren ergeben in der Regel quantitative und 
statistisch bewertbare Resultate.

Zu beiden Verfahren gibt es ausführliche Ver-
fahrensbeschreibungen [3], [4], die den all-
gemein anerkannten Stand der Wissenschaft 
und Technik widerspiegeln und auf die auch in 
Ausschreibungstexten immer häufiger Bezug 
genommen wird.

Neben den händischen und quantitativen Verfah-
ren bilden die volumenabbildenden Verfahren 
die dritte und komplexeste Gruppe der ZfPBau. 
Dabei werden qualitativ bewertbare, bildgeben-
de Ergebnisse erzeugt. Zu nennen sind hier v. a. 
(Geo-/Impuls-)Radar und Ultraschall(-echo).

2 Ultraschall im Bauwesen: Stand der 
Technik

Das Ultraschallechoverfahren ist im Bauwe-
sen erst seit der Entwicklung niederfrequenter 
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Punktkontaktprüfköpfe sinnvoll nutzbar, die 
– im Gegensatz z. B. zu medizinischen Prüfköp-
fen – ohne Koppelmittel auskommen. Durch 
den Einsatz multistatischer Arrays, die eine be-
schleunigte Durchführung sowie eine gewisse 
bildgebende Darstellung direkt vor Ort ermög-
lichen (Bild 1), ist mittlerweile ein wirtschaftli-
cher Einsatz möglich.

Tabelle 1 enthält Richtwerte für Detektionsgren-
zen beim Einsatz von Ultraschallecho zur Unter-
suchung von Stahl- und Spannbetonbauten. Die 
Angaben sind als ungefähre Maximalwerte un-
ter guten Randbedingungen zu verstehen, die 
insbesondere bei Neubauten mit i. d. R. hoch-
verdichtetem Beton und Bewehrungsstäben mit 
größerem Durchmesser als in historischen Bau-
ten vorliegen. Bei Bestandsbauten können Ver-

schmutzungen, Aussinterungen/Auswaschun- 
gen und Risse an der Betonoberfläche sowie 
ein höheres Luftporenvolumen die Aussage-
sicherheit von Messdaten einschränken. An 
größeren Lunkern oder flächigen Luftschichten 
erfolgt dabei – anders als z. B. beim Einsatz von 
Radar an Beton – stets eine vollständige (totale) 
Reflexion der einfallenden Welle, über dahinter 
liegende Bauteilschichten kann mit Ultraschall- 
echo keine Aussage mehr getroffen werden. 

3 Eingrenzung von Schadbereichen 
an einem Neubau

3.1 Ausgangssituation

Diese Einschränkung bei der Einsetzbarkeit 
von Ultraschall kann bei der Beurteilung eines  

Bild 1: Einsatz und Messprinzip eines multistatischen Ultraschallarrays; beschleunigte Messdatenaufnahme durch Mehrfachanordnung 
von Sendern und Empfängern

Tabelle 1: Praktische Detektionsgrenzen des Ultraschallechoverfahrens [1]

Aufgabe Detektionsgrenze Maßgebende Einflussparameter

Schlaffe Bewehrung mit 
Durchmesser Ø in Tiefenlage t

bis t/Ø ≈ 30:1 
ca. 3–5 cm < t ≤ ca. 80 cm 
Ø ≥ 10–12 mm*

Größtkorn des Betonzuschlags, Zustand der  
Messoberfläche, Verdichtungsqualität/Poren- 
gehalt des Betons

Tiefenlage von  
Spannbewehrung

bis ca. 150 cm**/*** Größtkorn des Betonzuschlags, Zustand der 
Messoberfläche, Verdichtungsqualität/ 
Porengehalt des Betons

Identifikation des Verpress-
zustands von Hüllrohren

bis ca. 50 cm** Qualität des Verbunds zwischen Beton/
Hüllrohr/Verpressmörtel, Abschattung 
des Hüllrohrs durch andere Einbauteile

Detektion von Bauteil- 
rückwänden

bis ca. 250 cm Zustand der Messoberfläche, Verdichtungs- 
qualität/Porengehalt des Betons 

* abhängig vom Größtkorndurchmesser | ** abhängig vom Hüllrohrdurchmesser | *** Hüllrohre mit Ø < 50 mm wie schlaffe Bewehrung



48 

Schulze: Ultraschalluntersuchung von Baukonstruktionen

mutmaßlich schadhaften Bauteils von Vorteil 
sein, wie das folgende Beispiel illustriert.

Beim Neubau eines Hamburger U-Bahnhofs 
(Bild 2) wurde versehentlich eine mit Stahlfa-
sern versehene Betoncharge eingebracht. Der 
Beton wurde über Rohranschlüsse in die all-
seits geschlossene Schalung eingebracht und 
war daher während des Einbaus nicht sichtbar. 
Eine Frischbetonprüfung fand bei dieser Char-
ge offenbar nicht oder erst nach Einbringen des 

Betons statt. Nach dem Ausschalen des Betons 
war zu erkennen, dass sich die Stahlfasern an ei-
nigen Stellen, insbesondere in stark bewehrten 
Bereichen und an Schalungsankern, bündelwei-
se aufkonzentriert hatten, was zum Teil große 
offene Lunker mit freiliegender Bewehrung zur 
Folge hatte (Bild 2, unten links).

In anderen Bereichen waren auf der Bauteil- 
oberfläche nur Schlieren und Ablaufspuren zu 
erkennen, was auf tieferliegende Entmischun-

Bild 2: Übersichtsfoto der Baustelle und exemplarische Detailfotos der visuell erkennbaren Schäden
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gen und/oder geschlossene Lunker schließen 
ließ (Bild 2, unten rechts).

Wie oben beschrieben, reflektieren oberfläch-
lich nicht sichtbare Lunker Ultraschallsignale 
vollständig. Dagegen sind in gut verdichteten 
Bereichen die vorhandenen Stabdurchmesser 
von 12 bis 14 mm auch in größeren Tiefen gut 
sichtbar (vgl. Tabelle 1). Daher kann durch den 
Einsatz von Ultraschallecho hier eine eindeutige 
Bewertbarkeit der Integrität des Bauteilinnern 
erwartet werden.

Bild 3 zeigt die untersuchten Wände im Hori-
zontalschnitt durch das gesamte Bauwerk. An 
der Außenseite der Maschinenraumwand (grü-
ne Markierung) sind offene Lunker vorhanden 
(vgl. Bild 2), daher konnte das innere Gefüge 
hier nicht flächig untersucht werden. An der 
Innenseite sowie an den Längswänden (blaue 
Markierungen) konnten hingegen durchgehen-

de Messspuren aufgenommen werden, die im 
Folgenden dargestellt sind. 

3.2 Nachweis der Integrität der Bauteil- 
querschnitte

Die Ergebnisse der Messungen an den Längs-
seiten sind in Bild 4 dargestellt. Die Ultraschall-
bilder stellen eine vollständige Rekonstrukti-
on des tatsächlichen Bauteilquerschnitts dar. 
Jedes einzelne Bewehrungseisen der inneren 
und der äußeren Lage ist eindeutig sichtbar, 
auch die Rückseiten der dargestellten Wand-
querschnitte sind ununterbrochen erkennbar. 
Der Nachweis der fehlerfreien Verdichtung des 
gesamten Bauteilquerschnitts ist somit, trotz 
des versehentlichen Einbaus von Stahlfasern 
zusätzlich zur konventionellen Stabbewehrung, 
erbracht. Ergänzende Bohrkernentnahmen 
konnten diese Erkenntnis festigen (Bild 5).

Bild 3: Übersicht der Untersuchungsbereiche
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In fast allen Bereichen, in denen aufgrund der 
an der Oberfläche sichtbaren Spuren mit in-
nenliegenden Verdichtungsmängeln zu rechnen 
war, konnte auf diese Weise eine fehlerfreie Ver-
dichtung des Bauteilinnern nachgewiesen und 
daher auf eine aufwändige Sanierung verzich-
tet werden. Lediglich an der Außenwand waren 
wenige Quadratmeter Wandfläche umfassend 
instand zu setzen. 

4 Lage und Verpresszustand von 
Spanngliedern an einer Bestands-
brücke

4.1 Ausgangssituation

Für die Huntebrücke bei Oldenburg (Bild 6, links) 
ist vom Land Niedersachsen aufgrund von Trag-
fähigkeitsdefiziten ein Ersatzneubau geplant. 
Beim Bestand sowie beim Neubau handelt es 
sich um jeweils zwei Teilbauwerke, die während 
der geplanten Neubauzeit wechselseitig für die 
Verkehrsführung beider Fahrtrichtungen genutzt 
werden können, um Sperrzeiten zu vermeiden [5]. 

Bild 4: Horizontalschnitte mit Darstellung der Ultraschallmessspuren an den Längswänden

Bild 5: Kernbohrung durch Wandquerschnitt (im hellblauen Bereich in Bild 4); die angeschnittenen Stahlfasern im Bohrloch nahe der 
Wandoberfläche sind gut erkennbar
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Für die Rückbaustatik der Teilbauwerke war die 
Ist-Lage der Spannglieder auf etwaige Abwei-
chungen zu den Soll-Lagen zu überprüfen. Um 
„Überraschungen“ (unverträgliche Lastumlage-
rungen) während des Rückbaus zu vermeiden, 
war außerdem stichprobenartig der Verpress-
zustand der Hüllrohre festzustellen.

4.2 Durchführung der Untersuchung

Die Untersuchung wurde von einem Brücken-
untersichtgerät aus vorgenommen, stichpro-
benartig nahe den Hoch- und Tiefpunkten der 
Spanngliedführung der Längsträger (Bild 6, 
rechts).

Die Lageüberprüfung (vertikal und Tiefe) der 
Spannglieder erfolgte überwiegend stichpro-
benartig anhand von Einzelmessungen. Für 
die Untersuchung des Verpresszustands wur-
den an der Seite des Plattenbalkens Messspu-
ren in engem Messraster aufgenommen. Zur 
Überprüfung der zerstörungsfrei gewonnenen 
Erkenntnisse wurden die Hüllrohre minimalin-
vasiv angebohrt und das Innere der Hüllrohre 
endoskopisch in Augenschein genommen. An-
gebohrt wurde in den Hochpunkten der Spann-
gliedlage der obere Rand der Hüllrohre, in den 
Tiefpunkten der untere Rand, um Beschädigung 
der Spannlitzen zu vermeiden. 

4.3 Untersuchungsergebnisse

Bild 7 zeigt exemplarisch einen Vergleich zwi-
schen Bestandsplänen und Ist-Lage der Spann-
glieder (Fotomontage) sowie die Ergebnis-
se einer Messspur etwa drei Meter von der 
Spanngliedhochlage entfernt (Achse 110). Die 
detektierten Spannglieder sind im Querschnitt 
(Bestandsunterlagen hier nur für die Hochlage 
über Stütze 3 in Achse 107 vorhanden, Soll-Lage 
blau markiert) sowie im Längsschnitt markiert.

Auf dem Ultraschallbild des Balkenquerschnitts 
sind sämtliche Nutzanzeigen eindeutig identi-
fizierbar: oberflächennahe Bewehrungseisen 
(schwarz), Spannglieder (grün) und die Bal-
kenrückwand (Punktlinie), die von den Spann-
gliedern teilweise verdeckt wird. An den drei 
Spanngliedern ist sowohl die Vorderseite als 
auch die Rückseite des Hüllrohrs erkennbar. 
Der Nachweis der vollständigen Verpressung 
der Hüllrohre ist damit an dieser Stelle erbracht.

Am untersten Hüllrohr wurden die Ultraschall-
ergebnisse der Hüllrohre endoskopisch ve-
rifiziert. Bild 8 zeigt in der oberen Hälfte des 
Bohrkanals den umgebenden Beton und in der 
unteren Hälfte den feineren Verpressmörtel, 
getrennt durch den tangential aufgebohrten 
Hüllrohrmantel. Das Hüllrohr ist frei von Luft-
einschlüssen vollständig mörtelgefüllt.

Bild 6: Untersichten der untersuchten Spannbetonbrücke und Messung an einem der Plattenbalken
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Näher am Hochpunkt wurde eine weitere Boh-
rung angelegt. Die endoskopische Untersu-
chung des Verpresszustands in diesem Bereich 
zeigt eine unvollständige Verfüllung (Bild 9). 
Das Hüllrohr war am Hochpunkt (= Einpress-/
Entlüftungsöffnung) augenscheinlich nie voll-
ständig mörtelverfüllt. Der eingebrachte Mörtel 
ist nach Abschluss der Verpressarbeiten offen-
bar noch abgesackt. Die Spannlitzen sind nur 
noch mit Mörtelschlempe bedeckt, das Hüllrohr 
selbst ist gering oder gar nicht mehr gefüllt. Im 
oberen Bereich sind leichte Korrosionserschei-
nungen an der Hüllrohrinnenseite vorhanden,  

Bild 7: Lage und Ergebnis einer Ultraschallmessung nahe der Stütze Achse 3; schwarz markiert: schlaffe Bewehrung, grün: Spannglieder

Bild 8: Frontalblick mit Endoskop in das nahe Stütze 3 angebohr-
te Hüllrohr (vollständig mörtelgefüllt)
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die Litzen sind aufgrund der „Mörtelbeschich-
tung“ augenscheinlich unbeschädigt.

Auch über einer weiteren Stütze deuten Mess-
ergebnisse auf nicht oder unvollständig ver-
füllte Hüllrohre hin. Dabei konnte festgestellt 
werden, dass der innere Hüllrohrquerschnitt 
vollständig mörtelgefüllt ist, die oberen Hüll-
rohrwindungen hingegen keinen Verpressmör-
tel enthalten. Diese unvollständige Verpressung 
hat, mutmaßlich infolge Schwindens des Ver-
pressmörtels, dazu geführt, dass Ablösungen 
zwischen Mörtel und Hüllrohr das Eindringen 
der Schallwellen ins Hüllrohrinnere verhindern 
und folglich keine Rückwand sichtbar ist.

5 Fazit

Die Beispiele zeigen eindrucksvoll die Praxisrele-
vanz des Ultraschallechoverfahrens im Bauwe-
sen. Beide Messeinsätze konnten inklusive der 
Nebenleistungen Endoskopie bzw. Kernbohrung 
mit einem Zeitaufwand von jeweils zwei Personen-
tagen vor Ort durchgeführt werden. Neben der 
Integritätsprüfung des Betons bzw. der Spann-
glieder konnte jeweils auch die Lagegenauigkeit 
der schlaffen Bewehrung geprüft werden.

Die Untersuchung des Verpresszustands von 
Spanngliedern ist eine sehr spezialisierte Anwen-
dung des Ultraschallechoverfahrens. Messer-
gebnisse liegen, wie dargestellt, mit hoher Wahr-
scheinlichkeit „auf der sicheren Seite“, d. h. falsch 
positive Interpretationen sind möglich und müs-
sen entsprechend bewertet bzw. falsifiziert wer-
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Bild 9: Frontalblick und Seitenblicke mit Endoskop in angebohrtes Hüllrohr mit unzureichender Mörtelverfüllung

den. Falsch negative Interpretationen, d. h. Anzei-
ge einer Hüllrohrrückwand, obwohl das Hüllrohr 
unverfüllt ist, sind hingegen unwahrscheinlich. 

Eine Verifizierung von Messergebnissen ist in 
jedem Falle angeraten und, wie gezeigt werden 
konnte, auch schadfrei möglich.
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Eine Stahlbetonbrücke in Leipzig weist mehrere Jahre nach ihrer Errichtung wiederholt Schäden im  
Bereich der Übergangskonstruktionen und an den Fahrbahnrändern in Form von Aufwölbungen der 
Fahrbahnoberflächen auf. Diese resultieren aus dem Aufschieben des unbewehrten und nicht veranker-
ten Aufbetons in Richtung der Randaufkantungen der tragenden Überbauplatte. 

Im vorliegenden Beitrag wird die Entwicklung und Umsetzung eines Monitoringsystems zur unmittelba-
ren, kontinuierlichen Kraft- und Temperaturaufzeichnung im Aufbeton aufgezeigt. Mit diesem System 
konnte der vorherrschende Schädigungsmechanismus am Brückenbauwerk bestimmt und quantifiziert 
werden.

Es ist den Projektbeteiligten gelungen, ein widerstandsfähiges Monitoringsystem zu entwickeln und zu  
applizieren, welches bei geringem Platzbedarf und widrigen äußeren Einflüssen bis heute eine zuverlässi-
ge Datenermittlung ermöglicht.

1 Einleitung

1.1 Konstruktionsdetails des Bauwerkes

Die Berliner Brücke mit einer Grundfläche von 
ca. 8.640 m² (ohne Rampen) nördlich des Leip-
ziger Stadtzentrums wurde zwischen 1998 und 
2000 errichtet. Auf der Brücke befindet sich die 
Kreuzung von zwei Hauptverkehrsachsen, wei-
terhin wird die Straßenbahn der Leipziger Ver-
kehrsbetriebe (LVB) mit zwei einspurigen Rich-
tungsgleisen überführt. Unter dem Bauwerk 
verlaufen mehrere Gleise der DB AG in nahezu 
Nord-Süd-Richtung (Bild 1).

Östlich und westlich der Bahntrassen ist jeweils 
ein Brückenraum vorhanden. Parallel zwischen 
den Gleisen sind zwei Pfeilerscheiben als Zwi-
schenstützen der Platte angeordnet (Bild 2). Der 

KURZFASSUNG

Brückenüberbau ist als massive Stahlbetonplat-
te mit Dicken zwischen 1,1 und 1,3 m und zum 
Großteil horizontaler Oberseite ausgeführt. Die 
Oberfläche weist an den zwei langen Armen 
Richtung Nordost und Südwest ein Gefälle in 
Richtung der Rampen auf.

Auf der Überbauplatte ist ein unbewehrter und 
mit Pressfugen unterteilter Aufbeton (= Aus-
gleichsschicht) mit Dicken zwischen 5 cm und  
85 cm betoniert. Dieser dient dem Höhenaus-
gleich zwischen der Straßenbahntrasse im Schot- 
terbett und den Fahrbahnen sowie der Herstel-
lung der kuppenförmigen Gradienten der über-
führten Straßen. Die Ausgleichsschicht ist durch 
vertikale Pressfugen in einzelne Segmente von 
ca. 6 × 6 m Kantenlänge unterteilt. Die Segmen-
te besitzen untereinander keine kraftschlüssige 
Verbindung und sind nicht mit der Überbau-
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Bild 1: Systemübersicht – Luftbild

platte verbunden. Jedoch besitzt diese zur seit-
lichen Sicherung des Aufbetons an allen Über-
baurändern umlaufende Aufkantungen (Bild 3).

1.2 Standsicherheitsnachweise und Konstruk-
tion bei Errichtung des Bauwerkes

Der Aufbeton wurde in den Standsicherheits-
nachweisen für die Bemessung von Überbau-
platte, Lagern und Unterbauten aus dem Jahr 
1997 [1] als Masse berücksichtigt. Ihm wurde 

aber keine Plattensteifigkeit zugewiesen, da 
er in unbewehrte Segmente unterteilt ist. Auf-
grund der, im Vergleich zu den Abmessungen 
der Überbauplatte, zumeist deutlich geringe-
ren Dicke und der ebenfalls viel geringeren 
Längenabmessungen der einzelnen Aufbeton-
segmente ist dies auch gerechtfertigt. Die aus 
der Ausgleichsschicht resultierende, zusätzliche 
Überbaudicke wurde beim Nachweis der Über-
bauplatte im Lastfall ‚Temperaturdifferenz‘ zwi-
schen Ober- und Unterseite der Überbauplatte 
abmindernd berücksichtigt.

Unberücksichtigt geblieben ist dagegen, dass 
bei Durchbiegungen der Überbauplatte Schub-
spannungen zwischen Platte und Ausgleichs-
schicht hervorgerufen werden. Zudem weist die 
tragende Platte durch ihre große Masse eine er-
heblich größere Trägheit bei der Änderung ihrer 

Bild 2: Systemübersicht – Systemskizze Bild 3: Überbauquerschnitt
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Bild 4: Belagschaden vor FÜK

mittleren Temperatur auf als der Aufbeton, wel-
cher zudem von oben direkt durch die Sonnen-
einstrahlung erwärmt wird. Die mittlere Aufbe-
tontemperatur schwankt somit deutlich mehr 
als die der Überbauplatte, was zu Dehnungsdif-
ferenzen zwischen beiden Schichten führt.

Die beschriebenen zu erwartenden Dehnungs-
differenzen werden konstruktiv, statt über eine 
flächige schubfeste Verbindung, nur durch die 
Anordnung der umlaufenden Aufkantung auf-
genommen. Weiterhin wurden in [1] zwar glo-
bal Bremskräfte von Fahrzeugen für die Über-
bau- und Lagerbemessung 
angesetzt, jedoch nicht zur Be-
messung der Festhaltung des 
Aufbetons verwendet.

1.3 Schadensbild am Bauwerk

Nach einigen Jahren traten an 
den Fahrbahnrändern vor den 
Kappen sowie insbesondere 
im Bereich der Fahrbahnüber-
gänge sichtbare Aufwölbun-
gen der bituminösen Fahr-
bahnbeläge auf. Zunächst 
wurde zur Beseitigung der 
ermittelten Schadstellen der 

Fahrbahnbelag abgefräst. Im weiteren Verlauf 
trat, nach mehrmaligem Fräsen, der Aufbeton 
zum Vorschein (Bild 4).

Als unmittelbare Schadensursache wurden 
horizontale Verschiebungen des Aufbetons er-
mittelt. Die abgeschrägte Randaufkantung der 
Überbauplatte kann die Verschiebungen des 
Aufbetons offenbar nicht verhindern (Bild 5). 

An den Aufbetonrändern wurden horizontale 
Verschiebungen bis in den Dezimeterbereich 
festgestellt. Nach dem Abtragen des Fahrbahn-

Bild 5: Überbaurandbereich nach teilweisem Ausbau des Aufbetons
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Bild 6: Einbau ‚Verankerungsblock‘ mit Tellerankern und unterer Bewehrungslage 

belags zeigten sich an den ehemals spaltfreien 
Pressfugen des Aufbetons geöffnete Fugen von 
mehreren Millimetern bis zu ca. 1,5 cm.

1.4 Sicherungsmaßnahmen

In den Jahren 2012/2013 wurde in zwei Bereichen 
unmittelbar vor den Fahrbahnübergängen je ein 
bewehrter Stahlbetonblock (im Folgenden als 
‚Verankerungsblock‘ bezeichnet) errichtet (Bild 6). 
Die Verbindung zwischen diesem neuen, bewehr-
ten Aufbeton und der Überbauplatte wurde mit 
Tellerankern realisiert. Mit dieser Maßnahme er-
hoffte man sich, das Verschieben des Aufbetons 
auf die Randaufkantungen mit den resultieren-
den Belagschäden unmittelbar zu verhindern.

Zwei Jahre nach dem Einbau dieser ersten Ver-
ankerungsblöcke waren erneut beginnende 
Verformungen des Belags zu verzeichnen, so-
dass in der Folge von einem Versagen der Ver-
ankerungen auszugehen war. 

Bei den in den Jahren 2015 und 2016 analog ge-
planten Verankerungen sollten daher die Last-

annahmen angepasst werden. Als problema-
tisch stellte sich heraus, dass der Mechanismus 
hinter den beobachteten, großen, seitlichen 
Verschiebungen weiterhin nicht bekannt war 
und diese Verschiebungen für die Bemessung 
abgeschätzt werden mussten. In der Folge wur-
den deutlich höhere Lasten angenommen, was 
eine Verdopplung der benötigten Telleranker je 
Verankerungsblock nach sich zog.

1.5 Veranlassung und Zielstellung des geplan-
ten Monitorings

Die Verankerung des Aufbetons wirkt den schä-
digenden Verschiebungen zunächst entgegen, 
erzeugt jedoch gleichzeitig Zwängungen im Auf-
beton. Diese Lasten wurden als Lagerreaktion 
auf die Überbauplatte bisher nicht betrachtet.

Auch nach 2016 war die Instandsetzung und 
Sicherung weiterer Aufbetonränder durch Ver-
ankerungsblöcke geplant. Bis dato bestand eine 
große Unsicherheit bezüglich der möglichen Ur-
sachen und Größen der schädigungswirksamen 
Mechanismen und der damit verbundenen Dau-
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erhaftigkeit der Instandsetzungsmaßnahmen. 
Daraufhin wurde 2017 die Entwicklung eines 
Monitoringsystems zur Überwachung des Auf-
betons mit folgenden Zielstellungen beauftragt:

 � Einbau des Monitoringsystems im Rahmen ei-
ner bereits geplanten Sicherungsmaßnahme,

 � Direkte Ermittlung der im Aufbeton auftre-
tenden, schädigungswirksamen, horizontalen 
Kräfte und eines sich ggf. einstellenden maxi-
malen Lastniveaus, aus dem sich Einwirkungen 
für zukünftige Nachweise ableiten lassen,

 � Parallele Messung der Temperaturgradienten 
am Bauwerk und im Überbauquerschnitt,

 � Erfassung und Aufzeichnung der Messdaten 
für einen Mindestzeitraum von einem Kalen-
derjahr, um alle jahreszeitlichen Last- und 
Temperaturzustände im Überbau zu erfassen,

 � Kurzzeitmessungen von Überfahrten und 
Bremsversuchen eines schweren LKW sowie 
Messungen mit Protokollierungen des laufen-
den Straßen- und Tramverkehrs. 

1.6 Postulierte Lastfälle

Auf Grundlage der vorherrschenden Schadens-
mechanismen wurden zunächst sieben mögli-
che relevante Lastfälle betrachtet. Diese waren 
im Einzelnen: 

 � Lastfall 1: Anfahr- und Bremskräfte von Fahr-
zeugen. Die Trägheit beim Beschleunigen und 
Abbremsen der Fahrzeugmassen ruft im Auf-
beton eine Gegenkraft hervor, welche zu einer 
Längsverschiebung führt.

 � Lastfall 2: Fliehkräfte aus Kurvenfahrt. Alle 
Straßen auf dem Bauwerk sind in Kurven ange-
legt, was je nach Geschwindigkeit und Masse 
beim Befahren der Brücke mehr oder minder 
große Fliehkräfte und entsprechende Gegen-
kräfte im Aufbeton erzeugt.

 � Lastfall 3: Horizontaldruck des Gleisschotters. 
Das Schotterbett der Tramgleise wird beidsei-
tig vom Aufbeton begrenzt. Bei vertikalen Be-
lastungen ist analog des aktiven Erddruckes 
bei Böden eine horizontale Reaktion und damit 
eine Einwirkung im Aufbeton zu erwarten.

 � Lastfall 4: Eisdruck durch Ausfrieren. Die Ab-
dichtungsebene des Überbaus befindet sich 

unter dem Aufbeton. In den Segmentfugen die-
ser Ausgleichsschicht wurde Stauwasser nach-
gewiesen. Ein Durchfrieren dieses Wassers 
kann zu einer Aufweitung der Pressfugen zwi-
schen den Aufbetonsegmenten und zu einer 
daraus resultierenden Lasterhöhung führen.

 � Lastfall 5: Abgleiten. Die Oberfläche der Über-
bauplatte ist in Teilbereichen geneigt. Auf die-
sen schiefen Ebenen ist ein Abgleiten der Auf-
betonsegmente möglich. 

 � Lastfall 6: Temperaturdifferenzen. Unter-
schiedliche Erwärmung und Abkühlung von 
Aufbeton und Überbauplatte können zu Deh-
nungsdifferenzen und damit zu horizontalen 
Bewegungen führen.

 � Lastfall 7: Durchbiegung der Überbauplatte. 
Durchbiegungen der Überbauplatte führen auf 
Grund der fehlenden schubfesten Verbindung 
zum Aufbeton zu differenziellen Verschiebun-
gen in der Fuge zwischen beiden Bauteilen.

Alle festgestellten, großen Verschiebungen 
des Aufbetons können nur auftreten, wenn 
bei ausreichend hoher horizontaler Kraft die 
Haftreibung zwischen Aufbeton und Abdich-
tung auf der Überbauplatte überschritten wird. 
Maßgeblich dafür ist der Haftreibungskoeffizi-
ent, welcher wiederum davon abhängt, wie die 
Oberflächen in der Gleitfuge beschaffen sind. 
Verschmutzungen, Oberflächenrauheiten und 
-unebenheiten, Nässe bzw. Eisbildung und wei-
tere Faktoren beeinflussen die Reibung in er-
heblichem Maße. 

2 Planung und Umsetzung des  
Monitorings

Bereits zu Beginn der Planungsphase war die 
Idee geboren, die schädigungswirksamen Kräf-
te direkt im Aufbeton zu erfassen. Im Gegen-
satz zu den vielfach im Bauwerksmonitoring 
praktizierten Dehnungsmessungen sollten da-
mit möglichst viele der postulierten Lastfälle 
aus Abschnitt 1.6 unmittelbar messtechnisch 
erfasst, gegeneinander abgegrenzt und, wenn 
möglich, quantifiziert werden. Weiterhin sind 
die gemessenen Kräfte auch für zukünftige Be-
messungen am Bauwerk zu verwenden.  
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Der Einbauort des Monitoringsystems stand, 
bedingt durch die in Planung befindlichen Si-
cherungsmaßnahmen, für den Sommer 2017 
im Voraus fest. Es sollte parallel zur Errichtung 
des Verankerungsblocks installiert werden. Die 
Verankerung des Aufbetons erfolgte in Fahr-
bahnlängsrichtung. Für die hypothetischen Ein- 
wirkungen, welche eine Verschiebung quer zur 
Fahrtrichtung erzeugen, konnte somit keine 
Kraftaufzeichnung erfolgen. Die Lastfälle ‚Flieh-
kräfte‘ und ‚Gleisschotterdruck‘ konnten somit 
nicht betrachtet werden. 

Für die direkte Messung der horizontalen Kräf-
te wurde eine Lösung mittels elektronischer 
Kraftmesssensoren (KMS) gewählt. Diese soll-
ten im vertikalen Übergang der Fugen zwischen 
neuem Verankerungsblock und dem Bestands-
Aufbeton eingebaut werden. Der vorgefundene 
Aufbeton wies im Einbaubereich des Veranke-
rungsblocks eine mittige Längsfuge auf, was im 
ersten Schritt der Planung die Anordnung von 
mindestens zwei KMS erforderte. Auf Grund 
der beschriebenen Unsicherheiten bei den Last-
annahmen sollten die einzubauenden Messge-
ber auf ca. 200 % der angenommenen Lasten 
ausgelegt werden. Dies erforderte die Ausfüh-
rung von KMS mit je 4 MN Traglast, welche aber 
sowohl die zur Verfügung stehende Bauhöhe 
im Aufbeton, als auch die Betondruckspannun-
gen durch die begrenzte Lasteinleitungsfläche 
überschritten hätten. Somit wurden die einzu-
tragenden Lasten regelmäßig auf vier Sensoren 
á 2 MN verteilt (Bild 7).

Eine besondere Herausforderung stellte weiter-
hin die Entwicklung eines gekapselten Messsys-
tems dar, da nach dem Einbau und Betonieren 
keinerlei Zugriff mehr möglich gewesen wäre. 

Dieses musste auch unter ungünstigen vorherr-
schenden Randbedingungen (wie Frost-Tau-
Wechsel, Nässe, Temperaturänderung, Salzbe-
lastung) unabhängig, zuverlässig und dauerhaft 
Werte ermitteln und übertragen. 

Um die Lastfälle ‚Eisdruck‘ und ‚Temperaturdiffe-
renzen‘ direkt nachweisen und möglichst von an-
deren Lastfällen abgrenzen zu können, sollten 
die Temperaturgradienten im Überbauquer-
schnitt parallel zu den Kräften tiefengestaffelt 
erfasst werden. Die Temperatursensoren soll-
ten so geplant werden, dass diese möglichst 
gleichmäßig über die Höhe des gesamten Quer-
schnittes aus Überbauplatte und Aufbeton 
verteilt sind (Bild 8). Der oberste und unterste 
Sensor war möglichst nahe an den Bauteilober-
flächen zu platzieren. Ein weiterer Sensor muss-
te möglichst im Bereich der Trennfuge zwischen 
Überbauplatte und Aufbeton angeordnet sein.

Zusätzlich zu den Temperaturen im Überbau 
sollten die oberflächennahe Temperatur (un-
mittelbar unter Kappenoberfläche), die Luft-
temperatur im Brückeninnenraum sowie die 
Außenlufttemperatur im Schatten unter dem 
benachbarten Kragarm aufgezeichnet werden. 

Das Monitoring wurde wie folgt umgesetzt: 

Sensoren zur Kraftmessung: Im Bereich des 
neu einzubauenden Verankerungsblocks wurde 
das letzte Segment des Aufbetons zwischen der 
Aufkantung vor der Fahrbahnübergangskon-
struktion (FÜK) und der ersten Pressfuge des 
Aufbetons abgebrochen. Auf der freiliegenden 
Oberfläche der Überbauplatte wurden Telleran-
ker in mehreren Reihen mit eingebohrten Kle-
beankern befestigt. Nach oben weisende Kopf-

Bild 7: Gewählte Positionierung der Kraftmesssensoren im Aufbetonquerschnitt



60 

Kühnapfel, Hahn, Fischer und Mortag: Kräftemonitoring in einer Stahlbetonbrücke

bolzendübel der Telleranker sind in der Lage, 
über die Bewehrung des Verankerungsblocks 
die Auflagerkräfte direkt in den Konstruktions-
beton abzuleiten (siehe Bild 6). Die im Aufbeton 
auftretenden horizontalen Kräfte werden somit 
durch die Kraftsensoren gegen das geschaffene 
Widerlager des Verankerungsblocks geleitet. 

Die Positionierung der Kraftmesssensoren er-
folgte kurz oberhalb der Abdichtungsebene. 
Hierfür wurden die Grundplatten der KMS an 
der vertikalen Oberfläche der ehemaligen Press-
fuge angedübelt und somit für die Betonage  
fixiert (Bild 9). 

Die gekapselten Kraftsensoren 
wurden in die Bewehrung des 
Verankerungsblocks einge-
bunden (Bild 10). Der Einbau 
von EPS-Platten mit einem 
geringen Verformungswider-
stand zwischen Alt- und Neu-
beton ermöglicht die Entkopp-
lung in der Arbeitsfuge und die 
gezielte Lasteinleitung in die 
kraftübertragenden Kontakt-
punkte an den Sensoren. 

Für den Bau der gekapselten 
Kraftmesseinheiten kamen 
spezielle Sensoren zum Ein-
satz, welche den erhöhten 

Anforderungen der Umge-
bungsbedingungen widerste-
hen sollten. Diese wurden in 
eigens entwickelte und gefer-
tigte Sensorträger mit beweg-
lichen Lasteinleitungsplatten 
verbaut. Besonderes Augen-
merk lag hierbei auch in der 
Vermeidung von möglichen 
Einflüssen aus Querbelastun-
gen der Sensoreinheiten. Als 
zusätzliche Schutzmaßnah-
men wurden die Sensorpakete 
nochmals komplett gekapselt, 
ohne dabei eine ungewollte 
Aussteifung innerhalb des 
Sensorträgers einzubringen. 

Sensoren für Temperatur: Für die Tempera-
turmessungen im Überbauquerschnitt, an der 
Bauteiloberfläche sowie im Brückenraum ka-
men unterschiedliche Temperatursensoren 
zum Einsatz. Es wurde ein Sensorträger entwi-
ckelt, mit welchem die Temperaturgradienten 
im Aufbeton sowie in der Tragkonstruktion pa-
rallel gemessen werden können. In einer senk-
rechten Kernbohrung durch die Überbauplatte 
wurde der untere Teil des geteilten Sensorträ-
gers positioniert und die Bohrung anschließend 
verfüllt. Der obere Teil des Sensorträgers wurde 

Bild 9: Gekapselte Kraftsensoren vor dem Bewehren

Bild 8: Verteilung der Temperatursensoren über Tragschicht und Aufbeton
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an der Bewehrung des Verankerungsblockes fi-
xiert und nach der Betonage vom neuen Beton 
umschlossen (Bild 11). Die Oberflächentempe-
raturmessung erfolgt unmittelbar unter der 
Bauteiloberfläche der benachbarten Kappe. 

Alle benötigten Lufttemperatursensoren wur-
den an geeigneter Stelle im Brückenraum und 
unterhalb des Kragarmes auf 
der Außenseite der Brücke in-
stalliert, um möglichst unge-
störte Temperaturverhältnis-
se zu erhalten. 

Datenerfassung und Funk-
tionstest: Die Datenerfassung 
der einzelnen Sensoren erfolgt 
über mehrere Messverstärker 
im Brückeninnenraum. Die Er-
fassung und Speicherung der 
Daten wird dabei kontinuierlich 
über ein computerunterstütz-
tes Messsystem realisiert.  

Die Abtastrate des Langzeitmo-
nitorings wurde im Laufe der 
Messungen angepasst und mit 

einem 50-Sekunden-Takt optimiert [4], [5]. Hier-
durch wurde schon im Vorfeld die Anpassung 
der benötigten Datenmengen auf die Anforde-
rungen des Monitorings erreicht. Zur Erfassung 
der Lastfälle aus den kurzzeitigen Beanspru-
chungen aus dem Straßen- und Tramverkehr 
wurden zusätzlich gesonderte Messkampagnen 
mit hoher Abtastrate geplant und durchgeführt.  

Bild 10: In die Bewehrung eingebundene Kraftsensoren vor dem Betonieren

Bild 11: Sensorträger im Bewehrungskorb vor der Betonage



62 

Kühnapfel, Hahn, Fischer und Mortag: Kräftemonitoring in einer Stahlbetonbrücke

Nach dem Applizieren der Sensoren erfolgte die 
Betonage des neuen Verankerungsblocks. Durch 
die hieraus entstehende Hydratationswärme 
im Beton konnten erste Messergebnisse ver-
zeichnet werden. Proportional zur Erwärmung 
des Betons wurde ein erster Kraftanstieg – in 
Summe bis zu 50 kN – registriert. Das sensible 
Verhalten unseres implementierten Monitoring-
systems konnte auch beim späteren Aufbringen 
der neuen Asphaltfahrbahn einen signifikanten 
Anstieg der Kräfte parallel zum Temperaturan-
stieg im Brückenüberbau aufzeigen. 

3 Messergebnisse und deren  
Interpretation

3.1 Kurzzeitversuche

Um die Auswirkungen des Verkehrsgeschehens 
zu verifizieren, wurden in zwei Messkampagnen 
die Lastfälle 1 und 7 untersucht. Hierbei wur-
den hohe Abtastraten gewählt, um die Kraftre-
aktionen an den einzelnen KMS parallel zu den 
Fahrzeugüberfahrten zu registrieren. Ein Bei-
spiel der Messwertkurven zeigt Bild 12. 

Diese Versuche der Kurzzeit-Messkampagne 
erfolgten mit einem auf 18,0 t Gesamtgewicht 
beladenen, vierachsigen Muldenkipper. Der 
Messbereich wurde von diesem in beiden Rich-
tungen mit unterschiedlichen Geschwindigkei-
ten überfahren. Weiterhin wurden mehrere 
Bremsversuche in unterschiedlichen Geschwin-
digkeiten und Abständen zu den KMS durchge-
führt. In einer zweiten Messkampagne wurde 
der laufende Straßen- und Tramverkehr zu den 
auftretenden Kräften protokolliert. 

Die durchgeführten Messungen wiesen an al-
len KMS kurzzeitige Lasterhöhungen bei den 
Überfahrten auf, sowohl unmittelbar auf der 
Straße über dem Messbereich als auch auf den 
Straßenbahngleisen oder der Gegenfahrbahn. 
Alle erhöhten Kräfte gingen bei den einzelnen 
Überfahrten mit dem LKW jeweils innerhalb 
weniger Minuten auf den Ausgangswert zu-
rück. Aus dem Vergleich der Versuche mit und 
ohne Bremseinwirkung konnte der Anteil der 
Plattenverformung (Lastfall 7) am gesamten 
Kraftanstieg abgeschätzt werden. Auch die 
Kraftanstiege bei den protokollierten Über-

Bild 12: Beispiel Messung Überfahrt LKW – Kraftkurven der vier KMS
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fahrten auf der Gegenfahrbahn bestätigen den 
Lastfall 7. 

Die Ergebnisse der Kurzzeitmessungen [3], [6] 
zeigen die Empfindlichkeit des Messsystems 
und den Einfluss von Fahrzeugüberfahrten so-
wie Bremsen und Beschleunigen auf die Brücke. 
Zum Versuchszeitpunkt waren alle Verformun-
gen aus den Kurzzeitversuchen elastischer Na-
tur und die Lastfälle 1 und 7 sind somit als nicht 
schädigungsrelevant zu werten. 

3.2 Langzeitmonitoring

Für die Auswertung des nunmehr seit über drei 
Jahren laufenden Langzeitmonitorings wurden 
Messdaten ab August 2017 herangezogen. Zu 
diesem Zeitpunkt waren die zeitlich begrenz-
ten Einflüsse von nicht konstruktionstypischen 
Einwirkungen aus der Herstellung des Veran-
kerungsblocks und der Fahrbahn weitgehend 
abgeklungen und die Kräfte der einzelnen KMS 
stabilisiert.

Durch die gewählte Abtastrate sind die Auswir-
kungen der vor allem durch Sonneneinstrahlung 
induzierten Temperaturänderungen geglättet 
sowie Werte der einzelnen KMS hinreichend 

genau beschrieben. Kurzzeitige Schwankungen, 
insbesondere aus dem Verkehrsgeschehen, so-
wie die systemeigenen Messwertschwankun-
gen werden hingegen aus den Messdaten wei-
testgehend herausgefiltert. 

Im Diagramm in Bild 13 wurde über den ge-
samten Zeitraum des Langzeitmonitorings der 
Verlauf der Summe aller KMS in Rot dargestellt. 
Der Verlauf der mittleren Aufbetontemperatur 
ist demgegenüber in blau abgebildet. Der Ver-
lauf lässt einen langfristigen Trend der Kraft-
zunahme im Aufbeton erkennen. Ein Ende der 
Kraftzunahme ist momentan noch nicht abseh-
bar. 
 
Diesem langfristigen Trend unterliegen star-
ke Schwankungen innerhalb kurzer Zeiträu-
me (Stunden bis Tage). Diese Kraftamplituden 
sind je nach Jahreszeit unterschiedlich groß. In 
den Wintermonaten liegen deutlich geringere 
Schwankungen als im Sommer vor. Hieraus ist 
bereits eine signifikante Abhängigkeit der auf-
tretenden Kräfte von den Temperaturen im  
Aufbeton abzuleiten. 

Auffällig ist die Trendlinie der Kraft bei abfal-
lenden Temperaturen. Diese fällt nicht pro-

Bild 13: Langzeitmonitoring – Kräftesumme und mittlere Aufbetontemperaturen 2017–2020
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portional zur Abkühlung, sondern lediglich der 
Anstieg, und somit die mittlere Rate des Kraft-
zuwachses, flacht etwas ab bzw. verstärkt sich 
sogar noch gering (1. Quartal 2019). Dies zeigt, 
dass sich das Verhalten des Aufbetons mit  
einem einfachen Modell, in dem die Temperatu-
ren und die Kräfte (z. B. als Reaktion auf behin-
derte Dehnung) direkt proportional sind, nicht 
ausreichend beschreiben lässt. 

Die Ursache für das stetige Anwachsen der ge-
messenen Kräfte im Aufbeton, die in der Regel 
im Winterhalbjahr abfallen müssten, konnte 
noch nicht eindeutig geklärt werden. Das vor-
liegende Verhalten der Konstruktion ist ins-
besondere dahingehend bemerkenswert, als 
dass der Aufbeton durch diverse Fugen unter-
brochen und unbewehrt ist. Bei ausreichender 
Abkühlung sollten sich die Fugen quer zur Kraft-
richtung öffnen und einen Abbau der zuvor 
durchgeleiteten Druckkräfte aus Temperatur-
ausdehnung bewirken. 

Die Kurve der mittleren Aufbetontemperatur 
bildet sowohl den Verlauf der jahreszeitlichen 
Temperaturschwankungen als auch den tägli-
chen Temperaturgang deutlich ab.

Bild 14: Aufbetontemperaturamplitude zu KMS-Summenamplitude

Analog zu den Schwankungen der KMS-Summe 
sind auch die Temperaturschwankungen im 
Winter deutlich geringer als im Sommer. Um 
diesen Zusammenhang zu verifizieren, wurden 
innerhalb eines definierten Zeitraums (hier 24 h) 
die minimalen und maximalen Messwerte er-
mittelt und als laufende Werte ausgegeben. 
Man erhält hiermit eine Aussage über die ma-
ximale Amplitude im betrachteten Zeitfenster. 
Dieser Wert wird in der Grafik in Bild 14 für die 
mittlere Aufbetontemperatur und die KMS-
Summe dargestellt.

Es zeigt sich hierin eine weitgehende Korrelati-
on dieser beiden Kurven. Hieraus ist abzuleiten, 
dass die Schwankungen der gemessenen Kräfte 
offensichtlich unmittelbar an die Schwankun-
gen der Aufbetontemperatur gekoppelt sind. 
Weiterhin wird die Aussage bestärkt, dass nicht 
die absolute Temperatur des Aufbetons die 
Größe der gemessenen Kräfte bestimmt, son-
dern deren Amplitude. 

Um den Lastfall ‚Eisdruck‘ durch Ausfrieren von 
mit Wasser gefüllten Pressfugen zu betrachten, 
wurden die aufgezeichneten Temperaturda-
ten gefiltert, bei denen ein beliebiger Sensor 
im Aufbeton Temperaturen < 0 °C aufwies und 
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großen Brückenräumen kaum Änderungen der 
Umgebungstemperatur erfährt.

Die bisher dokumentierten Belastungen am 
neu hergestellten, horizontalen Widerlager des 
Aufbetons übersteigen zwischenzeitlich die für 
dessen Bemessung verwendete charakteristi-
sche Lastannahme. Ein maximales Lastniveau 
ist bisher nicht erreicht. Um eine verlässige Aus-
sage zu den auftretenden Kräften im Aufbeton 
des Brückenbauwerks zu erhalten, ist die Fort-
setzung der Datenerfassung angezeigt.
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gleichzeitig ein fallender Temperaturtrend im 
Aufbeton vorlag. Damit wurde der Fall ausge-
schlossen, dass eine Krafterhöhung direkt aus ei-
ner Temperaturerhöhung auf einem Level < 0 °C  
resultiert. Bei diesem betrachteten Lastfall ist 
eine Zunahme der Kräfte durch die mögliche 
Eisdruckbildung im Vergleich zu den unmittel-
bar davor- und dahinterliegenden Zeiträumen 
zu erwarten. Im bisherigen Messzeitraum konn-
te ein solches Verhalten nicht registriert wer-
den. Der Fall kann vor dem Monitoringzeitraum 
aufgetreten sein und ist für die Zukunft nicht 
auszuschließen. Ein maßgeblicher Anteil an den 
vorgefundenen Schäden ist auf Grund der Sel-
tenheit der notwendigen Umgebungsbedingun-
gen zum Ausfrieren der gefüllten Pressfugen 
unwahrscheinlich.

Beim postulierten Lastfall ‚Abgleiten‘ (ohne zu-
sätzliche Einwirkung aus z. B. Temperatur) wur-
de ein ähnliches Verfahren angewendet. Dieser 
Lastfall tritt bei sonst gleicher äußerer Belastung 
am ehesten auf, wenn die Haftreibung zwischen 
Abdichtung und Aufbeton möglichst gering ist. 
Dies ist am wahrscheinlichsten, wenn sich Eis in 
der nachweislich zumeist mit Wasser gefüllten 
Lagerfuge bildet. Auch hier wurden nur Zeiträu-
me mit einer relativen Abkühlung gewertet. Ein 
relevanter Kraftanstieg bei den vorgenannten 
Bedingungen konnte im Zeitraum des Monito-
rings nicht nachgewiesen werden.

4 Fazit

Als maßgebliche Ursache für die auftretenden 
hohen Kräfte im Aufbeton und die damit beo-
bachteten Schäden an den Aufbetonrändern 
sind Unterschiede in der Dehnung von Über-
bauplatte und Aufbeton als Reaktion auf von 
außen einwirkende Temperaturveränderungen 
anzusehen. Diese leiten sich zum einen aus 
den stark abweichenden Bauteildicken beider 
Schichten ab, was zu stark unterschiedlichen 
absoluten Wärmekapazitäten und -trägheiten 
führt. Zum anderen ist der Aufbeton nahe der 
Brückenoberseite stark von der Sonnenein-
strahlung und der Außenlufttemperatur be-
einflusst, während die Überbauplatte in den 
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Nach den bisherigen Regeln werden Bauwerksprüfungen von Brücken in starr definierten Intervallen 
durchgeführt. Diese starre, periodische, zustandsbasierte Instandhaltungsstrategie soll zukünftig durch 
eine flexible und prädiktive Instandhaltung ersetzt werden. Hierbei sollen Inspektionen und Instandhal-
tungsmaßnahmen unterstützt durch autonome Systeme auf der Grundlage von Monitoringdaten geplant 
und zusätzlich bei unvorhergesehenen Ereignissen ausgelöst werden. Im Rahmen des Verbundforschungs-
vorhabens AISTEC wird ein Vorgehen für Großbauwerke und kleinere Regelbauwerke zur Umsetzung eines 
kombinierten globalen, schwingungsbasierten und quasistatischen Monitorings entworfen. An der Main-
talbrücke Gemünden – einer semiintegralen Rahmenbrücke aus Spannbeton auf der Schnellfahrstrecke 
Hannover–Würzburg – wurde als Demonstrator ein Dauermonitoring realisiert.

1 Einleitung

Eine verfügbare und zuverlässige Verkehrsin-
frastruktur ist eine Grundvoraussetzung für 
wirtschaftliches Wachstum in Deutschland [1]. 
Brücken sind kritische Bestandteile der Ver-
kehrsnetze, die dauerhaft Schädigungsprozes-
sen und hohen Lasten ausgesetzt sind. Um die 
Verfügbarkeit und Zuverlässigkeit der Brücken 
in deutschen Verkehrsnetzen sicherzustellen, 
wird derzeit unabhängig vom Bauwerk die glei-
che Instandhaltungsstrategie verfolgt [2], [3]. 
Die Brücken werden im Abstand von sechs Jah-
ren aufwendig durch Bauwerksprüfer handnah 
visuell inspiziert. Befunde werden Bauteilen zu-
geordnet und in speziellen Datenbanksystemen 
(z. B. SAP R/3 Netz bei der Deutschen Bahn) und 
parallel in herkömmlichen Bauwerksbüchern 
dokumentiert. Hierbei werden die Position und 
Art der Befunde allgemein beschrieben und Fo-
tos von den Befunden hinterlegt. Anschließend 
werden die Bauwerksteile durch die Bauwerks-
prüfer mit Zustandsnoten bzw. -kategorien be-
wertet. 

KURZFASSUNG

Mit Hilfe empirischer Modelle werden die 
Zustandsnoten für die Bauteile in einer Ge-
samtzustandsnote für das Bauwerk zusam-
mengefasst [4]. Die Zustandsnoten und die do-
kumentierten Informationen über die Befunde 
bilden dann die Basis für Entscheidungen über 
bauliche und betriebliche Maßnahmen. Hierzu 
werden beispielsweise bei der Deutschen Bahn 
Entscheiderkonferenzen bestehend aus Anla-
genverantwortlichen, Fachbeauftragten und 
Leitern der Bereiche Instandhaltung, Planung 
und Steuerung durchgeführt. Mit dieser größ-
tenteils analogen Herangehensweise managt  
z. B. die Deutsche Bahn ca. 26.000 Eisenbahn-
brücken. 

Zukünftig soll die Zustandserfassung und -be-
wertung von Brücken und anderen Ingenieur-
bauwerken vollständig digitalisiert werden. In 
diesem Kontext erforschen Wissenschaftler 
der Bauhaus-Universität Weimar (BUW) und 
der Bundesanstalt für Materialforschung und 
-prüfung (BAM) zusammen mit der DB Netz AG 
und dem Ingenieurbüro Leonhardt, Andrä und 
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Partner (LAP) im Verbundforschungsvorhaben 
AISTEC Lösungen zur automatischen Zustands- 
erfassung und -bewertung von Infrastruktur-
bauwerken anhand von Bild- und Sensordaten 
[5]. Die Forscher der BUW setzen automatisiert 
fliegende, unbemannte Flugsysteme (UAS) ein, 
um hochauflösende Bilder aus geringem Ab-
stand zu den Bauwerken aufzunehmen, aus 
denen anschließend präzise, georeferenzierte 
3D-Bauwerksmodelle konstruiert werden [6]. 
Mit Methoden der künstlichen Intelligenz wer-
den sichtbare Bauwerksschäden wie Risse und 
Rostfahnen automatisiert in den Bildern iden-
tifiziert. 

Parallel erforschen die Wissenschaftler der 
BAM globale, sensorbasierte Monitoringverfah-
ren, mit denen komplementär zu den zeitlich 
diskreten Inspektionen mit UAS der Bauwerks-
zustand kontinuierlich überwacht wird. Hierbei 
erfassen fest an den Bauwerken installierte 
Sensoren Bauwerksdaten, anhand derer mit 
Methoden des Structural Health Monitorings 
(SHM) potenziell kritische Bauwerksschäden 
automatisch identifiziert werden [7]–[12]. Falls 
Schäden durch das kontinuierliche Monitoring 
entdeckt werden, können automatisch zusätz-
liche Inspektionen mit UAS ausgelöst werden. 
Die aus Bildern konstruierten 3D-Bauwerksmo-
delle werden in einer von Forschern der BUW 
entwickelten kollaborativen virtuellen Realität 
(VR) visualisiert [13]. Hier können mehrere Per-
sonen das 3D-Modell gleichzeitig auf einer Lein-
wand sehen bzw. diskutieren und bekommen 
individuell das perspektivisch korrekte Bild 
dargestellt. Die aus Bild-, Sensor- und Simula-
tionsdaten ermittelten Zustandsinformationen 
werden mit dem virtuellen Bauwerk überla-
gert und können mittels Visualisierungs- und 
Interaktionstechnologien in der VR-Umgebung 
begutachtet werden. Hierdurch wird Bauwerks-
experten und anderen Entscheidungsträgern 
eine Zustandsbewertung aus der Ferne ermög-
licht. 

Perspektivisch soll die aktuelle starre, zu-
standsbasierte Instandhaltung von Brücken 
und anderen Ingenieurbauwerken durch eine 
objektbezogene, flexiblere, effizientere und 

prädiktive Instandhaltung ersetzt werden. 
Hierzu werden gekoppelte Schädigungs- und 
Strukturmodelle der Bauwerke anhand von 
Bauwerksdaten kalibriert, die am realen Bau-
werk erfasst werden, wodurch Vorhersagen des 
Bauwerkszustands und der Bauwerkszuverläs-
sigkeit aktualisiert werden können [14]–[16]. 
Diese Prognosen bilden die Grundlage für eine 
risiko- und kostenoptimierte prädiktive Planung 
von Inspektionen und Instandhaltungsmaßnah-
men. In der Offshore-Windindustrie werden 
diese Ansätze schon konkreter für das Erhal-
tungsmanagement von Tragstrukturen von 
Windkraftanlagen umgesetzt [17]. 

Im Rahmen des AISTEC-Projektes werden 
die Verfahren zur bild- und sensorbasierten 
Zustandserfassung und -bewertung an der 
Maintalbrücke Gemünden angewendet. Die 
Konzeption und Umsetzung des globalen, sen-
sorbasierten Monitorings der Brücke werden in 
diesem Beitrag dargestellt.

2 Konzeption eines globalen SHM 
zur Überwachung der Maintalbrücke 
Gemünden

Im Lebenszyklus von Brücken bestehen viel-
fältige Einsatzmöglichkeiten für sensorbasier-
te Monitoringverfahren. In der Betriebsphase 
werden solche Verfahren zurzeit hauptsäch-
lich angewendet, nachdem potenziell kritische 
Schäden bzw. Schädigungsprozesse identifi-
ziert wurden. In diesem Fall werden meistens 
Struktur- und Schädigungsmodelle zur quan-
titativen Bewertung und Prognose des Bau-
werkszustandes eingesetzt. Die Eingangsgrö-
ßen und Parameter der Modelle werden dann 
häufig auf der Grundlage von zerstörungsfreien 
Prüfungen und sensorbasiertem Monitoring 
bestimmt [18]. Die quantitativen Analysen die-
nen anschließend als Grundlage für Entschei-
dungen über Reparaturen, Verstärkungen, 
Nutzungseinschränkungen, Sperrungen oder 
sogar einen Bauwerksersatz. Teilweise wird die 
Wirksamkeit von Instandsetzungs- und Ertüch-
tigungsmaßnahmen durch ein gezieltes lokales 
und/oder globales, sensorbasiertes Monitoring 
überwacht [19]. Falls eine quantitative Model-
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lierung der relevanten Schädigungsprozesse 
nicht möglich ist (wie z. B. im Fall von Span-
nungsrisskorrosion von Spannstählen), wird der 
Schädigungsfortschritt häufig durch ein Dauer-
monitoring überwacht, wodurch kontinuierlich 
Informationen für eine rechtzeitige Ableitung 
von notwendigen Maßnahmen bereitgestellt 
werden [20]. 

Im Verbundforschungsvorhaben AISTEC wer-
den verschiedene globale Monitoringver-
fahren, die bisher unter Laborbedingungen 
oder einzeln an Strukturen getestet wurden, 
in Kombination miteinander unter realen Be-
dingungen und in Bezug zur Modellierung von 
Bauwerken als digitaler Zwilling erprobt. Ziel 
ist es, in der Betriebsphase von Brücken auto-
matisch potenziell kritische Bauwerksschäden 
bzw. -veränderungen zu identifizieren und die-
se, soweit möglich, mittels Drohnenbefliegun-
gen zu validieren. Ein Ansatz basiert auf der 
Grundidee, dass Schäden die Steifigkeit und 
somit die Schwingungseigenschaften eines 
Bauwerks beeinflussen. Änderungen in den 
Schwingungseigenschaften deuten deswegen 
gegebenenfalls indirekt auf Bauwerksschäden 
hin. Für die Schadensdetektion anhand von Vi-
brationsdaten werden moderne stochastische, 
unterraumbasierte Verfahren (engl. stochastic 
subspace-based damage detection, SSDD) ange-
passt [7]–[9]. Des Weiteren werden Bauwerks-
verformungen (z. B. Neigungen) während defi-
nierter Belastungstests gemessen und in Form 
von Einflusslinien ausgewertet. Änderungen in 
den gemessenen Einflusslinien ermöglichen die 
Identifikation von Bauwerksschäden [10]. 

Über diese beiden rein datenbasierten Ansätze 
hinaus werden innovative, modellbasierte Ver-
fahren verwendet, die probabilistische physik-
basierte Bauwerksmodelle anhand gemessener 
dynamischer und statischer Monitoringdaten 
mit Bayes’schen Methoden aktualisieren bzw. 
kalibrieren und somit eine Systemidentifikation 
und Identifikation des Schädigungszustandes 
ermöglichen [11], [12]. Bei der Umsetzung von 
sensorbasierten Monitoringverfahren muss be-
achtet werden, dass sowohl das Bauwerksver-
halten als auch das Messverhalten von Senso-

ren durch sich ändernde Umweltbedingungen 
beeinflusst werden. Aus dem an der Maintal-
brücke Gemünden umgesetzten Monitoring 
sollen adaptiv übertragbare, allgemeine Vorge-
hensweisen abgeleitet werden. 

2.1 Maintalbrücke Gemünden

Die Maintalbrücke Gemünden ist Teil der 327 km 
langen Schnellfahrstecke Hannover–Würzburg, 
die das Maintal bei der Ortschaft Gemünden am 
Main in einer Höhe von 27 m überspannt [21]. 
Sie stellt die Verbindung zwischen dem 1.141 m 
langen Einmalbergtunnel im Norden und dem 
5.528 m langen Mühlbergtunnel im Süden her. 
Baubeginn für die Brücke war im Jahr 1982, 
und die Fertigstellung erfolgte innerhalb von 
30 Monaten im September 1984. Vor der regu-
lären Inbetriebnahme im Mai 1988 wurden auf 
der Strecke umfassende Versuchsfahrten [22], 
wie beispielsweise die ICE-Weltrekordfahrt, und 
Bauwerksmessungen seitens der DB durchge-
führt. Seitdem wird die Brücke durch Personen- 
und Güterzüge befahren. 

Die Maintalbrücke ist eine Spannbetonbrücke 
und besteht aus mehreren Teilbrücken. Ihre 
Gesamtlänge ist 793,5 m (ohne Widerlager), sie-
he Bild 1. Die Vorlandbrücken bestehen auf der 
Südseite aus einem dreifeldrigen Durchlaufträ-
ger und auf der Nordseite aus zwei Durchlauf-
trägern mit ebenfalls drei Feldern, die im Takt-
schiebeverfahren über Hilfsstützen von beiden 
Widerlagerseiten aus hergestellt wurden. Das 
Hauptbauwerk bildet die den Main überspan-
nende Strombrücke, die als Trapezrahmen mit 
V-Stützen konstruiert ist. Als semiintegrales 
Bauwerk besitzt die Brücke ein statisch unbe-
stimmtes Verhalten und eine komplexe Zwangs-
einwirkung aus Temperatur.

Die beiden Randfelder haben eine Stützweite 
von 82 m und das Mittelfeld von 135 m, wobei 
durch die V-förmige Ausbildung der Stützen die 
effektive Stützweite 108 m beträgt. Die Strom-
brücke wurde im Freivorbau errichtet. Für die 
Herstellung der V-Stützen wurden Kletterscha-
lungen verwendet. Sie ruhen auf Betongelen-
ken, welche unter der Geländeoberkante ange-
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Bild 1: Ansicht der Maintalbrücke Gemünden (oben) und Längsschnitt der Strombrücke (unten)

ordnet sind, um möglichst viel Rahmenhöhe zu 
gewinnen. Das Bauwerk wurde von LAP geplant, 
die u. a. die Expertise für die unbewehrten Be-
tongelenke einbrachten, welche hier erstmalig 
bei einer deutschen Eisenbahnbrücke Anwen-
dung fanden [23]. Neben der Charakteristik des 
Bauwerks und den vorhandenen Bauwerks-
messungen hat auch das organisatorische Zu-
sammenspiel der Projektpartner zur Auswahl 
des Bauwerks für die Forschungsarbeiten im 
AISTEC-Projekt beigetragen.

Seit Errichtung der Brücke wurden acht Haupt- 
und Sonderprüfungen durchgeführt. Die erste 
erfolgte in den Jahren 1984/85 vor der Bauab-
nahme. Dabei wurden neben Kiesnestern unkri-
tische Risse und eine zu geringe Betondeckung 
festgestellt, die instandgesetzt wurden. Die letz-
te reguläre Brückenhauptprüfung erfolgte im 
September 2019 mit einem Brückeninspektions-
gerät, um alle Bereiche der Brücke inspizieren zu 
können.

Potenziell kritische Schäden bzw. Veränderun-
gen an der Maintalbrücke Gemünden können 
unter anderem durch Korrosion an den Spann-
gliedern und ggf. durch deren korrosionsiniti-
ierte Materialermüdung auftreten, was unter 
Umständen zum Teilverlust der Vorspannung 
führen würde. Außerdem können im Falle von 
Hochwasser durch Schiffsanprall Schäden an 
der Tragstruktur auftreten. Daneben stellen die 
beiden Betongelenke bedeutende konstruktive 
Details dar, deren Schadensfreiheit für die Inte-
grität des Bauwerks existenziell ist. An einer der 

beiden Stützenfüße wurde im Rahmen von Be-
gehungen eine Rissigkeit des Betons im Bereich 
des Betongelenks festgestellt, deren Ursache 
vielfältig sein kann.

2.2 Umgesetzte Monitoringmaßnahmen zur 
globalen Überwachung

Für die Ableitung konkreter Monitoringmaß-
nahmen (bzw. Messaufgaben) wurde davon 
ausgegangen, dass an dem intakten Bauwerk 
(a) dynamische Bauwerksantworten angeregt 
durch ambiente und verkehrsbedingte Einflüs-
se kontinuierlich, (b) statische Bauwerksverfor-
mungen kontinuierlich und während definierter 
Überfahrten mit Belastungszügen und (c) Tem-
peraturen im Beton, Schotterbett und Lufttem-
peraturen kontinuierlich mit einer begrenzen 
Anzahl an Sensoren gemessen werden müssen. 
Zusätzlich werden gezielt Oberflächendehnun-
gen des Betons in bestimmten Messquerschnit-
ten kontinuierlich und während definierter 
Überfahrten mit Belastungszügen gemessen. 
Dadurch können u. a. aktuelle Messungen mit 
Messungen, die vor der Inbetriebnahme der 
Brücke durchgeführt wurden [22], verglichen 
werden. Zusammen mit der numerischen Vorbe-
trachtung wurden für das Bauwerk die in Tabel- 
le 1 angegebenen Monitoringmaßnahmen ab-
geleitet.

2.2.1 Numerische Vorbetrachtung

Das statische und dynamische Tragverhalten 
der intakten Brücke wurde anhand numeri-
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scher Berechnungen auf Basis des kommerzi-
ellen FEM-Programmsystems ANSYS bestimmt.

Die Ergebnisse einer numerischen Modalanaly-
se wurden anhand von vorab durchgeführten 
Testmessungen mit Beschleunigungssensoren 
validiert. Weiterhin konnte so abgeschätzt wer-
den, welche höheren vertikalen Moden noch 
Anregung erfahren und messbar sind. Die Er-
gebnisse der Testmessung gaben auch Hinwei-
se auf das untere Frequenzlimit der auszuwäh-
lenden Sensoren.

Die mit einer numerischen Modalanalyse be-
stimmten Modalformen wurden anschließend 
genutzt, um das Messstellenschema der Vibra-
tionssensoren festzulegen. Die ersten longitu-
dinalen, transversalen und torsionalen Modal-
formen wurden qualitativ für die Platzierung 
der entsprechenden Sensoren verwendet. Die 
vertikalen Modalformen wurden als Eingangs-
parameter für eine quantitative Sensorplatzie-

rung mit dem Effective Independence Algorithmus 
[24] herangezogen. 

Mittels des numerischen Modells und den Be-
richten von Probebelastungen [22] wurden 
ebenfalls die Messbereiche für die Neigungs-
sensoren und Dehnungsmessstreifen abge-
schätzt.

2.2.2 Bauwerkstemperatur – Maßnahme T

Umgebungseinflüsse – allen voran Temperatur 
– können einen großen Einfluss auf das Trag-
verhalten und die Monitoringergebnisse haben 
[25], [26]. Daher wurden an einem Querschnitt 
über einem Stiel einer der V-Stützen und dem 
Querschnitt in Feldmitte des Hauptfeldes jeweils 
sechs Temperatursensoren im Beton angebracht 
(siehe Bild 2 und Bild 3). Um weder schlaffe Be-
wehrung noch Vorspannglieder zu schädigen, 
wurde vor dem Einbau der Sensoren eine Be-
wehrungsortung mit Radarverfahren durchge-

Tabelle 1: Realisierte Monitoringmaßnahmen mit Zuordnung zu den unterschiedlichen Zielsetzungen des sensorbasierten Monitorings der 
Maintalbrücke Gemünden

Maßnahme Beschreibung Zielsetzung

T Temperaturmessung, Luft,  
Beton, Schotter

Untersuchung Temperatureinflüsse, Temperaturkompensation 
der Messungen, probabilistische Systemidentifikation und SHM

V Vibrationen des Brücken- 
überbaus

SSDD-Schadensdetektion, deterministische und pro-
babilistische Systemidentifikation und SHM

N Neigungen des Brücken- 
überbaus

Einflusslinienverfahren, probabilistische Systemidentifikation 
und SHM

TD Zugdurchfahrtserkennung 
und Schwellenerschütterung 

Positionsschätzung bei Zugüberfahren, Einflusslinien- 
verfahren, Vergleich mit bestehenden Messungen, 
probabilistische Systemidentifikation und SHM

D Oberflächendehnungen von Bo-
denplatte und Hohlkastendecke

SSDD-Schadensdetektion, Vergleich mit bestehenden  
Messungen, probabilistische Systemidentifikation und SHM

Bild 2: Längsschnitt mit Anordnung der Temperatursensoren

Querschnitt mit 6 Temperatursensoren im Beton
und 1 Temperatursensor im Schotter

Lufttemperatursensor Außenluft
Lufttemperatursensor im Hohlkasten

WürzburgHannover

Main

82 135 82

6 7 8 9
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führt [27]. Insbesondere bei den Querspann-
gliedern der Fahrbahnplatte war dies wichtig, 
da deren Lage von den Plänen abwich. In diesen 
Querschnitten wurde auch jeweils mittig ein 
Temperatursensor im Schotterbett vergraben.

Durch den zeitlichen Verlauf der Temperatur-
felder können Prozesse der Temperaturüber-
tragung untersucht werden [28]. Über die im 
Hohlkasten angeordneten Temperatursenso-
ren können horizontale und vertikale Tempe-
raturgradienten bestimmt und statische sowie 
dynamische Messungen in Bezug zur Bauwerks- 
temperatur gesetzt werden. Die Temperatur 
der Außenluft wird an vier Stellen und die Tem-
peratur der Luft im Hohlkasten wird an drei 
Stellen gemessen. Für die Temperaturmessun-
gen kommen Pt100 Widerstandsthermometer 
der Genauigkeitsklasse AA nach DIN EN 60751 
[29] zum Einsatz. Zusätzlich wurden alle ein-
gesetzten Sensortypen in Klimakammerversu-
chen getestet, um den Temperatureinfluss auf 
die Sensorik abzuschätzen.

2.2.3 Vibrationen des Brückenüberbaus –  
Maßnahme V

Das Schwingungsverhalten des Überbaus über 
alle drei Felder hinweg wird durch Geophone in 
vertikaler, transversaler und longitudinaler Rich-
tung gemessen. Ziel der Maßnahme ist es, die 
Eingangsdaten für die dynamische Schadens- 
identifikation bereitzustellen. Dazu wurden 
entlang der Bodenplatte auf der Ostseite des 
Querschnitts durchgängig und auf der West-
seite vereinzelt in einem optimierten Abstand 
(siehe Abschnitt 2.2.1) Geophone platziert, vgl. 
Bild 4. Die Geophone messen Schwinggeschwin-
digkeiten ab einer unteren Grenzfrequenz von 
2 Hz. Zur genauen quantitativen Bestimmung 
von tieferen Schwingfrequenzen wurden an drei 
Positionen hochempfindliche Servobeschleuni-
gungssensoren parallel ergänzt. Mit dem Mess-
layout wird nicht nur die Schadensidentifikati-
on, sondern auch die Bestimmung der modalen 
Eigenfrequenzen und -formen und der durch 
Verkehrsanregung induzierten Betriebsschwin-
gungsformen ermöglicht. Die ausgerichteten 
Sensoren wurden mit einem Zweikomponen-
tenklebstoff auf die Betonflächen geklebt.

2.2.4 Verkehrserkennung – Maßnahme TD

Mit der Monitoringmaßnahme TD (Traffic De-
tection) soll die Überfahrt der Personen- und 
Güterzüge mit Geophonen erkannt werden, die 
auf Schwellen am Anfang und Ende der Strom-
brücke auf beiden Gleisen installiert sind, vgl. 
Bild 4. Geophone zeichnen sich hier durch ihre 
Robustheit, Störunempfindlichkeit und das pas-
sive Messverfahren aus, da auf der Strecke in 

Bild 4: Längsschnitt mit Anordnung der dynamischen Sensoren

Bild 3: Querschnitt mit Anordnung der Temperatursensoren
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Gleismitte eine linienförmige Zugbeeinflussung 
(LZE) installiert ist. Über die vier Geophone 
kann erkannt werden, ob, in welche Richtung 
und auf welchem Gleis ein Zug das Bauwerk be-
fährt. Zudem sind auch die statistische Auswer-
tung der Überfahrten sowie die Ermittlung der 
durchschnittlichen Überfahrtgeschwindigkeiten 
von Interesse.

Die Sensoren wurden an der Schwelle an den 
dafür zugelassenen Bereichen verschraubt und 
verklebt.

2.2.5 Beanspruchung des Überbaus –  
Maßnahme D

Die Maßnahme D dient der Spannungsanalyse 
in den, sowohl aus thermischer Beanspruchung 
als auch durch die Verkehrseinwirkung, am 
höchsten beanspruchten Positionen im Hohl-
kasten. Dazu wird die Oberflächendehnung des 
Betons durch aus einzelnen Dehnungsmess-
streifen (DMS) aufgebauten Dehnungsrosetten 
gemessen.

Durch die Dehnungsrosette im 45°-Winkel (vgl. 
Bild 7 in Abschnitt 3) können die reine Längs- 
und Querdehnung, aber auch die Hauptdeh-
nung bestimmt werden. Aus diesen Messungen 
sollen die Schnittkräfte in den instrumentier-
ten Querschnitten in Feldmitte des Hauptfelds 
und im Anschluss der V Stütze in der Achse 8 
rekonstruiert werden, vgl. Bild 5 und Bild 6. 
Ziel ist es, temperaturbedingte Zwangsdeh-
nungen im Jahresverlauf und verkehrsbedingte 
Beanspruchungen bei unterschiedlichen Über-
fahrtsgeschwindigkeiten zu ermitteln und mit 
den numerischen Ergebnissen zu vergleichen. 

Die Dehnungsmessung soll zudem für die sta-
tischen und dynamischen Schadensdetektions-
verfahren verwendet werden, da DMS sowohl 
bei den transienten Messungen einer Überfahrt 
als auch die Überfahrtsdynamik hochfrequent 
messen können. 

Um eine langzeitstabile Messung zu realisieren, 
wurden Drahtdehnungsmessstreifen einge-
setzt und die Messstellen mit den üblichen Ab-
deckmaterialien geschützt, vgl. [30]. 

2.2.6 Neigungen des Überbaus – Maßnahme N

Die Globalverformung des Überbaus wird mit 
Hilfe von Neigungssensoren (Inklinometern) an 
sechs Positionen entlang der Brücke gemessen. 
Zusätzlich zur Neigung in Längsrichtung wird 
an zwei Positionen die Neigung in Querrichtung 
erfasst, um insgesamt das statische Verfor-
mungsverhalten an den Stützenanschlüssen 
und die Endtangentenverdrehung zu erfassen. 
Hier kommen hoch genaue Servoneigungssen-
soren mit einer möglichst guten Langzeitstabili-

Bild 5: Längsschnitt mit Anordnung der Neigungssensoren und Dehnungsmessstreifen

Bild 6: Querschnitt mit Anordnung der Dehnungsmessstreifen, 
Rosette am Boden im Querschnitt Feldmitte auf der Ostseite und 
im Anschluss der V-Stütze auf der Westseite
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tät und einem Messbereich von ±1° (längs) bzw. 
±3° (quer) zum Einsatz. Der gewählte Sensortyp 
erreicht eine Grenzfrequenz von 3 Hz und ist 
damit in der Lage, die untersten Eigenfrequen-
zen mit zu erfassen, die z. B. bei einer Zugüber-
fahrt angeregt werden.

Zur Installation wurden die Neigungssensoren 
mit einer feinjustierbaren Halterung auf fest-
gelegte Neigungen zu Messbeginn ausgerichtet 
und auf die Betonfläche geklebt.

3 Installation und erste Monitoring-
ergebnisse

Das konzipierte Monitoringsystem wurde an 
der Maintalbrücke im Juli 2020 in zwei Installa-
tionseinsätzen im Hohlkasten und im Gleisbe-
reich installiert. Die Stromversorgung wird vom 
Stellwerk am südlichen Widerlager vom Pro-
jektpartner DB bereitgestellt. Das Messsystem 
ist über fünf dezentrale Messknoten über das 
299 m lange Bauwerk verteilt. Der am umfang-
reichsten instrumentierte Messquerschnitt ist 
in Bild 7 abgebildet. Die Daten werden perma-
nent über eine LTE-Mobilfunkverbindung an die 
BAM übertragen.
 

Die dominierenden Verkehrseinwirkungen sind 
die Überfahrten der ICE auf der Hochgeschwin-
digkeitsstecke, die eine reproduzierbare An-
regung, mit geringen Unterschieden in den 
Achslasten bei gleichem Zugtyp darstellen. 
Messwerte einer typischen Zugüberfahrt sind 
in Bild 8 und Bild 9 dargestellt. Anhand der Deh-
nungsmessungen kann die Beanspruchung des 
Überbaus erkannt werden. 
 
Das mittels eines Gauß-Filters geglättete Sig-
nal der Längsneigung des Oberbaus an einem 
landseitigen Stiel der V-Stütze zeigt die statische 
Verformung einer Zugüberfahrt. Die Dynamik 
der Neigungssensoren ist begrenzt durch die 
niedrige Grenzfrequenz, zeigt aber das An- und 
Nachschwingverhalten der ersten Eigenfre-
quenzen, was auch im Zeitverlauf des vertika-
len Geophons in Stromfeldmitte zu sehen ist. 
Durch die Geophone werden auch höhere Fre-
quenzen bei der Anregung durch Zugüberfahrt 
aufgenommen. 

Bei der Betrachtung von Daten über einen Zeit-
raum von zweieinhalb Monaten (siehe Bild 10) 
lassen sich sowohl tägliche als auch saisonale 
Variationen feststellen. Die Betontemperatur 
in der Hohlkastendecke zeigt ein trägeres Ver- 

Bild 7: Messquerschnitt im Anschluss der V-Stütze ans Hauptfeld, Achse 8, stromseitig; (1) Temperatursensor im Beton (T), (2) dezentraler  
Knoten des Messsystems, (3) Neigungssensoren (N), (4) Dehnungsmessstreifen mit Abdeckung (D), (5) Lufttemperatursensor außen (T),  
(6) Dehnungsmessstreifen vor Abdeckung (D), (7) Geophone 3-achsig (V)
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halten als die im Hohlkastensteg. Sowohl Längs- 
als auch Querneigung variieren täglich, aller-
dings besitzt nur die Längsneigung ein ausge-
prägtes saisonales Verhalten.

4 Ausblick

Als Teil des Forschungsprojek-
tes AISTEC wurde ein globales, 
sensorbasiertes Monitoring 
der Maintalbrücke Gemünden 
konzipiert und umgesetzt, mit 
dem während des Betriebes 
der Brücke potenziell kriti-
sche Tragwerksschäden bzw. 
-veränderungen automatisch 
identifiziert werden sollen. 
Als nächster Schritt werden 
kombinierte bild- und sen-
sorbasierte Messungen der 
Verformungen der Brücke 
bei definierten Überfahrten 
mit Belastungszügen durch-
geführt. Während der Über-
fahrten werden ebenfalls (wie 
schon vor der Inbetriebnahme 
der Brücke) die Verdrehungen 
eines Betongelenkes mit tem-
porär im Gelenk installierten 
Wegsensoren gemessen.

Die kontinuierlich und wäh-
rend der Überfahrten mit 
Belastzügen erfassten Daten 
werden dann verwendet, um 
deterministische und proba-
bilistische Tragwerksmodelle 
der Brücke anzupassen bzw. 
zu kalibrieren.

Anschließend werden anhand 
der kalibrierten Tragwerks-
modelle durch Simulation von 
Bauwerksschäden und Simu-
lation von entsprechenden 
Messdaten die Leistungsfähig-
keit der im Projekt verwende-
ten Verfahren zur Schadens-
identifikation untersucht und 
verglichen sowie weiterfüh-

rend eine Optimierung des Messaufbaus durch-
geführt. Des Weiteren werden die Konzepte und 
Methoden zur Integration von Monitoringdaten 
in eine prädiktive Planung von Inspektionen 

Bild 8: Zeitverlauf einer Zugüberfahrt; links: Längsdehnungen in Feldmitte des Hauptfelds 
auf der Bodenplatte des Hohlkastens, rechts: Längsneigungen des Überbaus am landseiti-
gen Stiel der V-Stütze

Bild 9: Geophonmessungen; links: Zeitverlauf eines vertikalen Geophons in Feldmitte des 
Hauptfelds bei einer Zugüberfahrt, rechts: zugehöriges Amplitudenspektrum

Bild 10: Messdatenverlauf über zweieinhalb Monate; oben: ausgewählte Temperaturen 
und unten ambiente Neigungen (1 Datenpunkt pro 10 Minuten)
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Risse und deren Veränderung in Betonbauten sind wesentliche Indikatoren für Bauwerkszustände. In 
diesem Beitrag wird ein Messsystem zur Rissmessung basierend auf nachträglich verklebten, faseropti-
schen Messsystemen vorgestellt. Mit neuen Auswertealgorithmen basierend auf Messungen der Rayleigh-
Rückstreuung können anhand kostengünstig angebrachter Glasfaserkabel Risse identifiziert, sehr genau 
verortet sowie die Rissweitenänderung gemessen werden. Ergebnisse von Labor- und Kalibrierungsver-
suchen werden vorgestellt. Mit verteilten optischen Fasermessungen können Rissweiten bis zu einer Mess-
länge von 70 m mit Genauigkeiten von 0,02 mm (Labor) bzw. 0,15 mm (reale Einsatzumgebung) bestimmt 
werden. Auch Einzelrisse bei im Stahlbetonbau üblichen Rissabständen von 15 cm werden damit messbar.

1 Einleitung

1.1 Einführung in die Thematik

Risse in Betonbauten sind wesentliche Indika-
toren. Risse ab einer gewissen Größe sowie die 
Änderung des Rissbildes werden deshalb heute 
im Zuge der Bauwerksüberwachung erfasst und 
dokumentiert. Sie dienen dem fachkundigen, 
prüfenden Ingenieur als Grundlage für eine ob-
jektspezifische Beurteilung der Tragsicherheit, 
Gebrauchstauglichkeit und Dauerhaftigkeit. 
Dies gilt besonders für Infrastrukturbauten wie 
Tunnel oder Brücken, wo im Zuge von Objekt-
prüfungen die Risse in regelmäßigen Abstän-
den erfasst und kartiert sowie die Rissweiten 
vorrangig visuell gemessen werden. Der beur-
teilende Ingenieur versucht dabei, aus dem an-
getroffenen Bauwerkszustand Veränderungen 
festzustellen, um so auf frühere oder aktuelle 
Beanspruchungen zu schließen. Abgesehen von 
den Grenzwerten der Erfassungsgrenze und ei-
nem allfälligen Vergleich mit den Bemessungs-
kriterien der ursprünglichen Planung bestehen 
dazu allerdings derzeit im Regelfall keine allge-

KURZFASSUNG

meinen, systematisierten Beurteilungskriteri-
en. Auch sind die Erfassungsmethoden meist 
noch visueller Natur, kontinuierliche Messun-
gen der Rissweiten bzw. der Rissbewegungen 
über die Zeit mittels Sensoren sind nur in Aus-
nahmefällen vorhanden. Die hier dargestellten 
Ergebnisse sind Bestandteil eines soeben abge-
schlossenen Forschungsprojekts mit dem Ziel, 
die Rissweiten an Tunnelschalen hinter Verklei-
dungsplatten zu bestimmen [1].

1.2 Möglichkeiten der Rissweitenbestimmung

Rissweiten werden derzeit bei Inspektionen vi-
suell mittels Rissweitenlineal oder Risslupe er-
fasst. Neue bildgebende Verfahren werden lau-
fend entwickelt, sie werden jedoch noch nicht 
vollflächig eingesetzt. Die Lokalisierung von 
einzelnen Rissen und die Bestimmung von Riss-
bildern sind nur mit lückenlosen Messverfahren 
möglich. Dazu gehören bildgebende Messver-
fahren, Laserscanning und verteilte faseropti-
sche Messsysteme (engl.: Distributed Fibre Optic 
Sensing oder DFOS).
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Bildgebende Messverfahren verwenden An-
sätze aus der Photogrammmetrie, der Bildver-
arbeitung und des maschinellen Sehens. Be-
leuchtungsqualität und Luftqualität im Freien 
sind entscheidend für die Auswertung. Eine 
geringe Lichtstärke und staubige Luft liefern 
Bilder mit hohem Rauschen, wodurch eine ge-
naue Auswertung schwierig oder im Inneren 
von Bauwerken (z. B. Hohlkasten) unmöglich 
wird. Weiters kann sich Schmutz an den Rissen 
ablagern, sodass diese in den Bilddaten größer, 
als sie tatsächlich sind, erscheinen. Dennoch 
besitzen bildgebende Verfahren grundsätzlich 
ein großes Potenzial. Auch im Hinblick auf die 
maschinelle Bearbeitung dieser Messdaten 
eröffnen sich neue Anwendungsfelder, wie es 
beispielsweise in Pilotprojekten an Brücken de-
monstriert wurde, z. B. [2]. 

Mit Laserscanning werden vorranging der Ist-Zu-
stand und Verformungen erfasst. Die Methode 
eignet sich bspw. bei Tunnelanwendungen sehr 
gut, um bei statischen Messungen großräumi-
ge Aussagen zu geometrischen Veränderungen 
zu treffen. Neue Anwendungen am fahrenden 
Fahrzeug wurden an korrosionsgeschädigten 
Stützwänden mit mobilen, hochfrequenten La-
serscannern entwickelt, womit Neigungsände-
rungen sehr genau detektiert werden können 
[3]. Für die Detektion von feinen Rissen kann 
die Divergenz der ausgesandten Laserstrahlen 
jedoch zu groß werden. Ist das Abtastraster des 
Lasers an der Bauteiloberfläche wesentlich grö-
ßer als die Rissbreite, wird die Rissdetektion und 
erst recht die Messung der Rissweiten schwierig.

All die genannten Monitoringsysteme sind mit 
einem manuellen Aufwand verbunden und er-
fordern einen freien Zugang zum Messobjekt. 
Ist eine Verkleidung (z. B. für Lärmschutz oder 
Brandschutz) vorhanden, ist zudem eine visu-
elle Detektion neuer Risse ausschließlich durch 
eine Demontage der Verkleidung möglich. Riss-
weitenmessungen sind automatisiert bislang 
zumeist nur mit punktuell applizierten Sensoren 
möglich. Diese können damit nur bereits be-
kannte Risse überwachen. Neue Risse zu iden-
tifizieren ist mit konventionellen Wegsensoren 
nicht bzw. nur extrem eingeschränkt möglich.

1.3 Faseroptisches Messverfahren

Das Grundprinzip faseroptischer Verfahren be-
steht darin, dass Licht in den Kern einer Glasfa-
ser eingekoppelt und dort gestreut wird, wobei 
ein geringer Teil des gestreuten Lichtes zur Mess- 
einheit zurückkommt und von dieser erfasst 
werden kann. Beeinflussen mechanische Ein-
flüsse die Glasfaser von außen, so ändert sich 
die Charakteristik des rückgestrahlten Lichtes. 
Aus der Änderung des rückgestreuten Signals 
kann nach einer Kalibrierung des Messsystems 
schließlich auf die Dehnungsänderungen rück-
geschlossen werden. Aufgrund der Laufzeit 
kann die Position entlang der Faser berechnet 
werden. Die Faser ist somit gleichzeitig sowohl 
Sensor als auch Leitung. Als Messeinheit selbst 
wird ein Interrogator verwendet, der die gemes-
senen Lichtimpulse erstellt, in die Faser einlei-
tet und Messsignale wieder ausgibt. Dieser ist 
handlich und auch für Messungen an Bauwer-
ken grundsätzlich gut geeignet.

Bei faseroptischen Messverfahren unterschei-
det man im Wesentlichen punktweise, quasiver-
teilte und verteilte Messverfahren. Letztgenann-
te nutzen die natürliche Streuung des Lichtes an 
Partikeln in der Glasfaser. Sie besitzen daher die 
Eigenschaft, dass jede Position der Faser auf 
äußere Einflüsse sensitiv ist. Vereinfacht ausge-
drückt, erhält man durch verteilte faseroptische 
Messungen eine lückenlose Reihe von Punkt-
messungen entlang der Faser mit einer entspre-
chenden räumlichen Auflösung. Die Faser kann 
demzufolge über ihre gesamte Länge als sensiti-
ves Element angesehen werden und durch eine 
einzige Messfaser können bis zu mehrere 10.000 
Messstellen realisiert werden (Bild 1), wie auch 
bereits schon in [4], [5] dargestellt.

Eine grundlegende Unterscheidung ist das ver-
wendete Messprinzip der Fasermessung, womit 

Bild 1: Prinzipskizze eines verteilten faseroptischen Dehnungs-
messsystems
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Bild 2: Systemrelevante Komponenten des Messsystems (links), die auch für ein detailliertes numerisches Modell (rechts) betrachtet 
werden müssen

der Auflösungsgrad der Messung definiert wird. 
Mit einem sogenannten Brillouin-System, wie es 
bereits schon in ersten Tests bei Tunnelmessun-
gen angewandt wurde, gelingen örtliche Auflö-
sungen von max. 50 cm. Das führt aber dazu, 
dass zwar Dehnungen gemessen werden, die 
Risse jedoch nicht wirklich zufriedenstellend lo-
kalisiert bzw. in weiterer Folge Rissbewegungen 
nicht aufgezeichnet werden können. Erst durch 
den Einsatz am Institut für Ingenieurgeodäsie 
und Messsysteme (IGMS) der TU Graz speziell 
für die Rissmessung an Tunneltübbingen getes-
teter, neuer hochauflösender Rayleigh-Interro-
gatoren bzw. in Kombination mit entsprechen-
den Auswertealgorithmen können Risse mittels 
DFOS zuverlässig erkannt und deren Bewegun-
gen überwacht werden. Mittels einbetonierter 
Fasern wurden Risse als Dehnungsspitzen ein-
deutig identifiziert [4]. In [5] werden ebenfalls 
erste Anwendungen zur Rissidentifikation und 
Ansätze für die Rissweitenerfassung mittels 

verteilter optischer Fasermessung demons-
triert; die Wahl der Messfaser und deren Befes-
tigung war auch hier vor allem für die nachträg-
liche Applikation entscheidend.

Wesentlich ist die Wahl der Faser, welche in der 
Regel mehrschichtig aufgebaut sind (siehe ein 
Beispiel in Bild 2, links). Theoretisch bedeutet ein 
Riss, dass sich eine Länge L = 0 plötzlich auf eine 
Länge ΔL = Rissbreite vergrößert (Bild 3, links und 
Mitte). Da die Dehnung ε als ΔL/L definiert ist, be-
deutet dies eine unendliche hohe Dehnung an der 
Position des Risses. In der Realität besitzt aber 
jedes Messkabel einen mehrschichtigen Aufbau, 
wodurch sich der Riss über eine aktivierte Faser-
länge LR verteilt (Bild 3, rechts). Die genannten 
Punkte stehen im Gegensatz zueinander.

Ein robusteres Messkabel verschmiert das 
Signal stärker, sodass die Rissdetektion ver-
schlechtert als auch die minimal detektierba-

Bild 3: Dehnungsverlauf bei Rissbildung: ungerissener Balken (links), gerissener Balken und theoretisches Dehnungsprofil (Mitte), gerisse-
ner Balken und Dehnungsprofile erfasst mit Rayleigh-Instrumenten (rechts)
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richtige Setup von Faser, Mantel und nachträgli-
cher Verklebung zu finden.

2 Belastungsversuche

2.1 Versuchs-Setup

Die Versuche dienten in erster Linie dazu, eine 
geeignete Montagemöglichkeit des faserop-
tischen Sensors zu finden, mit der eine opti-
male Übertragung der Dehnung des Bauteiles 
auf den Kern der Glasfaser erreicht wird. Das 
Hauptaugenmerk lag hierbei auf der Erkennung 
des Erstrisses an der Kreuzung des Risses, der 
Simulation einer bauwerksbedingten (tempe-
raturabhängigen) Atmung bereits bestehender 
Risse sowie einer Alterungssimulation einer 
mehrjährigen Rissatmung. 

Dazu wurden an drei Betonbalken 3-Punkt-Bie-
gezugversuche durchgeführt (Bild 4), welche mit 

Bild 4: Versuchsanordnung als Schema (oben) und Umsetzung am Spannfeld (unten)

re Rissbreite vergrößert wird. Ein sensitiveres 
Kabel kann zwar Risse exakter erkennen, birgt 
aber die Gefahr, dass es leichter reißt. Messka-
bel und Aufbau sind in Bild 2, links, dargestellt; 
letzterer wurde zur späteren detaillieren Be-
trachtung der Messdaten auch in ein numeri-
sches Modell implementiert.

Des Weiteren hat jedes faseroptische Mess-
system eine bestimmte örtliche Auflösung. 
Dies bedeutet, dass der Messwert an einer be-
stimmten Stelle immer dem Mittelwert der Deh-
nung über die Länge der örtlichen Auflösung 
entspricht. Eine zuverlässige Bestimmung der 
Rissbreite und -bewegungen aus den verteilten 
Dehnungsmessungen ist jedoch noch ausstän-
dig. Deshalb wurden zur Bestimmung des Zu-
sammenhanges zwischen Dehnungsmesswert 
und Rissbreite Versuche mit einer faseropti-
schen Kalibrieranlage sowie Belastungstests an 
Versuchsbalken durchgeführt. Ziel war es, das 
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2.2 Versuchsdurchführung

Die Probekörper wurden in unterschiedlichen 
Phasen belastet und verschiedene Risszustän-
de simuliert (siehe Bild 6). In Phase 1 wurde 
der Versuchsbalken in 10-kN-Schritten bis zur 
Entstehung des Erstrisses belastet. Zur Simu-
lation der Rissatmung wurde in Phase 2 eine 
zyklische Be- und Entlastung aufgebracht. Ins-
gesamt wurden fünf Zyklen durchgeführt, wo-
bei beginnend bei einer Rissweite wR = 0,2 mm 
in 0,2-mm-Schritten bis zu einer Rissweite von 
wR = 0,8 mm belastet wurde. Phase 3 stellt eine 
Alterungssimulation dar, um die Ermüdung 
der Faser und des Klebers selbst sowie die Er-
müdung der Klebeverbindung zu untersuchen. 
Dazu wurde eine sinusförmige Last mit einer 
wechselnden Amplitude zwischen wR = 0,4 mm 
und 0,8 mm Rissweite bei einer Frequenz von 
ca. 0,3 Hz über einen Zeitraum von 10 Stunden 

den vorab im Kalibrierlabor ausgewählten Sen-
sorfasertypen sowie unterschiedlichen Kleber-
typen in unterschiedlichen Varianten bestückt 
wurden. Ziel war es, Risse ganz gezielt in einem 
Betonkörper zu induzieren, deren Öffnung ex-
akt zu steuern und mehrmaliges Öffnen und 
Schließen bis hin zur Simulation von mehreren 
10.000 Lastwechseln zu ermöglichen. Aus die-
sem Grund wurde eine Bewehrungsführung ge-
wählt, bei der bei einer Plattenhöhe von 25 cm 
die Stäbe zentrisch angeordnet und zusätzlich 
ohne Verbund vorgespannt wurden. Dadurch 
entstehen entsprechend größere Rissweiten 
bzw. ist die in diesem Fall ungewollte rissver-
teilende Wirkung der Bewehrung damit eben-
falls untergeordnet. Aufgrund der zentrischen 
Vorspannung in innenliegenden Hüllrohren war 
ein mehrmaliges Be- und Entlasten über die hy-
draulischen Pressen gut steuerbar.

Die Balken wurden im Fertig-
teilwerk gefertigt und hatten 
eine Betondruckfestigkeit von 
ca. 53 MPa am Tag der Ver-
suchsdurchführung. Sie wur-
den weitgehend zwängungsfrei 
auf Gipsstreifen und Zentrier-
leisten in der Versuchsanlage 
gelagert (siehe Bild 4, unten). 
Mittels nachträglich applizier-
ter Weggeber wurden nach der 
Erstrissbildung in Balkenmitte 
die Rissweiten zusätzlich ge-
messen.

Die vorausgewählten Glasfa-
sern wurden mit sechs unter-
schiedlichen Kleberarten (Ver-
such #1) und vier Faserarten 
(Versuch #2) versehen und 
mittels unterschiedlicher Ap-
plikationsarten (Versuche #3) 
angebracht. Details dazu sind 
beispielsweise in [1] zu finden. 
In Bild 5 ist beispielhaft die Ver-
klebung vor dem Belastungs-
versuch #1 dargestellt.

Bild 5: Schema der applizierten Fasern (links) und Applikation mit sechs unterschiedlichen 
Klebertypen (rechts)

Bild 6: Darstellung der drei wesentlichen Phasen: 1 Erstbelastung, 2 Be- und Entlastung, 
3 Ermüdungslast mit 10.000 Rissöffnungen
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auf den Versuchsbalken aufgebracht. Nach je-
weils drei Stunden wurde die Aufbringung der 
Sinuslast für 15 Minuten unterbrochen und 
statisch bei einer Rissweite von wR = 0,8 mm  
gehalten, um ungestört die Messungen mit 
dem Interrogator durchführen zu können. 
Nach Phase 3 wurde der Versuchsbalken noch-
mals drei Belastungszyklen analog zur Phase 2  
unterzogen und anschließend bis zum Bruch 
der Glasfasern bzw. zur maximal erfassbaren 
Rissweite wR,max der linearen Wegaufnehmer 
belastet. Während der konstant gehaltenen 
Laststufen wurden kontinuierlich faseroptische 
Messungen durchgeführt. Zusätzlich wurden 
die auftretenden Rissbilder und Rissbreiten 
mittels linearer Wegaufnehmer unabhängig er- 
fasst sowie mit einer Risslupe validiert. 

2.3 Bestimmung der Rissweite

Mit dem verteilten faseroptischen Messsystem 
werden singuläre Risse als Dehnungen über den 
verteilten Bereich LR (= aktivierte Faserlänge) 
aufgezeichnet (siehe Bild 7). Dies ist essentiell, 
damit nicht nur eine binäre Risserkennung – 
vorhanden ja/nein – erfolgt, sondern auch die 
tatsächliche Rissweite bestimmt werden kann. 
Wird das Setup von Faser/Mantel und Kleber 
optimal getroffen, so ist es möglich, die Riss-

weiten durch eine Integration der gemessenen 
Dehnungen über die aktivierte Faserlänge LR zu 
bestimmen. Dies wurde auf Basis der Messda-
ten durchgeführt. 

Die Vorgehensweise ist prinzipiell in Bild 7, 
rechts, für den schraffierten Bereich bei einer 
Rissweite wR = 0,4 mm detailliert dargestellt. 
Im Diagramm sind die gemessenen Deh-
nungsverläufe der Wiederbelastungskurven 
nach Erreichen der Rissweite von wR = 0,4 mm,  
0,6 mm und 0,8 mm der verschiedenen Last-
haltepunkte der Versuche erkennbar. Aus der 
Integration der Fläche des Dehnungsverlaufes –  
hier schraffiert für wR = 0,4 mm dargestellt – 
kann sehr genau die Rissweite ermittelt wer-
den. Zusammenhänge mehrerer Belastungs- 
und Entlastungsvorgänge bis zu einer Öffnung 
von wR = 0,8 mm wurden untersucht. Es liegt 
keine Hysterese in den Messdaten vor.

2.4 Numerische Simulation

Im Zuge einer numerischen Simulation wurde 
das Dehnungsverhalten der Glasfaser der un-
terschiedlichen drei Phasen im Detail unter-
sucht, um damit die mechanischen Vorgänge 
und Ursachen besser nachvollziehen zu kön-
nen. Es wurde ein Modell für die Faser aufbau-

Bild 7: Risse im Körper und Verklebung nach durchgeführtem Versuch (links), gemessene bzw. berechnete Dehnungsverläufe in der Faser 
(rechts)
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verteile Faserdehnung entlang der aktivierten 
Faserlänge LR. Diese hängt vorrangig mit der Fa-
ser und den Verbundeigenschaften des Klebers 
und der Rissöffnung zusammen. Sie wächst mit 
steigender Rissweite an und bestimmt die Mög-
lichkeit, ob die Rissweiten eng nebeneinander-
liegender Risse einzeln gemessen werden oder 
nur als ein zusammengewachsenes Dehnungs-
signal erkennbar sind. Im zweiten Fall ist zwar 
die Summe der Rissweiten über das Dehnungs-
signal berechenbar; diese exakt auseinanderzu-
halten ist jedoch nicht möglich.

end auf Faser, Mantel und Kleber wie in Bild 2 
ersichtlich definiert, welches das Verhalten der 
applizierten Messfaser auf dem Beton best-
möglich widergibt. Die Faser wurde explizit als 
ein eigenes Element modelliert und mit dem 
Beton mittels eines nichtlinearen Federsys-
tems gekoppelt. 

Diese Vorgehensweise wurde grundsätzlich 
analog zur üblichen Verbundmodellierung zwi-
schen Beton und Bewehrung ausgeführt. Die 
Bestimmung der rechnerischen Verbundeigen-
schaften basiert auf einem Modellupdating aus 
den Versuchsdaten bei Erstbe-
lastung (Phase 1). Damit kön-
nen alle anderen Rissweitenzu-
stände sowohl für Be- als auch 
Entlastungsvorgänge (Phasen 
2 und 3) nachvollzogen und be-
rechnet werden. Der Vergleich 
zwischen Rechnung und Mes-
sung ist in Bild 8 beispielswei-
se für den Entlastungsvorgang 
ersichtlich. Die Übereinstim-
mung ist sehr gut und es kön-
nen nun mit dem Modell auch 
diverse Zustände, welche nicht 
im Versuch gemessen wurden, 
untersucht werden. 

Das Modell diente auch dazu, 
verschiedene Einflüsse auf die 
Rissweitenmessung numerisch 
detailliert zu untersuchen. Der 
Einfluss der Rissweitenöffnun-
gen auf das Messsignal ist we-
sentlich für die Zuverlässigkeit 
der Erfassung. Folgend wird 
speziell der darüberhinausge-
hende Bereich betrachtet. Ge-
messene Dehnungsverläufe für 
Öffnungen ab wR = 0,8 mm sind 
in Bild 9 dargestellt. Daraus 
wurde eine Weite von 2,48 mm  
berechnet, die aber noch nicht 
zum Bruch der Faser führte. 

Die punktuelle, singuläre Riss-
öffnung äußert sich als eine 

Bild 8: Dehnungsverlauf während des Entlastungsvorgangs (Rissschließung); Vergleich 
zwischen Messung (durchgezogene Linie) und FE-Nachrechnung (strichlierte Linie)

Bild 9: Versuch #V3 – Zusammenhang zwischen aktivierter Faserlänge und Dehnung 
bzw. berechneter Rissweite bei verschiedenen Lasthaltepunkten bei Maximalbelastung
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Aufbauend auf den Versuchsergebnissen wur-
de die Abhängigkeit der aktivierten Faserlänge 
in Bezug zur Rissweite wR ausgewertet und in 
Bild 10 dargestellt. Die dargestellte Länge be-
zieht sich ausgehend von der Risswurzel immer 
auf die jeweilige symmetrische Rissflanke (LR/2). 
Somit ist ein direkter Vergleich mit den Rissab-
ständen, bei der Einzelrissweiten noch als sol-
che identifiziert werden, möglich.

Anfänglich tritt bis wR = 0,3 mm ein starker 
Zuwachs von z. B. 10 cm/mm Rissweite auf. 
Danach nimmt der Zuwachs kontinuierlich ab 
und beträgt ab einer Weite von wR = 0,8 mm ca.  
5,5 cm/mm Rissweite. Die im Versuch maximal 
erreichte Weite war 2,5 mm. Der modellhafte 
Verlauf wurde theoretisch bis zu wR = 3,8 mm 
berechnet und ist in Bild 10 
strichliert dargestellt. Diese 
Berechnung basiert auf der 
Annahme, dass Faser und Kle-
berverbindung bei so großen 
Rissweiten intakt bleiben, was 
versuchstechnisch im Rah-
men des Projekts so nicht un-
tersucht wurde. Erkennbar ist, 
dass mit dem gefundenen Set-
up Rissabstände bis zu 15 cm  
problemlos als Einzelrisse 
gemessen werden können. 
Bei im Stahlbetonbau schon 
eher unüblichen Weiten von 

wR = 2,0 mm wären dafür so-
gar noch Abstände von 20 cm 
möglich.

2.5 Vergleich mit Referenz-
messung

Eine sehr gute Übereinstim-
mung konnte mit den Refe-
renzmessungen im Labor er-
zielt werden. Eine statistische 
Gegenüberstellung der Mess-

ergebnisse mit dem Referenzwert der Ver-
gleichsmessung der final gefundenen Kombina-
tion von Faser, Mantel und Kleber ist in Bild 11 
und Tabelle 1 dargestellt. Die Übereinstimmung 
war sehr gut, die maximale Abweichung betrug 
0,017 mm. Dies gilt für die Laborkennwerte, in 
realer Umgebung ist mit nicht ganz so hohen 
Genauigkeiten zu rechnen.

Das System zeigte bei allen drei Messphasen 
(Erst-, Wieder- und Dauerbelastung) auch nach 
über 10.000 Lastzyklen keine Hysterese. Lang-
zeitmessungen über 14 Monate wurden im Zuge 
des Forschungsprojekts in einem Tunnel in Ös-
terreich mit mehreren Folgemessungen getestet. 
Hier konnten Genauigkeiten von 0,15 mm bei bis 
zu 70 m Faserlänge identifiziert werden [1], [7].

Bild 10: Modellhafter Zusammenhang von möglichem Rissabstand, Längenzuwachs und 
Rissweite wR 

Tabelle 1: Gegenüberstellung der verteilten optischen Messung mit Messwerten der Referenzsensoren

Vergleich Standardabweichung Abweichung im Mittel Abweichung maximal

DOS-REF 0,006 mm 0,006 mm 0,017 mm

Bild 11: Schema der statistischen Bewertung und Gegenüberstellung mit Referenzwert
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Finanzierungs-Aktiengesellschaft ASFiNAG, der 
ÖBB Infrastruktur AG sowie der Österreichi-
schen Forschungsförderungsgesellschaft (FFG) 
für die gute Zusammenarbeit und Unterstüt-
zung.

3 Schlussfolgerung

Im Zuge der vorgestellten Untersuchungen 
konnte ein verteiltes faseroptisches Messsys-
tem erfolgreich für eine nachträgliche Appli-
kation zur Rissmessung an Betonbauwerken 
entwickelt und im Zuge von Laborversuchen 
getestet sowie mit ergänzenden numerischen 
Untersuchungen validiert werden.

Die richtige Kombination von Faser, Mantel und 
Kleber konnte im Zuge der Laborversuche be-
stätigt werden. Es wurde eine sehr gute Über-
einstimmung mit den Referenzmesssensoren 
festgestellt. Bei Messfaserlängen von bis zu 70 m  
sind Risse identifizierbar und deren Weite im 
Labor mit Genauigkeiten ca. 0,02 mm bestimm-
bar. In realer Einsatzumgebung sind ca. 0,15 mm 
zu erwarten. Das System zeigt auch nach mehr-
maliger Belastung bei hohen Lastwechselzah-
len von getesteten 10.000 Lastwechseln keine 
Hysterese. Auch der Materialpreis von Senso-
ren und Verklebung ist überschaubar und liegt 
deutlich unter 10 €/m. 

Auch im Stahlbetonbau übliche Rissabstände 
von 15–20 cm könnten mit dem präferierten 
System noch als Einzelrisse identifiziert und de-
ren Rissweite gemessen werden.

Reale Testanwendungen wurden bisher an 
zwei Bauwerken in Form von nachträglich an 
den Tunneloberflächen applizierten Messfa-
sern durchgeführt. Weitere Untersuchungen an 
unterschiedlichen realen Bauwerken würden 
weitere Erkenntnisse zu Applikation, Umset-
zung und Langzeiteffekten des Messsystems 
bringen. Ebenso müssten noch der Einfluss un-
terschiedlicher Betonarten sowie bewetterter 
Oberflächen versuchstechnisch genauer unter-
sucht werden. 

Die gegenständliche Forschung ist im Rahmen 
des Förderprogramms Mobilität der Zukunft – 
VIF 2017 (Fördernummer 866968) finanziert wor-
den. Die Autoren danken dem Österreichischen 
Bundesministerium für Klimaschutz, Umwelt, 
Energie, Mobilität, Innovation und Technologie 
(BMK), der Autobahnen- und Schnellstraßen-
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Verbesserte Bestimmung des Chloridgehaltes in  
Beton durch neues Messverfahren

DI (FH) Fritz Binder1, Priv.Doz. Dipl.-Ing. Dr.techn. Stefan L. Burtscher2

1 ASFINAG Baumanagement GmbH, Asset Management, Wien  
2 burtscher consulting GmbH, Wien

Im Straßennetz der ASFiNAG befinden sich über 5.000 Brückenobjekte, wovon ein überwiegender Anteil in 
Stahlbeton- bzw. Spannbetonbauweise errichtet wurde. Viele Bauteile, insbesondere deren Stützen, sind 
einer sehr hohen Belastung durch Chlorid ausgesetzt. Dies führt früher oder später zu einer Verringerung 
der Dauerhaftigkeit und beeinträchtigt langfristig die Lebensdauer. Instandsetzungen werden in der Regel 
daher notwendig. Grundlage für Zeitpunkt und Ausmaß der Instandsetzung bildet der im Zuge von Brü-
ckenprüfungen festgestellte Erhaltungszustand, unterstützt durch Ergebnisse der begleitenden Vorunter-
suchungen. Sehr oft erfolgt dann eine Instandsetzung im Sinne einer reaktiven Instandhaltungsstrategie.

Deshalb sind eine genaue Ermittlung der Depassivierung der Bewehrung durch exakte Prüfungen und ein 
Prognosemodell besonders wichtig für eine kosteneffiziente Erhaltung. Das Einsparungspotential über die 
gesamte Lebensdauer eines Bauwerks ist enorm.

Die in diesem Beitrag gezeigte LA-ICP-MS-Methode (LA-ICP-MS: Laser Ablation Inductively Coupled Plasma 
Mass Spectrometry) ermöglicht bei vergleichbaren Kosten exaktere und aussagekräftigere Ergebnisse als 
mit der traditionellen Chloridbestimmung mittels Titration. Die Vorteile der neuen und der traditionellen 
Methode werden diskutiert und die Ergebnisse beider Methoden verglichen. Im Beitrag wird gezeigt, dass 
die traditionelle titrimetrische Methode oftmals zu hohen Abweichungen und zu systematischen Fehlern 
in den Ergebnissen führt. Mit der hier propagierten LA-ICP-MS-Methode ist es möglich, die Zuverlässigkeit 
der erhaltenen Ergebnisse signifikant zu verbessern. Die erstmals hohe Ortsauflösung der Chloridprofile 
ist einzigartig und zusammen mit der hohen Genauigkeit der Bestimmung von Chlorid bezogen auf den Ze-
mentgehalt ergeben sich noch nicht dagewesene Möglichkeiten für eine exakte Beurteilung und Prognose.

1 Einleitung

Viele der derzeit bestehenden Infrastruktur-
bauwerke wie Brücken unterliegen einer ho-
hen Belastung aus der Umwelt. Während der 
Winterzeit wird Streusalz für das Auftauen von 
Schnee und Eis auf der Fahrbahn verwendet. 
Dabei ist besonders der Unterbau, wie Widerla-
ger und Säulen, dem Angriff der Chloride stark 
ausgesetzt. Darüber hinaus sind mehr als die 
Hälfte der Bauwerke in den 1970er oder 1980er 
Jahren gebaut worden. Bei diesen stehen nun 
größerer Instandsetzungen an, die ungefähr 
alle 20 Jahre notwendig sind. Voraussetzung für 

KURZFASSUNG

eine erfolgreiche und nachhaltige Instandset-
zung von Stahlbetonbauwerken ist die Kenntnis 
der Schadensmechanismen sowie ein sicheres 
Erkennen aller Schädigungseinflüsse.

Der erste Schritt ist das Bestimmen des Erhal-
tungszustandes anhand einer detaillierten vi-
suellen Begutachtung der Bauteile sowie der 
Ergebnisse der durchgeführten, quasi-zerstö-
rungsfreien Baustoffprüfungen. Die Kenntnis 
über den Zustand der Bauteile, respektive des 
Objektes, ist essentieller Bestandteil einer 
erfolgreichen und langanhaltend wirksamen 
Instandsetzung. Der Erhaltungszustand (Schä-
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digung und Schadensgrad) kann indirekt auch 
(ohne Monitoring) anhand von visuellen und zer-
störungsfreien Untersuchungsmethoden deter- 
miniert werden.

Die durch Chlorid induzierte Korrosion ist bei 
den betrachteten Bauteilen der dominierende 
Faktor der progressiv ablaufenden Degradation. 
Dabei ist die Bewehrung von Stahlbetonbauwer-
ken unter normalen Umständen durch die hohe 
Alkalität des Betonporenwassers (pH-Werte von 
12 bis 14) ausreichend vor Korrosion geschützt, 
da der im Beton eingebettete Stahl unter diesen 
Bedingungen eine Oxidschicht ausbildet, die 
diesen dann vor Korrosion schützt. Diese Passi-
vierung des Stahls kann im Laufe der Zeit durch 
Umwelteinflüsse allerdings verloren gehen. Da-
von betroffen sind typischerweise Stützenfüße 
und Bauteile im Spritzwasserbereich [1]. Bei aus-
reichender Menge von Chloriden an der Beweh-
rungsoberfläche entsteht ein Bereich, der nicht 
mehr durch eine Oxidschicht geschützt ist. Diese 
Stelle bietet einen Angriffspunkt für Korrosion.

Der Schädigungsprozess bei der chloridindu-
zierten Bewehrungskorrosion kann in zwei 
Phasen unterteilt werden (Bild 1), wobei Rissbil-
dung und Abplatzungen nicht immer auftreten 
müssen. Während der Einleitungsphase können 
von der Oberfläche in die Betondeckung ein-
dringende, aggressive Substanzen wie Kohlen-
dioxid und Chloride zum Verlust der Passivität 
des Stahles führen. Die Dauer dieser Phase ist 
abhängig von der Betonzusammensetzung, 
seiner Nachbehandlung, der 
Höhe der Betondeckung, Alter 
und Zustand. Daraus ergeben 
sich die Geschwindigkeiten 
des Eindringens der Chloride 
und des Voranschreitens der 
Karbonatisierungsfront, die ab 
einer gewissen Konzentration 
zum Verlust der Passivierung 
des Stahles führen. Die Depas-
sivierung stellt eine Voraus-
setzung für die Korrosion des 
Bewehrungsstahles im Beton 
und das Ende der Einleitungs-
phase dar, siehe Bild 1. Mit zu-

nehmender Zufuhr von Chloriden depassivieren 
immer größere Flächenbereiche. Die einzelnen 
Korrosionsstellen wachsen zusammen, sodass 
es zu einer flächigen Korrosion kommt. Die sich 
bildenden Risse im Beton sind in der Volumen-
zunahme der Korrosionsprodukte gegenüber 
dem ursprünglichen Stahlvolumen begründet.

2 Tücken der Standard-Chlorid- 
Bestimmungsmethode

Derzeit ist die Standardmethode zur Bestim-
mung des Chloridgehaltes die titrimetrische 
Volhard-Methode, die in der europäischen 
Norm EN 14629:2007 [3] beschrieben ist. Dabei 
werden Betonproben durch Bohren von Beton-
kernen oder Bohrlochstaub in verschiedenen 
Tiefenebenen entnommen.  

Die Titration ist ein exaktes Analyseverfahren. 
Das Problem besteht jedoch darin, dass die Pro-
ben zumeist keinen repräsentativen Chloridge-
halt aufweisen, was einerseits zu hoher Streu-
ung und andererseits zu falschen Ergebnissen 
führt. Dies resultiert bspw. von einer nicht re-
präsentativen Probe, die Zuschlagstoffe in ei-
nem höheren oder niedrigeren Gehalt als die 
Betonmasse enthalten kann. Bei der Titrations-
analyse wird der Chloridgehalt für die gesamte 
Probe bestimmt. Ist die Menge der Gesteins-
körnung (angenommen, diese enthalten kein 
Chlorid) in der Probe höher als im repräsenta-
tiven Beton, wird ein niedrigerer Chloridgehalt 
bestimmt. Die Proben sind in der Regel sehr 

Bild 1: Zeitabhängige Entwicklung der Schädigung bei chloridinduzierter Bewehrungs-
korrosion
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klein, sodass diese Abweichungen nahezu im-
mer hoch sind. Ein zweiter Grund für eine hohe 
Streuung ist, dass der Zementgehalt für diese 
Analysen normalerweise nicht bekannt ist und 
ein konservativer Wert gewählt werden muss. 
Außerdem kann das Ergebnis fehlerhaft sein, 
da die Gesteinskörnungen Chloride enthalten 
können (siehe Bild 2, rechts) bzw. Bestandteile 
als Chloride interpretiert werden. Die Zuschlag-
stoffe sind in der Regel sehr dicht; das Chlorid in 
den Gesteinskörnungen ist nicht frei und trägt 
somit nicht zu einer Depassivierung bei. Im 
Inneren der Gesteinskörnungen können Chlo-
ridansammlungen auftreten, die während der 
Probenvorbereitung mit dem Bohrmehl auf-
geschlossen werden, sodass dieser Chloridge-
halt mit dem freien Chlorid im Zementstein 
vermischt wird. Das Chlorid aus dem Inneren 
der Gesteinskörnungen würde nicht zur Kor-
rosionsanfälligkeit beitragen und führt so zu 
einem fehlerhaften Chlorid-zu-Zement-Gehalt.  
Bei Zuschlägen kann es zudem vorkommen, 
dass einzelne Elemente fälschlicherweise als 
Chlorid interpretiert werden.

3 Neues Messverfahren LA-ICP-MS

Die Grundlage für eine genaue Vorhersage der 
Chloridanreicherung im Beton ist eine genaue 
Messung der Chloride in Bezug auf Örtlichkeit 
und Analysegenauigkeit der wesentlichen Ele-
mente. Für das neue Analyseverfahren wurde 
besonderes Augenmerk gelegt auf: 

 � eine Unterscheidung zwischen Zuschlag und 
Zementstein,

 � eine hohe Tiefenauflösung (derzeit 3 mm), 
 � eine hohe Analysegenauigkeit,
 � eine hohe Anzahl von Messpunkten je Tiefen-
stufe (bis zu 18 Messpunkte), um die natürliche 
Streuung des Betons abbilden zu können,

 � eine Quantifizierung als Chloridgehalt je Masse 
Zement, da dieser meist nicht bekannt ist, je-
doch für die Beurteilung wesentlich ist. 

Bei diesem neuartigen Ansatz wird eine selek-
tive Quantifizierung von Chlorid in der Zement-
phase durchgeführt. Chloridhaltige Gesteins-
körnungen werden von der Datenauswertung 

ausgeschlossen, so dass eine sehr zuverlässige 
Bestimmung des Gehaltes an Chlorid in der Ze-
mentphase, kombiniert mit einer hohen Tiefen-
auflösung, erzielt werden kann. Zusätzlich wird 
der Chloridgehalt als ein Bruchteil des Zement-
gehaltes bestimmt – der wichtigste Parameter 
für die Depassivierung. 

Die Methode wurde entwickelt, um gebohrte 
Betonkerne zu analysieren, die aus Strukturen 
durch Nassbohren entnommen wurden. Der 
Durchmesser des Kerns ist dabei ca. 50 mm und 
die Länge (also die Tiefe des Chloridprofils) ca. 
60 mm. Die Kerne werden anschließend trocken 
in Hälften (hier sind besondere Regelungen er-
forderlich) geschnitten. Auf den Schnittflächen 
wird die LA-ICP-MS-Analyse entlang von Linien 
durchgeführt, die parallel zur äußeren Ober-
fläche verlaufen. Die Probenanalyse wird mit 
einem Laserstrahl mit 250 μm Durchmesser 
durchgeführt, was die Messung von Tiefenpro-
filen mit erhöhter Tiefenauflösung ermöglicht. 

Jede oberflächenparallele Linie wird für die Aus-
wertung in 18 Bereiche geteilt. Dann werden die 
Bereiche mit Zuschlägen ausgeschlossen und 
aus den gültigen Messungen werden der Mittel-
wert des Chlorid-zu-Zement-Gehaltes und seine  
Standardabweichung ermittelt. Dieser Mittel-
wert ergibt einen Punkt des Chlorid-zu-Zement-
Profils (siehe Bild 2, links, blau umrandete 
Punkte und durchgezogene schwarze Linie). 
Eine detaillierte Beschreibung der LA-ICP-MS-
Methode und ihrer Entwicklung sowie der Kali-
brierung, Analyse und Verifizierung der erziel-
ten Ergebnisse ist in [4] zu finden. 

Von der anderen Hälfte des gebohrten Kernes 
wurde eine titrimetrische Volhard-Analyse ge-
mäß EN 14629:2007 [3] durchgeführt (graue 
Balken). Man kann erkennen, dass der Unter-
schied zwischen der LA-ICP-MS und der Titration  
für diese Probe enorm hoch ist, nicht einmal der 
Trend ist im gesamten Verlauf gleich. Bei der  
LA-ICP-MS-Analyse wurde auch festgestellt, 
dass in den Zuschlägen Chlorid vorhanden 
war, was wahrscheinlich zu den enorm hohen 
Abweichungen der Ergebnisse mit Titration ge-
führt hat, siehe Bild 2, rechts.  
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Bild 2: Vergleich von titrimetrischer Chloridbestimmung und LA-ICP-MS-Analyse (links) und Vergleich verschiedener Gesteinskörnungen in der 
Betonzusammensetzung und ihr Einfluss auf den Chloridgehalt mittels Titrimetrie und LA-ICP-MS (rechts)

Das rechte Diagramm in Bild 2 zeigt einen 
weiteren Vergleich. Hier wurden künstliche 
Proben mit gleichen Chloridgehalten jedoch 
unterschiedlichen Zuschlägen hergestellt und 
anschließend analysiert. Es zeigt sich, dass die 
Analyseergebnisse mit LA-ICP-MS keinen Ein-
fluss des Zuschlages aufzeigen, wohingegen 
die Methode der Titration durchaus Anteile von 
Zuschlägen als Chlorid interpretiert hat. Kaum 
Abweichungen gab es hier bei Zuschlägen mit 
Quarz, jedoch hohe Abweichungen bei Fluss-
kies (Details siehe [5]).  

Daher ist es auf der Grundlage der gezeigten 
Ergebnisse wenig zielführend, mit der Titration 
bzw. eigentlich der Bohrmehlentnahme ein Vor-
hersagemodell zu entwickeln. 

4 Experimentelle In-situ-Unter-  
suchungen

4.1 Vergleiche mit der Normmethode 

Die beiden Methoden wurden im Rahmen ei-
ner Untersuchungskampagne an einer Über-
führung im österreichischen Autobahnnetz 
der ASFiNAG an einem ca. 40 Jahre alten Beton 
durchgeführt. Mehr als 44 Bohrkerne für die 
LA-ICP-MS-Analyse und Bohrmehlproben für 
die konventionelle Analyse wurden unmittelbar 
nebeneinander aus der Struktur entnommen. 
Die Entnahme der Proben erfolgte in drei Hö-
hen (H1 = 0,75 m, H2 = 1,75 m und H3 = 2,75 m) 
über Straßenniveau und in einer Entfernung 
von etwa 1,25 m neben dem Pannenstreifen. 

Diese Ebenen entsprechen der Kontaktzone 
(H1), der Spritzwasserzone (H2) und der Sprüh-
nebelzone (H3) [1]. Die Probennahme und die 
Analyse wurden wie zuvor beschrieben durch-
geführt. Die Auflösung der LA-ICP-MS-Methode 
wurde mit drei Werten pro Zentimeter und die 
Titrationsanalyse bei einer typischen Auflösung 
von einem Wert alle zwei Zentimeter durchge-
führt. Alle Profile wurden bis zu einer Tiefe von 
8 cm analysiert. Die Diagramme in Bild 3 zeigen 
die Ergebnisse der beiden Methoden mit ihrem 
unteren und oberen Interquartilbereich (IQR 
±25 %) für jeden Horizont. Aufgrund der stark 
unterschiedlichen Tiefenauflösung der beiden 
Analysemethoden wurden in den Abbildungen 
Balken und Linien verwendet. Die Mittelwerte 
der titrimetrischen Analyse sind oberflächen-
nah in allen Ebenen wesentlich höher als die 
LA-ICP-MS-Ergebnisse. Die LA-ICP-MS und die 
titrimetrischen Ergebnisse zeigen, dass die Mit-
telwerte, aber auch die Streuung bei beiden 
Methoden mit zunehmendem Abstand von 
der Oberfläche abnehmen. Die höchsten Kon-
zentrationen treten in der Kontaktzone und die 
niedrigste in der Spritzzone auf.

In Strukturen dieser Baujahre ist die Bewehrung 
im Allgemeinen in einer Tiefe von etwa 2,5 cm 
zu erwarten. Normen spezifizieren einen Chlo-
ridgehalt von mehr als 1 Massen-% Zement als 
kritisch (ÖNORM B4706:2015 [6]). Die Grafiken 
in Bild 3 zeigen, dass die Ergebnisse der Titrati-
onsmethode diesen Schwellenwert im Kontakt-
bereich und im Spritzbereich überschreiten, 
die LA-ICP-MS-Mittelwerte hingegen nur in der 
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Kontaktzone. Die Mittelwerte 
der LA-ICP-MS-Methode zeigen 
in der Spritz- und Sprühzone 
die Maxima nicht auf der äuße-
ren Betonoberfläche, sondern 
in einer Tiefe von 0,67 cm. Es 
treten auch gelegentliche lo-
kale Maxima in tieferen Berei-
chen auf.

Die Mechanismen der Ein-
dringprozesse werden in den 
ersten ein bis vier Zentimetern 
durch Konvektion (Salzwasser 
dringt ein) und in größeren Tie-
fen durch Diffusion beschrie-
ben. Es wird angenommen, 
dass abwechselnd eine Beauf-
schlagung mit Salzwasser, die 
zur Chloridanreicherung führt, 
und eine Beaufschlagung mit 
Regenwasser, die zur Auswa-
schung von Chlorid führt, die-
se Maxima im Inneren erzeu-
gen [7].

4.2 Jahresganglinie

Bei dieser Untersuchung wur-
den nahezu wöchentlich über 
ein ganzes Jahr Proben aus 
dem Bauwerk entnommen. 
Insgesamt waren dies 144 
Kerne aus vier verschiedenen 
Horizonten (Niveau über Stra-
ßenoberkante). Der Jahreszy-
klus des Chloridgehaltes ist 
nahe der Oberfläche in Bild 4  
und auf Bewehrungsebene 
(in 3,6 cm Tiefe) in Bild 5 dar-
gestellt. Der Verlauf des Chlo-
ridgehaltes ist mit den Daten 
aus dem Winterdienst (Auf-
tausalzeinsatz, graue Balken) 
erweitert. 

Die Chloridprofile über ein gan-
zes Jahr wurden in Bild 6 jahres-
zeitlich über die Tiefe gemittelt. 

Bild 3: Ergebnisse der Bestimmung des Chloridgehaltes mit der LA-ICP-MS-Methode 
(durchgezogene Linien) und der titrimetrischen Methode (graue Balken); oben: in der 
Kontaktzone (H1 = 0,75 m), Mitte: in der Spritzwasserzone (H2 = 1,75 m), unten: in der 
Sprühzone (H3 = 2,75 m)

Bild 4: Monatliche Mittelwerte der Chloridkonzentration in [M.-%/Zement] nahe der 
Oberfläche (0,33 cm) über den Jahreszyklus in vier verschiedenen Höhen
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Bild 7 zeigt die Entwicklung des Chloridprofils 
über das betrachtete Jahr, unterschieden in Win-
terdienst (von 1. November bis 15. April) und 
Sommerbetrieb im restlichen Jahreszeitraum.

Die aus den Chloridprofilen gewonnenen Daten 
zeigen eine enorme Streuung des Chloridge-
haltes im Jahresverlauf, sogar nach Mittelung 
der Horizonte und Zeitspannen. Die Ergebnisse 
zeigen zudem, dass der Chloridgehalt in der Be-
tondeckung schnell ansteigt, wenn ein Bauwerk 
Streusalz ausgesetzt ist, insbesondere bei vor-

herigem direktem oder Spritz-
wasserkontakt. Wie in den 
Abbildungen zu sehen ist, mig-
riert die hohe Streusalzmenge 
während der Wintersaison in 
die Betonmasse. Tendenziell ist 
der Eintrag der Chloride höher, 
je näher die Untersuchungs-
stelle dem Straßenniveau 
liegt. Die Grafiken zeigen aber 
auch, dass im Jahresverlauf 
massive Tiefenveränderun-
gen der Maxima erfolgen. Es 
zeigt sich, dass der Grenzwert  
(1 % Cl je Masse Zement) im 
Jahresverlauf unter- und über-
schritten wird, in einigen Ho-
rizonten sogar mehrmals. Die 
Kurven zeigen eindeutig, dass 
auch in tieferen Bereichen, 
also etwa in Bewehrungsebe-
ne und darüber, der Zeitpunkt 
der Probennahme entschei-
dend für eine Beurteilung der 
Korrosionsgefahr aufgrund 
Chloridkontamination ist [8]. 
Es laufen hier noch weitere 
Untersuchungen, um diese Ef-
fekte genauer zu bestimmen.

5 Zusammenfassung 
und Ausblick

Die Bestimmung der Chlorid-
konzentration in der Zement-
phase von Beton stellt ein 
wichtiges Kriterium zur Fest-

legung von Sanierungszeitpunkten sowie über 
das Ausmaß von Sanierungsmaßnahmen für 
Bauelemente dar.

Die etablierte Normmethode zur Bestimmung 
der Chloridkonzentration in der Zementphase 
von Beton weist einige Nachteile auf. Einerseits 
gestaltet sich die Probenvorbereitung aufwen-
dig und zeitintensiv, andererseits sind die so 
erhaltenen Ergebnisse nur in unbefriedigender 
Ortsauflösung und in äußerst unbefriedigen-
der Genauigkeit verfügbar. Zudem wird der 

Bild 5: Monatliche Mittelwerte der Chloridkonzentration in [M.-%/Bindemittel] auf Beweh-
rungsstabhöhe (3,63 cm) über den Jahreszyklus in vier verschiedenen Höhen

Bild 6: Über die Jahreszeiten gemitteltes Chloridprofil auf Höhe H2 = 1,25 m
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flächenparallelen Einzelmes-
sungen, wovon ca. 50 % in der 
Zementphase zu liegen kom-
men. Der Messwert einer Tie-
fenstufe kann somit durch ei-
nen abgesicherten Mittelwert 
und eine Standardabweichung 
angegeben werden.
 
Die selektive Messung bzw. 
Auswertung von Chlorid und 
Zement ausschließlich im Ze-
mentstein von Beton bedeutet 
einen entscheidenden Vorteil 
im Vergleich zur Normme-
thode. Die Umrechnung der 
durch die Titration erhaltenen 

Ergebnisse würde nur dann richtige Ergebnisse 
liefern, wenn zumindest diese vier Vorausset-
zungen erfüllt wären:

1. Der Zementanteil im Beton ist bekannt – in der 
Praxis ist dies kaum der Fall oder nur in unbe-
friedigender Genauigkeit. 

2. Der im Beton vorhandene Zuschlag ist – im In-
neren – chloridfrei. Durch Aufschluss wird der 
im Zuschlag gebundene und für die Problema-
tik der Depassivierung des Bewehrungsstahls 
irrelevante Anteil an Chlorid mitquantifiziert 
und verfälscht das Ergebnis bei Umrechnung 
auf die Zementphase stark.

3. Die entnommene Probe stellt einen repräsen-
tativen Anteil des Betons dar (das Verhältnis 
Zementstein/Zuschlag der Probe muss dem 
des Betons entsprechen, also ein repräsentati-
ves Volumen sein) – dies ist ebenso meist nicht 
der Fall ist. 

4. Komponenten der Zuschläge werden bei der 
Titration nicht fälschlich als Chlorid interpre-
tiert. 

Alle genannten Voraussetzungen sind für eine 
genaue Bestimmung des Chloridgehaltes in der 
Zementphase mittels LA-ICP-MS irrelevant, da 
die den Ergebnissen zugrundeliegenden Infor-
mationen selektiv und mit einer hohen Analyse-
anzahl aus der Zementphase gewonnen werden. 
Vergleiche mit der Normmethode zeigen bei 
sehr hohen Chloridgehalten noch einigerma-

meist unbekannte Zementgehalt nur pauschal 
berücksichtigt. Die Ortsauflösung ist durch die 
Probennahme im Zentimetermaßstab limitiert 
und die Konzentration von Chlorid in der Ze-
mentphase kann nur durch Multiplikation der 
ermittelten Gesamtchloridkonzentration mit 
einem Faktor bei Kenntnis des Zementgehaltes 
erfolgen. 

Diese Vorgehensweise kann bestenfalls als Schät-
zung zur Beurteilung des Sanierungsbedarfs be-
trachtet werden. Im Zuge der Arbeit konnte da-
rüber hinaus festgestellt werden, dass die über 
Titration erhaltenen Ergebnisse nicht nur hohe 
Abweichungen aufweisen, sondern sogar falsch 
sein können, da auch im löslichen Zuschlag von 
Beton ein nicht zu vernachlässigender Anteil an 
Chlorid vorhanden sein kann, der durch den che-
mischen Aufschluss freigesetzt wird und beim 
Titrationsverfahren mitbestimmt wird. Durch die 
Umrechnung auf die Zementphase wird in wei-
terer Folge somit ein relevanter systematischer 
Fehler verursacht. 

Die Ortsauflösung bei LA-ICP-MS kann mit stei-
gendem Zeitaufwand für die Analyse beliebig 
verbessert werden und wird nur durch den 
Durchmesser des Laserstrahls limitiert. Für 
eine Analysendauer von circa einer Stunde pro 
Bohrkern kann die Auflösung um den Faktor 3 
gegenüber der Normmethode verbessert wer-
den. Zudem besteht jeder Wert aus 18 ober-

Bild 7: Chloridprofil kondensiert im Winter- und Sommerbetrieb auf Höhe H2 = 1,25 m
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ßen gute Übereinstimmungen. Die großen Un-
terschiede im Bereich des kritischen Chloridge-
haltes können durch unterschiedlich starke 
Einflüsse der vorher genannten vier Vorausset-
zungen beim Normverfahren erklärt werden. 
Die mit dem Normverfahren verursachten Ab-
weichungen und systematischen Fehler kön-
nen zu einerseits einem Überbefund führen 
und somit Sanierungsmaßnahmen einleiten, 
deren Ausmaß die tatsächlich notwendigen 
überschreiten, und andererseits die Struktur 
unbeabsichtigt und in manchen Fällen auch si-
cherheitsrelevant weit über das geplante bzw. 
gewünschte Ausmaß schädigen. Durch die se-
lektive Quantifizierung in der Zementphase 
mittels LA-ICP-MS wird hingegen nur der inte-
ressierende Anteil mit hoher Analysezahl, Ge-
nauigkeit und Zementanteil berücksichtigt. Die 
Praxistauglichkeit der Methode wurde mit Real-
proben belegt und die so erhaltenen Ergebnis-
se weisen einen höheren Vertrauensgehalt bei 
deutlich reduziertem Analyseaufwand auf. Eine 
zuverlässige Bestimmung des Chloridgehaltes 
ist somit möglich, für die Praxis aufbereitet und 
wurde auch schon an zahlreichen Bauwerken 
erprobt.  

Alle Chloridprofile, die mit der LA-ICP-MS- 
Methode untersucht wurden, werden zusam-
men mit Objektdaten, Zustandsdaten, Expositi-
on sowie anderen Messgrößen für die Dauerhaf-
tigkeit in einer Datenbank gesichert. Es werden 
dabei nicht nur Daten von Forschungsprojekten 
gespeichert, sondern auch Zustandsbeurteilun-
gen von „echten“ Bauwerken. Die Auswertung 
dieses Datenschatzes erlaubt eine zielführende 
Entwicklung von Prognosemodellen und ande-
ren Verbesserungsmaßnahen für die Neuer-
richtung dauerhaften Strukturen und eine auf 
den Lebenszyklus orientierte, kostengünstige 
Erhaltung. Die Kosten und CO2-Einsparungen, 
die dadurch möglich werden, sind enorm.
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Spannungsrisskorrosionsgefährdete Brücken stellen nach wie vor ein Problem dar und können hinsicht-
lich ihrer Standsicherheit nur schwer beurteilt werden. Die Schwierigkeit liegt bei diesen Bauwerken darin, 
einen übermäßigen Ausfall des Spannstahls und damit tragsicherheitsrelevante Zustände frühzeitig zu 
erkennen. Die hierfür geeignete Schallemissionsanalyse (SEA) erlangt daher zunehmend Aufmerksamkeit.
 
Bei der Anwendung der SEA und Verwendung der Ergebnisse zur sicherheitstechnischen Beurteilung des 
Tragwerkes muss jedoch mit ausreichender Zuverlässigkeit gewährleistet werden, dass durch die Mes-
sung alle signifikanten Schadensereignisse detektiert und identifiziert werden können. Aus diesem Anlass 
wurde eine umfangreiche Datenbasis von Drahtbrüchen experimentell generiert, statistisch ausgewertet 
und die Detektionswahrscheinlichkeit von Drahtbrüchen diskutiert.

1 Einleitung

Die rechtzeitige und zuverlässige Erfassung von 
Degradationsprozessen ist ein zentrales Ziel für 
den Erhalt der Verkehrsinfrastruktur und die 
Gewährleistung der Tragsicherheit. Messtech-
nische Methoden gewinnen in diesem Kontext 
immer mehr an Bedeutung und finden vielfältig 
Anwendung [1]–[3]. Eine besonders kritisch zu 
bewertende Schädigungsart ist die Spannungs-
risskorrosion. Hierbei kann es unter spezifi-
schen Voraussetzungen zu einem sukzessiven 
Ausfall des Spannstahls kommen. Dieser ist 
jedoch nicht ohne weiteres feststellbar, da die 
Spannglieder in der Regel in der Betonkonstruk-
tion eingebaut liegen und daher schlecht inspi-
zierbar sind. Weisen diese Bauwerke historisch 
bedingt quantitative und konstruktive Defizite 
bei der Betonstahlbewehrung auf, kann beim 
Ausfall des Spannstahls keine ausreichende 
Robustheit und Resttragsicherheit gewährleis-
tet werden. In diesem Fall ist eine dauerhafte 
Überwachung des Bauwerks erforderlich, um 
die Betriebssicherheit absichern zu können. Für 
diese Anwendung ist die Schallemissionsanaly-
se (SEA) ein vielversprechendes Messverfahren, 

KURZFASSUNG

da Drahtbrüche hiermit sehr gut detektiert und 
lokalisiert werden können. 

Zur Anwendung der SEA als Dauerüberwa-
chungsmethode und zur Verwendung der Er-
gebnisse für eine baukonstruktive und sicher-
heitstechnische Beurteilung des Tragwerkes 
muss gewährleistet sein, das Drahtbrüche mit 
einer ausreichend hohen Zuverlässigkeit detek-
tiert und in der Gesamtmenge der gemessenen 
Ereignisse identifiziert werden können. Aus 
diesem Anlass wurden zerstörende Untersu-
chungen an zwei Brückenträgern einer tatsäch-
lich gefährdeten Brücke durchgeführt und die 
Ergebnisse statistisch ausgewertet. Basierend 
auf einem vorgegebenen Konfidenzniveau wur-
den grundlegende Entwurfsparameter für das 
Messkonzept abgeleitet.

2 Detektionswahrscheinlichkeit von 
Schallemissionsquellen

In der zerstörungsfreien Prüfung (ZfP) wird das 
Konzept der Detektionswahrscheinlichkeit oder 
auch Fehlerauffindwahrscheinlichkeit (engl.: 
Probability of Detection oder PoD) angewendet, 
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um die Eignung eines spezifischen Prüfsystems 
bzw. anschließender Analysemethoden zur De-
tektion bestimmter Fehler zu quantifizieren. 
Die PoD wird zu diesem Zweck oft in Abhängig-
keit der Fehlergröße ermittelt und dargestellt. 
Für wiederkehrende (aktive) Prüfsysteme, wie 
bspw. die Ultraschallprüfung, kann dieser Zu-
sammenhang mit Hilfe von Testobjekten wei-
testgehend eindeutig beschrieben werden. Das 
Handbuch [4] bietet hierfür eine umfangreiche 
Anleitung, in der wichtige Grundsätze zur Pla-
nung, Durchführung, Analyse und Dokumen-
tation dieser Untersuchungen festgehalten 
sind. Auf diese Weise soll sichergestellt werden, 
dass die Bewertung der Prüfverfahren unter 
ähnlichen Voraussetzungen und Bedingungen 
erfolgt. Allgemeinhin ist die Eignung des ange-
wandten Verfahrens dann gegeben, wenn die 
maximal zulässige Fehlergröße mit einer Wahr-
scheinlichkeit von 90 % bei einem Konfidenz-
niveau von 95 % nachgewiesen werden kann. 
Maßgebend für die Ermittlung der PoD ist da-
her nicht der kleinste auffindbare, sondern der 
größte nicht gefundene Fehler. Die PoD eines 
Fehlers hängt jedoch nicht ausschließlich von 
seiner Größe, Form und Orientierung ab. Eben-
so haben Variablen wie Sensoren, messtechni-
sches Setup, Prüfablauf und Personal einen Ein-
fluss und müssen im Zuge der Datenerhebung 
berücksichtigt werden.

Die SEA nimmt unter den ZfP-Verfahren eine be-
sondere Stellung ein, da hierbei nicht aktiv mit 
einem Prüfsignal nach einem Fehler gesucht 
wird, sondern der Schaden beim Entstehen das 
Signal emittiert, und sich dieses als elastische 
Welle im Prüfobjekt ausbreitet, bevor es durch 
einen Sensor und das Messsystem aufgezeich-
net wird. Im Hinblick auf die Einflussfaktoren 
der PoD ergeben sich hieraus verfahrensspezi-
fische Besonderheiten, die in [7] und [8] disku-
tiert werden. So muss bspw. die typischerweise 
angegebene „Fehlergröße“ neu überdacht und 
mittels akustisch messbarer Größen, wie der 
freigesetzten Signalenergie bzw. -amplitude, 
quantitativ ausgedrückt werden. Außerdem 
spielen die komplexen Effekte der Signaldämp-
fung und -streuung eine wichtige Rolle, insbe-
sondere dann, wenn die Sensorabstände groß 

sind und akustische Diskontinuitäten nicht aus-
geschlossen werden können. Aus diesem Grund 
wird für die SEA die Funktion der PoD natürli-
cherweise in Abhängigkeit der Position ange-
geben [7], [9]. Letztlich hat die Wahl der Mess-
instrumente ebenfalls einen Einfluss, da das 
Antwortspektrum und die Vorverstärkung der 
Sensoren sowie die Einstellung der Datener-
fassung (Triggerschwellwert, Filter etc.) auf die 
Charakteristik der Quelle und die materialspe-
zifische Dämpfung abgestimmt sein müssen. 
Jede Veränderung an den Messinstrumenten, 
wie bspw. ein veränderter Triggerschwellwert, 
hat damit ebenfalls Auswirkungen auf die PoD. 

Zur Quantifizierung der PoD wird in [8] ein 
Vorgehen basierend auf experimentellen Da-
ten vorgeschlagen. Hierfür wird zunächst ein 
Referenzdatenset des untersuchten Schadens 
mit bekanntem Abstand zwischen Quelle und 
Sensor aufgezeichnet. Daraufhin wird ein 
Dämpfungsmodell für das untersuchte Bau-
teil erstellt. Die Referenzdaten und das Dämp-
fungsmodell werden anschließend in einem 
PoD-Modell zusammengeführt und die PoD in 
Abhängigkeit der Schadensposition in Bezug zu 
den Sensoren vorhergesagt. Die PoD-Vorhersa-
ge wurde in [8] beispielhaft für faserverstärkte 
Platten und zweidimensionale Sensoranord-
nungen angewandt.

Für den Anwendungsfall der Spanndrahtbruch-
detektion besteht ebenfalls die Motivation dar-
in, die PoD quantitativ zu beurteilen. Allgemein-
hin wird angenommen, dass Drahtbrüche sehr 
energiereiche Ereignisse sind und daher sehr 
große Sensorabstände gewählt werden können. 
Darauf aufbauend ist eine wirtschaftliche An-
wendung des Verfahrens im Brückenbau über-
haupt erst möglich. Dennoch sind umfassende 
Untersuchungen bezüglich der PoD nicht be-
kannt. Da das Sensorlayout für jedes Bauwerk 
individuell entwickelt werden muss, ist vom 
Grundsatz her auch ein zu [8] inverser Ansatz 
erforderlich. Ausgehend von einem geforderten 
Konfidenzniveau muss unter Berücksichtigung 
der bauwerksspezifischen Besonderheiten der 
maximal mögliche Sensorabstand ermittelt 
werden. In [10] wurde hierfür ein Vorgehen vor-
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gleichen Messungen kann im 
nächsten Schritt die Dämpfung 
berechnet werden. Zwischen 
den Stützpunkten (Messstel-
len) wird der Dämpfungsko-
effizient linear approximiert. 
Schlussendlich kann aus den 
gewonnenen Größen und in 
Abhängigkeit der Erfassungs-
schwelle (Triggerschwellwert, 
siehe Bild 1) der Sensorab-
stand berechnet werden, bei 

dem eine Detektion mit hoher Wahrscheinlich-
keit auch für leise Signale noch gegeben ist.

3 Experimentelle Untersuchungen

Zur Erweiterung der Referenzdatenbasis wurden 
zerstörende Untersuchungen an zwei Trägerele-
menten durchgeführt, die beim Abbruch einer 
Brücke bei Roding gewonnen wurden. Das Bau-
werk überführt die B85 über den Regen im Stre-
ckenabschnitt zwischen Schwandorf nach Cham 
und wurde 1965 als Dreifeldträgerkonstruktion 
in Spannbetonbauweise mit den Spannweiten  
39 m – 55 m – 39 m hergestellt (siehe Bild 2). Der 
Überbau besteht für jede Fahrrichtung aus ei-
nem separaten Spannbetonhohlkasten, welcher 
im Bereich der Brückenpfeiler gevoutet ist.

geschlagen, welches aus dem Sicherheitskon-
zept nach [11] abgeleitet wurde (siehe Bild 1). 

Bei diesem Vorgehen muss zunächst ebenfalls 
das Quellsignal charakterisiert werden, indem 
die Signalamplitude in bekanntem Abstand zwi-
schen Quelle und Sensor erfasst wird. Die beim 
Bruch eines Drahtes freigesetzte Energie wird 
durch die mechanischen Randbedingungen 
am Bruchort beeinflusst, weshalb die lokalen 
Verbundbedingungen dokumentiert werden 
müssen. Die Daten werden anschließend zur 
Approximation einer Verteilungsfunktion ge-
nutzt, auf deren Grundlage wiederum Quantile 
ermittelt werden. Um ein entsprechend hohes 
Konfidenzniveau zu gewährleisten, werden das 
1-%- bzw. das 5-%-Quantil berechnet. Aus den 

Bild 1: Darstellung der Herleitung des maximalen Sensorabstands dmax

Bild 2: Bauwerksansicht und Querschnitt des Überbaus, Entnahmestellen der Trägerelemente am nördlichen Steg des nördlichen 
Überbaus
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Bild 3: Trägerelement 1, Längsriss im Bereich der Spannglieder

Das Bauwerk wurde sowohl in Längs- als auch 
in Querrichtung vorgespannt. In den Längs-
trägern kam das BBRV-Suspa-Verfahren zur 
Anwendung. Je Hauptträger wurden bis zu 24 
Spannglieder mit je 42 runden Einzeldrähten 
von 6 mm Durchmesser verbaut. Der Abstand 
zwischen den einzelnen Spanngliedachsen be-
trug in vertikaler und horizontaler Richtung 
etwa 12 bis 15 cm. Gemäß der Spannvorschrift 
wurde das Bauwerk auf ca. 66 % beschränkt vor-
gespannt. Die Spannkraft betrug je Spannglied 
ca. 1160 kN, was einer Vorspannung von ca.  
980 N/mm² entspricht. Der Spannstahl wurde 
vom Hersteller Felten & Guilleaume geliefert 
und ist damit als stark spannungsrisskorro- 
sionsgefährdet einzustufen [12].

In 2019 wurde in gleicher Lage ein Ersatzneubau 
als Verbundkonstruktion errichtet. Im Zuge die-
ser Maßnahme wurden nach Außerbetriebnah-
me des nördlichen Brückenteils unter Leitung 
des Instituts für Massivbau der Universität der 
Bundeswehr München eine Vielzahl experimen-
teller Untersuchungen in situ durchgeführt [13]. 
Beim Abbruch des Bauwerks wurden zwei Trä-
gerelemente mit je ca. 7 m Länge entnommen 
und für weitere Experimente nach München 

transportiert. Dort wurden jeweils an zwei Stel-
len zwei Spannglieder freigelegt und für die 
Spanndrahttrennung zugänglich gemacht.

Im Zuge der Versuchsdurchführung wurden am 
Träger 1 insgesamt 38 Drahtbrüche erzeugt. Auf-
grund der im Vergleich zum Träger 2 schlechteren 
Datenqualität wurden diese Signale nicht bei der 
parameterbasierten Auswertung berücksichtigt. 
Die gemessenen Signale waren im Durchschnitt 
15 bis 20 dB leiser. Dies wird auf eine deutlich 
schlechtere Kopplung der Sensoren sowie die 
starke Schädigung des Bauteils durch einen 
Längsriss im Bereich der Spannglieder und damit 
einhergehender Verbundlösung zwischen dem 
Hüllrohr und dem Konstruktionsbeton zurückge-
führt (siehe Bild 3). Der Längsriss ist im Zuge der 
Trägerentnahme am Bauwerk aufgetreten.

Am Träger 2 wurden 75 Drahtbrüche provoziert, 
je Spannglied und Öffnung 17 bis 21 Stück. In 
Bild 4 sind das Trägerelement und eine Öffnung 
mit der repräsentativen Sensoranordnung ab-
gebildet. Die Sensoren wurden in Achse des 
oberen Spanngliedes angeordnet. Das untere 
Spannglied weist demzufolge einen Versatz von 
ca. 12 cm zur Sensorachse auf. 
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reich eines Zehntelmillimeters schwer umzuset-
zen, so dass auf eine globale Messung am Spann-
glied am Trennschnitt des Trägerelements zu-
rückgegriffen wurde. Hier wurde der Schlupf als 
Abstand zwischen der Durchtrennungseben des 
Querschnitts und der Ebene der zurückgezoge-
nen, abgeschnittenen Spanndrähte quantitativ 
ermittelt. Die Schnittkanten eines Trägers wur-
den hierzu an der Universität der Bundeswehr 
München mit dem Lichtschnittverfahren [14] 
als 3D-Scantechnik zwecks einer zukünftigen 
genaueren Untersuchung detailliert erfasst [13]. 
Mit diesem Verfahren besteht die Möglichkeit ei-
ner vollflächigen Erfassung der Oberflächen auf 
der Basis von Punktwolken (siehe Bild 5, links), 
in die beliebig Referenz- und Messebenen einge-
fügt und relevante Datenbereiche mittels Best-
Fit-Methodik extrahiert werden können. 

In Bild 5 sind die Schlupfmaße aus den Untersu-
chungen von 20 Spanngliedern abgebildet. Eine 
zunehmende Häufung ist im Bereich von 3 bis 
4 mm festzustellen. Unter Berücksichtigung der 
im Abschnitt 3 angegebenen Vorspannung kann 
hierfür die erforderliche Verbundspannung 
über die Verankerungslänge des Einzeldrahtes 
rechnerisch abgeschätzt werden. Der Berech-
nung wurde eine gleichmäßige, lineare Lastein-
leitung zugrunde gelegt. Es ergibt sich dafür 
eine Spannung von 8,5 bis 11 N/mm². Diese Wer-
te sind vergleichsweise hoch und spiegeln damit 
sowohl eine hohe Qualität des Verpressmör-
tels bzw. der Verpressung wider als auch, dass 
eine radiale Umschnürung und Zwangswirkung 
durch das Hüllrohr auf die Drähte wirkt. 

Die Trennung der Drähte erfolgte bei beiden 
Trägerelementen mit einem Dremel. Etwa 7 % 
der Drahtbrüche sind beim zwischenzeitlichen 
Absetzten des Dremels spontan gebrochen. Der 
Großteil der Daten ist daher durch die Trennge-
räusche überlagert. Die freigesetzte Energie 
ist beim Drahtbruch im Vergleich zum Dremel 
jedoch derart hoch, dass eine Verzerrung der 
Ergebnisse mit Hinblick auf die angestellten 
Analysen zur Charakterisierung des Ausgangs-
signals vernachlässigt wird. 

An der Öffnung 1 des Trägerelements 2 wur-
de am Ende des Versuchs noch ein direkter 
Trennschnitt mit einem großen Trennschleifer 
durchgeführt. Durch dieses Gerät wurden deut-
lich stärke Emissionen freigesetzt. Für diese 
Drahtbrüche kann jedoch unterstellt werden, 
dass die lokalen Verbundbedingungen am bes-
ten und damit die freigesetzte Energie am ge-
ringsten sind. Für die Auswertung liefert diese 
Konstellation wichtige Hinweise zur „leisesten“ 
Drahtbruchamplitude. 

4 Dokumentation der mechanischen 
Randbedingungen

Das Trennen eines Spanndrahtes setzt die an-
liegende Vorspannkraft frei und bewirkt eine 
elastische Rückdehnung. In Abhängigkeit der 
vorherrschenden Verbundqualität zwischen 
Spanndraht und Verpressmörtel stellt sich ein 
Schlupf des Drahtes ein, welcher in Bezug zur 
Ausgangsposition des Trennschnittes bestimmt 
werden kann. Am Einzeldraht sind solche Mes-
sungen mit Genauigkeitsanforderungen im Be- 

Bild 4: Trägerelement 2 (links) und Öffnung 1 an diesem mit angeklebten Sensoren (rechts)
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Spanngliedes in der Öffnung zusammenge-
fasst. Die relative Häufigkeitsverteilung wurde 
als Histogramm dargestellt, über welche die 
Verteilungsfunktion mittels Gauß‘scher Kurven-
anpassung angenähert wurde. Hierfür wurden 
letztlich die statistischen Parameter ermittelt. 
In Bild 6 sind die einzelnen Verteilungen jeweils 
für die obere bzw. untere Spanngliedlage ange-
geben. In Tabelle 1 sind die statistischen Para-
meter zusammengefasst. 

5 Quantifizierung der Detektions-
wahrscheinlichkeit

5.1 Referenzdaten des Drahtbruchs

Das Schadensereignis „Drahtbruch“ wurde auf 
Grundlage der Referenzdaten des Trägerele-
ments 2 charakterisiert. Die Messsignale wur-
den hinsichtlich ihrer maximalen Amplitude 
ausgewertet und in Abhängigkeit des Abstands 
zwischen Quelle und Sensor und der Lage des 

Bild 5: Generiertes Netz der Schnittkante (links) und Auswertung der Spanngliedschlupfmaße für den Trägerabschnitt 3 (rechts)

Bild 6: Verteilungsfunktionen für die Drahtbrüche am Trägerelement 2 aufgeteilt nach Spanngliedlage
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heit ausgeschlossen werden. Die Quantile erge-
ben sich zu A0,05 = 125,3 dB und A0,01 = 121,1 dB. 

5.2 Dämpfungseigenschaften

Die Dämpfungsprofile wurden für jeden Trä-
ger, jede Öffnung und jedes Spannglied separat 
ermittelt. Hierzu wurden die Amplituden der 
Drahtbrüche in Abhängigkeit des Abstands zwi-
schen Quelle und Sensor als Boxplot aufbereitet 
(siehe Bild 7). Die Stützpunkte wurden anschlie-
ßend linear angenähert, um mit dem Anstieg 
der Geraden das Dämpfungsmaß zu ermitteln. 
Da nicht durchgehend der gleiche Messaufbau 
gewählt wurde, weichen die Stützstellen für die 
Trägerelemente und Öffnungen jeweils etwas 
ab. Durch die Regressionsgeraden wurde ein 
bilinearer Verlauf angenähert, da die Dämp-
fung in geringem Abstand zur Quelle deutlich 
stärker als in größerer Entfernung ist. Dieser 
Effekt kann auf die Frequenzabhängigkeit der 
Dämpfung zurückgeführt werden und muss bei 
der Berechnung der Sensorabstände Berück-
sichtigung finden. Ebenso ist festzustellen, dass 
die Exzentrizität zwischen der Sensorachse und 
der unteren Spanngliedlage bereits eine deut-
lich messbare Dämpfung zur Folge hat. Selbst in 
größerer Entfernung zur Quelle sind die Signale 
des unteren Spanngliedes 3 bis 5 dB leiser im 
Vergleich zum oberen. 

Diese Effekte gelten für die Höhen- genauso wie 
für die Tiefenlage der Spannglieder, was ver-
deutlicht, dass die Lage der Sensoren gut auf 
den Spanngliedverlauf abzustimmen ist und 

Auffällig ist, dass die Standardabweichungen in 
Abhängigkeit des Abstands zwischen Quelle und 
Sensor stark variieren. Besonders in 3,0 m Ent-
fernung streuen die Amplituden kaum, wohin-
gegen an der Messposition in 5,0 m Entfernung, 
wo mit der gleichen Vorverstärkung gemessen 
wurde, deutlich größere Streuungen festzustel-
len sind. Eine Erklärung kann hierfür sein, dass 
die Drahtbruchsignale der zweiten Öffnung im 
Abschnitt zwischen 3 und 5 m das bereits um ca. 
50 % geschädigte Spannglied der ersten Öffnung 
durchlaufen mussten (siehe Abschnitt 5.2). Eine 
messtechnische Ursache wird ausgeschlossen.

Die statistische Betrachtung soll maßgeblich 
genutzt werden, um das untere Quantil der Ver-
teilungsfunktion abzuschätzen. Daher müssen 
die Ergebnisse aus dem direkten Trennschnitt 
ebenfalls betrachtet werden. Bei ca. 0,5 m Ab-
stand zwischen Quelle und Sensor ergeben sich 
für diese Daten die Parameter zu µ = 135,3 dB 
und σ = 6,10. Die Streuung ist in diesem Fall hö-
her als in den zuvor durchgeführten Betrach-
tungen und wird daher maßgebend. Durch Be-
rücksichtigung der höchsten Streuung soll dem 
Umstand Rechnung getragen werden, dass die 
Referenzdatenbasis für Drahtbrüche aus statis-
tischer Sicht immer nur einen vergleichsweise 
begrenzten Umfang aufweisen wird. Im Fall des 
direkten Trennschnitts wurden bspw. 45 Drähte 
durchtrennt, in den Daten wurden jedoch nur 
21 Drähte zuverlässig identifiziert. Die anderen 
Drahtbrüche wurden durch die Geräusche des 
Trennschleifers oder Meißels überlagert. Eine 
größere Streuung kann daher nicht mit Gewiss-

Tabelle 1: Zusammenfassung statistischen Parameter µ und σ der Verteilungsfunktionen

Abstand x zur 
Bruchstelle [m]

Spanngliedlage Signalanzahl Anteil ohne 
Sättigung [%]

µ = Ā σ

0,3 
oben 35 74,4 154,5 2,69

unten 38 100 146,5 4,59

1,0 
oben 35 100 142,5 4,01

unten 37 100 136,5 2,42

3,0 
oben 35 80 134,5 2,19

unten 38 94,7 131,5 1,53

5,0 
oben 35 100 123,5 3,95

unten 38 100 126.5 2,96
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Bild 7: Dämpfungseigenschaften der Trägerelemente 1 (links) und 2 (rechts), Aufteilung der Dämpfungskurven für jedes Spannglied  
(obere/untere Lage)

dass diesem Umstand auch in der Berechnung 
der Sensorabstände Rechnung getragen wer-
den sollte (siehe Abschnitt 5.3). 

5.3 Diskussion am Beispiel der Brücke in 
Roding

Im Ergebnis der angestellten Auswertungen konn-
ten eine Amplitude der Quelle von A0,05 = 125,3 dB 
bzw. A0,01 = 121,1 dB in 0,5 m Abstand und eine 
bilineare Dämpfungskurve mit 16 dB/m für d ≤ 1 m 
und 3,5 dB/m für d > 1 m ermittelt werden. Im 
Weiteren wird angenommen, dass der Schwell-
wert für eine triggergesteuerte Signalerfassung 
bei 90 dB eingestellt wird. Dies entspricht ei-
nem typischen Schwellwert, wie er etwa bei ei-
ner Sensorkonfiguration ohne Vorverstärkung 
gewählt wird. Der verfügbare Dynamikbereich 
beträgt damit für ein entsprechend hohes Kon-
fidenzniveau von ca. 30 bis 35 dB. Hieraus kann 
der zugehörige Sensorabstand für das Bauwerk 
berechnet werden, welcher dann 6,3 bis 7,7 m 
beträgt. Je Hauptträgersteg sind damit 18 bis 22 
Sensoren vorzusehen.
 
Typischerweise werden die Sensoren auf einer 
Seite des Stegs appliziert. Das hinterste Spann-
glied liegt hierauf bezogen in der 6. Lage und ca. 
70 cm tief im Beton. Trifft man die Annahme, 

dass der Sensor in vertikaler Ebene zentrisch 
zum Schwerpunkt der Spannglieder angeordnet 
ist und diese damit optimal abdeckt, so muss 
man für die hintersten Spannglieder trotzdem 
mit einer erheblichen Reduktion des Konfi-
denzniveaus rechnen (siehe Abschnitt 5.2). Um 
diesem Umstand entgegenzusteuern, können 
weitere Parameter des Signals, auch Features 
genannt, oder anspruchsvollere Analysemetho-
den herangezogen werden. Mit zunehmender 
Dimensionalität der Bewertungskriterien wird 
die Aufgabe zu einem Problem der Signalklas-
sifizierung und damit klassischerweise der Mus-
tererkennung zugeordnet. Hierdurch entsteht 
jedoch die Möglichkeit, die Detektionswahr-
scheinlichkeit in Summe zu steigern und Redun-
danzen über mehrere Kriterien aufzubauen. 

6 Zusammenfassung

Die Schallemissionsanalyse gewinnt zur Dau-
erüberwachung von Infrastrukturbauwerken 
zunehmend an Aufmerksamkeit. Ein vielver-
sprechender Anwendungsfall hierfür sind 
spannungsrisskorrosionsgefährdete Spannbe-
tonbrücken. Zum einen ist bei betroffenen 
Bauwerken eine Beurteilung der Gefährdung 
durch den Schädigungsprozesses mittels klassi-
scher Methoden der Bauwerksdiagnostik oder 
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Bauwerksprüfung nur bedingt möglich. Zum 
anderen bietet die SEA die Möglichkeit, den 
Schaden direkt zu detektieren und zu lokalisie-
ren. Dennoch liegen nur begrenzt Kenntnisse 
zur signaltechnischen Charakteristik von Draht-
brüchen vor, welche eine wichtige Grundlage 
für die Entwicklung zuverlässiger Sensorlayouts 
sind. Aus diesem Anlass wurden an zwei Probe-
körpern eines real gefährdeten Bauwerks 113 
Spanndrähte durchtrennt. Die Amplituden der 
Ereignisse wurden statistisch aufbereitet und 
das Dämpfungsverhalten durch eine bilineare 
Regression angenähert. Unter Gewährleistung 
einer Detektionswahrscheinlich von 95 % bzw. 
99 % wurden über ein Modell die maximal mög-
lichen Sensorabstände beispielhaft für das Bau-
werk ermittelt. 
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Ansätze zur objektspezifischen Ermittlung und 
Bewertung von KKS-Schutzkriterien

Dr.-Ing. Ulrich Schneck
CITec Concrete Improvement Technologies GmbH, Dresden

Beim katodischen Korrosionsschutz von Stahl in Beton sind Schutzkriterien, d. h. nachzuweisende Poten-
tialverschiebungen, etabliert und normativ vorgegeben, die von galvanischen Systemen mitunter nicht 
erreicht werden. Das liegt hauptsächlich an der relativ geringen, nicht regelbaren Spannungs- bzw. Po-
tentialdifferenz zwischen Stahl und Zink. Wenn die Korrosionsraten am ungeschützten Bauwerk jedoch 
gering oder nur moderat erhöht sind, können auch geringere Potentialverschiebungen einen sicheren 
Korrosionsschutz bieten. Im Beitrag werden messtechnische Möglichkeiten erläutert, Korrosionsraten 
an Stahlbetonbauwerken objektspezifisch zu ermitteln, woraus sich individuell erforderliche Potential-
verschiebungen ableiten lassen, um mit KKS passivähnliche Korrosionsraten zu erreichen. Häufig kann 
daraus abgeleitet werden, dass eine (IR-freie) Potentialverschiebung um weniger als 100 mV an der Be-
wehrung ausreichend ist. Im umgekehrten Fall können sehr hohe Korrosionsraten ein Ausschlusskri- 
terium für galvanischen KKS sein. Mit galvanostatischen Polarisationsmessungen kann die zu erwartende 
Schutzwirkung von galvanischen KKS-Systemen simuliert werden, so dass bereits in der Planungsphase 
eine Eignungsprüfung mit guter Genauigkeit durchführbar ist.

1 Einleitung

Der katodische Korrosionsschutz (KKS) von 
Stahlbetonbauwerken ist ein zerstörungsfrei-
es Instandsetzungsverfahren, das seit 20 Jah-
ren als europäische bzw. internationale Norm 
(DIN EN ISO 12696 [1]) geregelt ist. Als absolu-
tes Kriterium für den Funktionsnachweis gilt, 
wenn vormals korrosionsaktive Bewehrungs-
bereiche in einen Potentialbereich zwischen 
–720 und –1.100 mV gegen Ag/AgCl/0,5M KCl ( *) 
polarisiert werden (bzw. minimal –900 mV für 
Spannbeton). In diesem Potentialbereich ist die 
Korrosionsrate nahe Null; praktisch ist das aus 
verschiedenen Gründen jedoch schwer zu errei-
chen. Weiterhin kann als allgemein akzeptiertes 
relatives Kriterium eine Potentialverschiebung 
um mindestens 100 mV nachgewiesen werden 
– in negative Richtung beim Einschalten des KKS 
und in positive Richtung beim Ausschalten. Das 
leitet sich als empirisches Erfordernis aus der 

KURZFASSUNG

Butler-Volmer-Gleichung bzw. der Tafel-Gera-
den [2] ab, wonach eine Potentialverschiebung 
in katodische Richtung eine Reduzierung der 
Korrosionsstromdichte auf ca. 10 % des Aus-
gangswerts bedeutet und in den meisten Fällen 
sicher und ausreichend ist. 

Bei galvanischen KKS-Systemen (meist mit Zink 
als Opferanode), die wegen ihrer Einfachheit 
und Robustheit technisch und wirtschaftlich 
interessant sind, ist die erreichbare Potential-
verschiebung an der Bewehrung v. a. durch die 
geringe Potentialdifferenz zwischen Stahl und 
Zink begrenzt (ca. 250 bis 500 mV), aber auch 
durch den Grad der Vorkorrosion am Stahl und 
die damit zusammenhängenden katodischen 
Teilprozesse (Verhältnis von Oxidreduktion 
und Sauerstoffreduktion). Wenn hierbei die 
Einhaltung des 100-mV-Kriteriums – siehe Bild 
1 – nicht nachweisbar ist, ergeben sich neben 
dem normativen Konflikt Schwierigkeiten bei 
der technischen Beurteilung der Schutzwirkung 
solcher KKS-Anlagen. Diese muss jedoch sicher-(*) Silber-Silberchlorid-Elektrode in 0,5 molarer KCl-Lösung
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gestellt sein. Eine praktikable Herangehenswei-
se zu deren objektbezogener Ermittlung wird im 
Weiteren mit theoretischen Grundlagen und ei-
nem Projektbeispiel an Hand eines Parkhauses 
besprochen.

2 Bewertung der durch KKS erreich-
ten Reduzierung der Korrosionsrate

2.1 Wirkungsprinzip des galvanischen KKS

Die Schutzwirkung von Zink gegen die Korrosion 
von Stahl besteht gemäß Bild 1 darin, dass bei 
einer metallenleitenden und elektrolytischen 
Kopplung beider Metalle ein Mischpotential  
(= Schutzpotential) entsteht, und sich die ano-
dische Teilstromdichte am Stahl entlang der Ta-
fel-Geraden mit einem Anstieg von ca. –100 bis  
–120 mV/Dekade i verringert [2]. Gleichzeitig 
kommt es zum Eintrag eines Schutzstroms aus 
Zink in Stahl, dessen Betrag sich entlang der ano-
dischen Tafel-Geraden von Zink zwischen dem 
freien Korrosionspotential von Zink und dem 
Schutzpotential ergibt. Weitere, allgemeine In-
formationen über KKS sind z. B. in [1] zu finden. 

Bei der Stromdichte-Spannungs-Darstellung in 
Bild 2 handelt es sich um den Tafel-Plot, benannt 
nach Julius Tafel, der es 1905 mit dieser halblo-
garithmischen Auftragung der Stromdichte i 
über das Potential E ermöglichte, den Korrosi-
onsstrom am Korrosionspotential zu ermitteln, 
was in direkter Messung nicht möglich ist.

Im zugrundeliegenden Versuch 
wird eine in Elektrolytlösung 
befindliche Materialprobe mit 
einem Potentiostaten und 
einer Hilfselektrode (Gegen-
elektrode) aus ihrem Zustand 
der freien Korrosion bis ca.  
±200 mV um das freie Korro-
sionspotential polarisiert. Der 
dafür erforderliche Strom wird 
aufgezeichnet, und es ergibt 
sich eine Messkurve ähnlich 
der roten oder blauen Kurve 
in der Grafik. Sachverhalte zur 
Messtechnik, zur IR-Korrektur 
und zum Flächenbezug wer-

den in [4], [5] sowie unter Punkt 3 besprochen. 
An die geraden Abschnitte der Messkurve kön-
nen die sogenannten Tafel-Geraden angefittet 
werden, und an deren Schnittpunkt mit dem 
freien Korrosionspotential (senkrechte gestri-
chelte Linie) lassen sich der Korrosionsstrom 
bzw. die Korrosionsstromdichte am Korrosions-
potential ablesen. 

Am Schnittpunkt des anodischen, rechten Asts 
der (roten) Zinkkurve mit dem katodischen, lin-
ken Ast der (blauen) Stahlkurve ergeben sich 
das Schutzpotential und der Schutzstrom bzw. 
die Schutzstromdichte. Je größer dabei die 
Differenz zwischen ESchutz und Ecorr,Fe ist, umso 
stärker fällt die Verringerung der anodischen 
Teilstromdichte am Stahl aus. Der in den Stahl 
eingetragene Schutzstrom ist der Differenzbe-
trag zur Eigenkorrosion des Zinks (ISchutz – Icorr,Zn). 

Bei dem bereits erwähnten, konservativ an-
zunehmenden Anstieg der Tafel-Geraden von  
120 mV/Dekade i kann man errechnen, dass 
eine Verschiebung des Potentials in negative 
Richtung zu den in Tabelle 1 gelisteten Reduzie-
rungen der Korrosionsrate führen wird. Das be-
zieht sich auf IR-freie Potentialwerte, die an der 
KKS-Anlage in der Regel als Ausschaltpotentiale 
bis ca. 0,5 s nach Ausschalten des KKS gemessen 
werden und in Beziehung zu den freien Korrosi-
onspotentialen bzw. zu den 24 h nach Abschal-
ten bestimmten Potentialen gesetzt werden. 

Bild 1: Darstellung des Potentialverlaufs sowie des IR-Abfalls als Messeffekt an der Referenz- 
elektrode unter KKS und während der Depolarisationsmessung
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2.2 Ausführungsvarianten des galvanischen 
KKS

Für einen galvanischen KKS an Stahlbetonbau-
werken gibt es im Prinzip drei Varianten der 
Ausführung: die thermische Spritzverzinkung 
der Betonoberfläche mit anschließender orga-
nischer Deckbeschichtung (Bild 3), den Einbau 
diskreter Stab- oder Zylinderanoden in Bohr-
löcher senkrecht zu Betonoberfläche oder das 
Aufkleben einer Zink-Hydrogelfolie (Bild 4). Die 
Spritzverzinkung und die Zink-Hydrogelfolie 
sind planare Anodenanordnungen, die eine pa-
rallele Fläche zur Bewehrung bilden, und Stab-
anordnungen werden gewählt, wenn komplexe 
Bauteile oder auch andere Bewehrungslagen 
als die an der Montagefläche liegende zu schüt-
zen sind.

Meist wird der katodische Schutz mit einer per-
manenten elektrischen, metallenleitenden Ver-
bindung zwischen Stahl und Zink (Kontaktplatten 
oder Kabelanschlüsse, in der Regel 1 Stück pro  

Mit dieser Orientierung kann man bei gemes-
sener Potentialverschiebung (in der Regel bei 
Depolarisationsmessungen an KKS-Anlagen) 
mindestens abschätzen, um wie viel Prozent 
die in der Praxis meist unbekannte ursprüng-
liche Korrosionsrate reduziert wird. Das in der  
EN ISO 12696 [1] als Leistungsnachweis veran-
kerte 100-mV-Kriterium bezieht sich auf den 
gleichen gedanklichen Ansatz.

Tabelle 1: Katodische Potentialverschiebungen und resultierende 
Verringerung der Korrosionsraten, berechnet bei einem Anstieg 
der Tafel-Geraden von 120 mV/Dekade i

Potentialver-
schiebung 
(IR-frei unter 
KKS) [mV]

Reduzierung 
der Korrosions-
rate auf % des 
ursprünglichen 
Werts [%]

Reduzierung 
der Korrosions-
rate um % des 
ursprünglichen 
Werts [%]

    0   0     0

–10 83 –17

–20 68 –32

–40 46 –54

–80 22 –78

–100 15 –85

Bild 2: Wirkungsprinzip des galvanischen KKS mit Zink für Stahl in der Stromdichte-Spannungs-Darstellung, nach [3]
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Bild 3: Thermisches Spritzverzinken von Beton – händisches Spritzen und Ansicht der verzinkten/unverzinkten Betonoberfläche (Abbildun-
gen: Grillo Werke AG)

10 m²) hergestellt; der Beton stellt den elektro-
lytischen Teil der Schaltung dar.

Um die Leistungsfähigkeit des KKS zu messen, 
muss die elektrische Verbindung zwischen Zink- 
anode und Bewehrung für mindestens 24 h 
getrennt werden. Häufig werden batteriebe-
triebene Datenlogger eingesetzt, um Signa-
le an Referenzelektroden, Schutzströme und 
Temperaturen aufzuzeichnen; Depolarisations-
messungen werden im Abstand von höchstens 
einem Jahr meist händisch durchgeführt. Bei 
größeren Bauteilen, z. B. Parkhausflächen, wer-
den im Rahmen der Zustandserfassung meh-
rere repräsentative Teilflächen von ca. 10 m² 
Einzelgröße ausgewählt, in denen die Anode für 
Messzwecke schaltbar ist.

3 Bestimmung der lokalen Korro-
sionsrate im ungeschützten Zustand

Die Messung der Korrosionsrate bzw. der Kor-
rosionsstromdichte ist an Stahlbetonbauteilen 
schwierig, da es kaum möglich ist, die reale, bei 
der Messung angeregte Bewehrungsfläche zu 
bestimmen. Weiterhin können auch innerhalb 
kleiner Bewehrungsabschnitte heterogene Kor-
rosionsbedingungen herrschen, d. h. es kön-
nen passive und verschieden aktive Teilflächen 
vorhanden sein, und die bei chloridinduzierter 
Korrosion meist vorhandene Makroelementbil-
dung erschwert die rechnerische Auswertung 
zusätzlich [6].

Trotz dieser Sachverhalte und der sich daraus 
ergebenden Unwägbarkeiten kann man mit 

Bild 4: Beispiele für eine Zink-Stabanode (noch mit Spezialmörtel einzubauen) und für Zink-Hydrogelfolie
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Gemäß Bild 6 wird eine Aufsatzmesszelle, in der 
die Referenz- und die Gegenelektrode angeord-
net sind, auf der Betonoberfläche und über ei-
ner Bewehrungskreuzung platziert. Die mit der 
Gegenelektrode angeregte Bewehrungsfläche 
kann man sich als einen Bereich zwischen ei-
nem Zylinder unter der – in diesem Fall mit 6 cm 
Durchmesser ausgebildeten – Gegenelektrode 
und einem sich nach unten öffnenden Kegel-
stumpf im Winkel von 45° bis zur Bewehrung 
vorstellen. Bei Bezug auf den Zylinder ergibt 
sich die mögliche minimale Bewehrungsstab-
länge; bei Bezug auf den Kegelstumpf die ma-
ximale. Bei der Berechnung des Stabumfangs 
sollten Korrekturfaktoren für Rippenstahl und 
für Korrosionsnarben bei bereits vorhandener 
Korrosion berücksichtigt werden. Mit diesem 
Ansatz erhält man wahrscheinliche Eckpunkte 
für die Berechnung der Korrosionsstromdich-
te bzw. der Korrosionsrate i = I/A [µA/cm²] aus 
dem gemessenen Korrosionsstrom.

Zunächst sollen jedoch noch Beispiele für Mess-
ergebnisse aus den LPR- und Tafel-Polarisati-
onsmessungen angeführt werden; Bild 7 zeigt 
eine LPR-Messung. Ein erstes Ergebnis daraus 
ist der Gesamt-Polarisationswiderstand RP‘; die-

hinreichender Genauigkeit wenigstens einen 
Bereich der Korrosionsrate ermitteln, der einen 
guten Anhaltspunkt über Bedarf und Ausmaß 
eines Korrosionsschutzes ergibt. Hierzu konn-
ten in den vergangenen Jahren bei vielen Pra-
xisprojekten wichtige Erfahrungen gesammelt 
werden, und die dabei berechneten Korrosions-
raten zeigten plausible Zusammenhänge mit 
anderen Messdaten (Polarisationswiderstand, 
Elektrolytwiderstand, Chlorid- und Wasserge-
halt in Bewehrungsnähe) und weiteren Beo-
bachtungen (visueller Zustand von Bewehrung 
und Beton, allgemeine Bauwerkssituation), sie-
he auch [4].

Geeignete Messmethoden zur Erfassung von 
Korrosionsraten sind die lineare Polarisation 
(LPR) und die Tafel-Polarisation, welche poten-
tiodynamisch funktionieren, das bedeutet, dass 
das Potential langsam – mit ca. 0,5 mV/s – in 
katodische, negative und in anodische, positive 
Richtung verschoben wird. Bei der LPR wird im 
linearen Bereich der Stromdichte-Spannungs-
Kurve gearbeitet (max. ±20 mV), während bei der 
Tafel-Polarisation – wie bereits erwähnt – um bis 
zu ±200 mV polarisiert wird. Die Arbeitsbereiche 
beider Methoden sind in Bild 5 verdeutlicht.
 

Bild 5: Stromdichte-Spannungs-Kurve von Stahl mit Darstellung des Aktiv- und Passivbereichs sowie der Arbeitsbereiche für lineare Polari-
sation und Tafelpolarisation
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ser ergibt sich aus ΔE/ΔI und enthält den Polari-
sationswiderstand der Grenzfläche Stahl–Elek-
trolyt und den Elektrolytwiderstand des Betons 
zwischen Stahl und Referenzelektrode. Mit der 
abgeschätzten, polarisierten Bewehrungsflä-
che kann ein spezifischer RP‘-Wert in [Ω/cm²] 
und die Korrosionsrate nach Stern-Geary mit  
i = 0,026 V/RP‘ berechnet werden. Es ist wichtig 
darauf hinzuweisen, dass dieser zugeschnitte-
nen Gleichung die Annahme einer homogenen 
Korrosion zugrunde liegt, was bei Korrosions-
vorgängen in Stahlbeton, und besonders bei 
Chloridangriff, nicht der Fall ist [6].

Bei der Tafel-Polarisation entsteht mit den be-
reits erwähnten Randbedingungen eine wie in 
Bild 8 ersichtliche Messkurve, aus der der Kor-
rosionsstrom am Korrosionspotential ablesbar 
ist. Ohne IR-Korrektur führt jeder Potential-
schritt zu einer mit steigendem Strom größe-
ren Abweichung gegenüber einer korrigierten 
Kurve, besonders bei hohen Elektrolytwider-
ständen, und sowohl Kurve als auch die Nei-
gung der Tafel-Geraden werden flacher. Daraus 
resultiert ein höherer Korrosionsstrom im nicht 
korrigierten Zustand; funktionell entspricht 
das Ergebnis dann aber der LPR, wo gleichfalls 
der Elektrolytwiderstand wirkt, hier aber zu 

Bild 6: Prinzipskizze für Potentiostat und Messanordnung sowie Beispiel für praktische Anwendung in einem Parkhaus (Aufsatzmesszelle 
links unten)

Bild 7: Beispiel für lineare Polarisationsmessung mit exakt linearem Bezug zwischen Potential und Strom innerhalb der Versuchsgrenzen
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eines Flächenbereichs wie im Abschnitt oben 
erwähnt. Dabei erhält man mit der minimalen 
Fläche eine bezogene maximale Korrosionsrate 
und umgekehrt, und zwischen beiden Extremen 
darf der wahre Wert erwartet werden. 

Ohne IR-Korrektur ist der ermittelte Korrosi-
onsstrom höher als real; die Abweichung steigt 
mit höheren Elektrolytwiderständen und kann 
bis ca. 50 % betragen. Da hohe Elektrolytwider-
stände (> 2 kΩ) in der Regel bei passiven oder 
sehr gering aktiven Prüfstellen beobachtet wer-
den, ist der nicht korrigierte Korrosionsstrom 
bereits gering, und bei hoch aktiven Prüfstel-
len ist der Elektrolytwiderstand meist gering  
(< 500 Ω), so dass die Abweichung auch geringer 
ist. Da der Fehler auf der sicheren Seite liegt, 
wird das als Sicherheitszuschlag für die Ermitt-
lung der Korrosionsrate betrachtet.

4 Abschätzung der zum Erreichen 
von Passivität nötigen Potential-
verschiebung

Mit der Kombination der Ansätze aus Punkt 2 
und 3 ist es möglich, für Prüfstellen mit erhöh-
ter Korrosionsrate einen individuellen Potenti-
alverschub zu berechnen, den das KKS für die 
Gewährleistung eines passiven Verhaltens der 

einem insgesamt größeren Berechnungser-
gebnis führt als mit reinem Polarisationswider-
stand RP. 

Wie in [5] ausführlicher beschrieben, haben 
zahlreiche praktische Anwendungen beider 
Messmethoden zur Erkenntnis geführt, dass sie 
in einem funktionellen Zusammenhang stehen, 
so dass der absolute Korrosionsstrom Icorr auch 
aus dem Gesamt-Polarisationswiderstand RP‘ 
berechnet werden kann – mit sehr guter Zuver-
lässigkeit (R² = 0,96) –, bevor flächenbezogene 
Korrosionsraten berechnet werden. Das hat 
sich als zweckmäßiger erwiesen als die Anwen-
dung der Stern-Geary-Formel.

Die empirisch ermittelte Umrechnungsformel 
lautet 

Icorr [μA] = 34,141 / RP‘ [Ω]
 
und soll mit der Grafik nach Bild 9 verdeutlicht 
werden, in der Datenpaare [Icorr,Tafel; RP‘,LPR] aus 
verschiedenen Praxisprojekten aufgetragen 
sind.

Die grundsätzlichen Unsicherheiten beim Flä-
chenbezug des Korrosionsstroms können prak-
tisch eingegrenzt werden durch die Anwendung 

Bild 8: Beispiel für Tafel-Polarisationsmessung mit vertikalen Linien Ecl und Ecr zum Anfitten der Tafel-Geraden und deren Schnittpunkt mit 
E0, an dem der Korrosionsstrom am Korrosionspotential abgelesen werden kann
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Bewehrung bewirken muss. Hierbei gilt als all-
gemein anerkannter Grenzwert 0,1 µA/cm², was 
auch in [1] erwähnt ist. Für die Bemessung soll 
wiederum eine Tafel-Neigung von 120 mV/Deka-
de i genutzt werden. Tabelle 2 gibt Orientierung 
über die daraus resultierenden Werte. 

Die gemäß Punkt 3 ermittelten Korrosionsraten 
bei freiem Korrosionspotential, also im unge-
schützten Zustand, können auch herangezogen 
werden, um die resultierende Korrosionsrate 
(bzw. Bandbreite der Korrosionsrate) unter KKS 
bei bekannter Polarisation bzw. Depolarisation 
abzuschätzen. Mit diesem Ansatz ist es auch 
möglich, die Schutzwirkung eines KKS – auch bei 
Fremdstromsystemen – sinnvoll abzuschätzen. 
Allerdings ist zu beachten, dass die Zeitpunkte 
für die Messungen nicht zu weit auseinander 
liegen, denn die Korrosionsaktivität ändert sich 
an den Prüfstellen, sowohl bei freier Korrosion 
als auch unter Einfluss des KKS. 

Bild 9: Grafischer Zusammenhang zwischen Datenpaaren Icorr aus Tafel-Polarisation und RP‘ aus LPR aus Messungen von sechs verschiede-
nen Praxisprojekten, aus [4]

5 Simulation von KKS im Rahmen der 
Korrosionsdiagnose

Während eines Untersuchungsprojekts an ei-
nem Küstenbauwerk wurde vom Autor eine 
vergleichende Betrachtung von Polarisations-
effekten aus der testweisen Montage von Zink-
Stabanoden am Objekt und der Anwendung von 
galvanostatischen, katodischen Simulations-
versuchen durchgeführt. Diese Simulationsver-
suche wurden mit gleicher Gerätetechnik wie in 
Bild 6 durchgeführt. Die Messmethodik bestand 
in folgender Sequenz:

 � Messung freies Korrosionspotential für 10 s,
 � katodischer Puls mit 5 µA für 180 s, dabei fort-
gesetzte Potentialmessung,

 � katodischer Puls mit 20 µA für 180 s, dabei fort-
gesetzte Potentialmessung,

 � katodischer Puls mit 100 µA für 240 s, dabei 
fortgesetzte Potentialmessung,

 � katodischer Puls mit 400 µA für 180 s, dabei 
fortgesetzte Potentialmessung,

 � Messung freies Korrosionspotential für 120 s.

Bild 10 zeigt eine dabei aufgezeichnete Messkurve; 
diese muss zur Auswertung IR-korrigiert werden, 
d. h. die Potentiale bei eingetragenem Strom sind 
mit dem zuvor gemessenen Elektrolytwiderstand 
zu korrigieren. Da es sich um eine galvanostatische 
Messung handelt, ist diese Korrektur einfach.

Tabelle 2: Erforderliche Potentialverschiebungen für eine Reduzie-
rung verschiedener Korrosionsraten auf Passivniveau

Korrosionsrate 
ungeschützt 
[µA/cm²]

Korrosionsrate 
bei Passivität 
[µA/cm²]

erforderliche 
Potentialver-
schiebung 
(IR-frei) [mV]

0,2 0,1 –36

0,4 0,1 –72

0,6 0,1 –93
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Dabei hatte sich gezeigt, dass die Potential-
verschiebung bei –100 µA ungefähr dem Wert 
entspricht, der jeweils an den gleichen Beweh-
rungsabschnitten bei Beschaltung mit einer 
Zink-Stabanode zu messen ist. Daraus wurde 
abgeleitet, dass das voraussichtliche Polarisa-
tionsverhalten von Zink bereits in der Planungs-
phase an geeigneten Prüfstellen untersucht 
werden kann, und dass dieser Versuch als Eig-
nungstest für galvanische KKS-Systeme nutzbar 
ist: Sind mit der gegebenen Aufsatzmesszelle 
bei –100 µA mindestens 100 mV Potentialände-
rung nachweisbar (Leistungsnachweis nach EN 
ISO 12696 [1]), und kann an der Prüfstelle mit 
der ermittelten Potentialänderung eine Ver-
schiebung in passiv-ähnliche Korrosionsraten 
(0,1 µA/cm²) angenommen werden?

6 Vergleich von Potentialverschie-
bungen zwischen Simulation und 
Messung am installierten KKS mit 
technischen und normativen  
Erfordernissen

Die praktische Umsetzung der besprochenen 
Herangehensweise soll am Beispiel eines Park-
hauses gezeigt werden. Dessen Tragsystem ist 
als Stahlskelettkonstruktion mit Stahlbeton-Ge-
schossdecken ausgeführt; die Geschossdecken 
sind Halbfertigteile mit Ortbetonergänzung 

und Gussasphaltbelag. Die am Objekt bekann-
ten erhöhten Chloridgehalte in Deckenplatten 
(bis ca. 2 %, bezogen auf die Zementmasse) bei 
gleichzeitig geringen Betonschäden ließen den 
Einsatz eines KKS als grundsätzliche Instandset-
zungsmethode sinnvoll erscheinen. Die Fach-
planung erfolgte in folgenden Schritten: 

 � Voruntersuchung: Im Bereich von einzelnen, an 
der Unterseite sichtbaren Rissen (teilweise mit 
Aussinterungen, Flächen von ca. 30 m²) wurde 
der Gussasphalt an der Oberseite entfernt und 
eine Korrosionsdiagnose durchgeführt. Aus 
engmaschigen Potential-, Widerstands- und 
Betondeckungsmessungen, Chlorid- und Was-
sergehaltsbestimmungen und erweiterten Kor-
rosionsmessungen ging hervor, dass ein Korro-
sionsschutz erforderlich ist, dass aber auch an 
erhöht korrosionsaktiven Stellen das 100-mV-
Kriterium für galvanische Systeme erfüllbar ist.

 � Pro Instandsetzungsabschnitt wurden nach 
den Ergebnissen von vollflächigen Potential- 
und Betondeckungsmessungen (nach Entfer-
nen des Gussasphaltbelags) Prüfstellen für 
Bohrmehlproben ausgewählt (wahrscheinliche 
Korrosionsbereiche) und daraus Prüfstellen für 
erweiterte Korrosionsmessungen (AC-Impe-
danz, galvanostatischer Puls, lineare Polarisa-
tion, Tafel-Polarisation, Simulation KKS) ausge-
wählt und getestet.

Bild 10: Beispiel für eine galvanostatische Simulationsmessung für KKS (hier mit anderen Pulszeiten für die Polarisationsstufen)
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 � Mit deren Ergebnissen (Elektrolyt- und Polari-
sationswiderstand, Korrosionsrate, Polarisa-
tionswert bei –100 µA) und im Vergleich mit 
den Chloridgehalten in Bewehrungsnähe wur-
de geprüft, ob der Funktionsnachweis nach  
EN ISO 12696 [1] voraussichtlich eingehalten 
werden kann, und an welchen Koordinaten der 
Betonfläche KKS-Monitoringfelder angelegt 
werden sollen, in denen die Anode für Depola-
risationsmessungen schaltbar ist.

 � Bei diesen Monitoringfeldern werden im lau-
fenden Betrieb Signale von zwei Referenzelek-
troden, der Schutzstrom zwischen Anode und 
Bewehrung und die Temperatur aufgezeich-
net. Einige Wochen nach Inbetriebnahme kann 
dann mit einer Ausschaltmessung geprüft wer-
den, wie gut die zuvor gemachten Prognosen 
zutreffen.

Tabelle 3 zeigt Ergebnisse der Korrosionsmes-
sungen aus einem der Instandsetzungsab-
schnitte. Die Chloridgehalte lagen zwischen 
0,5 und 2,0 %, bezogen auf die Zementmasse, 
können aber den Prüfstellen nicht direkt zuge-
ordnet werden. EOCP (open circuit potential) steht 
für das freie Korrosionspotential, gemessen mit 

einer Ag/AgCl-Referenzelektrode in der in Bild 6 
gezeigten Aufsatzmesszelle. Die Korrosionsströ-
me wurden bei Stabdurchmessern von 10 mm 
und Betondeckungen zwischen 20 und 53 mm 
gemäß Punkt 3/Bild 6 gemessen und in minima-
le bzw. maximale Korrosionsraten umgerech-
net. Als maßgebend für die weiteren Berechnun-
gen wurde anschließend der Durchschnittswert 
verwendet. In der linken Spalte sind die bei der 
KKS-Simulation mit –100 µA ermittelten, IR-kor-
rigierten Potentialänderungen gelistet.

In Tabelle 4 werden für die Prüfstellen die sich 
daraus ergebende Bewertung für Machbarkeit 
und Normenkompatibilität des galvanischen 
KKS gezeigt, d. h. die für den technischen Kor-
rosionsschutz erforderliche Potentialverschie-
bung im Vergleich zum Ergebnis der Simula-
tionsmessung sowie der voraussichtlichen 
Einhaltung des 100-mV-Kriteriums nach EN ISO 
12696 [1]. Dabei ergibt sich, dass der Korrosions-
schutz – in Prüfstelle 3 annähernd, sonst sicher 
– erreicht wird, dass die normative Vorgabe in 
Prüfstelle 3 jedoch nicht und in den Prüfstellen 5 
bis 7 nur knapp erfüllt werden. Die zu beobach-
tende Korrelation von höheren Korrosionsströ-

Tabelle 3: Ergebnisse der erweiterten Korrosionsmessungen an den für die KKS-Simulation und als KKS-Monitoringfeld ausgewählten Prüfstellen

Prüfstelle EOCP

[mV vs. SE]
Icorr

[µA]
imin

[µA/cm²]
imax

[µA/cm²]
iaverage

[µA/cm²]
ΔE–100 µA

[mV]

  1 –67   11,68   0,10   0,26   0,18 –173

  2 –61   17,57   0,15   0,39   0,27 –128

  3 –406   28,05   0,23   0,62   0,43 –68

  4 –140   17,78   0,15   0,39   0,27 –123

  5 –51   23,71   0,20   0,52   0,36 –98

  6 –78   20,81   0,17   0,46   0,32 –92

Tabelle 4: Abschätzung der für Passivität erforderlichen Potentialverschiebung und Vergleich mit Simulation sowie der normativen Forderung

Prüf-
stelle

ΔEerforderlich für  
i ≤ 0,1 A/cm² [mV]

ΔE–100 µA (KKS-Si-
mulation) [mV]

Voraussichtliche Einhaltung von 
DIN EN ISO 12696, Abschn. 8.6 [1]

Korrosionsschutz gewähr-
leistet nach Punkt 4

  1 –31 –173 ja ja

  2 –52 –128 ja ja

  3 –76 –68 nein (ja)

  4 –52 –122 ja ja

  5 –67 –98 (ja) ja

  6 –61 –92 (ja) ja
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auf der sicheren Seite durchgeführt wird. An 
den Prüfstellen 1 und 6 lagen die Werte nah bei-
einander, aber an den Prüfstellen 2 und 3 gab 
es größere Unterschiede. Wahrscheinlich wa-
ren die bei der Zustandsuntersuchung geprüf-
ten Korrosionsstellen sehr klein, und die 10 m² 
große Anode des Monitoringfelds konnte eng 
benachbarte passive Bewehrungsanteile mit 
polarisieren, was zu deutlich negativeren Misch-
potentialen an den eingebauten Referenzelek-
troden führt. In anderen Projekten konnte 
jedoch stets eine gute Übereinstimmung von 
Prognose- und Ist-Werten gefunden werden.

7 Weitere Gesichtspunkte bei der 
Beurteilung der Wirkung von KKS-
Systemen

Passive oder sich katodisch verhaltende Be-
wehrungsabschnitte lassen sich durch KKS viel 
einfacher und stärker polarisieren als korrosi-

men und geringeren Potentialverschiebungen 
bei der KKS-Simulation ist typisch und liegt an 
den in diesen Fällen geringeren Polarisationswi-
derständen sowie bei Vorkorrosion daran, dass 
Oxide aus aktiver Korrosion, anders als die Pas-
sivschicht, die Polarisation behindern. 

Nach Inbetriebnahme des KKS erfolgte eine 
erste Ausschaltmessung, deren Ergebnisse in 
Tabelle 5 mit den prognostizierten Werten ver-
glichen werden sollen. Hier ist anzumerken, 
dass zur Potentialmessung Mn/MnO2-Referenz-
elektroden in Bewehrungsnähe in den Beton 
fest installiert werden, so dass, obwohl es nur 
wenige cm Unterschied zur Position der Auf-
satzmesszelle sind, andere Messbedingungen 
vorliegen. Bild 11 zeigt die Einbausituation.

Die realen Potentialverschiebungen durch das 
KKS waren stets größer als bei der Simulation, 
was ein Indikator dafür ist, dass die Simulation 

Bild 11: Markierungen der Stablagen und der Montagepositionen für die fest einzubauenden Referenzelektroden eines Monitoringfelds 
und Beispiel für eingemörtelte Referenzelektrode ERE20 und Kabelführung in gefrästem Kanal

Tabelle 5: Vergleich von Prognosewerten der Polarisation aus den Korrosions- und KKS-Simulationsmessungen mit den bei der ersten 
Ausschaltmessung an der Monitoringeinrichtung festgestellten Depolarisationswerten

Prüf-
stelle

Korrosionsmessungen bei Planung Ausschaltmessung

ΔEerforderlich für  
i ≤ 0,1 A/cm² [mV]

ΔE–100 µA (KKS-Simulation)  
[mV]

ΔEOCP KKSaktiv  
[mV]

Einhaltung DIN EN ISO 12696,  
Abschnitt 8.6 [1]

  1 –31 –173 –193 ja

  2 –52 –128 –223 ja

  3 –76 –68 –174 ja

  4 –52 –122 –172 ja

  5 –67 –98 –167 ja

  6 –61 –92 –102 ja
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messungen zu dokumentieren und damit eine 
Eignungsprüfung durchzuführen. 

onsaktive, insbesondere vorkorrodierte Berei-
che. Dadurch können – wenn sowohl passive 
als auch benachbarte aktive Bewehrungsab-
schnitte mit der Anode des KKS verbunden sind 
– ursprüngliche Makroelemente entlang der 
Bewehrung unterdrückt und beseitigt werden. 
Dieser Effekt des KKS wurde bereits 1938 in [7] 
beschrieben und in neueren Publikationen, z. B. 
[8], bei Laborexperimenten an Stahlbetonprüf-
körpern bestätigt, als sich Aktivpotentiale an 
der Bewehrung unter Einfluss von Zinkanoden 
so einstellten, dass die passiven, katodischen 
Bereiche deutlich negativere Werte aufwiesen 
als die aktiven, anodischen Teilflächen. Folglich 
kam es zu einem umgekehrten Elementstrom-
fluss als im ungeschützten Zustand, aber mit 
zusätzlichem Schutzstromeintrag aus den Zink-
anoden in die Bewehrungsteile. 

Mit einer entsprechenden Anordnung von Re-
ferenzelektroden kann man diesen Effekt auch 
praktisch nutzen: Wenn sich an Messpunkten, 
die einerseits an einer sehr aktiven, in chlorid-
haltigem Beton befindlichen Koordinate und 
andererseits an einer nah benachbarten, of-
fensichtlich passiven Koordinate plaziert sind, 
an letzterer gleiche oder noch negativere Ak-
tiv- bzw. Ausschaltpotentiale zeigen, kann da-
von ausgegangen werden, dass unter Einfluss 
des KKS das vormalige Makroelement aufgelöst 
wurde, unabhängig davon, wie stark die Poten-
tialänderung an der (Bewehrungs-)Anode ist.

8 Schlussfolgerungen

Das 100-mV-Kriterium ist ein abgesicherter und 
etablierter Leistungsnachweis für ordnungsge-
mäß arbeitende KKS-Anlagen. Gleichwohl ist die 
Nicht-Einhaltung dieses Kriteriums allein noch 
kein Versagensnachweis für den KKS. Bei gering 
bis moderat erhöhten Korrosionsraten im unge-
schützten Zustand können auch deutlich gerin-
gere Potentialverschiebungen ausreichend sein, 
um sicheren Korrosionsschutz zu gewährleisten. 
Mit diesem objektbezogenen messtechnischen 
Ansatz können v. a. galvanische KKS-Systeme 
beurteilt und funktionsgeprüft werden. Dabei 
ist es auch möglich, den zu erwartenden Pola-
risationseffekt mit katodischen Simulations-
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Probebelastung einer mit Carbonbeton verstärk- 
ten Plattenbrücke

Dipl.-Ing. Oliver Steinbock, Dipl.-Ing. Nina Josiane Giese,  
Prof. Dr.-Ing. Dr.-Ing. E.h. Manfred Curbach
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Im Rahmen des Forschungsvorhabens C3-V1.2 „Nachweis- und Prüfkonzepte für Normen und Zulassun-
gen“ wurde das Bauwerk BW 5 im Zuge der Staatsstraße S 109 in Kleinsaubernitz (LK Bautzen) für die 
Pilotanwendung einer Ertüchtigungsmaßnahme mit Textilbeton ausgewählt. Es handelt sich dabei um 
eine schiefwinklige Plattenbrücke, die durch die Erhöhung der Biegetragfähigkeit aus der Brückenklasse  
BK 30/30 in die Klasse BK 60/30 hochgestuft werden sollte. Die Überprüfung der Wirksamkeit der Maß-
nahme am Brückenbauwerk erfolgte nach Applikation der Carbonbetonverstärkungsschicht mit Hilfe  
einer Probebelastung in situ. Dieser Beitrag erläutert Konzept sowie Durchführung des Belastungsversuchs  
und fasst die wichtigsten Erkenntnisse der experimentellen Untersuchung zusammen.

1 Veranlassung und Objektvorstellung

Es ist hinlänglich bekannt, dass ein Großteil des 
Brückenbestands in Deutschland einen unbe-
friedigenden Erhaltungszustand aufweist, siehe 
[1], [2]. Grund dafür ist neben der Altersstruk-
tur auch das stetig gestiegene Verkehrsaufkom-
men. Durch die kontinuierliche Fortschreibung 
von Regelwerken ergeben sich zudem bei der 
Nachrechnung von Bestandsbauwerken häufig 
rechnerische Defizite bzw. genügen die Brücken 
nicht mehr heutigen Sicherheitsstandards, sie-
he [3]. Bauwerksverstärkungen mit Carbon-
beton stellen in bestimmten Fällen eine geeig-
nete Alternative dar, um sanierungsbedürftige  
Brücken bis zum Ende ihrer vorgesehenen  
Nutzungsdauer wirtschaftlich und zuverlässig 
im Bestand halten zu können.

Beim untersuchten Tragwerk handelt es sich um 
eine im Jahr 1951 errichtete Plattenbrücke aus 
Stahlbeton (Bild 1), die bis dato in die Brücken-
klasse BK 30/30 nach DIN 1072 [4] eingestuft 
wurde. Die Staatsstraße S 109, in deren Zuge 
die Brücke über das Alte Fließ in Kleinsauber-
nitz führt, dient als Ausweichroute der Bundes-
autobahn BAB A 4 und ist aufgrund lokal ansäs-

KURZFASSUNG

siger Firmen mit einem vergleichsweise hohen 
Schwerlastanteil belastet. Vor diesem Hinter-
grund wurde eine Einstufung in die nächsthö-
here Brückenklasse BK 60/30 angestrebt. Da  
bereits für die Brückenklasse BK 30/30 eine 
hohe rechnerische Auslastung des Tragwerks 
vorlag, wurde eine Ertüchtigung notwendig, 
die im August 2020 an der Unterseite des Über-
baus mittels einer flächenhaften Verstärkung 
aus Carbonbeton zur Steigerung der Biegetrag-
fähigkeit umgesetzt wurde. Da Carbonbeton 
noch nicht genormt ist, war für die bauliche 
Umsetzung eine Zustimmung im Einzelfall (ZiE) 
zu erwirken. Ohnehin im Forschungsvorha-
ben vorgesehen, aber auch Gegenstand einer 
Forderung aus der ZiE, war das Bauwerk im  
Anschluss an die Verstärkungsarbeiten einem 
Belastungsversuch zu unterziehen. 

Die Stützweite des einfeldrigen, schlaff bewehr-
ten Bauwerks beträgt 9,30 m bei einer Schiefe 
von etwa 65° im Grundriss. Weiter weist das 
Bauwerk ein Dachgefälle in Längsrichtung auf, 
welches über eine variable Konstruktionshöhe 
ausgeführt wurde, siehe Bild 2. In Verbindung 
mit einem zusätzlichen Quergefälle variiert die 
Konstruktionshöhe der Platte zwischen 59 cm 
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Bild 1: Südansicht der Plattenbrücke BW 5 in Kleinsaubernitz nach erfolgreicher Verstärkung

Bild 2: Längsschnitt des Brückenüberbaus

und 78 cm. Sanierungsmaßnahmen im Jahr 
2014 gingen einerseits mit einer neuen Fahr-
bahnplatte und andererseits mit nachträglich 
angebrachten Kragarmen bzw. Kappen einher. 

Der Altbeton wurde auf Grundlage von Bohr-
kernproben der Festigkeitsklasse C 25/30 zuge-
ordnet, siehe [6]. Bei der im Bestandsbauwerk 
vorhandenen Bewehrung handelt es sich um 
glatten Rundstahl niedriger Güte (St I), für den ge-
mäß Nachrechnungsrichtlinie (NRR) [7] eine cha-
rakteristische Streckgrenze von fyk = 220 N/mm² 
angenommen werden kann. Während in Quer-
richtung Stähle mit einem Durchmesser von  

12 mm eingelegt sind, betragen die Durch- 
messer der in Längsrichtung verbauten Eisen 
34 mm. Zur Aufnahme der schrägen Hauptzug-
spannungen wurden wie damals üblich ≈ 2/3 der 
Längseisen zum Auflager hin aufgebogen.

Die Verstärkung mit Carbonbeton kann insbe-
sondere für kleine Brücken eine leistungsfähige 
und wirtschaftliche Sanierungs- bzw. Ertüchti-
gungsmethode darstellen. Zwar wurde mit der 
Erteilung der allgemeinen bauaufsichtlichen 
Zulassung (abZ) Z-31.10-182 „Verfahren zur Ver-
stärkung von Stahlbeton mit TUDALIT (Textilbe-
wehrter Beton)“ [8] im Jahr 2014 ein Fortschritt 
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Bild 3: Geometrie des einaxialen Carbongeleges SITgrid040

hinsichtlich der Umsetzung von Verstärkungs-
maßnahmen mit Textilbeton erreicht, jedoch ist 
diese auf Anwendungen im Hochbau sowie den 
Innenbereich beschränkt. Um eine ZiE für die 
geplante Anwendung im Brückenbau zu erlan-
gen, war neben der Effektivität der Verstärkung 
im Außenbereich sowie unter vorwiegend nicht 
ruhender Beanspruchung auch die Wirksamkeit 
einer von [8] abweichenden Materialkombina-
tion nachzuweisen. 

2 Versuche zur Erlangung der ZiE

In Anlehnung an das Zulassungsverfahren zur 
abZ [8], siehe auch [9], wurde ein Versuchspro-
gramm abgeleitet, welches sich auf der einen 
Seite aus kleinformatigen Versuchen zur Cha-
rakterisierung von Materialeigenschaften und 
auf der anderen Seite aus Untersuchungen an 
Großbauteilen zusammensetzte. Im Hinblick 
auf die Materialkombination wurde auf die Re-
ferenztextilien aus dem Forschungsvorhaben 
C3 – Carbon Concrete Composite [10] zurückge-
griffen. Als Gelege wurde das einaxiale Carbon-
gelege SITgrid040 [11] der Firma Wilhelm Kneitz 
Solutions in Textile GmbH ausgewählt (Bild 3),  
da dieses, wie auch der vorgesehene Feinkorn-
beton Pagel TF 10 [12], die Anforderungen 
hinsichtlich der Anwendung im Außenbereich 
sowie der Widerstandsfähigkeit bei zyklischer 
Beanspruchung erfüllte.

Insbesondere zur Charakterisierung des Mate-
rialverhaltens, basierend auf kleinteiligen Ver-
suchen, lagen aus dem Forschungsvorhaben 
C3-V1.2 „Nachweis- und Prüfkonzepte für Nor-
men und Zulassungen“ bereits zahlreiche Er-
gebnisse vor. Für die Erlangung der ZiE war es 
somit noch erforderlich, die Wirksamkeit der 
Verstärkungsschicht am Bauteil zu validieren, 
siehe [13]. Konkret wurden verstärkte Platten-
streifen untersucht, bei welchen die Beweh-
rungskonfiguration des Bestands aufgriffen 
wurde. Weitere Informationen enthalten auch 
[14] und [15]. 

Insgesamt wurden vier plattenförmige Prüfkör-
per mit einem Querschnitt von 20 × 50 cm und 
einer Spannweite von 5,40 m im 4-Punkt-Biege-
versuch getestet, siehe Bild 4. Einer der Probe-
körper (PK 1) diente als Referenz und blieb un-
verstärkt. Die Biegebewehrung war aus St 37 mit 
großem Durchmesser (ds = 35 mm) und glatter 
Oberfläche ausgeführt. Der Plattenstreifen PK 1 
diente als Ausgangsbasis, um die Verstärkungs-
wirkung zu erfassen. Die Probekörper 2 und 3 wa-
ren analog bewehrt und wurden mit einer bzw. 
zwei Lagen Carbonbewehrung verstärkt. Ab- 
gerundet wurde das Versuchsprogramm durch 
Probekörper 4, der mit konventionellem, geripp-
tem Betonstahl der Güte BSt500 S (ds = 25 mm)  
bewehrt war. Damit konnten Unterschiede, die 
durch das voneinander abweichende Verbund-

verhalten glatter und gerippter 
Stähle – insbesondere unter 
Gebrauchslasten – zu erwar-
ten waren, validiert werden.

Vor dem Hintergrund, dass 
das Bauwerk bereits wieder 
sieben Tage nach Fertigstel-
lung der Verstärkungsmaß-
nahme für den Verkehr freige-
geben werden sollte, erfolgte 
die Prüfung der Probekörper 
ebenfalls sieben Tage nach 
der Verstärkung. Um auch die 
Effektivität der Verstärkungs-
maßnahme unter vorwiegend 
nicht ruhender Belastung zu 
zeigen, wurde ein spezielles 
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gewählt und somit ein Rissbild 
in den Probekörper „einge-
prägt“. Nachfolgend wurde die 
zyklische Belastung des Probe-
körpers durchgeführt. Konkret 
wurden 10.000 Lastwechsel auf 
Höhe des Niveaus der häufigen 
Einwirkungskombination und 
somit analog der Auslastung 
am Bauwerk ausgeführt, sie-
he Bild 5. Abschließend wurde 
die Resttragfähigkeit des zuvor 
statisch und zyklisch belasteten 
Prüfkörpers ermittelt. Somit 
war es möglich, eine Aussage 
zur Tragfähigkeit von sehr früh 
belasteten Verstärkungsschich-
ten zu treffen. Letztlich konnten 
die Wirksamkeit der gewählten 
Materialkombination bewiesen 
und entsprechende Eingangs-
größen für die Bemessung ab-
geleitet werden, siehe [13].

3 Verstärkungskonzept

Zur Herstellung einer rauen 
Altbetonoberfläche, die die 
Verzahnung der Verstärkungs-
lage garantiert, wurde die 

Plattenunterseite vor der Anbringung der Bie-
geverstärkung mittels Sandstrahlen aufgeraut. 
Der Einbau der Textilbetonverstärkung erfolgte 
nach dem Schema aus [8] im Spritzverfahren. 
Insgesamt waren vier Lagen Carbongelege not-
wendig (Bild 6), um die Brückenklasse 60/30 

Bild 4: 4-Punkt-Biegeversuch an Plattenstreifen – hier: PK 3

Belastungsregime ausgearbeitet. Zunächst er-
folgte eine zweistufige statische Belastung des 
Probekörpers. In der ersten Stufe verblieb die 
Prüflast unterhalb des Niveaus der Erstrissbil-
dung. In der anschließenden Stufe wurde eine 
Last oberhalb des abgeschlossenen Rissbildes 

Bild 5: Belastungsregime – hier: PK 2

Bild 6: Brückenplatte mit vierlagiger Textilbetonverstärkung im Schnitt
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Wirksamkeit der Textilbetonverstärkung bestä-
tigt und eine Schädigung des Tragwerks ausge-
schlossen werden. 

4.1 Versuchsziellast

Die Belastung erfolgte durch zwei dreiachsige 
Mobilkräne (nachfolgend mit MK 1 und MK 2  
bezeichnet) mit einem Gewicht von je 36 Ton-
nen. Bild 8 stellt eine schematische Übersicht 
der Laststellungen dar. Während bei den Be-
lastungsbildern A und B nur ein Belastungs-
fahrzeug zum Einsatz kam, wurden bei den  

sicherzustellen. Drei Lagen wurden hierbei in 
Längsrichtung des Tragwerks verlegt und durch 
eine vierte Lage, die parallel zu den Widerlagern 
angeordnet wurde, ergänzt. In Verbindung mit 
der großflächigen Applikation an der Unterseite 
war somit ein mehraxialer Lastabtrag mit dem 
einaxial wirkenden Textil gewährleistet (Bild 7). 
Zur Vermeidung von Erschütterungen während 
der Baumaßnahme und der Nachbehandlung 
wurde die Brücke für den Verkehr gesperrt. 

4 Probebelastung

Die Probebelastung des Bau-
werks wurde etwa fünf Wo-
chen nach Abschluss der 
Verstärkungsarbeiten im Sep-
tember 2020 durchgeführt. 
Im Sinne der neuen Richt-
linie für die Belastung von 
Bauwerken [17] wurde eine 
Versuchsziellast gewählt, die 
zwar einerseits über dem zu-
lässigen Belastungsniveau vor 
der Verstärkung (BK 30/30) 
lag, anderseits aber unterhalb 
dem maximal zulässigen Belas-
tungsniveau nach der Verstär-
kungsmaßnahme (BK 60/30)  
verblieb. Damit konnte die Bild 8: Laststellungen für die statischen und dynamischen Untersuchungen

Bild 7: Verstärkungsbereich im Grundriss (Carbonbeton an der Plattenunterseite)
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Varianten C und D beide Fahrzeuge herange-
zogen, wobei die Befahrung zum einen paral-
lel und zum anderen im Begegnungsverkehr 
erfolgte. Die Versuchsdurchführung umfasste 
mehrere Laststellungen und Messschleifen. Um 
das Tragverhalten der Brücke unter statischer 
und dynamischer Belastung untersuchen zu kön-
nen, wurden ausgewählte Laststellungen sowohl 
in Schrittgeschwindigkeit mit Standzeiten auf 
der Brücke als auch mit Überfahrten realisiert.

4.2 Messtechnik

Während des Belastungsversuches wurde das 
Tragverhalten anhand folgender Messgrößen 
aufgenommen:  

 � vertikale Verformungen an der Plattenunter-
seite,

 � Dehnungen in Längs- und Querrichtung an der 
Plattenunterseite sowie den Plattenflanken,

 � Dehnungen an einem Längseisen über eine 
Länge von ≈ 2,5 m.

Die Erfassung der vertikalen Verformungen so-
wie der Längs- und Querdehnungen am Über-
bau erfolgte mit Hilfe von induktiven Wegauf-
nehmern (IWA).

In Summe wurden neun vertikale Wegaufneh-
mer auf einer unabhängigen Messbasis aus Alu-
minium, die auf der Flusssohle platziert wurde, 
angeordnet (Bild 9). Die Messpunkte wurden 
an den Stellen angebracht, wo infolge der Bau-
werksschiefe die maximalen Verformungen zu 
erwarten waren. Aus diesem Grund wurden ein 
IWA in der Plattenmitte (IWA 1) und die beiden 
äußeren leicht versetzt platziert (IWA 4 und  
IWA 7). Links und rechts der Feldmitte erfolg-
te die Anordnung von jeweils drei Wegaufneh-
mern entlang der Bereiche, in denen der Längs-
bewehrungsgrad im Altbeton aufgrund der 
Randaufbiegungen reduziert war. 

Des Weiteren wurden zwölf horizontale Weg-
aufnehmer am Überbau befestigt. Acht davon 
maßen die Verformungen an der Unterseite 

Bild 9: Messbasis unterhalb der Brücke
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und waren aufgrund des biaxialen Lastabtrages 
in Längs- und Querrichtung orientiert. Die üb-
rigen vier horizontalen Wegaufnehmer wurden 
an den Flanken der Brückenplatte positioniert, 
um die Dehnungsverteilung über die Bauteilhö-
he zu erfassen. Die genaue Anordnung aller IWA 
ist in Bild 10 dargestellt. Die Abtastrate betrug 
bei allen Versuchen 200 Hz.

Neben den konventionellen Messmitteln wur-
de vor Beginn der Verstärkungsmaßnahme ein 
faseroptischer Sensor (FOS) an einen Längsbe-
wehrungsstab geklebt, der im Zuge der Sand-
strahlarbeiten freigelegt worden war. Konkret 
wurde hierfür ein vergleichsweise robustes 
Glasfaserkabel mit Stahlummantelung verwen-
det. Der etwa 2,5 m lange Messbereich wur-

de so gewählt, dass der Sensor im südlichen 
Teil der Platte lag (Bild 10), der eine geringere 
Querschnittshöhe aufweist. Somit sollte si-
chergestellt werden, dass ein vergleichsweise 
hoch beanspruchter Bereich untersucht wird. 
Die freigelegte Bewehrung wurde vor Beginn 
der Verstärkungsmaßnahme wieder mit Re-
profilierungsbeton verschlossen und die Kabel- 
enden der Messfaser bei der Anbringung der 
Carbonbetonlagen vorsichtig durch das Gele-
ge gefädelt. Der FOS ermöglichte eine quasi-
kontinuierliche Dehnungsmessung entlang 
des Bewehrungsstabs, mit deren Hilfe auf den 
Spannungszustand der Betonstahlbewehrung 
geschlossen werden konnte. Für die Dehnungs-
erfassung wurde die Glasfaser an ein Frequenz-
bereichsreflektometer angeschlossen, welches 

Bild 10: Anordnung der Messtechnik an der Brückenunterseite und den Brückenrändern
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Messungen auf Grundlage der Rayleigh-Rück-
streuung durchführt. Dieses Messprinzip eignet 
sich insbesondere für kleine Messlängen und 
ermöglicht aufgrund der großen Anzahl von 
Messpunkten innerhalb eines kurzen Bauteilab-
schnitts eine hohe Dehnungsauflösung, sodass 
lokale Extremwerte präzise detektiert werden 
können [18]. Die Messung erfolgte für alle Ein-
zelversuche mit einer Frequenz von 12,5 Hz so-
wie einer Messweite (Abstand der Messpunkte 
auf dem Sensor) von 1,3 mm.

4.3 Durchführung und Auswertung 

Die Brücke wurde nur für die Umsetzung der 
Laststellungen kurzzeitig gesperrt, sodass der 
Verkehr nur kurzfristig beeinträchtigt wurde. 
Erste Tastversuche erfolgten statisch und unter 
Verwendung von jeweils einem Mobilkran (Last-
stellungen A bzw. B mit MK 1 bzw. MK 2). Auf-
grund geringer Unterschiede der Achsabstände 
der Fahrzeuge galt es zunächst, die ungünstigen 
Laststellungen für das Tragwerk zu lokalisieren. 
Anhand der in Echtzeit ausgegebenen Messwer-
te wurde festgestellt, dass die maximalen Durch-
biegungen erzielt werden, wenn sich die vordere 
der hinteren Doppelachse der Mobilkräne auf 

Höhe der Brückenmitte befindet. Dabei resul-
tierten aus MK 1 geringfügig höhere Verformun-
gen als aus MK 2 bei gleicher Laststellung be-
dingt durch die unterschiedliche Anordnung der 
Achsen. Aufgrund dieser Tatsache wurde MK 1 
grundsätzlich auf der südlichen Spur und damit 
im Bereich der geringeren Konstruktionshöhe 
der Platte eingesetzt. Die Fahrzeuge verharrten 
bei jedem der statischen Belastungsversuche für 
etwa ein bis zwei Minuten in ihrer jeweiligen Po-
sition. Bild 11 zeigt ein Foto von der Belastungs-
probe, wobei hier die Laststellung C zu sehen ist.

Nach der Durchführung des statischen Be-
lastungsprogramms folgten die dynamischen 
Überfahrten mit einer Geschwindigkeit von etwa 
20 km/h. Da die Laststellungen C und D bei den 
vorhergehenden Messungen annähernd gleiche 
Ergebnisse lieferten, beschränkten sich die dyna-
mischen Versuche mit beiden Fahrzeugen auf die 
Variante der Begegnungsfahrt (Lastszenario D).  
Insgesamt wurden 25 Einzelversuche unter den 
verschiedenen Lastkonfigurationen (inklusive 
Wiederholungsmessungen) durchgeführt. 

Die größten Vertikalverformungen am Überbau 
zeigten sich stets an einem der drei IWA, die 

Bild 11: Laststellung C (östlich ausgerichtet)
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Bild 12: Gegenüberstellung der Ergebnisse der Durchbiegungsmessungen

sich rund um die Feldmitte befanden. In Bild 12 
sind die maßgebenden Ergebnisse der Durch-
biegungsmessungen für vier Lastszenarien an 
den vertikalen IWA 1, 4 und 7 dargestellt. Bei 
den Laststellungen A und B spiegelt das Verfor-
mungsverhalten die halbseitige Last wider. Die 
absoluten Verformungen sind im südlichen Teil 
größer, was wiederum auf die geringe Kons-
truktionshöhe zurückzuführen ist. Demzufolge 
zeigt sich auch für die zweispurige Belastung 

eine größere Vertikalverformung am südlichen 
Rand. Außerdem ist zu erkennen, dass die dy-
namischen Überfahrten geringfügig kleinere 
Ergebnisse lieferten als die jeweils analoge ru-
hende Laststellung. Erwartungsgemäß gehen 
aus den statischen Lastszenarien mit beiden 
Fahrzeugen die größten Verformungen hervor. 
Die maximal gemessene Vertikalverformung 
betrug 0,66 mm und ergab sich infolge der 
Laststellung C. 
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Bild 13: Gemessene Durchbiegungen bei Laststellung C

Im Rahmen dieses Beitrags erfolgt eine exem-
plarische Auswertung der Messergebnisse unter 
der maßgebenden Laststellung C. In Bild 13 sind 
die Durchbiegungskurven aller neun IWA dieser 
Messung dargestellt. Der stufenartige Verlauf 
resultiert aus dem zeitversetzten Befahren der 
Brücke durch die Fahrzeuge. Relevant sind dem-
nach die mittleren Kurvenabschnitte, da sich in 
diesem Zeitraum beide MK in ihrer entsprechen-
den Position auf der Brücke befanden.
 
Neben der maximalen Durchbiegung von  
≈ 0,66 mm an IWA 7 (mittig am südlichen Plat-
tenrand) ergab sich der zweitgrößte Messwert 
an IWA 1 (Plattenmitte) mit 0,64 mm, gefolgt 
von IWA 4 (mittig an der Nordseite) sowie IWA 8  
(nahe der südlichen stumpfen Ecke), die mit 
Höchstwerten von 0,55 mm und 0,54 mm sehr 
ähnliche Ergebnisse aufwiesen. Aufgrund des 
Lastabtrages, der bei schiefwinkligen Grundris-
sen vornehmlich über die stumpfen Ecken er-
folgt, traten in den spitzen Ecken der Platte bei 
IWA 5 und IWA 9 erwartungsgemäß die niedrigs-
ten Durchbiegungen mit 0,34 mm beziehungs-
weise 0,42 mm auf.

Bild 14 zeigt die aus den Daten der horizontalen 
Wegaufnehmer abgeleiteten Dehnungen bei 
Laststellung C. Die größten Dehnungen traten 
analog zu den Durchbiegungen in der Mitte der 
Platte an den in Längsrichtung angebrachten 

IWA 1, 7 und 8 auf, wobei sich der maximale 
Wert auf 0,042 ‰ belief. Eine Betrachtung der 
Dehnungen auf der Verstärkungsschicht lässt 
einen ungerissenen Zustand in der Verstär-
kungsebene vermuten. Es ist jedoch anzumer-
ken, dass es sich hier um lokal begrenzte Mess-
bereiche handelt.

Aufgrund der großen Datenmengen, die sich 
infolge der Messfrequenz und -weite bei der 
faseroptischen Dehnungsmessung am Beweh-
rungsstahl ergaben, erwies es sich als zielfüh-
rend, die Auswertung jeweils für einen kon-
kreten Zeitpunkt durchzuführen, bei dem das 
maximale Belastungsniveau erreicht war. Dies 
war über einen Abgleich mit dem Zeitstempel 
des Messsystems der induktiven Wegmessung 
für den maßgebenden Belastungszustand in-
nerhalb eines Versuchs möglich. 

Zur Erzielung anschaulicher Kurvenverläufe 
wurde eine Glättung der Ergebniskurve durch-
geführt, um Ausschläge, die sich bei dieser 
Messmethode zwangsläufig ergeben, zu neu-
tralisieren. In Bild 15 ist der Dehnungsverlauf 
der Glasfaser im relevanten Messbereich für die 
Laststellung C mit einem Glättungsintervall von 
zehn Messwerten dargestellt, bei dem sich loka-
le Dehnungsspitzen noch gut erkennen lassen. 
Diese deuten auf bereits bestehende Risse in der 
Altbetonkonstruktion hin. Der größte Messwert 
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beanspruchung geringer als bei einer reinen 
Platte ausfällt. Weiter ist unter Gebrauchslast 
von einem Lastabtrag überwiegend über die 
verbundsteifere Verstärkungsschicht auszuge-
hen, siehe [15]. Die geringen Messergebnisse 
lassen ebenfalls darauf schließen, dass auch 
der Fahrbahnaufbau der Brücke maßgeblich an 
der Lastabtragung beteiligt ist.

5 Zusammenfassung und Dank

Bei den im Herbst 2020 durchgeführten In-situ-
Belastungsversuchen an der carbonbetonver-
stärkten Plattenbrücke in Kleinsaubernitz zeigte 
das Bauwerk ein gutmütiges Verformungsver-
halten und wies geringe Betonstahldehnungen 

betrug ≈ 0,034 ‰. Unter Annahme eines Elasti-
zitätsmoduls des Stahls von ≈ 200.000 N/mm²  
gemäß NRR [7] resultiert daraus eine Spannung 
von ≈ 6,8 N/mm². Für den betrachteten Last-
fall betrug die Dehnung im Mittel ≈ 0,025 ‰,  
woraus eine durchschnittliche Spannung von  
≈ 5,0 N/mm² abgeleitet werden kann. Im Ergeb-
nis erscheinen diese Spannungswerte zunächst 
recht gering. Bei der Auswertung gilt es jedoch 
zu berücksichtigen, dass diese Dehnungen nur 
aus dem Verkehr resultieren, da Beanspru-
chungen aus Eigengewicht bereits im Stahl ein-
geprägt sind. Aufgrund der kurzen Stützweite 
des Bauwerks und der Konstruktionshöhe ist 
zudem mindestens anteilig eine bogenartige 
Tragwirkung anzunehmen, wodurch die Biege-

Bild 14: Messwertkurven der Dehnungsmessung unter Laststellung C

Bild 15: Messwertkurve (schwarz) und Mittelwert (rot) der faseroptischen Dehnungsmessung
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auf. Anhand der gewonnenen Erkenntnisse aus 
der Probebelastung erfolgte letztlich eine Mo-
dellvalidierung, unter deren Berücksichtigung 
die Brücke als ausreichend tragsicher für die 
Höherstufung in die angestrebte Brückenklas-
se BK 60/30 bewertet werden konnte. Die Ver-
stärkungsmaßnahme soll eine Verlängerung 
der Restnutzungsdauer des Bauwerks bis zum 
Jahr 2040 gewährleisten. Hinsichtlich des hier 
erprobten, neuartigen Einsatzes der Carbonbe-
tonverstärkung stellt das Projekt einen wichti-
gen Entwicklungsschritt für die Etablierung die-
ser Ertüchtigungsmethode im Brückenbau dar. 

Dank gilt an dieser Stelle neben dem Bauherren-
vertreter und Projektpartner LISt Gesellschaft für 
Verkehrswesen und ingenieurtechnische Dienst-
leistungen mbH insbesondere der Gesellschaft 
für Materialforschung und Prüfungsanstalt für 
das Bauwesen Leipzig mbH für die Bereitstellung 
der Messtechnik und die gemeinsame Durchfüh-
rung des Belastungsversuches. Des Weiteren gilt 
der Dank dem Fördermittelgeber Projektträger 
Jülich, welcher die Umsetzung und die Untersu-
chung dieser Pilotmaßnahme ermöglichte.
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Experimentelle Tragfähigkeitstests des OML in  
den Jahren 2019 und 2020

Dipl.-Ing. (FH) Sabine Wellner, Dr.-Ing. Torsten Hampel, Dr.-Ing. Silke Scheerer
Institut für Massivbau und Otto-Mohr-Laboratorium, TU Dresden

Die experimentelle Tragfähigkeitsermittlung und -bewertung ist ein wichtiges Arbeitsfeld des Otto-Mohr-
Laboratoriums (OML) der TU Dresden. Im folgenden Beitrag werden ausgewählte Projekte der vergange-
nen zwei Jahre vorgestellt, die die Breite der Untersuchungsmöglichkeiten aufzeigt.

1 Einleitung

Neben umfangreichen Labortests im Rahmen 
von Forschungsprojekten des Instituts für Mas-
sivbau, aber auch anderer Einrichtungen der TU 
Dresden und im Auftrag von Industriepartnern 
nehmen experimentelle Untersuchungen von 
Baukonstruktionen einen hohen Stellenwert im 
OML ein. Oft ist es durch Vor-Ort-Tests möglich, 
ein Bauwerk bzw. Bauteile zu erhalten bzw. den 
Nutzungszeitraum zu verlängern, wodurch ein 
wichtiger Beitrag zum Erhalt des Bestands und 
zur Erhöhung der Nachhaltigkeit im Bauwesen 
geleistet werden kann. Im Folgenden werden 
ausgewählte Hochbauprojekte der vergangenen 
zwei Jahre vorgestellt. Untersuchungen im Brü-
ckenbau sind in zwei weiteren Beiträgen in die-
sem Band zu finden. Die Texte basieren auf den 
Jahrbüchern des Instituts 2019 und 2020 [1], [2].

2 Tests im Beyer-Bau der TU Dresden

Bereits zum 9. SEUB 2017 wurde über erste Ver-
suche im Rahmen der Sanierung des Beyer-Baus 
berichtet [3]. Heute ist die Baumaßnahme noch 
immer in vollem Gange. Neben einer Vielzahl 
an Materialprüfungen – hier v. a. die Ermittlung 
von Material- und Haftzugfestigkeiten (Bild 1) 
sowie von Karbonatisierungstiefen – wurden bei 
verschiedenen Unterzügen und Deckenkons-
truktionen experimentelle Tragsicherheitstests 
durchgeführt. Basierend auf jeweils individuell 
ausgearbeiteten Messkonzepten konnte der ak-

KURZFASSUNG

tuelle Zustand der Bauteile zuverlässig bewertet 
werden.

Bei Decken und Unterzügen wurden die Ziellas-
ten anhand der geplanten zukünftigen Nutzung 
abgeleitet. Die Lasten wurden in bewährter Art 
und Weise über mehrere Einzellasten eingetra-
gen. Die belastungsbedingten Durchbiegungen 
wurden mit induktiven Wegaufnehmern gemes-
sen, eventuelle Rissbildungen wurden visuell 
in den Belastungspausen und nach Versuchs- 
ende erfasst. Die Ziellasten wurden in jedem 
Fall ohne Probleme oder Beeinträchtigungen 
des Tragwerks erreicht. Es stellten sich lediglich 
erwartungsgemäß Risse ein, jedoch in geringem 
Umfang. Die nach Entlastung verbleibenden 
Rissbreiten lagen im Zehntelmillimeterbereich. 
Beschädigungen oder optische Veränderungen 
der belasteten oder der angrenzenden Bauteile 
wurden nicht beobachtet.

Auftraggeber: Staatsbetrieb Sächsisches Im-
mobilien- und Baumanagement, Niederlassung 
Dresden II, Sachgebiet Hochbau 2, Dresden

3 Geländerbelastung im Hülße-Bau

Der Hülße-Bau der TU Dresden mit seinem mar-
kanten pyramidenförmigen Glasdach diente 
nach der Erbauung zwischen 1902 und 1907 bis 
ins Jahr 1956 als Haftanstalt für das benachbarte 
Landgericht Dresden (heute Schumann-Bau), [4].  
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Bild 1: Durch die teilweise recht inhomogene historische Bausubstanz war eine große Zahl an Haftzugprüfungen notwendig

Bild 2: Versuchsaufbau im Haupttreppenhaus des Hülße-Baus

Im 2. Weltkrieg wurde das Gebäude massiv be-
schädigt. Nach dem Umzug des Landgerichts 
und der Schließung der Haftanstalt wurde das 
Gebäude durch die Technische Hochschule Dres-
den im Jahr 1957 übernommen und nach Plänen 
der Architekten Otto Schubert und Georg Mün-
ter als Hörsaal- und Bürogebäude umgebaut. 

Das aus dieser Zeit stammende Stahlgeländer 
des Haupttreppenhauses musste aus arbeits-
schutzrechtlichen Gründen um ca. 20 cm er-
höht werden. Hierfür wurden im Erdgeschoss 
ein Muster mit vertikalen Streben sowie ein 
Handlauf aus Rundstahl eingebaut, welches 
mit dem Bestandsgeländer verschweißt wurde. 
Nachzuweisen war der Widerstand gegenüber 
einer horizontalen Linienlast. Hierzu wurden 
zwei Belastungsrahmen verwendet (Bild 2). An 
jedem Rahmen wurde in Handlaufhöhe hori-

zontal ein Hydraulikzylinder angebracht. Um 
eine punktuelle Belastung zu verhindern, wur-
den Passstücke zwischengeschaltet. Mit je einer 
Kraftmessdose pro Zylinder wurde die aufge-
brachte Prüflast kontrolliert. Induktive Wegauf-
nehmer zeichneten die Verformungen auf. Es 
wurden jeweils insgesamt fünf Belastungszy-
klen durchgeführt, um das Tragverhalten der 
Geländererhöhung als auch des Bestandsgelän-
ders beurteilen zu können. 

An der Geländererhöhung konnte die erforder-
liche Last nicht nachgewiesen werden. Unter 
Belastung wurden Verformungen von mehr 
als 40 mm erfasst. Deshalb wurde empfohlen, 
mittig zwischen die bereits vorhandenen Be-
festigungspunkte der Geländererhöhung am 
Bestandsgeländer jeweils einen weiteren Be-
festigungspunkt anzubringen. Das Bestandsge-
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Bild 3: Bohrkernentnahme am bestehenden achteckigen Fundament des Wolfshügelturms

länder selbst konnte die Prüflast hingegen ohne 
Probleme oder Beeinträchtigung der Konstruk-
tion ertragen.

Auftraggeber: Staatsbetrieb Sächsisches Im-
mobilien- und Baumanagement, NL Dresden II

4 Materialtests am Wolfshügelturm

Ein eher ungewöhnlicher Ort für eine Material-
prüfung war der Wolfshügelturm in der Dresd-
ner Heide. In dieser Gegend wurden bis in die Zeit 
des Dreißigjährigen Krieges Wölfe für die Jagd 
sächsischer Kurfürsten gehalten [5]. Der ers-
te, nur 4,30 m hohe, hölzerne Wolfshügelturm 
wurde 1886 errichtet. Er war ein beliebtes Aus-
flugsziel, aber sehr aufwendig in der Erhaltung. 
1911 wurde deshalb beschlossen, einen massi-
ven Stahlbetonturm zu errichten. Projektleiter 
war der damalige Stadtbaurat Professor Hans 
Erlwein. Der achteckige Unterbau wurde auf 
einem Fundament aus Stampfbeton ca. 80 cm  
tief gegründet und als Lagerraum genutzt. Er 
hatte vier große bogenförmige Zugänge sowie 
zwei Außentreppen. Darauf befand sich der ei-
gentliche Turm bestehend zwölf Halbsäulen und 
Bogenfenstern an der Außenseite sowie zwei 
freitragenden Wendeltreppen, damit Besucher 
auf den 14 m hohen Aussichtsbereich unter ei-
ner kupfergedeckten Kuppel gelangen konnten. 
Der Turm wurde im Zweiten Weltkrieg militärisch 

genutzt und am 7. Mai 1945 vor dem Einmarsch 
der Roten Armee durch die SS gesprengt.

Das OML wurde damit beauftragt, an den Über-
resten des Unterbaus Materialuntersuchungen 
In-situ und im Labor durchzuführen. So wurden 
beispielsweise anhand von Kernbohrungen 
sowohl die Konstruktionsart der Außenwän-
de, der Schichtenaufbau als auch die Druck-
festigkeit des Betons (Bild 3) festgestellt. Des 
Weiteren wurden Lage und Durchmesser der 
Bewehrungseisen in den Anschlussbereichen 
der ehemaligen Halbsäulen mit einem Beweh-
rungsscanner bestimmt. Abschließend erfolgte 
die Bestimmung der Haftzugfestigkeit sowie 
des Karbonatisierungsgrades auf Bewehrungs-
niveau. Die gewonnenen positiven Ergebnisse 
stehen nun dem 2018 gegründeten Verein „Wie-
deraufbau Wolfshügelturm e. V.“ zur Verfügung.

Auftraggeber: Wiederaufbau Wolfshügelturm 
e.V.; Projektpartner: IBB Ingenieurbüro Bausta-
tik Bautechnik, Dresden

5 Materialuntersuchungen an einem 
historischenDachbinder

In einem weiteren Projekt war der Tragwider-
stand eines denkmalgeschützten Daches ex-
perimentell zu bestimmen. Aufgrund der Rand-
bedingungen wurde beschlossen, einen Binder 

komplett auszubauen und die 
einzelnen Komponenten im 
Labor zu testen, um eventuelle 
Schwachstellen der Konstruk-
tion aufzeigen zu können.

Bei dem zu untersuchenden 
Dachträger handelte es sich 
um einen sogenannten Wieg-
mann-Polonceau-Binder (auch 
französischer Binder genannt) 
– ein Tragsystem, welches aus 
Holz-Druckgurten und spreng-
werkgleich darunter angeord-
neten, metallenen Zugstangen 
besteht, s. u. a. [6], [7]. Wer 
im ersten Drittel des 19. Jahr-
hunderts zum ersten Mal ein 
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solches System verwirklichte, 
ist nicht bis ins letzte Detail 
geklärt. Neben den namens-
gebenden Ingenieuren Camille 
Polonceau und Rudolf Wieg-
mann wird der Franzose Emy 
genannt. Andere Quellen füh-
ren Bauwerke im Ural aus den 
1820er Jahren an. Es handelt 
sich um ein äußerst leichtes 
und effizientes Tragsystem, 
was bei der umzubauenden 
Halle möglichst erhalten wer-
den soll, u. a. auch deshalb, da Gustave Eiffel als 
Entwurfsverfasser vermutet wird [8]. 

Es waren verschiedenste Versuche durchzu-
führen, um alle denkbaren Schwachstellen 
auszuloten. Neben Zugversuchen an geraden 
Stababschnitten unterschiedlichen Durchmes-
sers waren die Anschlüsse und Verbindungen 
zu testen: Augen an den Stabenden, Gewinde, 
aufgeschraubte Muttern sowie Bolzen, Spann-
schlösser und Verbindungsbleche. Ermittelt 
werden sollten neben der Versagenskraft stahl-
spezifische Materialkennwerte wie E-Modul und 
Streckgrenze. Der leicht gegen die Vertikale ge-
neigte Druckstab wurde als unkritisch eingestuft 
und war nicht Gegenstand der Untersuchungen.

Insgesamt ergaben die fast 30 Tests, dass es sich 
um ein sehr ausgewogenes Tragwerk handelt. 
Keines der einzelnen Tragelemente stellte sich 
konzeptionell als Schwachstelle heraus. Sehr 
hohe, ausgewogene Tragfähigkeiten wurden in 
den geraden Stabbereichen, niedrigere in der 
Nähe von Anschlussbereichen erzielt (Bild 4). 
Der Grund ist in der Fertigung zu suchen, wenn 
bspw. der Anschlussbereich für die Geometrie-
änderung nochmals erwärmt wurde. Indiz dafür 
waren lokale Inhomogenitäten in den Bruchflä-
chen. Schwächstes Glied war eines der Spann-
schlösser. Zum Versagenszeitpunkt befanden 
sich die anschließenden Stäbe aber bereits im 
Bereich der Streckgrenze. 

Auftraggeber: Freistaat Sachsen, vertreten 
durch das SMF, vertreten durch das SIB, NL Dres- 
den 1, Projektpartner: LAP, Dresden  
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Das 11. Symposium „Experimentelle Untersuchungen von 
Baukonstruktionen“ (SEUB) fand am 08. März 2021 als di-
gitale Veranstaltung an der TU Dresden statt. Im vorlie-
genden Buch sind die schriftlichen Beiträge zusammen-
gestellt.

In der Keynote Lecture wurde über Versuche an einem Brü-
ckenbauwerk sowohl in situ als auch im Prüflabor berich-
tet – eine Verifizierung, die nur selten vorkommt. Danach 
spannte sich der thematische Bogen über die Tragfähig-
keit von Gewölbebrücken, berührungslose Messverfahren 
im Praxistest, über Monitoring und schwingungsbasierte 
Messungen an Bauwerken hin zu faseroptischen Messsys-
temen und ihren Einsatzmöglichkeiten bei der Risserfas-
sung. In weiteren Beiträgen wurde eine neue Methode zur 
verbesserten Bestimmung des Chloridgehalts im Beton 
vorgestellt, über ein Verfahren zur Spanndrahtbruchde-
tektion mittels Schallemission und über das Potential des 
kathodischen Korrosionsschutzes berichtet. Mit einem Be-
richt über eine erfolgreiche Probebelastung einer mit Car-
bonbeton verstärkten Plattenbrücke endete die Tagung.

Das 12. SEUB ist für März 2023 geplant.

Der vorliegende Tagungsband ist als digitale Version Open 
Access auf der Homepage des Instituts für Massivbau der 
TU Dresden abrufbar.
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