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Vorwort 

Qualitätswerkstoff Beton! 

 
Liebe Kolleginnen und Kollegen aus Tragwerksplanung, Materialtechnologie, Bauausführung, Bauwerks-

betrieb und deren Erhaltung, und Wissenschaft – wir begrüßen Sie herzlich zu unserem 7. Grazer Betonkol-

loquium! 

 

Das Bauen mit Beton polarisiert in der heutigen Zeit in noch nie dagewesener Form. Die Wahrnehmung 

reicht hier von „Werten für Generationen“ bis hin zum „Klimakiller“. Beton wird aufgrund seiner vielseiti-

gen Einsatzmöglichkeiten in derart großem Ausmaß verwendet, dass er für ca. 8 % der menschgemachten 

CO2-Emissionen verantwortlich gemacht werden kann. Das kommt aber nicht von ungefähr, denn das Bauen 

mit Beton ist in vielen Bauaufgaben nicht nur effizient, sondern auch alternativlos. Als unverzichtbarer Bau-

stoff im Grund- und Tunnelbau wird Beton sogar im Zuge der Errichtung der großen Basistunnel der Eisen-

bahn mit all ihren Brücken und Ingenieurbauwerken als Wegbereiter der Mobilitätswende zum Klimaretter. 

 

Im diesjährigen Betonkolloquium greifen wir wieder die gesamte Bandbreite des Bauens mit Beton auf und 

diskutieren mit Ihnen aktuelle Projekte, normative Neuigkeiten und neueste Innovationen sowie ausgewählte 

Forschungsschwerpunkte in der Betontechnologie und im Betonbau. Das erfolgreiche Format der Kurzvor-

träge zu Realisierungen innovativer Lösungen in der Baupraxis bleibt erhalten und mischt sich in diesem 

Jahr zwischen die Langvorträge. Um ein kollektives Bewusstsein für die Bedeutung des Bauens mit dem 

Qualitätswerkstoff Beton zu schaffen, werden die vornehmlich technischen Beiträge in diesem Jahr noch um 

einen historischen Blick auf das Bauen mit Beton um 1900 ergänzt. 

 

Auch zum 7. Grazer Betonkolloquium haben wir den wissenschaftlichen Nachwuchs eingeladen, seine For-

schungsergebnisse und Innovationen zum effizienten Einsatz des Baustoffs Beton in Form eines begutach-

teten Fachbeitrags im Tagungsband und mit einem Poster sowie einer Kurzpräsentation vor Ort zu publizie-

ren. Die besten Beiträge werden in bewährter Tradition bei unserem Gesellschaftsabend am Grazer Schloss-

berg ausgezeichnet.  

 

Großen Dank an dieser Stelle für die reibungslose Organisation und Abwicklung der Veranstaltung an Wal-

traud Reichl, Doris Marchler und Sandra Wesener und nicht zuletzt auch Thomas Laggner, der uns mit gro-

ßem Einsatz unterstützt hat. 

 

 

Graz, im September 2026 

Dirk Schlicke, Bernhard Freytag, Markus Krüger und Joachim Juhart 
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Konsequente Kreislaufwirtschaft und Transformation 

der Zementindustrie 

Sebastian Spaun 
Vereinigung der Österreichischen Zementindustrie, Österreich 

 

 

 

KURZFASSUNG: 

Die österreichischen Zementwerke stellen jedes Jahr etwa 4,5 Millionen Tonnen Zement her; Zement ist das 

Bindemittel, das Beton seine Qualität verleiht: Tragfähigkeit, Druckfestigkeit, Dauerhaftigkeit, Widerstand 

gegenüber vielerlei Angriffen. Die Rohstoffe zur Zementherstellung sind Kalkstein und Ton bzw. Mergel. 

Diese werden aus Steinbrüchen und Lagerstätten im Umkreis der Werke gewonnen. Seit vielen Jahren setzt 

die Zementindustrie in Österreich einen hohen Anteil sekundärer Rohstoffe ein, der stetig zunimmt. Die Ze-

mentwerke sind damit zentraler Bestandteil der Kreislaufwirtschaft. Der Anteil sekundärer Brennstoffe be-

trägt ca. 90 Prozent, ein weltweiter Spitzenwert. Auch beim Brennen von Klinker werden sekundäre Roh-

stoffe vermehrt eingesetzt: Bauschutt, Schlacken, Aschen und andere geeignete Stoffe. Zusätzlich werden 

Reste aus anderen Industrien wie Hochofenschlacke und Flugasche dem Zement als Zumahlstoffe beige-

mischt. Die Verwendung sekundärer Stoffe trägt entscheidend zur Senkung der CO2-Emissionen bei. Wie die 

Zementherstellung bis 2050 dekarbonisiert werden kann, hat die VÖZ mit ihren Mitgliedswerken gemeinsam 

erarbeitet und zeigt den Weg in ihrer CO2-Roadmap auf.  

 

 

1 Einleitung 

Die Zementherstellung in Österreich hat eine lange 

Geschichte, das erste Zementwerk wurde im Tiro-

ler Kirchbichl im Jahr 1842 gegründet. Zu Beginn 

des 1. Weltkriegs gab es in der österreichisch-unga-

rischen Monarchie 47 Zementwerke, die jährlich 

2,5 Mio. Tonnen Zement herstellten. Nach dem Zer-

fall der Monarchie verblieben neun Zementfabriks-

unternehmen mit 16 Werken und einer Leistungsfä-

higkeit von rund 750.000 Tonnen. [1]  

Aktuell gibt es in Österreich neun Zementwerke, die 

jährlich zwischen 4 und 5 Mio. Tonnen Zement her-

stellen. [2]  

Hauptausgangsstoffe für die Herstellung sind Kalk-

stein und Ton bzw. Mergel. Die Zementwerke ha-

ben sich darüber hinaus zu einem wichtigen Teil der 

Kreislaufwirtschaft entwickelt und verarbeiten viele 

sekundäre Roh- und Brennstoffe.  

Im Fokus der breiten Öffentlichkeit stehen die CO2-

Emissionen, die mit der Herstellung von Zement 

verbunden sind. 2,135 Mio. Tonnen CO2 emittierten 

die österreichischen Zementwerke im Jahr 2025. 

Zwei Drittel des CO2 entstammen dem Kalkstein 

und werden durch dessen Erhitzung aus dem Ge-

stein freigesetzt. Ein Drittel sind Brennstoffemissi-

onen, für die Erzeugung des erforderlichen Tempe-

raturniveaus von 1.450 Grad Celsius.  

Einen Weg, wie Zement in Österreich im Jahr 2050 

CO2-neutral hergestellt werden kann, hat die Verei-

nigung der Österreichischen Zementindustrie, kurz 

VÖZ, in ihrer Roadmap aufgezeigt. Die VÖZ 

Roadmap basiert auf den Produktionszahlen aus 

dem Jahr 2020 [3]. Als eine Basis diente die im Jahr 

2020 vorgelegte Roadmap des europäischen Ze-

mentverbandes, damals Cembureau, nunmehr um-

benannt in Cement Europe, die auf fünf wesentli-

chen Hebeln, den sogenannten 5 C – Clinker, Ce-

ment, Concrete, Carbonation und Construction – 

beruht. [4]  

Ein Kapitel der Roadmap ist der Kreislaufwirt-

schaft gewidmet, die vom Einsatz von Ersatzbrenn- 

und -rohstoffen bis hin zur Kreislaufwirtschaft mit 

CO2 als Rohstoff der Zukunft reicht.  
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2 Hebel der Transformation gemäß 
VÖZ-Roadmap 

Die VÖZ zeigt in der Roadmap die Möglichkeiten 

zur Emissionsreduktion in der Wertschöpfungskette 

der Herstellung von Zement in fünf Bereichen ent-

lang der Wertschöpfungskette (siehe auch Abbil-

dung 1), die nachstehend inklusive relevanter Akti-

vitäten und Projekte näher erläutert werden. 

2.1 Klinkerherstellung  

Der Großteil der CO2-Emissionen bei der Herstel-

lung von Zement entsteht beim Brennen des Ze-

mentklinkers. Dieser ist aus verschiedenen Oxiden 

zusammengesetzt, die bei der Hydratation die soge-

nannten Klinkerminerale bilden und dann zu Ze-

mentstein erhärten. Viele dieser Oxide sind natürli-

cher Bestandteil der Erdkruste, wie Silizium-, Alu-

minium- und Eisenoxid. Mengenmäßig am größten 

ist der Anteil von Calciumoxid, dieses liegt in der 

Natur allerdings meist als Calciumcarbonat bzw. 

Kalkstein vor und muss durch Bennen in Calci-

umoxid umgewandelt werden; dabei entsteht ein 

Großteil der CO2-Emissionen. Hier können alterna-

tive Rohstoffe zur Senkung der Emissionen beitra-

gen. 

Ein weiterer Hebel zur Senkung der Emissionen ist 

der Verzicht auf fossile Brennstoffe. Hier ist die ös-

terreichische Zementindustrie auf bestem Weg, 

werden doch bereits fast 90 Prozent alternative 

Brennstoffe eingesetzt. Sollten in Zukunft die Men-

gen der Ersatzbrennstoffe aufgrund der Umsetzung 

der Kreislaufwirtschaft tatsächlich sinken, sind der 

Umstieg auf elektrisches Brennen des Klinkers oder 

der Einsatz von Wasserstoff mögliche, wenngleich 

sehr teure Alternativen. Zudem muss dafür erneuer-

barer Strom bzw. grüner Wasserstoff in ausreichen-

den Mengen zur Verfügung stehen.  

2.1.1 Projekt Neue Klinker 

Die VÖZ untersucht gemeinsam mit der Montan-

universität Leoben, wie mehr alternative Rohstoffe 

bei der Zementerzeugung zum Einsatz kommen 

können, die Kalkstein als Rohstoff für das Klinker-

brennen teilweise ersetzen können. Analysiert wer-

den 150 mögliche Ersatzstoffe aus Abfällen und Ne-

benprodukten der Industrie; wichtig ist, ob sie in 

ausreichender Menge verfügbar sind. Ziel ist, glei-

che Qualität mit weniger CO2-Emission zu errei-

chen: Der neue, klimafreundlichere Zement soll ge-

nauso gut und verlässlich sein wie der heutige Stan-

dardzement.  

 

 
Abbildung 1 Die CO2-Roadmap der VÖZ und die Hebel für das Senken der CO2-Emissionen 
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2.2 Zement und Beton  

Der CO2-Fußabdruck von Zementen und Betonen 

wird im Wesentlichen vom Anteil der enthaltenen 

Komponente Zementklinker bestimmt. In Öster-

reich sind seit vielen Jahren Zemente der Sorte 

CEM II die Hauptsorte, daraus resultiert auch der im 

internationalen Vergleich hervorragende spezifi-

sche Emissionswert österreichischer Zemente. Ziel 

ist, den Klinkeranteil bei den Zementen durch Erhö-

hung des Anteils der Zumahlstoffe weiter zu senken 

und das Produktportfolio durch die Entwicklung 

neuer CO2-armer Zemente entsprechend anzupas-

sen. Derzeitige Zumahlstoffe wie Hochofenschla-

cke oder Flugasche werden durch die mittelfristige 

Dekarbonisierung der Stahlerzeugung und das Aus-

laufen der Kohleverstromung weniger verfügbar 

sein. Hier gilt es, Zementsorten mit neuen Zumahl-

stoffen zu entwickeln.  

2.2.1 Projekt Neue Kompositzemente  

Die klinkerreduzierte Zementsorte CEM II/C wur-

den im Rahmen des FFG-Projekts „Neue Komposit-

zemente“ gemeinsam von der Branche entwickelt 

und anschließend in jedem Zementwerk industriell 

optimiert. Der Klinkeranteil beträgt 50 bis 64 Pro-

zent, als Zumahlstoffe kommen Kalkstein und Hüt-

tensand zum Einsatz. CEM II/C wurde mittlerweile 

in zahlreichen Projekten eingesetzt. Die neuen Ze-

mente leisten einen wichtigen Beitrag, das Bauen 

nachhaltiger zu machen, ohne auf Qualität und Si-

cherheit zu verzichten. CEM II/C Zemente sind in 

Österreich flächendeckend verfügbar.  

2.2.2 Getemperte Tone 

Werden Tone durch Hitze behandelt („getempert“), 

werden sie reaktiv und können im Zement – ähnlich 

wie Klinker – als Bindemittel wirken. Tone müssen 

dafür auf 600 bis 800 Grad Celsius erhitzt werden 

und es kommt – im Gegensatz zum Kalkstein – zu 

keiner CO2-Emission aus dem Rohstoff. Tone sind 

weltweit in ausreichenden Mengen vorhanden und 

können unter geeigneten Bedingungen bis zu 50 % 

des Zementklinkers ersetzen. Die VÖZ forscht mit 

ihren Mitgliedsunternehmen an der Entwicklung 

praxistauglicher Zementmischungen mit getemper-

ten Tonen aus heimischen Lagerstätten. 

2.2.3 BioReACT 

Projektstart von BioReACT war im Juni 2026. [5] 

Im Fokus steht ein kreislaufwirtschaftlicher Ansatz: 

Tonreiche Rohstoffe werden gemeinsam mit bioge-

nen Rest- und Abfallströmen in einem Co-Pyrolyse-

verfahren verarbeitet. Das entstehende Biomasse-

Ton-Karbonisat kombiniert die Reaktivität kalzi-

nierter Tone mit der Fähigkeit von Biokohle, Koh-

lenstoff dauerhaft zu speichern. So entsteht eine 

leistungsfähige, CO2-negative Bindemittelkompo-

nente, die sich positiv auf zentrale Frisch- und Fest-

betoneigenschaften auswirken soll.  

Das Projekt umfasst die systematische Analyse ge-

eigneter Stoffströme sowie die Optimierung der 

Prozessführung und Materialzusammensetzung. 

Die entwickelten Materialien werden umfassend 

chemisch, physikalisch und mineralogisch charak-

terisiert und in zementgebundenen Anwendungen 

getestet – insbesondere hinsichtlich Verarbeitbar-

keit, Festigkeitsentwicklung und Dauerhaftigkeit. 

Ergänzend werden Umweltwirkungen, Lebenszyk-

luskosten und Stoffströme bewertet. Ziel ist es, eine 

technisch leistungsfähige und wirtschaftlich tragfä-

hige Lösung zu entwickeln, die einen Beitrag zur 

nachhaltigen Transformation des Bausektors leistet. 

2.3 Strom und Transport  

In ihrer Roadmap hat die VÖZ den Verbrauch an 

elektrischer Energie und die eingesetzte Energie für 

Transporte zusammengefasst und als Berechnungs-

grundlage angesetzt, dass im Jahr 2030 ausreichend 

erneuerbare Energie vorhanden ist, um diese Be-

darfe CO2 -neutral zu decken. Bei Erreichen dieses 

Ziels können die CO2-Emissionen des Zementsek-

tors um 2 % reduziert werden. 

Fahrzeuge für Transporte – vom Steinbruch bis hin 

zur Auslieferung des Zements – werden auf Elekt-

roantrieb, auf synthetische Kraftstoffe oder auch auf 

Wasserstoff umgestellt. Das gilt insbesondere für 

Schwerstfahrzeuge. Die CO2-Einsparung bei den 

Transporten beträgt 3 %. 

2.3.1 Optimierung bei Strom und Transport  

Aktive Beiträge zur Erhöhung des Anteils von er-

neuerbarem Strom leisten die Unternehmen der Ze-

mentindustrie in Österreich, indem beispielsweise 

Photovoltaik-Anlagen in und um die Werke errich-

tet und ausgebaut werden, indem Fuhrparks auf 

elektrische Fahrzeuge umgestellt werden und auch 

der Anteil der Bahntransporte zunimmt. Der Anteil 

bahnverladener Eingangs- und Ausgangsfrachten 
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ist von 0,4 Mio. Tonnen vom Jahr 2024 auf 2025 

auf mehr als 1 Mio. Tonnen gestiegen. [6] 

2.4 Carbonatisierung  

Die Carbonatisierung ist ein natürlicher Prozess, bei 

dem Beton CO2 aus der Luft bindet und chemisch 

speichert, dargestellt in Abbildung 2. Es handelt 

sich bei dem Prozess um die Umkehr der Entsäue-

rung des Kalksteins, das CO2 dringt wieder in den 

Zementstein ein und reagiert dort zu Calciumcarbo-

nat.  

Beton wird durch diesen Prozess fester und dichter, 

allerdings ändert sich dadurch das alkalische Milieu 

des Betons, der pH-Wert sinkt und die metallische 

Bewehrung in Stahlbeton ist nicht mehr entspre-

chend geschützt und kann rosten.  

Tatsächlich werden 20 % der im Zuge der Herstel-

lung von Zementklinker entstehenden rohstoffbe-

dingten Emissionen im späteren Betonbauwerk auf 

natürlichem Weg wieder eingebunden. [7] Die Car-

bonatisierung sollte bei der Bilanzierung von CO2-

Emissionen jedenfalls berücksichtigt werden. 

Weiter erhöht werden kann die Nutzung von Beton 

als CO₂-Senke beim Recycling: Wird Beton aufge-

brochen, wird die Oberfläche für die Aufnahme von 

CO2 vergrößert, das Potenzial für die Aufnahme von 

CO2 steigt. 

2.4.1 CarboRate  

Das Forschungsprojekt zielt darauf ab, die Carbona-

tisierungstiefe sowie das CO2-Aufnahmepotenzial 

von Beton unter Umgebungsbedingungen sowie 

von aufbereitetem Betonbruch systematisch zu 

quantifizieren. Dadurch wird eine fundierte Grund-

lage für die Bilanzierung zementgebundener Bau-

stoffe in Österreich geschaffen. Im CO2-angerei-

cherten Abgasstrom in Zementwerken wurde Be-

tonbruch gezielt gelagert bzw. in Rohmühlen aufge-

mahlen. Im Anschluss wurde gemessen, wie hoch 

die Aufnahmequoten unter diesen Bedingungen 

sind. Bei der forcierten Carbonatisierung entstehen 

Produkte und Prozesse, wie  

• carbonatisierter Betonfeinanteil als alternative 

Zumahlstoffe in Zementen 

• carbonatisiertes Recyclingmaterial als Ge-

steinskörnung in Trockenbaustoffen und Be-

ton zur Schonung natürlicher Vorkommen 

• Carbonatisierung von Produkten bei der Her-

stellung, z.B. Pflastersteine. 

 

Abbildung 2 Carbonatisierung dargestellt an einem aufgebrochenen, mit Indikatorlösung behandelten Betonwürfel 
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Im Projekt erfolgt eine Messung der CO2-Aufnahme 

und die Ermittlung des Aufnahmepotenzials unter 

unterschiedlichen Bedingungen. Bei der Anwen-

dung der carbonatisierten Produkte werden zudem 

Produkteigenschaften sowie Dauerhaftigkeitspara-

meter analysiert, beispielsweise von Recyclingbe-

ton mit carbonatisierter Gesteinskörnung.   

Im Zementwerk in Wietersdorf wurden 200 Tonnen 

Betonbrechsand der Fraktion 0 bis 4 Millimeter 

vom Rückbau des Umspannwerks in Treibach auf-

bereitet. Das Material wurde in der Rohmühle auf-

gegeben, dort wurde das Mahlgut weiter zerkleinert 

und kam mit heißem Ofenabgas in Berührung. Die 

Messungen ergaben, dass 13 kg CO2 pro Tonne Be-

tonabbruch aufgenommen wurden. Die Aufberei-

tung und Begasung in der Rohmühle ist insofern 

vorteilhaft, als dass die Carbonatisierung im Rah-

men einer Integration in bestehende Prozessschritte 

erfolgt. [8] 

2.5 Abscheidung, Nutzung und Speicherung 
von CO2 

Emissionen, die nicht durch technische Maßnahmen 

und Verbesserung von Produkten und Prozessen 

vermieden werden können, können mittels Carbon-

Capture-Technologien abgeschieden werden. Das 

abgeschiedene CO2 kann anschließend einer weite-

ren Verwertung zugeführt werden (CCU = Nutzung 

des abgeschiedenen CO2 zur Herstellung von be-

stimmten Produkten) oder in geologischen Lager-

stätten gespeichert werden (CCS).  

In Österreich ist die CO2-Speicherung mit Stand 

Frühjahr 2026 nach wie vor verboten, und auch die 

Nutzungsmöglichkeiten sind begrenzt. Zudem fehlt 

es an Infrastruktur für Transport und Lagerung von 

CO2. Für die Zementwerke bedeutet das große Un-

sicherheit, und das bei milliardenschweren Investi-

tionen, die in die Infrastruktur zur Abscheidung von 

CO2 getätigt werden müssen. Binnenländer wie Ös-

terreich haben zudem einen Standortnachteil, denn 

der Transport von CO2 zu bereits vorhandenen La-

gerstätten in Küstenregionen ist sehr teuer. 

Für die Industrie sind Maßnahmen des Carbon Ma-

nagement ein unverzichtbares Werkzeug, um un-

vermeidbare Emissionen in den Griff zu bekom-

men, es fehlt allerdings noch an Planungs- und 

Rechtssicherheit.  

2.6 Betonbauweise  

In der Roadmap der VÖZ berücksichtigt für die Be-

wegung „towards zero“ sind nur Potenziale, die bei 

der Zementherstellung gehoben werden können. 

Darüber hinaus bietet der Betonbau per se große 

Einsparungsmöglichkeiten hinsichtlich der Nut-

zung der Stärken des Baustoffs wie auch durch Ma-

terialeffizienz. Im Kapitel Betonbauweise in der 

VÖZ Roadmap werden Vorzüge von Beton in drei 

Themenbereichen ausgeführt:  

• Verkehr und Straßenbau: geringe Deforma-

tion der Oberflächen senken den Treibstoffver-

brauch schwerer Fahrzeuge, helle Oberflächen re-

flektieren Sonneneinstrahlung und tragen weniger 

stark zur Erhitzung bei. 

• Bauteilaktivierung – Energiespeicher Beton: 

Die thermische Masse von Beton senkt den Ener-

gieverbrauch fürs Heizen und Kühlen während des 

Gebäudebetriebs, thermisch aktivierte Betonbau-

teile können hervorragend in Kombination mit er-

neuerbaren Energieträgern wie Wind, Solarwärme, 

Photovoltaik und Geothermie betrieben werden.  

• Materialeffiziente Bauweise: Tragstrukturen 

können optimiert und mit geringem Materialeinsatz 

gebaut werden, abgestimmt auf die jeweilige Leis-

tungsfähigkeit des Bauteils, beispielsweise nach 

dem Vorbild bionischer Strukturen. Die Material-

effizienz ist in dem geschätzten Reduktionspoten-

zial von 15 % nicht umfasst.  

Auch für zahlreiche Entwicklungen hinsichtlich 

Klimawandel und Klimaschutz ist Beton ein unver-

zichtbarer Baustoff. Die Energiewende ist ohne 

Wasser- und Windkraft undenkbar, bei beiden 

Technologien spielt Beton eine fundamentale Rolle. 

Anlagen des öffentlichen Verkehrs – Brücken, Tun-

nel, Schienenwege – oder des Schiffsverkehrs – Hä-

fen und Schleusenanlagen – mit dem Ziel einer Mo-

bilitätswende können ohne Beton nicht errichtet 

werden.  

Und auch hinsichtlich der Anpassung an den Klima-

wandel bietet Beton Schutz vor Naturgefahren, bei-

spielsweise für Bauten des Hochwasserschutzes so-

wie in der Wildbach- und Lawinenverbauung.  

In den letzten Jahren an Bedeutung gewonnen hat 

das Thema gesellschaftlicher Resilienz, massive 

und brandbeständige Bauwerke aus Beton bieten 

auch hier Stabilität und Sicherheit.  
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3 Konsequente Kreislaufwirtschaft  

Ein zentraler Erfolgsfaktor der österreichischen Ze-

ment- und Betonbranche ist die konsequent gelebte 

Kreislaufwirtschaft: Beton zählt zu den kreislauffä-

higsten Baustoffen und wird in Österreich zu rund 

95 Prozent wiederverwertet. [9] Damit bleibt Beton 

nicht nur ein Schlüsselmaterial für Infrastruktur und 

Hochbau, sondern wird am Ende seines Lebenszyk-

lus zur wertvollen Ressource statt zum Abfall. Ge-

rade in der ressourcenintensiven Bauwirtschaft 

zeigt Österreich, wie Recycling in industrieller Grö-

ßenordnung wirksam umgesetzt werden kann. 

Vorreiter ist auch die österreichische Zementindust-

rie, sie schont durch den Einsatz hoher Anteile an 

alternativen Rohstoffen, Zumahlstoffen und Brenn-

stoffen natürliche Ressourcen. So wurden im Jahr 

2025 pro erzeugter Tonne Zement bereits 550 kg Er-

satzstoffe verwertet, siehe auch Abbildung 3. [2] 

3.1.1 Alternative Brennstoffe 

Alternative Brennstoffe wie z.B. Altreifen, nicht re-

cyclierbare Altkunststoffe und Sonnenblumenkern-

schalen ersetzen fossile Brennstoffe wie Kohle, Öl 

und Gas. Im Jahr 2025 wurden mehr als 557.543 

Tonnen dieser Ersatzbrennstoffe zur Herstellung 

von Klinker verwendet.  

3.1.2 Alternative Rohstoffe 

Der Anteil alternativer, aus dem Baustoffrecycling 

stammender Rohstoffe (wie z.B. Betonbruch und 

Ziegelsplitt) an der Klinkerproduktion lag 2025 bei 

mehr als 1 Million Tonnen. Das entspricht fast 22 % 

des erzeugten Rohmehls – ein deutlich höherer Wert 

als international üblich, EU-weit liegt die Rate al-

ternativer Rohstoffe am Rohmehl bei ca. 6 %.  

3.1.3 Alternative Zumahlstoffe 

Auch der Einsatz alternativer Zumahlstoffe – meist 

industrielle Nebenprodukte – bei der Zementmah-

lung schont natürliche Rohstoffe und verringert den 

Klinkergehalt im Zement.  

Zum Einsatz kommen vorzugsweise Hochofen-

schlacke, Aschen und Kalkstein. Die österreichi-

sche Zementindustrie nimmt hier seit Jahren welt-

weit einen Spitzenplatz ein. Im Jahr 2025 wurden 

908.872 Tonnen an alternativen Zumahlstoffen ei-

ner nachhaltigen Verwertung zugeführt. 

 

 

Abbildung 3 Einsatz alternativer Ressourcen (in Tonnen absolut, Skala links) und Ressourcenschonungsfaktor (alterna-

tive Ressourcen pro Tonne Zement, Skala rechts) von 1988 bis 2025 (nur gerade Jahre angeführt) 
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4 Zusammenfassung 

Österreichs Zementindustrie – vertreten durch die 

Vereinigung der Österreichischen Zementindustrie 

(VÖZ) – treibt ihren Weg zur CO2-Neutralität bis 

2050 entschlossen voran und nimmt dabei die ge-

samte Wertschöpfungskette in den Blick. Grund-

lage dafür ist eine Roadmap, die seit 2020 konkrete 

technologische Maßnahmen und Forschung bün-

delt. Bereits heute zeigt die Branche messbare Fort-

schritte – unter anderem durch eine CO2-reduzierte 

Zementsorte und hohe Substitutionsraten bei Brenn-

stoffen. Die im Beitrag aufgezeigten Forschungs-

projekte werden auch in den nächsten Jahren zu 

messbaren Fortschritten beitragen.  

Zement ist ein unverzichtbarer Grundstoff für leist-

baren Wohnbau, Verkehrswege, Energieanlagen 

und öffentliche Einrichtungen, die Branche trägt zur 

wirtschaftlichen Stabilität und Versorgungssicher-

heit bei. Darüber hinaus sichert die heimische Pro-

duktion Arbeitsplätze, stärkt regionale Wertschöp-

fungsketten und reduziert die Abhängigkeit von Im-

porten, was insbesondere in Krisenzeiten ein wich-

tiger Faktor ist.  

Gleichzeitig bietet die österreichische Zementin-

dustrie die Chance, als Vorreiter bei nachhaltigen 

Innovationen – etwa durch CO2-Reduktion und al-

ternative Produktionsverfahren – zu agieren und so 

ökologische Ziele mit wirtschaftlicher Leistungsfä-

higkeit zu verbinden. 
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KURZFASSUNG: 

Die Entwicklung CO₂-reduzierter, dauerhafter Spritzbetone erfordert Bindemittel mit geringem Portlandze-

mentklinkeranteil, ohne die für den Tunnelbau notwendige Frühfestigkeit zu beeinträchtigen. Mikrofeine 

Kalksteinmehle (FKM) können die frühe Hydratation beschleunigen und damit die Frühfestigkeitsentwick-

lung deutlich verbessern. Im Beitrag werden Leim-, Mörtel- und großmaßstäbliche Spritzbetonversuche zur 

Untersuchung des Einflusses unterschiedlich feiner Kalksteinmehle vorgestellt. Die Ergebnisse zeigen, dass 

die Wirksamkeit von FKM maßgeblich von ihrer spezifischen Oberfläche nach der BET-Methode abhängt 

und durch den mittleren Partikeldurchmesser (d₅₀) nur unzureichend beschrieben wird. Für eine wirksame 

Frühfestigkeitssteigerung bei limitierten Dosierungen von maximal 15 M.-% des FKM im Bindemittel gemäß 

österr. Richtlinie für Spitzbeton ist eine BET-Oberfläche von mehr als 4 m²/g erforderlich. Die Ergebnisse 

bilden eine Grundlage der Auswahl geeigneter FKM für die Entwicklung leistungsfähiger, klinkerarmer 

Spritzbetone. 

 

 

1 Feinste Kalksteinmehle im Spritz-
beton 

Eine hohe Frühfestigkeit ist eine wesentliche Vo-

raussetzung für den wirtschaftlichen Einsatz von 

Nassspritzbeton im Tunnelbau, da sie kurze Vor-

triebszyklen und ein sicheres Arbeiten ermöglicht. 

Traditionelle Spritzbetone enthalten deshalb einen 

hohen Anteil an Portlandzement (CEM I) und an Er-

starrungsbeschleunigern (EB). Beide Komponenten 

sind jedoch auch für CO2-Emissionen und hohen 

Primärenergiebedarf, der mit ihrer Produktion ver-

bundenen ist, verantwortlich. Zur Dekarbonisierung 

des Bauwesens ist eine Reduktion der CO₂-Emissi-

onen nötig, was wiederum eine Verringerung des 

Portlandzementklinkeranteils im Bindemittel und 

den sparsamen Einsatz von EB bedeuten. Da klin-

kerarme Bindemittel jedoch in der Regel eine gerin-

gere Frühfestigkeitsentwicklung aufweisen, stellt 

die Kombination aus hoher Frühfestigkeit und redu-

ziertem Treibhauspotenzial eine zentrale Herausfor-

derung bei der Mischungsentwicklung dar. 

Feinste Kalksteinmehle (FKM) im Bindemittel bie-

ten einen vielversprechenden Lösungsansatz, die 

Hydratation von Portlandzementklinker, und damit 

auch die Festigkeitsentwicklung, signifikant zu be-

schleunigen [1,2]. Mit ihrer Hilfe kann Klinker 

durch puzzolanische oder latent hydraulische Zu-

satzstoffe, beispielsweise kalzinierte Tone oder ge-

mahlenen Hüttensand, teilweise ersetzt werden, ver-

bunden mit potenziell geringeren EB-Dosierungen. 
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Eine Kombination von FKM mit solchen Zusatz-

stoffen in Multikomponenten-Bindemitteln ist sehr 

sinnvoll, weil diese zusätzlich die Dauerhaftigkeit 

des Betons verbessern können [3–6]. 

Dieser Beitrag stellt die grundlegende Wirkungs-

weise von FKM und die Bedeutung ihrer spezifi-

schen Oberfläche für die Frühfestigkeitsentwick-

lung dar. Er zeigt, dass spezifische Oberfläche (spe-

cific surface area, SSA) der untersuchten Bindemit-

tel sowie der FKM am besten mit der BET Methode 

charakterisiert wird (SSABET). Zudem wird klar, 

dass der mittlere Partikeldurchmesser d50 nicht aus-

reicht, um die Wirkung diverser FKM abhängig von 

Ihrer Feinheit im Spritzbeton zu unterscheiden wie 

es in der neuen Ausgabe der ÖBV-Richtlinie für 

Spritzbeton [7] für karbonatische Feinststeinmehle 

vorgesehen wäre. 

2 Materialcharakterisierung feinster 
Kalksteinmehle 

2.1 Partikelgrößenanalyse mittels Laser‑Dif-
fraktion 

Die Partikelgrößenverteilung wird mittels Laser-

beugung bestimmt, indem die Winkelverteilung des 

von dispergierten Partikeln gestreuten Laserlichts 

gemessen und mithilfe eines optischen Modells in 

eine Größenverteilung umgerechnet wird. Die Me-

thode ermöglicht eine reproduzierbare Analyse über 

einen breiten Messbereich (typischerweise von etwa 

0,1 µm bis 1 Millimeter), wobei zur Interpretation 

zu beachten ist, dass die Art und Weise der Disper-

gierung der Pulverproben (Trocken- oder Nass-) 

deutlichen Einfluss auf das Messergebnis hat. In un-

serem Fall wurden die Proben als Pulver mit 2,5 bar 

trocken dispergiert und gemessen (Sympatec HE-

LOS). Oft wird nur der mittlere Korndurchmesser 

(d50) und der maximale Korndurchmesser (d98) als 

Charakterisierung von Mehlen angegeben, was al-

lerdings eine sehr beschränkte Information zur ei-

gentlichen Feinheit des Pulvers gibt. Auf den Anteil 

ultrafeiner Partikeln oder die spezifische Oberfläche 

kann daraus nicht geschlossen werden.  

2.2 Feinheit nach Blaine und spezifische 

Oberfläche mittels BET-Methode  

Die Blaine‑Methode (EN 196‑6) wurde entwickelt 

um die Feinheit von Portlandzement zu charakteri-

sieren. Die Blaine-Feinheit wird über die Luft-

durchlässigkeit eines verdichteten Pulverbetts aus 

Zement bestimmt. Dabei wird die Zeit gemessen, 

die eine definierte Luftmenge benötigt, um das Bett 

zu durchströmen und daraus die spezifische Ober-

fläche (cm²/g) abgeleitet. Typische Blaine-Werte 

für Zemente liegen im Bereich zwischen 3000 und 

5500 cm2/g. Für Pulver, welche eine deutlich höhere 

Feinheit aufweisen und einen hohen Anteil an ultra-

feinen Partikeln enthalten, ist die Methode nicht ge-

eignet; hierzu bietet sich die BET Methode nach 

ISO 9277 an.  Die spezifische Oberfläche (SSABET) 

wird dabei über die Adsorption eines Gases (meist 

Stickstoff) an der Materialoberfläche bestimmt. Aus 

der adsorbierten Gasmenge wird mithilfe der 

BET‑Gleichung die Oberfläche in m²/g (massenbe-

zogen) berechnet. 

2.3 Herstellung und Charakterisierung unter-
suchter Kalksteinmehle  

Hochwertige FKM werden beispielsweise von der 

Fa. OMYA unter der Bezeichnung „Betocarb“ ver-

marktet. Sie werden durch einen mehrstufigen Pro-

zess, u.a. im Werk in Gummern (Kärnten), herge-

stellt. Marmor dient als Rohmaterial und wird durch 

selektiven Bergbau abgebaut, um möglichst reines 

Material zu gewinnen. Durch weitere Brech-, 

Wasch- und Reinigungsschritte werden verblei-

bende unerwünschte Begleitmineralien (z.B. Ton-

mineralien) weitestgehend entfernt. Die sehr hohe 

Feinheit wird durch mehrstufiges Mahlen und Sich-

ten erreicht. Betocarb Produkte erfüllen die Anfor-

derungen gängiger Normen wie EN 12620 und EN 

197-1 und übertreffen Anforderungen der neuen 

ÖBV Richtlinie für Spritzbeton [7] zum Teil deut-

lich. Die hohe Reinheit wirkt sich positiv in der 

Endanwendung im Spritzbeton aus und wird wie 

folgt definiert:   

• Karbonat-Gehalt: ≥98 % (gefordert >90%)  

• Methlyenblau-Wert (Maß für Kontamination 

mit Tonmineralien): <3 mg/g 

• Gesamter organischer Kohlenstoff (TOC): 

<0.2% 

Da die Produktion von FKM keine thermische Be-

handlung erfordert, weisen sie einen sehr geringen 

CO2-Fussabruck von 54 kg CO2eq/t auf wie in der 

Branchen-EPD ausgewiesen wird [8]. 
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Tabelle 1 zeigt die eingesetzten Feinstoffe und ihre 

wesentlichen Materialkennwerte.  

Tabelle 1 Kennwerte der untersuchten Feinststoffe 

Stoff 

 

Typ 

 

Dichte  

[g/cm3] 

d50 

[µm] 

Blaine  

[cm²/g] 

BET 

[m²/g] 

CEM D  
CEM I 

52,5 N 
3,10 9,1 4250  1,2 

CEM H 
CEM I 

52,5 R  
3,16 7,1 4308 1,3 

QZ 
Quarz-

mehl 
2,67 13,6 3944 0,9 

FKM 3 

Kalk-

steinmehl 

2,72 3,0 

>10000*)

   

 

3,0 

FKM 4 2,72 2,6 3,9 

FKM 5 2,72 2,2 4,7 

FKM 7 2,72 1,5 7,2 

FKM 8 2,72 0,9 8,2 

FKM 18 
Suspen-

sion 
2,72 0,4 

nicht 

messbar 
18,4 

*) außerhalb des zuverlässigen Messbereichs 

3 Untersuchungen an Bindemittel-
leimen, Mörteln und Beton 

3.1 Einfluss von FKM auf die frühe Hydrata-
tion von Bindemittelleimen 

Zur Untersuchung des Einflusses mikrofeiner Kalk-

steinmehle auf die frühe Hydratation beschleunigter 

Bindemittelleime (BM-Leime) wurden isotherme 

kalorimetrische Untersuchungen durchgeführt. Da-

bei wird die Wärmefreisetzung hydratisierender 

Leime nach Zugabe eines alkalifreien Erstarrungs-

beschleunigers (EB) zeitaufgelöst im Kalorimeter 

(Calmetrix I-Cal 4000) untersucht. 

3.1.1 Material & Mischungen 

Es wurden drei Kalksteinmehle unterschiedlicher 

Feinheit (FKM3, FKM5 und FKM7) sowie Quarz-

mehl (>97% SiO2) als inert wirkender Referenzfül-

ler in Kombination mit CEM I 52.5 N eingesetzt 

(Tabelle 2). Ausgehend von 15 M.-% QZ als Füll-

stoff im Bindemittel in den Referenzmischungen, 

wurden 5% des QZ durch je ein FKM ersetzt. Die 

Mischungen wurden mit konstantem W/B-Wert von 

0,5 und sowohl ohne EB als auch mit 7 M.-% EB-

Zugabe (bezogen auf die Bindemittelmenge) unter-

sucht. 

Tabelle 2 Zusammensetzung der Bindemittelleime 

Mischung*)  CEM D QZ FKM EB 

  M.-% vom Bindemittel M.-% Zugabe 

QZ 85 15 - - 

FKM3  85 10 5 - 

FKM5  85 10 5 - 

FKM7  85 10 5 - 

QZ+EB 85 15 - 7 

FKM3+EB 85 10 5 7 

FKM5+EB 85 10 5 7 

FKM7+EB  85 10 5 7 

*) die Bezeichnung zeigt das jeweils verwendete FKM  

 

Leimproben wurden hergestellt, indem zunächst 

insgesamt 20 g Bindemittel trocken vorgemischt 

und dann 10 g Wasser zugegeben wurden. Die 

Leimmischungen wurden anschließend mittels Vor-

tex-Mischer (Velp Scientifica ZX4) 90 Sekunden in 

Kunststoffbehältern gemischt; nach einer Wartezeit 

von 30 Minuten wurden die Leime für 15 Sekunden 

erneut aufgerührt, anschließend mittels 10 ml 

  
Abbildung 1 Wärmeleistung und freigesetzte Wärmeenergie von Bindemittelleimen mit FKM unterschiedlicher BET-

Oberfläche, ohne (links) und mit (rechts) Zugabe von Erstarrungsbeschleuniger 
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Spritze der Erstarrungsbeschleuniger zugegeben 

und für 30 Sekunden eingemischt. Mischungen 

ohne Beschleunigerzugabe wurden analog behan-

delt, um gleiche Ruhe- und Mischzeiten zu gewähr-

leisten. Anschließend wurden die Behälter samt 

Leimproben in das isotherme Kalorimeter überführt 

und die freigesetzte Wärmeenergie über einen Zeit-

raum von 3 Tagen aufgezeichnet.  

3.1.2 Ergebnisse 

Abbildung 1zeigt, dass FKM anstelle von Quarz-

mehl im BM-Leim bereits ohne EB zu einer höhe-

ren Wärmeleistung und höherer insgesamt freige-

setzter (Hydratations-)Wärmeenergie führt. Beson-

ders ausgeprägt war dies für FKM7 mit der höchs-

ten spezifischen Oberfläche. Hier beginnt die Reak-

tion etwa 2 Stunden früherer als ohne FKM. Mit EB 

zeigt sich der Effekt einer beschleunigten Hydrata-

tion durch FKM noch deutlicher. Die Ergebnisse de-

monstrieren in beiden Fällen eine deutliche Ver-

schiebung der Reaktionsmaxima zu früheren Zeit-

punkten sowie eine höhere freigesetzte Wärmeener-

gie, was auf verstärkte Hydratation der Zementklin-

kerphasen (Silikat- und Aluminatreaktion) mit zu-

nehmender spezifischer Oberfläche hinweist.  

Die vorgestellte Methode der Kalorimetrie dient 

hier in erster Linie zur Materialcharakterisierung 

der Stoffe. Ihre Wirkung wird schlussendlich im 

Mörtel und Spitzbeton bewertet, wie in den nachfol-

genden Kapiteln beschrieben. 

3.2 Effekte in beschleunigten Mörteln 

3.2.1 Material und Methodik  

Zur Quantifizierung des Einflusses mikrofeiner 

Kalksteinmehle auf die Frühfestigkeit wurden be-

schleunigte Mörtelprobekörper 40x40x160 mm³ 

nach dem in [7] beschriebenen Verfahrens durch 

Zugabe von 6% EB bezogen auf die Bindemittel-

menge hergestellt. Es wurde Sand (1/4 mm) mit 

dem Bindemittel (BM) im Massenverhältnis 3:1 ge-

mischt und ein alkalifreier EB auf Basis von Alumi-

niumsulfat (Al2(SO4)3) eingesetzt. 

Als Referenz diente eine Mischung mit 60 M.-% 

Portlandzement CEM H und 40 M.-% Quarzmehl 

QZ als inerten Füllstoff im BM (REF-QZ). In den 

übrigen Mischungen (Tabelle 3) wurde Quarzmehl 

schrittweise in zunehmenden Mengenanteilen durch 

drei Kalksteinmehle unterschiedlicher BET-Ober-

fläche substituiert (FKM4, FKM8 und FKM18). So-

mit wurde die spezifischen BET-Oberfläche SSA-

BET des gesamten BM über die unterschiedliche 

Feinheit und Menge der FKMs bei ansonsten na-

hezu identischen Randbedingungen 

(W/B=0,5=konst., W/Z=0,83=konst., EB-Dosie-

rung 6 M.-%/BM) systematisch variiert. 

3.2.2 Ergebnisse und Diskussion 

Die Substitution von Quarzmehl durch FKM führte 

in den beschleunigten Systemen zu einer signifikan-

ten Steigerung der Frühfestigkeit (fcm,6h). Wie Abbil-

dung 2 zeigt, korreliert die 6h-Festigkeit äußerst gut 

Tabelle 3  Zusammensetzung und spezifische Oberfläche SSABET des gesamten Bindemittels von systematisch variierten, 

beschleunigten Mörtelmischungen und deren Druckfestigkeit fcm im Alter von 6h, 24h und 28d 

Mischungs-

Bezeich-

nung*) 

CEM H QZ FKM SSABET fcm,6h fcm,24h fcm,28d 

[M.-%] [M.-%] [M.-%]  [m²/g] [N/mm²] [N/mm²]  [N/mm²]  

REF-QZ 60 40 - 1,14 1,8 12,0 30,3 

FKM4-2 60 38 2 1,19 1,8 13,0 29,1 

FKM4-7 60 33 7 1,34 1,9 13,2 29,6 

FKM4-15 60 25 15 1,59 2,5 14,4 29,3 

FKM4-25 60 15 25 1,88 2,9 15,7 28,5 

FKM8-2 60 38 2 1,26 2,3 13,8 31,2 

FKM8-7 60 33 7 1,62 2,4 14,5 30,3 

FKM8-15 60 25 15 2,23 2,9 16,3 29,0 

FKM8-25 60 15 25 2,96 3,8 18,3 28,2 

FKM18-2 60 38 2 1,43 2,5 15,2 29,2 

FKM18-7 60 33 7 2,30 3,4 15,4 30,6 

FKM18-15 60 25 15 3,76 4,4 17,8 33,8 

FKM18-25 60 15 25 5,51 5,5 19,5 34,5 

*) in der Bezeichnung ist das jeweils verwendete FKM ersichtlich (FKM4, FKM8, FKM18) 
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mit der spezifischen Oberfläche (SSABET) des ge-

samten Bindemittels (R²=0,98).  

Der Einfluss der BET-Oberfläche nimmt mit zuneh-

mendem Prüfalter deutlich ab. Während nach 24 h 

noch ein moderater Zusammenhang (R²=0,79) er-

kennbar ist, unterscheiden sich die 28-Tage-Festig-

keiten nur geringfügig (R²=0,34). Die Wirkung 

mikrofeiner Kalksteinmehle beschränkt sich somit 

überwiegend auf die frühe Hydratationsphase. 

Die gesamte SSABET,BM des Bindemittels ergibt sich 

gemäß Gleichung (1) aus den Massenanteilen xi und 

der spezifischen Oberflächen SSABET,i der einzelnen 

Bestandteile.   

𝑆𝑆𝐴𝐵𝐸𝑇,𝐵𝑀 =∑𝑥𝑐𝑖 ⋅ 𝑆𝑆𝐴𝐵𝐸𝑇,𝑖 (1) 

Die Frühfestigkeit fcm,6h lässt sich mittels der in Ab-

bildung 3 dargestellten logarithmischen Funktion aus 

SSABET,BM gut abschätzen. Dieselbe Frühfestigkeit 

kann folglich mit unterschiedlichen FKM in ent-

sprechender Dosierung erreicht werden. Zum Bei-

spiel kann fcm,6h von rund 3 N/mm² bei SSABET,BM=2 

rechnerisch sowohl mit 30 M.-% des FKM4 als 

auch mit 12 M.-% des FKM8 oder mit 5% des 

FKM18 erreicht werden. Praktisch waren in unse-

rem Fall rund 15 M.-% von FKM8 oder 25% von 

FKM4 für fcm,6h ~3 N/mm² erforderlich (Abbildung 2). 

Das bedeutet eine Steigerung um rund 60% gegen-

über der Referenzmischung REF-QZ (fcm,6h=1,8 

N/mm²) und liegt deutlich in der Frühfestigkeits-

klasse >J2 für konstruktiven Spitzbeton (siehe 

nächstes Kapitel). Gemäß ÖBV-Richtlinie wird die 

Zugabemenge von FKM aus mehreren Gründen auf 

max. 15 M.-% des Bindemittels für normale Spritz-

betonanwendungen und auf <10 M.-% für sulfatbe-

ständigen Spritzbeton limitiert. In unserem Fall ist 

folglich FKM4 ungeeignet für eine ausreichende 

Frühfestigkeitssteigerung, es muss FKM8 mit einer 

SSABET ~8 m²/g und einem Mengenanteil von ~15 

M.-% im BM eingesetzt werden, und die erforderli-

che Frühfestigkeit in J2 zu erzielen.  

Die Limitierung des Mengenanteils an FKM im BM 

ist u.a. sinnvoll, um im Falle zunehmender Port-

landzementklinkersubstitution einen Verdünnungs-

effekt zu vermeiden (mit zunehmenden W/Z-Wert), 

welcher insbesondere die spätere Festigkeit (28d) 

reduziert. Eine Frühfestigkeitssteigerung bei gleich-

zeitiger Klinkersubstitution kann effektiv mit gege-

benem Mengenanteil an FKM folglich nur durch Er-

höhung der SSABET des FKM erreicht werden. 

Zur Bindemitteloptimierung von Multikomposit-

systemen aus Portlandzement, FKM und weiteren 

 

Abbildung 2  Druckfestigkeiten fcm beschleunigter Mörtel in Abhängigkeit der spezifischen Oberfläche des Bindemittels 

(SSABET). Es wird am Beispiel von drei Gemischen mit SSABET=2 gezeigt, dass mit entsprechenden Mengenanteilen von un-

terschiedlich feinen FKM dieselbe SSABET und Festigkeit (z.Bsp.: fcm,6h=3) erzielbar ist 
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puzzolanischen oder latent hydraulischen Zusatz-

stoffen (SCMs) sollte zudem auf eine hohe Pa-

ckungsdichte des Gemisches abgezielt werden, wel-

che mit feinsten Mikrofüllern wesentlich effektiver 

erreichbar ist als mit gröberen Füllern [4,9]. 

Um den beschleunigenden Effekt von feinstem 

Kalksteinmehl auf die frühe Hydratation von Spritz-

beton zu erklären, werden die Erkenntnisse aus [1,2] 

hier kurz zusammengefasst. Die Zugabe des sauren 

EB senkt den pH- Wert der Porenlösung und führt 

über mehrere Stufen zur Übersättigung der Porenlö-

sung in Bezug auf Calcium-(Aluminium)-Silikat-

Hydrate (C-(A)-S H) und zu einem Ausfallen der-

selben in Form von Nukleationskeimen. Das feine 

Kalksteinmehl stellt eine bevorzugte Oberfläche für 

die Präzipitation dieser C-(A)-S-H -Keime dar. Ob-

wohl diese, nach der EB-Zugabe ausgefällten, C-

(A)-S-H Keime nicht unmittelbar zur Festigkeitsbil-

dung beitragen, stellen sie die Grundlage für ein be-

schleunigtes Wachstum von festigkeitsbildenden C-

(A)-S-H Phasen wenige Stunden später dar [1]. Des 

Weiteren kommt es im vorliegenden System mit 

FKM zu einer Bildung von Hemi- oder Monocar-

boaluminat, welches die Frühfestigkeitsentwick-

lung positiv beeinflusst. 

Die Untersuchung von Leimproben im Rasterelekt-

ronenmikroskop (MIRA 3 TESCAN, nach Be-

schichtung mit Kohlenstoff bei einer Spannung von 

5 kV) zeigen sehr schön, wie sich bald nach EB Zu-

gabe zu einer Mischung aus CEMI+FKM8+Wasser 

CSH Phasen auf der Oberfläche von FKM als Nuk-

leationskeime bilden (Abbildung 3). 

 

Abbildung 3: Hydratphasenbildung auf der FKM-Ober-

fläche gleich nach EB-Zugabe zu einer Mischung (C-S-H 

Keime im roten Kreis, daneben nadelförmiger Ettringit) 

3.3 Validierung im großmaßstäblichen Spritz-
betonversuch 

Die an Bindemittelleimen und Mörteln beobachte-

ten Zusammenhänge wurden anschließend an groß-

maßstäblichen Spritzbetonversuchen im Rahmen 

der Branchenforschungsprojekte ASSpC und SpOC 

überprüft und damit CO2-reduzierte Spritzbetone 

entwickelt. 

Hierzu wurde Nassspritzbeton in einem Transport-

betonwerk hergestellt, mittels Fahrmischer zum 

 

Abbildung 4  Spritzversuche bei der TB Betonwerk Zams GmbH 
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Versuchsstollen transportiert und mit einem Spritz-

mobil (SIKA PM 500) verarbeitet (Abbildung 4). 

Die Mischungen wurden mit einem Wasser/Binde-

mittelwert von 0,46–0,48 und einer gebrochenen, 

dolomitischen Gesteinskörnung 0/8 mm hergestellt 

(Details zum Versuchsprogramm in [4]). 

Hier werden exemplarisch drei Spritzbetone mit fol-

genden Bindemitteln gezeigt: 

• CEM SR0: 100 M.-% CEM I SR0 (Referenz), 

• SR0-FKM: 90 M.-% CEM I SR0 + 10 M.-% 

FKM8, zeigt die Wirkung von FKM alleine 

• SR0-SLD: 60 M.-% CEM I SR0, 18 M.-% 

Hüttensand, 15 M.-% FKM8 und 7 M.-% Sili-

kastaub (zeigt die Wirkung der Zusatzstoff-

kombination). 

In diesem Fall wurde Portlandzement (CEM I SR0) 

mit erhöhter Sulfatbeständigkeit, FKM 8 und eine 

Kombination mit weiteren reaktiven Zusatzstoffen 

im Bindemittel eingesetzt (SR0-SLD). 

 

Abbildung 5 Frühfestigkeitsentwicklung von ver-

schiedenen, CEM-I-SR0 basierten Mi-

schungen innerhalb der Festigkeitsklas-

sen J1–J3 der ÖBV-Richtline Spritzbe-

ton [7] 

Die Frühfestigkeitsentwicklung wurde entspre-

chend der ÖBV-Richtlinie Spritzbeton [7] mittels 

Penetrationsnadel- (im Messbereich von 0,2 bis 1 

N/mm²) bzw. Setzbolzenverfahren (>1 N/mm²) be-

stimmt. Abbildung 5 zeigt die Frühfestigkeitsent-

wicklung innerhalb der Grenzlinien aus [7], wobei 

Festigkeiten > J2  für konstruktiven Spritzbeton an-

gestrebt werden. Die Zugabe von 10 M.-% FKM8 

beschleunigte die Frühfestigkeitsentwicklung ge-

genüber der Referenzmischung mit reinem Port-

landzement deutlich im Zeitraum von etwa 2 bis 6h. 

Besonders ausgeprägt war dieser Effekt beim Mul-

tikompositbindemittel SR0-SLD, das trotz eines um 

rund 40 % reduzierten Klinkergehalts eine kontinu-

ierlich hohe Frühfestigkeitsentwicklung zeigte. 

Gleichzeitig konnte das Global Warming Potential 

(GWP) des Spritzbetons von etwa 418 auf 282 kg 

CO₂eq/m³ reduziert werden, was einer Verringerung 

um rund 33% entspricht [4,10]. 

4 Zusammenfassung und Schluss-
folgerungen 

Die vorliegenden Untersuchungen zeigen, dass 

mikrofeine Kalksteinmehle die Frühfestigkeitsent-

wicklung alkalifrei beschleunigter Spritzbetone 

wirksam verbessern (als „Erhärtungsbeschleuniger“ 

in klinkerarmen Bindemitteln). Ursächlich hierfür 

ist insbesondere der Keimbildungseffekt des Kalk-

steinmehls, der nach der Zugabe des Erstarrungsbe-

schleunigers die Bildung von C-(A)-S-H-Phasen 

fördert und damit die frühe Hydratation beschleu-

nigt. Besonders ausgeprägt ist dieser Effekt in Bin-

demittelsystemen mit puzzolanischen bzw. latent-

hydraulischen Zusatzstoffen. In solchen Systemen, 

die üblicherweise eine geringere Festigkeitsent-

wicklung aufweisen, trägt FKM wesentlich dazu 

bei, durch Klinkersubstitution bei moderaten EB-

Gehalten eine signifikante Reduktion des GWP 

(CO2eq) bei äquivalenter Leistungsfähigkeit des 

Spritzbetons zu erreichen. 

Die Untersuchungen zeigen ferner, dass die BET- 

Oberfläche SSABET die Wirksamkeit mikrofeiner 

Kalksteinmehle gut beschreibt, während der mitt-

lere Partikeldurchmesser d50 oder die Blaine-Fein-

heit alleine dafür unzureichend sind. Die Definition 

der Feinheit von feinsten Gesteinsmehlen in der 

ÖBV-Richtlinie Spritzbeton 2025 [7] über das Kri-

terium von d50 < 3 µm ist daher nicht geeignet, um 

deren Wirksamkeit in Spritzbeton zuverlässig zu 

charakterisieren. Ergänzend zu den bestehenden 

Anforderungen sollte die spezifische Oberfläche 

mittels BET-Methode bestimmt werden. Die vorlie-

genden Ergebnisse zeigen, dass für eine wirksame 

Frühfestigkeitssteigerung bei limitierten Dosierun-

gen von maximal 15 M.-% im Bindemittel BET-

Oberflächen von mehr als 4 m²/g erforderlich sind. 

Der Mengenanteil an FKM im Bindemittel sollte 

zudem limitiert werden, weil im Falle zunehmender 

Klinkersubstitution ein Verdünnungseffekt eintritt 
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(d.h. zunehmenden W/Z-Wert), welcher die Festig-

keit reduziert. Eine Frühfestigkeitssteigerung kann 

effektiv folglich durch Erhöhung der SSABET des 

FKM bei konstantem Mengenanteil erreicht wer-

den. 

Obwohl die Bedeutung dieser Mechanismen in der 

aktuellen Spritzbeton-Richtlinie nicht explizit be-

rücksichtigt wird, werden die Unterschiede in der 

Leistungsfähigkeit diverser FKM zwangsläufig im 

Rahmen der erforderlichen Eignungsprüfungen 

sichtbar. Um bereits zuvor in der Phase der Mi-

schungsentwicklung geeignete Bindemittelsysteme 

identifizieren zu können, wird empfohlen, FKM mit 

einem d50 deutlich kleiner als 3,0 µm in Multikom-

positbindemitteln einzusetzen und die ausreichend 

hohe, mittels BET gemessene, spezifische Oberflä-

che als maßgebliches Auswahlkriterium für die 

Vorauswahl geeigneter Produkte heranzuziehen. 

Zudem sind Vorversuche mit beschleunigten Binde-

mitteln bzw. Mörteln mithilfe der Kalorimetrie bzw. 

Mörtelfestigkeitsprüfungen sinnvoll. 
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KURZFASSUNG: 

Die Verwendung von Kalksteinmehl als Betonzusatzstoff ist bereits heute in vielen Anwendungen im Beton-

bau möglich. Jedoch darf dieses im Rahmen des Mischungsentwurfs bislang nicht auf den Mindestzementge-

halt und den Wasser-Zement-Wert (w/z) nach EN 206/DIN 1045-2 angerechnet werden. In diesem Beitrag 

soll zunächst gezeigt werden, dass in der Vergangenheit bereits eine Vielzahl von Untersuchungen zum Ver-

halten von Betonen mit unterschiedlichen Kalksteinmehlgehalten durchgeführt wurden, wobei gezeigt wer-

den kann, dass Kalksteinmehl einen signifikanten Beitrag zur Erhöhung der Festigkeit und Verbesserung der 

Dauerhaftigkeit leistet. Auf Grundlage dieser Untersuchungsergebnisse wird abgeleitet, dass Kalksteinmehl 

beim Mischungsentwurf mit einem Faktor von k = 0,15 auf den w/z-Wert und vollständig auf den Mindest-

zementwert angerechnet werden kann. Mit diesem k-Wert kann eine dem Referenzbeton ohne Kalksteinmehl 

vergleichbare Leistungsfähigkeit sichergestellt werden, da bei Substitution von Zement durch Kalksteinmehl 

ein direkter Zusammenhang zwischen der Druckfestigkeit und Dauerhaftigkeit besteht. Durch die konse-

quente Anwendung dieses Ansatzes kann der Zementklinkergehalt im Beton deutlich reduziert werden, was 

mit geringeren Herstellkosten und Umweltwirkungen verbunden ist. 

 

1 Einleitung 

Bereits in den Anfängen der Betonherstellung wur-

den Gesteinsmehle verwendet, da die Herstellung 

der ersten Bindemittel und später von Portlandze-

mentklinker sehr aufwendig sowie aufgrund des ho-

hen Energiebedarfs kostenintensiv war. Gesteins-

mehl dagegen lag häufig als Abfallprodukt bei der 

Herstellung von Gesteinskörnung vor. Zusätzlich 

war die Herstellung von Gesteinsmehlen nur durch 

das technologisch einfache Mahlen von Gestein 

günstig und auch lokal zu realisieren. Gesteinsmehl 

zeigte außerdem gute Verwendungseigenschaften 

mit den damals noch sehr groben Portlandzementen 

im Beton [1]. Mit zunehmender Industrialisierung 

entstanden neue industrielle Nebenprodukte, die er-

folgreich als Betonzusatzstoffe bzw. Zementhaupt-

bestandteile eingesetzt wurden. Hierbei wurde zum 

Beispiel gemahlene Hochofenschlacke bereits sehr 

früh in Eisenportland- und Hochofenzementen ver-

wendet, um den Zementklinkergehalt weiter zu re-

duzieren. In den 1970er-Jahren gewann die Herstel-

lung von Zementen mit Kalksteinmehl an Bedeu-

tung, da durch die Ölkrise die Brennstoffkosten 

deutlich gestiegen waren und durch die Verwen-

dung von Kalksteinmehl im Zement die Gehalte an 

brennstoffintensivem Zementklinker reduziert wer-

den konnten. Darüber hinaus wurden auch Ersatz-

brennstoffe wie Altreifen oder Klärschlamm hin-

sichtlich ihrer Eignung für die Herstellung von Ze-

ment gesucht, um den Bedarf an fossilen Energie-

trägern zu senken.  

Heute ist die Verwendung von alternativen Zement-

hauptbestandteilen und Betonzusatzstoffen teils be-

tontechnologisch begründet, da sie die Eigenschaf-

ten im Frisch- und Festbeton in signifikanter Weise 

verbessern. Die Reduktion des Zementklinkerge-

halts resultiert auch in einer Reduktion der klima-
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schädlichen Treibhausgase, die bei der Zementklin-

kerproduktion in großem Maße freigesetzt werden. 

Hier kann Kalksteinmehl die effiziente Nutzung 

von Zementklinker und anderen Zementhauptbe-

standteilen unterstützen. Diese sollten nur in tech-

nisch erforderlichen Mengen eingesetzt und so weit 

wie möglich durch Kalksteinmehl ergänzt bzw. teil-

weise ersetzt werden. In einem CEM II/C-M oder 

CEM VI Zement wird der Zementklinkergehalt 

größtenteils durch Hüttensand reduziert, jedoch ver-

gleichbar zu einem CEM II ergänzend um bis zu 

20 M.-% durch Kalksteinmehl ersetzt. Die Anwen-

dung dieser Zemente ist jedoch normativ teilweise 

beschränkt und der Kalksteinmehlanteil auf 

20 M.-% des Gesamtbindemittels begrenzt, wobei 

im Schnitt etwa nur 7 M.-% eingesetzt werden [2]. 

Für eine weitere Reduktion des Zementklinkerge-

halts können Betonzusatzstoffe eingesetzt werden, 

die reaktive Eigenschaften aufweisen. Aufgrund der 

Umstellung der Energieproduktion und anderer In-

dustrieprozesse rücken kalzinierte Tone als bedarfs-

gerecht herstellbare reaktive Zementhauptbestand-

teile in den Blick der Forschung. Diese werden der-

zeit insbesondere in Kombination mit Kalkstein-

mehl als ternäres Bindemittel untersucht [3]. Kalk-

steinmehl bietet sich als Füllstoff im zementären 

Bindemittelbereich an, da es bereits in der Zement-

produktion etabliert und global in großen Mengen 

verfügbar ist, was Abbildung 1 verdeutlicht. 

 
Abbildung 1: Weltweite Produktionsmenge und Verfüg-

barkeit von Zementklinker und Zementer-

satzstoffen [9] 

Darüber hinaus werden Kalksteinmehle auch für die 

Herstellung von sehr fließfähigen und selbstver-

dichtenden Betonen eingesetzt, da hierfür ein hoher 

Mehlkorngehalt im Beton erforderlich ist. Hierbei 

kann Kalksteinmehl den Wasseranspruch der Be-

tonmischung herabsetzen und führt zu einer Ver-

flüssigung des Zementleims, was auch in Kombina-

tion mit Flugasche erhöht werden kann. Dies wird 

unter anderem erreicht, indem die Packungsdichte 

im Mehlkornbereich mit einer abgestimmten Kom-

bination aus Zement und Kalksteinmehl verbessert 

wird, sodass das Zugabewasser den Leim in eine 

Suspension überführt. Dabei wird deutlich, dass 

durch die Packungsdichteverbesserung durch Kalk-

steinmehl teilweise ein geringerer Wassergehalt er-

forderlich wird als bei einem Mehlkorn aus reinem 

Zement. Durch die inerten Eigenschaften von Kalk-

steinmehl ist der Wasseranspruch generell geringer 

als von Zementklinker. Hierbei können jedoch ne-

ben Kalksteinmehl auch andere Gesteinsmehle wie 

Quarz- oder Basaltmehl zum Einsatz kommen 

[1][2][4]. 

Wenn der Zementklinker beim Anmachen mit Was-

ser langsam in Lösung geht, dient das Kalkstein-

mehl als Kristallisationskeim und steigert die Reak-

tivität des Zementklinkers [5]. Bei selbstverdichten-

den Betonen mit Kalksteinmehl wurde erkannt, dass 

Kalksteinmehl die Druckfestigkeit von Beton stei-

gern kann. Durch die Auffüllung von feinen Poren 

erhöht Kalksteinmehl dabei auch die Dichtigkeit 

des Zementleims und reduziert die Permeabilität. 

Diese Faktoren führen gemeinsam zu einem dauer-

hafteren, jedoch auch höherfesten Beton. Dabei 

wird das Kalksteinmehl nicht auf den Wasser-Ze-

ment-Wert (w/z-Wert) angerechnet und darf auch 

nicht zum Erreichen des Mindestzementgehalts hin-

zugezogen werden.  

Ziel dieses Beitrags ist die Ableitung eines Anrech-

nungsfaktors (k-Wert) für Kalksteinmehl auf Basis 

des Prinzips der vergleichbaren Leistungsfähigkeit 

sowie die Bewertung der daraus resultierenden Po-

tenziale zur Reduktion des Zementklinkergehalts. 

2  Ableitung eines k-Wertes für Kalk-
steinmehl auf Basis des Prinzips 
der vergleichbaren Leistungsfä-
higkeit  

Verschiedene Untersuchungen zeigten bereits, dass 

nicht nur selbstverdichtende Betone mit Kalkstein-

mehl höhere Druckfestigkeiten und eine verbesserte 

Dauerhaftigkeit aufweisen als Referenzbetone 

(gleicher Leimgehalt, gleicher w/z-Wert) ohne 

Kalksteinmehl. Dies wird sowohl auf die begrenzte 

chemische Reaktivität des Kalksteinmehls mit den 
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Aluminatphasen des Zementklinkers als auch auf 

physikalische Effekte zurückgeführt. Vor allem 

steigt die Leistungsfähigkeit des Betons mit Kalk-

steinmehl aufgrund physikalischer Effekte durch 

die erhöhte Kristallisationskeimbildung der Ze-

mentreaktion auf den großen Oberflächen des Kalk-

steinmehls.  

Wird jedoch Kalksteinmehl - vergleichbar zu einem 

CEM-II/A-LL - dem Zementklinker hinzugefügt 

und vollständig auf den Zementgehalt und den 

w/z-Wert als Zementhauptbestandteil angerechnet, 

zeichnet sich ab, dass die Leistungsfähigkeit, insbe-

sondere die Druckfestigkeit, zunächst bis zu einem 

Kalksteinmehlgehalt von etwa 5 M.-% ansteigt, 

dann jedoch aufgrund des Verdünnungseffektes ab-

fällt [6]. Dies wird zwar durch eine verbesserte 

Korngrößenverteilung bei der gemeinsamen Mah-

lung von Zementklinker und Kalksteinmehl redu-

ziert, wobei der vergleichsweise weiche Kalkstein 

deutlich feiner aufgemahlen wird als der Zement-

klinker. Um diese Effekte zu kompensieren, wird 

auch der Zementklinker feiner aufgemahlen als in 

einem reinen Portlandzement, wodurch dieser eine 

höhere Reaktivität ausweist. Diese Effekte werden 

in Abbildung 2 verdeutlicht.  

 

Abbildung 2: Einfluss von chemischen und physikali-

schen Effekten und dem Verdünnungsef-

fekt von Betonzusatzstoffen auf die Druck-

festigkeit bei Substitution des Zementge-

halts und einem konstanten Wassergehalt. 

[9] 

Bei höheren Kalksteinmehlgehalten nimmt die 

Leistungsfähigkeit hingegen infolge des Verdün-

nungseffekts ab. Ein CEM-II/B-LL mit bis zu 35 % 

Kalksteinmehl kann demnach nur noch für einen 

Beton mit der Expositionsklasse XC2 verwendet 

werden und erreicht als Zement die Festigkeits-

klasse 32,5 R [7]. Allerdings besteht die Möglich-

keit, das Wasser-Bindemittel-Verhältnis bzw. den 

absoluten Wassergehalt anzupassen (zu reduzieren), 

um dennoch dauerhafte Betone herstellen zu kön-

nen [8].  

In Abbildung 3 wird grafisch verdeutlicht, welchen 

Einfluss eine Verwendung von Kalksteinmehl als 

Zementhauptbestandteil (a), Füller (b) oder Beton-

zusatzstoff (c) auf die Mischungsrezeptur bewirkt. 

Nachfolgend wird die Anrechnung von Kalkstein-

mehl als Betonzusatzstoff (c) betrachtet, wobei ein 

konstantes Leimvolumen vorausgesetzt wird. 

 
Abbildung 3: Einfluss des Kalksteinmehls auf den Mi-

schungsentwurf bei Verwendung von 

Kalksteinmehl als Zementhauptbestand-

teil (a), Füller (b) oder Betonzusatzstoff 

(c), vgl. [9] 

Werden Betone mit Kalksteinmehl mit Betonen mit 

vergleichbaren Mischungsverhältnissen jedoch 

ohne Kalksteinmehl verglichen, ergibt sich die Dar-

stellung in Abbildung 4. Dabei wird deutlich, dass 

unterschiedliche Betone bei einem vergleichbaren 

w/z-Wert mit steigendem Kalksteinmehlgehalt auch 

höhere Druckfestigkeiten erreichen. Durch diese 

Steigerung der Druckfestigkeit lässt sich mit dem 

Prinzip der gleichwertigen Betonleistungsfähigkeit 

nach DIN EN 206-1 und CEN TR 16639 ein Anre-

chenbarkeitsfaktor für den an sich inerten Betonzu-

satzstoff Kalksteinmehl mit Formel (1) errechnen.  

k = 
𝑧𝑎(

a

o
 - 1)

a
   [-] (1) 

Dabei stellt ω0 den w/z-Wert eines Referenzbetons 

ohne Kalksteinmehl dar, der die gleiche Druckfes-

tigkeit erreicht, wie ein Beton mit Kalksteinmehl 
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mit demselben Basiszement, jedoch mit dem Anteil 

a an Kalksteinmehl, dem Zementgehalt za und dem 

w/b-Wert ωa.  

Daraus kann der Anrechenbarkeitsfaktor k ermittelt 

werden, der in DIN 1045-2 bereits für Hüttensand, 

Flugasche und Silikastaub ermittelt wurde. Da 

Kalksteinmehl als inerter Betonzusatzstoff Typ I in 

DIN 1045-2 enthalten ist, wird ihm keine Reaktivi-

tät und demnach keine Festigkeitssteigerung zuge-

sagt. Dass Kalksteinmehl jedoch eine Festigkeits-

steigerung bewirkt, zeigen auch Forschungen von 

[10][11][12][13][14][15]. Werden für die Werte aus 

Abbildung 4 in Kombination mit weiteren Werten 

die Anrechenbarkeitsfaktoren ermittelt, ergeben 

sich die k-Werte für Kalksteinmehl in Abbildung 5. 

Abbildung 5 zeigt auch, dass der Anrechenbarkeits-

faktor mit zunehmendem Kalksteinmehlgehalt ab-

nimmt. Bei einem sehr geringen Kalksteinmehlge-

halt ist dieser demnach am höchsten (vgl. k = 0,50 

bei 5 M.-% Kalksteinmehl). Aus betontechnologi-

schen Aspekten ist ein Kalksteinmehlgehalt von 

mehr als 50 M.-% vom Bindemittelgehalt grenz-

wertig, wobei hier noch ein k-Wert von 0,15 mit 

dem 5 % Quantilwert erreicht werden kann. Dieser 

Wert ist etwas geringer als der k-Wert für Kalkstein-

mehl in der französischen Norm NF-P 18-508.  

Als vereinfachter allgemeiner Vorschlag wird ein 

konstanter k-Wert von k = 0,15 bis zu einem Kalk-

steinmehlgehalt von 50 M.-% im Bindemittel emp-

fohlen. Damit wird auch bei hohen Kalksteinmehl-

gehalten eine vergleichbare Leistungsfähigkeit er-

reicht. 

 

 
Abbildung 5: Ableitung des k-Wertes für Kalksteinmehl 

auf Basis von Versuchsergebnissen, vgl. 

[10][11][12][13][14][15] 

In Abbildung 6 ist ein Vergleich der Werte aus Ab-

bildung 4 dargestellt, wenn das verwendete Kalk-

steinmehl mit einem k-Wert von 0,15 auf den 

w/z-Wert angerechnet wird. Deutlich zu erkennen 

ist eine Verschiebung der Datenpunkte auf die an-

gedeutete Walzkurve, den Zusammenhang von 

w/z-Wert und Druckfestigkeit mit einer ausreichen-

den Übereinstimmung bis hin zu hohen Kalkstein-

mehlgehalten. Bei sehr geringen Kalksteinmehlge-

halten liegen die Werte für die Druckfestigkeit noch 

über den Werten der Betone mit weniger oder ohne 

Kalksteinmehl bei gleichem w/zeq. Wert.  

𝑤/𝑧eq. = 
𝑊

𝑍+𝑘KSM ∙𝐾𝑆𝑀
  [-] (2)  

Da für die Herstellung von dauerhaften Betonbau-

werken die Stahlbewehrung vollständig von Beton 

eingeschlossen sein muss und der Beton mit einer 

ausreichenden Verdichtung und ein dichtes Gefüge 

enthalten muss, wird das erforderliche Leimvolu-

men anhand der Packungsdichte der verwendeten 

Gesteinskörnung ermittelt. Durch maximale w/zeq.-

Werte in Abhängigkeit der Expositionsklasse ergibt 

sich daraus ein Mindestzementgehalt. Dieses Leim-

volumen kann auch zu Anteilen aus Kalksteinmehl 

bestehen, sofern der gesamte Zementleim ausrei-

chend dauerhaft ist, was maßgeblich durch den 

w/zeq.-Wert und die Leimzusammensetzung erreicht 

wird. Daraus lassen sich die Anwendungsgrenzen in 

Tabelle 1 als Vorschlag für die praktische Umset-

zung ableiten [9][21]. 
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Abbildung 4: Zusammenhang zwischen w/z-Wert und 

Druckfestigkeit von Mörtel und Beton mit 

Kalksteinmehl, vgl. [9] 
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Abbildung 6: Zusammenhang zwischen w/zeq.-Wert und 

Druckfestigkeit für einen k-Wert des 

Kalksteinmehls von 0,15, vgl. [9] 

Tabelle 1:  Anwendungsgrenzen für die Verwendung 

von Kalksteinmehl als anrechenbarer Be-

tonzusatzstoff in Anlehnung an [9][21] 

Anforderungen an das Kalksteinmehl 

Anforderungen nach DIN EN 12620 und DIN 197-1 

CaCO3 > 75 M.-% 

Blaine Wert: 5000 ± 1000 cm²/g 

MB-Wert < 1,2 g/100g 

NaOeq. < NaOeq. Basiszement 

Äquivalenter w/z-Wert 

w/zeq. = w/(z + kKSM x KSM) mit kKSM = 0,15 

max. KSM = z 

z + KSM ≥ min. z 

z ≥ 0,5 min. z 

min. z nach DIN EN 206 mit DIN 1045-2 
  

 

Es ist zu beachten, dass sich bei Verwendung von 

Kalksteinmehl als (anrechenbarem) Betonzusatz-

stoff in der Regel geringe Wasser-Bindemittel-

Werte als bei Betonen mit ausschließlich Portland-

zement ergeben. Dadurch sinkt der absolute Was-

sergehalt im Beton bei gleichem Leimvolumen. 

Dies hat entsprechende Auswirkungen auf die Ver-

arbeitbarkeit, weshalb eine Substitution des Port-

landzementes nur bis zu gewissen Grenzen möglich 

ist (vgl. Abschnitt 3 und 5). 

3  Frischbetoneigenschaften beim k-
Wert-Ansatz 

Die notwendige Reduzierung des Wassergehalts 

kann bei steigenden Kalksteinmehlanteilen zu einer 

deutlichen Erhöhung der Viskosität führen [16]. 

Durch die Sicherstellung eines für Verarbeitung 

ausreichenden Leimgehalts sowie den Einsatz von 

geeigneten Fließmitteln können jedoch gute Verar-

beitbarkeitseigenschaften wie aus Abbildung 7 er-

sichtlich erreicht werden. Die Dosierung von Fließ-

mitteln liegt typischerweise zwischen 0,5 und 

2 M.-% bezogen auf den Kalksteinmehlanteil. 

Ergebnisse aus [16] zeigen, dass eine Reduzierung 

des Wasser-Bindemittel-Werts (w/b) unter 0,35 die 

Viskosität des Frischbetons deutlich erhöht. Dabei 

wurde ein konstanter Ausbreitwert gemäß EN 

12350-5 durch Anpassung der Dosierung von Fließ-

mitteln erreicht. Die benötigte Menge an Fließmit-

teln steigt insbesondere mit der Feinheit und dem 

Methylenblauwert (Tongehalt) des Kalksteinmehls, 

sodass häufig ein speziell auf das Kalksteinmehl ab-

gestimmtes Fließmittel erforderlich ist.  

 
Abbildung 7: Ausbreitmaß eines Betons mit 50% Kalk-

steinmehl im Bindemittel und einem w/zeq.-

Wert von 0,50 

Im Zusammenhang mit der Herstellung massiver 

Betonbauteile ist zu beachten, dass aufgrund der Re-

duzierung des Anteils reaktiver, festigkeitsbilden-

der Bestandteile die Hydratationswärme verringert 

wird. Daher sind klinkerarme und kalksteinmehlrei-

che Betone sehr gut für massige Bauteile geeignet. 

In Kombination mit Hüttensand oder kalzinierten 

Tonen kann der Klinkeranteil – und damit auch die 

Hydratationswärme – weiter reduziert werden [3]. 

Besonders bei kalten Temperaturen, bei denen die 

Hydratationswärme für die Abbindung des Betons 

ausdrücklich erwünscht ist, ist dies zu berücksichti-

gen und bei Bedarf mit geeigneten Maßnahmen ge-

genzusteuern. Mit einer Reduzierung des Zement- 

bzw. Portlandzementklinkeranteils wird Beton im 
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Allgemeinen empfindlicher gegenüber Schwankun-

gen in der Menge und Qualität der Ausgangsstoffe, 

insbesondere des Wassergehalts. Daher ist es bei der 

Reduzierung des Zementgehalts wichtig, diese 

Schwankungen zu begrenzen, insbesondere den Ei-

genfeuchtegehalt der Gesteinskörnungen genau zu 

überwachen. 

Im Bereich von Sichtbetonoberflächen werden häu-

fig Betone mit hohem Mehlkorn- und Kalkstein-

mehlgehalt aufgrund der Sichtbetonoptik verwen-

det. Insbesondere für geschlossene Oberflächen 

wird häufig ein sehr fließfähiger Beton mit Kalk-

steinmehl eingesetzt. Aufgrund des geringeren 

Wasserbedarfs, aber höheren Mehlkorngehalts, von 

Betonen mit Kalksteinmehl ist das Wasserrückhal-

tevermögen dieser Betone verbessert, sodass sie 

auch bei hohen w/z-Werten weniger zum Bluten 

neigen. Weiterhin stabilisiert Kalksteinmehl bei ho-

hen w/z-Werten die Rheologie des Betons, sodass 

dieser weniger zum Entmischen neigt. Dies ist ins-

besondere bei pumpbarem Beton zu beachten, da 

hier ein höherer Mehlkorngehalt und eine sedimen-

tationsstabilere Betonrezeptur aufgrund des hohen 

Drucks beim Pumpen vom Beton gefordert ist.  

Je nach Farbe und Gehalt des Kalksteinmehls kann 

dieses auch die Farbe des Betons beeinflussen. Häu-

fig kommen sehr reine Kalksteinmehle mit einem 

hohen Kalziumcarbonatgehalt zum Einsatz, die die 

Betonoberflächen deutlich heller erscheinen lassen. 

Demnach ist Kalksteinmehl mit hohem Kalzium-

karbonatgehalt nicht mehr aus weißen Betonanwen-

dungen wegzudenken.  

4  Festbetoneigenschaften beim k-
Wert-Ansatz  

Die Eigenschaften von Betonen mit unterschiedli-

chen Kalksteinmehlgehalten wurden bereits in vie-

len Veröffentlichungen thematisiert. Unterschied-

lich war jedoch immer, ob das Kalksteinmehl als 

Zementhauptbestandteil mit Anrechnung auf den 

Zementgehalt und w/z-Wert eingesetzt wurde oder 

ohne Berücksichtigung dem Zement hinzugefügt 

wurde.  

4.1 Mechanische Eigenschaften 

Im Gegensatz zur Druckfestigkeit wird der Elastizi-

tätsmodul nicht wesentlich durch die Bindungs-

kräfte zwischen Zementstein und Gesteinskörnung 

beeinflusst, sondern vielmehr durch das Verhältnis 

der Steifigkeiten von Zementstein und Gesteinskör-

nung. Bei der Verwendung von hartem Kalkstein-

mehl (EKSM > 70 GPa) ersetzt dieses den weicheren 

Zementstein (EZS < ca. 25 GPa), was zu einem hö-

heren Elastizitätsmodul bei gleicher Druckfestigkeit 

führt [17]. Dies resultiert in einem vergleichbaren 

oder leicht höheren Elastizitätsmodul des Betons 

bei gleicher Festigkeit im Vergleich zu einem Refe-

renzbeton nur mit dem Basiszement. 

Ein ähnliches Verhalten zeigt sich hinsichtlich der 

Frühfestigkeit. Da Kalksteinmehl bereits zu Beginn 

der Zementerhärtung eine Mitwirkung insbesondere 

aufgrund der beschleunigten Reaktivität des Ze-

mentklinkers an den Kalksteinmehloberflächen 

zeigt, steigt die Frühfestigkeit mit steigendem Kalk-

steinmehlgehalt an, obwohl die Endfestigkeit nach 

28 Tagen vergleichbar ist [10][16]. Dies ist insbe-

sondere für die Betonfertigteilindustrie von Bedeu-

tung, da dort hohe Frühfestigkeiten die Belegungs-

zeiten der Schalungen verkürzen.  

4.2 Widerstand gegen Beton- und Beweh-
rungskorrosion 

Die Substitution von Zementklinker durch Kalk-

steinmehl reduziert die Anteile an karbonatisierba-

ren Phasen (Kalziumhydroxid, C-S-H-Phasen) im 

Beton, wodurch der Karbonatisierungswiderstand 

der Reaktionsprodukte des Zementklinkers sinkt. 

Gleichzeitig reduziert das Kalksteinmehl die Poro-

sität des Zementsteins, wodurch der CO₂-Transport 

bzw. der effektive CO₂-Diffusionskoeffizient redu-

ziert wird [18]. Diese beiden Mechanismen wirken 

entgegengesetzt, sodass der Karbonatisierungswi-

derstand von Betonen mit unterschiedlichen Kalk-

steinmehlgehalten, jedoch gleichen Druckfestigkei-

ten vergleichbar ist. Die Ergebnisse in Abbildung 8 

zeigen auch, dass die Karbonatisierungstiefe von 

unterschiedlichen Betonen mehr von der Druckfes-

tigkeit des Betons als vom Kalksteinmehlgehalt ab-

hängig ist. Ein Vergleich über den w/z-Wert zeigt, 

dass bei gleichem w/z-Wert die Karbonatisie-

rungstiefe mit steigendem Kalksteinmehlgehalt ab-

nimmt, wobei hier das Kalksteinmehl nicht auf den 

w/z-Wert angerechnet wurde. Vergleichbare Ergeb-

nisse konnten erzielt werden, wenn der Beton auch 

Hüttensand enthielt [19].  
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Abbildung 8: Zusammenhang zwischen Druckfestigkeit 

und Karbonatisierungstiefe von Betonen 

mit unterschiedlichen Kalksteinmehlge-

halten, vgl. [20] 

Ein von der Druckfestigkeit des Betons abhängiges 

Verhalten zeichnet sich ebenfalls bei dem Wider-

stand des Betons gegenüber Sulfatangriff und gegen 

Chlorideindringung ab [5][6]. Auch hier führt die 

Substitution von Zementklinker durch Kalkstein-

mehl bei Erreichung vergleichbarer Druckfestigkei-

ten zu einem geringeren inneren Widerstand des Ze-

mentsteins gegen die eindringenden Ionen. In Kom-

bination mit einem geringeren Diffusionskoeffi-

zienten und reduzierter Porosität werden vergleich-

bare Widerstände der Betone mit Kalksteinmehl im 

Vergleich zu den Betonen mit nur dem Basiszement 

bei gleicher Druckfestigkeit erreicht.  

In Bezug auf den Widerstand gegen Frost-Tau-

Wechsel zeigen Betone mit Kalksteinmehl einen 

vergleichbaren Widerstand im Vergleich zu Beto-

nen ohne Kalksteinmehl, jedoch mit demselben Ba-

siszement und bei gleicher Druckfestigkeit [6]. Der 

Widerstand korreliert hier deutlich mit der Beton-

druckfestigkeit, dem w/z-Wert in Kombination mit 

dem Luftporengehalt. Bei den Untersuchungen 

wurden bis zu 50 M. % Zementklinker durch Kalk-

steinmehl substituiert, was dennoch zu einem aus-

reichend dauerhaften Beton führt.  

Beim Schwindverhalten zeigt sich zwar eine Re-

duktion der Werte des Trocknungsschwindens von 

Betonen bei gleicher Druckfestigkeit und steigen-

dem Kalksteinmehlgehalt [17]. Jedoch besitzt die 

Reinheit des Kalksteinmehls, ausgedrückt durch 

den Methylenblauwert, einen großen Einfluss auf 

das Schwindmaß, was um bis zu 100 % höher liegen 

kann als bei reinen Kalksteinmehlen. Sofern der 

Methylenblauwert des Kalksteinmehls innerhalb 

der Grenzen der DIN EN 197-1 liegt, sind die er-

reichten Schwindwerte vergleichbar mit denen der 

Betone, die nur den Basiszement enthalten und eine 

vergleichbare Druckfestigkeit aufweisen.  

5  Potenzielle CO2-Reduktion 

Da bei Herstellung von Kalksteinmehl nur sehr ge-

ringe Treibhausgasemissionen durch die Trocknung 

und Mahlung des Kalksteins entstehen, ist es auf die 

Masse bezogen deutlich emissionsärmer als Port-

landzementklinker. Dadurch können die CO₂-Emis-

sionen des Betons bei einem Kalksteinmehlanteil 

von etwa 50 M.-% um bis zu 30 % reduziert werden 

(vgl. Abbildung 9). Begrenzt wird das Potential zur 

Substitution von Portlandzementklinker durch 

Kalksteinmehl insbesondere durch die notwendige 

Reduzierung des Wassergehaltes und die damit ver-

bundenen Auswirkungen auf die Verarbeitbarkeit. 

Bei der Verwendung weiterer Betonzusatzstoffe 

(mit höheren k-Werten, wie Hüttensand) lassen sich 

die Treibhausgasemissionen weiter reduzieren [21].  

 
Abbildung 9: Mögliche Reduzierung der CO2-Emissio-

nen von Beton bei Verwendung von Kalk-

steinmehl, vgl. [21] 

6  Zusammenfassung 

Kalksteinmehl als Betonzusatzstoff bietet sowohl 

betontechnologische als auch ökologische Vorteile 

für die Herstellung zementreduzierter Betone. Ob-

wohl Kalksteinmehl eigentlich keinen nennenswer-

ten chemischen Reaktionsbeitrag zur Festigkeits-

entwicklung des Betons beiträgt, bewirkt es eine er-

höhte Reaktivität des reaktiven Bindemittelanteils 

und verringert durch das Auffüllen von Zwischen-

räumen die Porosität. Dadurch kann bei konstanter 

Druckfestigkeit von Betonen mit unterschiedlichen 
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Kalksteinmehlgehalten eine vergleichbare Dauer-

haftigkeit erreicht werden. Dabei sollte das Kalk-

steinmehl den Anforderungen nach DIN EN 12620 

und DIN EN 197-1 entsprechen. Somit besteht bei 

Substitution von Zement durch Kalksteinmehl ein 

direkter Zusammenhang zwischen der Druckfestig-

keit und Dauerhaftigkeit der hergestellten Betone. 

Dies ist ein signifikanter Unterschied gegenüber der 

Verwendung anderer Betonzusatzstoffe, wie z. B. 

Steinkohlenflugasche und kalzinierte Tone. Insbe-

sondere infolge der veränderten chemischen Zu-

sammensetzung der Reaktionsprodukte, insbeson-

dere dem Verbrauch von Portlandit, ist dort dieser 

direkte Zusammenhang nicht immer gegeben (z. B. 

bzgl. Karbonatisierung). Teilweise wurde insbeson-

dere hinsichtlich der Frühfestigkeit eine Verbesse-

rung der Leistungsfähigkeit nachgewiesen. Die vor-

liegenden Ergebnisse legen nahe, Kalksteinmehl 

mit einem k-Wert von 0,15 auf den w/z-Wert anzu-

rechnen, um die Grenzwerte nach DIN 1045-2 ein-

zuhalten und zielsicher über den äquivalenten w/z-

Wert die Druckfestigkeit und damit auch die Dauer-

haftigkeit zu sicherzustellen. Darüber hinaus könnte 

durch die Anrechnung auf den Zementgehalt trotz 

verringerten Zementklinkergehalts der normativ er-

forderliche Mindestzementgehalt eingehalten wer-

den. Wichtig ist dabei, dass das Mindestleimvolu-

men, das sich nach DIN 1045-2 aus Mindestze-

mentgehalt und maximalem w/z-Wert ergibt, nicht 

unterschritten wird. Insgesamt kann durch ver-

stärkte Verwendung von Kalksteinmehl der Ze-

mentklinkergehalt im Beton bei vergleichbarer 

Leistungsfähigkeit reduziert und die Betonbauweise 

sowohl unter ökologischen als auch ökonomischen 

Gesichtspunkten weiterentwickelt werden. 
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KURZFASSUNG: 

Geopolymerbetone bieten aufgrund ihrer hohen chemischen Beständigkeit und ihres Potenzials zur Nutzung 

mineralischer Sekundärrohstoffe eine vielversprechende Alternative zu Portlandzementbetonen für chemisch 

hoch beanspruchte Infrastrukturbauwerke. Dieser Beitrag gibt einen Überblick über die Entwicklung rest-

stoffbasierter Geopolymerbetone – von der Bewertung geeigneter Reststoffe über die Entwicklung funktio-

naler Bindemittelsysteme bis hin zur Optimierung praxisgerechter Betonrezepturen. Ergänzend werden ak-

tuelle Erkenntnisse zur Bemessung solcher alkalisch aktivierten Betone sowie laufende nationale und inter-

nationale Normungsaktivitäten vorgestellt. Die Ergebnisse zeigen, dass sich alkalisch aktivierte Betone hin-

sichtlich der Prüfung und bautechnischen Bewertung in weiten Bereichen nach denselben Grundsätzen wie 

Portlandzementbetone charakterisieren und bemessen lassen. Gleichzeitig verdeutlichen zahlreiche wissen-

schaftliche Arbeiten und erste normative Entwicklungen, dass bereits eine belastbare Grundlage für die prak-

tische Anwendung existiert. Weiteres Potenzial liegt insbesondere in der Verfeinerung materialabhängiger 

Stoffgesetze sowie der Beschreibung zeitabhängiger Materialeigenschaften und deren Berücksichtigung bei 

der Bemessung nach zukünftigen leistungsorientierten Regelwerken. 

 

1 Einleitung 

Geopolymere werden seit mehreren Jahren als viel-

versprechende Alternative zu Portlandzement-ba-

sierten Baustoffen für chemisch hoch beanspruchte 

Infrastrukturen untersucht [1,2]. Insbesondere in ab-

wassertechnischen Anlagen führen biogen gebildete 

Schwefelsäuren zu einer beschleunigten Schädi-

gung konventioneller Betonbauwerke, wodurch die 

Entwicklung dauerhafter und ressourcenschonender 

Alternativen zunehmend an Bedeutung gewinnt. 

Frühere Arbeiten konnten zeigen, dass metakaolin- 

und schlackenbasierte Geopolymere aufgrund ihrer 

besonderen Bindemittelchemie ein hohes Potenzial 

für Anwendungen in biogen schwefelsäurebelaste-

ten Umgebungen aufweisen [3]. 

Im Rahmen des Grazer Betonkolloquiums 2022 

wurden hierzu erste Ergebnisse an Geopolymerbe- 

 

tonen auf Basis der kommerziellen banahCEM®-

Technologie vorgestellt [4]. Diese Untersuchungen 

bestätigten die hohe chemische Beständigkeit sowie 

die grundsätzliche Eignung solcher Werkstoffe für 

den Einsatz in aggressiven Abwasserumgebungen 

[5]. 

Aufbauend auf diesen Erkenntnissen verfolgt das 

Christian-Doppler-Labor GECCO₂ nun den nächs-

ten Entwicklungsschritt: die Herstellung leistungs-

fähiger Geopolymerbaustoffe auf Basis industrieller 

Reststoffe und Sekundärrohstoffe. Ziel ist es, die 

bekannten Dauerhaftigkeitsvorteile von Geopoly-

meren mit den Anforderungen einer CO₂-armen 

Kreislaufwirtschaft zu verbinden und damit nach-

haltige Baustofflösungen für zukünftige Infrastruk-

turanwendungen zu entwickeln.  
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Dieser Beitrag gibt einen Überblick über die aktuel-

len Forschungsarbeiten in diesem Kontext. Schwer-

punkte bilden die Identifikation geeigneter Rest-

stoffpotenziale in Österreich, die Entwicklung se-

kundärrohstoff-basierte alkalisch aktivierter Binde-

mittel und daraus abgeleiteter Betonrezepturen. 

Darüber hinaus werden ausgewählte Aspekte der 

statischen Bemessung anhand von Literaturdaten 

und eigenen Untersuchungen diskutiert. Abschlie-

ßend werden laufende Normungs- und Standardisie-

rungsaktivitäten im Bereich alkalisch aktivierter 

Baustoffe in Österreich zusammengefasst. 

2 Mineralische Sekundärrohstoffpo-
tentiale für alkalisch aktivierte 
Baustoffe 

Die Analyse österreichischer Stoffströme zeigt ein 

erhebliches Potenzial mineralischer Sekundärroh-

stoffe für die Herstellung alkalisch aktivierter Bau-

stoffe. Im Jahr 2022 wurden allein für die betrach-

teten Stoffgruppen mehrere Millionen Tonnen jähr-

lich erfasst. Den größten Anteil stellen Aushubma-

terialien mit rund 45 Mio. t/a dar, gefolgt von Bau- 

und Abbruchabfällen mit etwa 4 Mio. t/a sowie me-

tallurgischen Schlacken mit knapp 3 Mio. t/a. Wei-

tere relevante Stoffströme umfassen Aschen (~1 

Mio. t/a), Altglas (~0,4 Mio. t/a) und Mineralwollen 

(<0,025 Mio. t/a) [6]. Dabei sind erhebliche Men-

gen dieser Materialien derzeit überwiegend depo-

niert oder lediglich in niedrigwertigen Anwendun-

gen, beispielsweise im Straßen- und Erdbau, ver-

wertet (Abbildung 1).  

Die Nutzung als reaktive Komponenten in Binde-

mittelsystemen eröffnet demgegenüber deutlich hö-

herwertige Verwertungswege, da die Materialien 

nicht nur stofflich genutzt, sondern gleichzeitig pri-

märe Rohstoffe und energieintensive Zementklin-

ker partiell ersetzt werden können. 

Während Aushubmaterialien die größten Mengen-

potenziale aufweisen, sind diese aufgrund ihrer 

stark schwankenden chemischen und mineralogi-

schen Zusammensetzung nur eingeschränkt für eine 

direkte Nutzung als Bindemittelkomponenten ge-

eignet. Dagegen bieten metallurgische Schlacken, 

sortierte Mineralwollen sowie getrennt erfasste 

Fraktionen aus Bau- und Abbruchabfällen deutlich 

höhere Homogenitäten und damit bessere Voraus-

setzungen für eine industrielle Nutzung in alkalisch 

aktivierten Bindemittelsystemen; geeignete chemi-

sche Eigenschaften vorausgesetzt. 

 

 

Abbildung 1:  Jährliches Aufkommen an relevanten mi-

neralischen Abfällen, zusammen mit dem 

derzeitigen Widerverwertungsgrad (ver-

fügbar/nicht verfügbar). (Diese Kategori-

sierung berücksichtigt nicht den Wertig-

keitsgrad der derzeitigen Verwertung). 

Adaptiert von [7].    

Die durchgeführten Untersuchungen an 39 minera-

lischen Reststoffen zeigen, dass die Reaktivität und 

damit die Eignung eines Sekundärrohstoffs als Bin-

demittelkomponente in alkalisch aktivierten Bau-

stoffen nicht allein durch einzelne Materialparame-

ter, wie die chemische Zusammensetzung oder den 

amorphen Phasenanteil, beschrieben werden kann 

[7]. Vielmehr wird die Reaktivität durch das Zusam-

menwirken von Mineralogie, Chemie und Phasen-

verteilung der Sekundärrohstoffmischung be-

stimmt. Von zentraler Bedeutung sind dabei die 

Menge und Art der verfügbaren amorphen und re-

aktiven kristallinen Phasen, welche die Freisetzung 

von Si-, Al-, Ca-, Mg- und Fe-Spezies steuern und 

damit die Bildung sowie Zusammensetzung der ent-

stehenden Bindemittelphasen maßgeblich beein-

flussen. Auf Basis umfangreicher mineralogischer 

und chemischer Analysen konnten vier grundle-

gende Stoffgruppen mit unterschiedlichem Bei-

tragsmechanismus zur alkalischen Aktivierung 

identifiziert werden: (i) hochreaktive calciumreiche 

Reststoffe, insbesondere LD-Konverterschlacke 

und Holzaschen, welche aufgrund ihres hohen An-
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teils reaktiver Ca-Phasen eine ausgeprägte Eigenre-

aktivität aufweisen und bereits über einen breiten 

Zusammensetzungsbereich hohe Festigkeiten er-

möglichen; (ii) grundsätzlich reaktive, jedoch calci-

umärmere Stoffgruppen wie Elektroofenschlacken, 

Siemens-Martin-Schlacken und Steinwollen, deren 

Festigkeitsentwicklung wesentlich durch das reak-

tive Si/Al-Verhältnis gesteuert wird und die ein op-

timales Eigenschaftsfenster bei angepasster Zusam-

mensetzung aufweisen; (iii) Stoffe mit überwiegend 

physikalischem Beitrag, wie Ziegel- und Beton-

bruch, die primär über Füller-, Keimbildungs- und 

Packungseffekte wirken, jedoch gleichzeitig eine 

gewisse chemische Beteiligung zeigen. Aufgrund 

der vergleichsweisen hohen Toleranz alkalisch akti-

vierter Systeme gegenüber solchen geringreaktiven 

Komponenten können diese dennoch in relevanten 

Mengen in Mehrkomponentensysteme integriert 

werden; sowie (iv) silikatreiche Reststoffe wie 

Glaswollen und Altglas, die bei höheren Substituti-

onsraten nur geringe Beiträge zur Festigkeitsent-

wicklung liefern, jedoch ein erhebliches Potenzial 

als Rohstoffbasis für die Herstellung alternativer si-

likatischer Aktivatoren besitzen. 

3 Entwicklung reststoffbasierter 
Bindemittelrezepturen 

Ausgehend von den Ergebnissen der chemischen, 

mineralogischen und reaktivitätsbezogenen Charak-

terisierung der ausgewählten Reststoffströme wur-

den im CD-Labor GECCO₂ systematisch reststoff-

basierte alkalisch-aktivierte Bindemittelsysteme 

entwickelt. Die Arbeiten zielten darauf ab, die iden-

tifizierten Reaktivitätspotentiale in leistungsfähige 

Bindemittel mit hohen Sekundärrohstoffanteilen zu 

überführen und gleichzeitig die Wechselwirkungen 

zwischen Rohstoffzusammensetzung, Mikrostruk-

turentwicklung, mechanischen Eigenschaften und 

Dauerhaftigkeit besser zu verstehen. 

In einem ersten Schritt wurden funktionale Systeme 

aus kalziniertem Ton und jeweils einem Reststoff 

entwickelt. Die Ergebnisse zeigten, dass sich durch 

geeignete Kombination (bis zu 60 Gew. % Sekun-

därrohstoff) mit kalziniertem Ton leistungsfähige 

Bindemittel herstellen lassen, deren Verarbeitbar-

keit, Festigkeitsentwicklung und Mikrostruktur mit 

etablierten AAM-Systemen auf Basis von Metakao-

lin, Flugasche oder Hüttensand vergleichbar sind. 

Darauf aufbauend wurde untersucht, inwieweit die 

Kombination mehrerer Reststoffe innerhalb eines 

Bindemittels zusätzliche Vorteile bietet. Es konnte 

gezeigt werden, dass die gezielte Kombination che-

misch und mineralogisch kompatibler Reststoffe 

eine weitere Erhöhung der Reststoffanteile (auf bis 

zu 80 Gew. %) ermöglicht, ohne die mechanischen 

Eigenschaften wesentlich zu beeinträchtigen. 

Gleichzeitig eröffnet dieser Ansatz die Möglichkeit, 

auch gering reaktive Reststoffe in größeren Mengen 

sinnvoll zu verwerten. Darüber hinaus wurden Sy-

nergieeffekte hinsichtlich Reaktivität, Mikrostruk-

tur und Dauerhaftigkeit beobachtet.  

Neben den mechanischen Eigenschaften stand die 

Dauerhaftigkeit der entwickelten Systeme im Fo-

kus. Die Untersuchungen zeigen, dass hohe Rest-

stoffanteile nicht nur mit hohen mechanischen 

Kennwerten vereinbar sind, sondern auch gezielt 

zur Optimierung relevanter Dauerhaftigkeitspara-

meter genutzt werden können. So konnten für ver-

schiedene reststoffbasierte AAM-Systeme hohe 

Widerstände gegenüber Karbonatisierung sowie ge-

genüber biogener und chemischer Säurebeanspru-

chung nachgewiesen werden [8]. Die Ergebnisse 

verdeutlichen, dass die Verwendung geeigneter 

Reststoffkombinationen nicht nur einen Beitrag zur 

Ressourceneffizienz leistet, sondern gleichzeitig die 

Entwicklung besonders dauerhafter Bindemittelsys-

teme ermöglicht. 

Die bisherigen Arbeiten konzentrierten sich primär 

auf die Bindemittel- und Mörtelebene. Für eine 

praktische Anwendung im konstruktiven Ingenieur-

bau ist jedoch die Überführung dieser Erkenntnisse 

in leistungsfähige Betonrezepturen erforderlich. 

Dabei stellen insbesondere das Zusammenwirken 

von Bindemittel und Gesteinskörnung, die Über-

tragbarkeit der Dauerhaftigkeitseigenschaften auf 

Betonebene sowie die Ableitung geeigneter Bemes-

sungs- und Nachweiskonzepte zentrale Fragestel-

lungen dar. Vor diesem Hintergrund bilden die Ent-

wicklung reststoffbasierter Geopolymerbetone und 

deren bautechnische Charakterisierung den aktuel-

len Schwerpunkt der Forschungsarbeiten, welche in 

dieser Arbeit erstmals vorgestellt werden. 
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4 Reststoffbasierte Betonentwick-
lung für vorgefertigte Betoner-
zeugnisse 

4.1 Zielparameter, Materialien und  
Mischungsentwurf 

Ziel der Betonentwicklung ist die Herstellung eines 

sehr weichen (gut in eine Schalung einbaubaren) 

Geopolymerbetons für Fertigteilanwendungen mit 

einer Zielkonsistenz der Klasse F52 und einer Ziel-

Druckfestigkeitsklasse von C40/50 nach ÖNORM 

B 4710-1. Der Beton sollte keine Entmischung oder 

Bluten zeigen sowie eine ausreichende Konsistenz-

haltung von mind. 30 Minuten für den Einbau auf-

weisen. 

Als pulverförmige Ausgangsstoffe (precursor, P) 

werden ein kalzinierter Ton (Metakaolin, MK) und 

eine Konverter-Schlacke (LD) eingesetzt. Die Akti-

vierung erfolgt mittels Kaliumwasserglas (WG; mit 

Silikatmodul=1,7; Feststoffgehalt 55 %, 

Dichte=1,52 g/cm³). Als natürliche Gesteinskörnun-

gen werden die Fraktionen 0/4, 4/8 und 8/16 mm in 

abgestufter Sieblinie zwischen den Grenzsieblinien 

A und B für Größtkorn 16 mm nach ÖNORM B 

4710-1 verwendet. 

4.2 Optimierung der rheologischen  
Eigenschaften 

Die Mischungsoptimierung erfolgte über die syste-

matische Variation des Flüssigkeits-zu-Precursor-

Verhältnisses (i.e. Liquid [L] = WG + Zusatzwas-

ser, massebezogen zu P) sowie des Bindemittellei-

mvolumens (BM-Leim= MK + LD + WG + Zusatz-

wasser in Vol.-%), womit insgesamt neun Betonre-

zepturen gemäß Tabelle 1 untersucht wurden. Ein 

wichtiger Rezepturparameter ist zudem das Verhält-

nis von W/S (W=Wasseranteil im WG+Zugabewas-

ser; S=Feststoffanteil im WG+P). 

Das Ausbreitmaß wurde nach Mischende und zu-

dem 30 min nach Wasserzugabe gemäß ÖN EN 

12350-5 geprüft, die Druckfestigkeit wurde an Wür-

feln (150 mm) gemäß ÖN EN 12390-3 im Alter von 

2 Tagen und 7 Tagen bestimmt. 

4.3 Rheologische Eigenschaften und Festig-
keitsentwicklung 

Wie in Abbildung 2 zu sehen ist, steigert sowohl ein 

höheres Bindemittelleimvolumen als auch ein stei-

gendes L/P-Verhältnis die Fließfähigkeit, aber die 

Festigkeit verringert sich damit einhergehend. Aus 

den Ergebnissen kann als „Kompromiss“ zwischen 

Verarbeitbarkeit und Festigkeit eine optimale Zu-

sammensetzung mit 42,5 % BM-Leim und L/P = 

0,725 identifiziert werden. Für die ausgewählte Mi-

schung wurde stabile Verarbeitbarkeit für mindes-

tens 30 Minuten (Konsistenzklasse F52) erreicht bei 

gleichzeitiger mittlerer Druckfestigkeit im Alter 

von 7d von 62 N/mm² (Bemessungsfestigkeit 

C40/50). 

Die Feinheit der gemahlenen LD-Schlacke hat ei-

nen wesentlichen Einfluss auf die Konsistenzhal-

tung. Durch längeres Mahlen steigt die spezifische 

Oberfläche durch die kleineren Partikelgrößen. In-

teressanterweise führte das zu einer verbesserten 

initialen Verarbeitbarkeit bis zu Blaine Werten von 

3500 m2/kg und erst danach zu einer Reduktion der 

rheologischen Eigenschaften durch einen zuneh-

menden Wasser- bzw. Flüssigkeitsbedarf. Eine rela-

tiv grobe Mahlung führt zu günstigen Werten. 

Gleichzeitig zeigte sich die Festigkeitsentwicklung 

von der Variation der Mahlfeinheit wenig bis gar 

nicht beeinflusst. 

Untersuchungen zum statischen Elastizitätsmodul, 

Schwinden und Kriechen werden aktuell an der op-

timierten Mischung durchgeführt, um Kennwerte 

des Betons für die Bemessung von Fertigteilanwen-

dungen zu ermitteln. 

 

Tabelle 1: Mischungsvarianten der Geopolymerbetonrezeptur 

Bindemittel L/P W/S BM-Leim Gesteinskörnung 

[M.%] [M.%] 

MK LD WG Zugabe- 

wasser 

[-] [-] Variation 0/4 4/8 8/16 

[Vol.%] mm mm mm 

24,8 34,1 34,5 6,7 0,70 0,29 

40/42,5/45 48 25 27 24,4 33,6 35,2 6,8 0,73 0,29 

24,0 33,0 36,0 7,0 0,75 0,30 
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5 Bemessung von bewehrten Bau-
teilen aus Geopolymerbeton 

Stahlbetonbauteile aus Geopolymerbeton funktio-

nieren aus mechanischer Sicht nach denselben Prin-

zipien wie gewöhnliche Stahlbetonbauteile. Des-

halb können die grundlegenden physikalischen Ge-

setze wie z.B. das Gleichgewicht der Kräfte und die 

Einhaltung der Verformungskompatibilität unver-

ändert übernommen werden. Das Bindeglied zwi-

schen Kräften und Verformungen bilden die Stoff-

gesetze, die sich in manchen Punkten nicht von Nor-

malbeton auf Geopolymerbeton ohne Anpassung 

übertragen lassen. Seit ca. 20 Jahren wird seitens der 

Wissenschaft international intensiv geforscht, um 

solche Anpassungen vornehmen zu können und die 

entsprechenden Bemessungsnormen für die An-

wendung von Geopolymerbeton fit zu machen.  

Sunday Azunna fasst diese Bestrebungen zusam-

men und zitiert dabei 358 Veröffentlichungen [9]. 

In den meisten der zitierten Studien werden Bemes-

sungsformeln diverser Stahlbeton-Bemessungsnor-

men auf ihre Tauglichkeit für Geopolymerbeton 

durch einen Vergleich der rechnerischen Ergebnisse 

mit Versuchsergebnissen an Geopolymerbauteilen 

geprüft. Dabei stehen Balken und Platten auf Bie-

gung und Schub sowie Stützen unter zentrischer und 

doppelt exzentrischer Normalkraft im Mittelpunkt. 

Den größten Anteil machen jedoch die jeder Bemes-

sung zugrundeliegenden Stoffgesetze, wie die 

Spannungs-Dehnungslinie unter Druck und das 

Verbund-Schlupf-Gesetz zwischen Geopolymerbe-

ton und Bewehrungsstahl (gerippt und glatt), aus. 

Da die Stoffgesetze in den Betonbaunormen meist  

durch wenige, im Zuge der Qualitätskontrolle durch  

 

 

 

Materialprüfung gewonnene Materialeigenschaften 

bestimmt werden (in vielen Fällen nur durch die 

Druckfestigkeit), werden viele empirisch gewon-

nene Beziehungen zwischen der Druckfestigkeit 

und den anderen Materialeigenschaften, die für die 

Definition der Stoffgesetze im weitesten Sinne ge-

braucht werden (E-Modul, Matrixzugfestigkeit, 

Kriechzahl), verwendet. Viele dieser empirisch ge-

wonnenen Beziehungen (Formeln) lassen sich 

durch einfaches Anpassen der „Kalibrier-Faktoren“ 

auch bei Geopolymerbeton anwenden. Bei manchen 

Eigenschaften ist eine genauere Differenzierung 

nach der Zusammensetzung von diversen Geopoly-

meren zu treffen (welche nach den chemischen Ei-

genschaften der Aktivatoren und von Precursorn 

gruppiert werden können). 

Zur Veranschaulichung der internationalen Breite 

dieser Forschungsinitiativen werden jene Normen, 

aus denen Bemessungsmodelle bereits mit Hilfe 

von Versuchen getestet wurden, aufgelistet bevor in 

den nächsten Kapiteln jene Erkenntnisse, die aus 

Sicht der Autoren die größte Relevanz für das Fort-

kommen in Bemessungsfragen in Österreich haben, 

erläutert werden. 

• AS 3600 (Australien) 

• Eurocode 2 (Europa) 

• ACI 318 (USA) 

• JSCE (Japan) 

• CEB-fib Model Codes (Europa) 

• GB 5010 (China) 

• IS 456 (Indien) 

         

Abbildung 2 Konsistenz und Festigkeit in Abhängigkeit vom L/P-Verhältnis bzw. BM-Leimvolumen 
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5.1 E-Modul, Zugfestigkeit und Arbeitslinie 

Der E-Modul von Geopolymerbeton ist generell 

deutlich niedriger während die Matrixzugfestigkeit 

im Allgemeinen höher ist als bei Normalbeton mit 

gleicher Druckfestigkeit. Es ist aber vollkommen 

undenkbar, diese Differenz mit einem fixen Pro-

zentsatz zu erfassen oder zu beschreiben, da sowohl 

die Mischungszusammensetzung, insbesondere die 

chemische, als auch die Art der Nachbehandlung die 

vorgenannten Eigenschaften stark beeinflussen. Die 

Korrelation zwischen Druckfestigkeit und Matrix-

zugfestigkeit respektive dem E-Modul bleibt jedoch 

innerhalb einer Mischung aufrecht. Exemplarisch 

ist dies in Abbildung 3 dargestellt [10]. Die Bezie-

hung zwischen der Druckfestigkeit und der Biege-

zugfestigkeit kann mathematisch beschrieben wer-

den, indem der im Australien Standard für Normal-

beton verankerte Faktor von 0,6 auf 0,93 für Geo-

polymerbeton angehoben wird (siehe Abbildung 3). 

Im Falle des E-Moduls findet Sarker sehr gute Über-

einstimmung mit den Versuchsergebnissen, wenn 

die Beziehung des Australien Standards auf 75% re-

duziert wird. In dieser Studie ist der dominante 

Hauptbestandteil des Precursors Flugasche. Zusatz-

stoffe wie Schlacke und in wenigen Mischungen 

auch Portlandzement (<5%) werden in kleinen Do-

sen variiert. Im Gegensatz dazu zeigen Stützen aus 

Geopolymerbeton mit Hüttensand (GGBFS) als 

Precursor eine Steifigkeit, die sich von Normalbe-

tonstützen derselben Festigkeitsklasse (70 N/mm2) 

kaum unterscheiden (siehe Abbildung 4)  

Die Arbeitslinie von Normalbeton für Verfor-

mungsberechnungen bzw. nichtlineare Schnittgrö-

ßenermittlung wird in fast allen Normen mit der von 

Popovics entwickelten Grundgleichung abgebildet. 

Thorenfeldt hat diese modifiziert, um den bei hoch-

festen Betonen steiler abfallenden Ast besser zu er-

fassen (siehe Gleichung (1)). Dabei sind n und k die 

Kalibrierfaktoren, für die Collins et. al. [12] Funkti-

onen in Abhängigkeit von der Druckfestigkeit ange-

ben (Gleichungen (2) und (3)). 

 

 

 

Abbildung 4   Spannungs-Dehnungs-Linien aus Stützen-

versuchen [11]: Vergleich zwischen mäßig 

bewehrten, gedrungenen Stützen  

(20 x 20cm) aus Normalbeton (OPC) und 

Geopolymerbeton (GPC). Die mit SF be-

zeichneten Stützen sind zusätzlich Stahlfa-

ser-bewehrt (0,25 bis 0,75%). 

 

          

Abbildung 3 links: Biegezugfestigkeit vs. Druckfestigkeit [10], rechts: E-Modul vs. Druckfestigkeit [10]. 
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Darüber hinaus haben Collins et. al. [12] einen Zu-

sammenhang zwischen der Stauchung bei maxima-

ler Spannung (𝜀𝑐1) dem E-Modul und der Druck-

festigkeit gefunden (Gleichung (4)). Sarker [13] hat 

all diese Gleichungen in Kombination mit dem in 

Abbildung 3 rechts dargestellten Zusammenhang 

zwischen E-Modul und Druckfestigkeit verwendet, 

um Stützen aus Flugasche-basiertem Geopolymer-

beton nachzurechnen. Es wurde die Gleichung für 

den Kalibrierfaktor (3) anhand von Druckversuchen 

an Zylindern aus der Literatur durch Ändern des 

Nenners von 17 auf 12 für Geopolymerbeton adap-

tiert. Mit diesem Stoffgesetz wurden 12 Stützen mit 

Druckfestigkeiten zwischen 42 und 66 N/mm2 und 

jeweils drei unterschiedlichen Exzentrizitäten un-

tersucht. Die Treffsicherheit der Modellbildung, 

ausgedrückt durch das Verhältnis zwischen Tester-

gebnis und Berechnung beträgt im Mittel 1,14 für 

die Durchbiegung und 1,03 für die Traglast (siehe 

auch Abbildung 5). 

 

Abbildung 5 Last-Durchbiegung von exzentrisch ge-

drückten Stützen aus Geopolymerbeton 

[13]: Vergleich zwischen Berechnung und 

Versuch. 

5.2 Verbund-Verhalten 

Die Verbundfestigkeit zwischen geripptem Beweh-

rungsstahl und Geopolymerbeton ist generell höher 

als bei Normalbeton mit der gleichen Druckfestig-

keit. Dies wird auf die höhere Zugfestigkeit der Ge-

opolymerbetone zurückgeführt. Castel et. al. [14] 

bestätigen diesen in zahlreichen Ausziehversuchen 

beobachteten Sachverhalt, stellen jedoch fest, dass 

das Verbundverhalten von Geopolymerbeton mit 

glatten Stahlstäben geringfügig schlechter ist, als 

bei Normalbeton. Alle in den oben genannten Nor-

men verankerten Formeln zur Berechnung der Ver-

bundfestigkeit in Abhängigkeit vom Stabdurchmes-

ser und der Betondeckung sowie die Angaben zu 

Verankerungslängen und Überlappungsstößen lie-

fern für Geopolymerbeton konservative Ergebnisse, 

sodass in den meisten Studien vorgeschlagen wird, 

im ersten Schritt, diese zu übernehmen. 

Das Verbundspannungs-Schlupfverhalten wurde 

noch weniger intensiv untersucht. Pull-Out-Tests 

verdeutlichen, dass sich das Verbundspannungs-

Schlupf-Verhalten nicht signifikant vom Verhalten 

bei Normalbeton unterscheidet. Abbildung 6 zeigt 

exemplarisch die Ergebnisse des Ausziehverhaltens 

einer Studie mit 102 Versuchen [15].  

 

Abbildung 6 Verbundspannungs-Schlupf-Beziehung 

von Pull-Out-Tests an GPC-Proben aus 

[15]: Druckfestigkeit fc=38 N/mm2, Beweh-

rungsdurchmesser ds=12 oder 16mm, Be-

tondeckung c=94 oder 92mm 

5.3 Biegung und Längskraft 

Bewehrte Platten und Balken aus Geopolymerbeton 

verhalten sich prinzipiell gleich wie herkömmliche 

Stahlbetonbauteile. Deshalb werden auch weltweit 

dieselben Berechnungsmethoden in der Bemessung 

angewendet (siehe Abbildung 7). 
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Abbildung 7 Querschnittsbemessung auf Biegung und 

Längskraft mit den im ACI verwendeten 

Bezeichnungen der Spannungsblock-Fak-

toren aus [16]. 

Tran et.al. [16] leitet unter Anwendung der theore-

tischen Spannungs-Dehnungsbeziehung aus Glei-

chung (1) und Versuchsergebnissen aus der Litera-

tur 3 Sets an Faktoren für die Definition des in Ab-

bildung 7 dargestellten Spannungsblocks her. Unter 

Anwendung der 3 Faktoren-Sets ermittelt er die 

Biegetragfähigkeit von Versuchen und vergleicht 

diese untereinander aber auch mit den Rechener-

gebnissen mit ACI –Faktoren für Normalbeton. Wie 

zu erwarten, zeigt sich, dass im Falle von unterbe-

wehrten Querschnitten (die Bewehrung fließt bevor 

die Druckzone versagt) die Ergebnisse nicht sehr 

sensibel auf die Wahl der Spannungsblock-Faktoren 

sind, weil sich der innere Hebelarm kaum verändert. 

 

Abbildung 8 Sensibilität der Biegetragfähigkeit auf eine 

Veränderung des Spannungsblockfaktors 

𝜶 um 20% aus [16]. 

Dieser Sachverhalt wird in Abbildung 8 sehr an-

schaulich quantifiziert. Sie zeigt die Veränderung 

der theoretischen Biegetragfähigkeit über den Kehr-

wert der bezogenen Druckzonenhöhe (d/c) für den 

Fall, dass der Faktor 𝛼 um 20% erhöht wird. Erst 

wenn Druckzonenversagen maßgebend wird (über-

bewehrter Querschnitt), beträgt die Abweichung 

mehr als 3-4%, abhängig von der Wahl des Faktors 

𝛽. Dies bedeutet, dass die in Stahlbetonnormen 

existierenden Faktoren für die Bemessung von Bal-

ken und Platten aus Geopolymerbeton verwendet 

werden können, solange die Druckzone nicht für das 

Erreichen der Tragfähigkeit maßgebend ist. Für die 

Bemessung von Stützen hingegen müssen die GPC-

Faktoren bzw. die GPC-Arbeitslinien, wie schon in 

Kapitel 5.1 gezeigt wurde, verwendet werden. Die 

Auswertung von 40 GPC-Balken (diverser Studien) 

mit variierendem Bewehrungsgrad, Querschnittshö-

hen und Druckfestigkeit (20 bis 75 N/mm2) hin-

sichtlich der Treffsicherheit des ACI-Bemessungs-

modells untermauert das Vertrauen in die existie-

renden Modelle. Die Modellgenauigkeit beträgt 

1,16 mit einem Variationskoeffizienten von 15%; 

somit konservative Rechenergebnisse mit modera-

ter Streuung [9]. 

5.4 Querkraft 

Je weniger Schubbewehrung in Stahlbetonbalken 

angeordnet wird, desto größer wird die Rolle der 

Betoneigenschaften, insbesondere die Zug- und 

Druckfestigkeit, aber auch das Rissverhalten und 

die Bruchenergie. Da sich diese Eigenschaften von 

GPC und die Relationen zueinander doch merklich 

von Normalbeton unterscheiden, hat auch der damit 

in Verbindung stehende Querkraft-Traganteil VRdc 

die größte Bedeutung. Die unterschiedlichen For-

meln aller Normen, die diesen Traganteil vorhersa-

gen sollen, haben keinen physikalischen bzw. me-

chanischen Ursprung, sondern wurden empirisch 

aus unzähligen Versuchen an Balken ohne Schub-

bewehrung gewonnen. Wendet man diese, in Fach-

kreisen kontrovers diskutierten, Gleichungen auf 

Geopolymer-Balken an, wird erkannt, dass diese die 

tatsächliche Schubtragfähigkeit unterschätzen. Dies 

hat Wu [17] in einer umfassenden und systemati-

schen Arbeit nicht nur anhand seiner eigenen, mo-

derat bügelbewehrten, Balken sondern auch anhand 

von Versuchsergebnissen aus der Literatur, egal ob 

für Flugasche- oder Schlacke-basierten Geopoly-

merbeton, eindrücklich bestätigt (Abbildung 9). In 

dieser Darstellung bedeuten Werte kleiner als 1, 

dass die Vorhersage kleiner als das Versuchsergeb-

nis ist. Wu et. al. haben in die Studie ein teils me-

chanisch basiertes Schub-Bemessungsmodell (Ver-

sagen der Druckzone) von Choi et. al [18] aufge-

nommen. Dieses sagt die Schubtragfähigkeit über 
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alle untersuchten Versuche am besten vorher (Mit-

telwert der Modellgenauigkeit von 0,9 mit einem 

Variationskoeffizienten von 32,6%.  

Das Rissbild und der Versagensmechanismus der 

GPC-Balken sind sehr ähnlich wie bei den Refe-

renzbalken aus Normalbeton. Auffällig ist jedoch, 

dass bei vergleichbarer Verformung und Last, die 

Rissanzahl geringer und damit die Rissbreite deut-

lich größer ist. Im Gegensatz dazu werden in vielen 

experimentellen Untersuchungen zur Biegetragfä-

higkeit von Balken vergleichsweise geringere Riss-

breiten beobachtet. Eine noch nicht bestätigte Erklä-

rung dafür könnte im spröderen Materialverhalten 

(geringere Bruchenergie) des in [17] verwendeten 

Schlacke-basierten GPC gefunden werden.  

6 Status Normungsvorhaben 

 Wie in Kapitel 5 dargelegt, haben viele wissen-

schaftliche Untersuchungen gezeigt, dass die für 

Normalbeton bzw. Stahlbeton existierenden Bemes-

sungsnormen in großen Bereichen auch für die Pla-

nung von GPC-Bauteilen angewendet werden kön-

nen. Adaptierungen sind im Bereich der Stoffge-

setze notwendig. Dafür gibt es bereits zahlreiche, 

experimentell abgesicherte, Vorschläge.  

Die Einarbeitung in eine Norm erfolgte nach Wis-

sen der Autoren bis jetzt nur in Australien. Im Jahr 

2023 wurde die Technical Specification Design of 

geopolymer and alkali-activated binder concrete 

structures (SA TS 199:2023) veröffentlicht [19]. 

Dieses Dokument besteht aus 100 Seiten und er-

gänzt die Stahlbeton-Bemessungsnorm AS 

3600:2018 Concrete Structures. Die Inhalte der SA 

TS 199:2023 beschränken sich nicht nur auf die Be-

messung im statischen Sinne, sondern beinhalten 

auch alle Regeln für die Sicherstellung der Dauer-

haftigkeit (Mindestbetondeckung je Expositions-

klasse, Prüfverfahren…). In Bereichen, wo die ex-

perimentelle Datenlage GPC noch klein ist, wurden 

konservative Regeln festgelegt. Diese können mit 

wachsender Erfahrung und Datenmenge angepasst 

werden. 

In Großbritanien wurde eine Vor-Norm mit dem Ti-

tel Construction materials -Alkali-activated cemen-

titious material and concrete – Specification bereits 

2016 veröffentlicht [20]. Sie richtet sich an Herstel-

ler von alkalisch aktivierten, zementartigen Materi-

alien, an Hersteller von vorgefertigten GP-Beton-

elementen und an Hersteller von Geopolymerbeton, 

der vorgefertigt, fertig gemischt oder vor Ort ge-

mischt werden soll. Ziel dieser Vor-Norm ist es, die 

Anwendung von Geopolymerbeton in Bauprojekten 

rasch zu ermöglichen. Es werden nicht nur die Leis-

tungsanforderungen an Geopolymerbetone und die 

Ausgangsstoffe definiert, sondern auch, mit wel-

chen Prüfverfahren diese nachzuweisen sind. Au-

ßerdem werden die Verantwortlichkeiten und Qua-

litätssicherungsprozesse in einem Bauprojekt mit 

Geopolymerbeton geregelt. 

SA  

Abbildung 9    Vergleich des Betontraganteils (VRdc) aus unterschiedlichen Normen und Modellen mit Versuchen aus [16]: 

Vp steht für die theoretische Vorhersage und Vu für das tatsächliche Tragvermögen aus dem Versuch. 
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Auch in Österreich wurden in den letzten Jahren 

erste Schritte zur Standardisierung von Geopoly-

mere und alkalisch aktivierter Baustoffe gesetzt. Im 

Jahr 2024 wurde beim Austrian Standards Institute 

die Arbeitsgruppe AG 075.09 „Geopolymere und 

alkalisch aktivierte Baustoffe“ eingerichtet. Der 

derzeitige Schwerpunkt der Arbeitsgruppe liegt auf 

der Erarbeitung eines ersten nationalen Regelwerks 

(ÖNORM B 3380) mit dem Arbeitstitel „Geopoly-

mere und alkalisch aktivierte Materialien (AAM) 

für vorgefertigte Betonerzeugnisse in chemisch be-

lasteter Umgebung – Anforderungen, Prüfungen, 

Güteüberwachung“. Der Fokus orientiert sich folg-

lich an jenen Anwendungsbereichen, in denen alka-

lisch aktivierte Baustoffe aufgrund ihrer hohen Be-

ständigkeit gegenüber chemischen Angriffen – ins-

besondere in Abwasser- und Infrastrukturbauwer-

ken mit biogener Schwefelsäurekorrosion – bereits 

heute ein hohes Anwendungspotenzial aufweisen, 

wie auch in diesem Beitrag beschrieben. Die Ein-

richtung der Arbeitsgruppe schafft damit die Vo-

raussetzung, internationale Entwicklungen – wie 

beispielsweise die australische SA TS 199:2023 

oder die britische BS 8615 – hinsichtlich ihrer Über-

tragbarkeit auf österreichische Rahmenbedingun-

gen zu bewerten und nationale Grundlagen für An-

forderungen, Prüfverfahren, Güteüberwachung und 

die zukünftige Bemessung alkalisch aktivierter 

Baustoffe zu entwickeln. Die im Rahmen des CD-

Labors GECCO₂ gewonnenen Erkenntnisse zu Ma-

terialtechnologie, Dauerhaftigkeit und Bemessung 

leisten hierzu einen wesentlichen wissenschaftli-

chen Beitrag und fließen unmittelbar in die laufen-

den Normungsarbeiten ein. 

7 Zusammenfassung und Ausblick 

Die vorgestellten Arbeiten zeigen, dass sich auf Ba-

sis reaktivitätsoptimierter Bindemittelsysteme leis-

tungsfähige, reststoffbasierte alkalisch aktivierte 

Betone entwickeln lassen. Durch die gezielte Beto-

nentwicklung konnten sehr gute mechanische Ei-

genschaften und die ausgezeichnete Beständigkeit 

der entwickelten Bindemittel auf Betonebene über-

tragen werden. Die Ergebnisse verdeutlichen das 

Potenzial dieser Werkstoffe für den Einsatz in che-

misch aggressiven Umgebungen und bilden gleich-

zeitig eine wichtige Grundlage für deren zukünftige 

Bemessung und normative Umsetzung. 

Die bisherigen Erkenntnisse bezüglich Bemessung 

zeigen, dass Geopolymere und alkalisch aktivierte 

Betone in weiten Bereichen nach denselben mecha-

nischen Grundprinzipien wie Portlandzementbetone 

bemessen werden können und bestehende Bemes-

sungsansätze grundsätzlich übertragbar sind. 

Gleichzeitig besteht weiterer Forschungsbedarf bei 

der Beschreibung der Materialeigenschaften, insbe-

sondere hinsichtlich Stoffgesetzen in Abhängigkeit 

von Art und Anteil der Hauptbestandteile sowie bei 

Prognosemodellen für das Rissbildungs- und Riss-

breitenverhalten. Darüber hinaus sind weiterfüh-

rende Untersuchungen zu zeitabhängigen Materi-

aleigenschaften, wie Elastizitätsmodul, Schwinden 

und Kriechen, erforderlich. Die Bearbeitung dieser 

Fragestellungen stellt eine wesentliche Vorausset-

zung für die Weiterentwicklung leistungsorientier-

ter Bemessungsansätze und deren zukünftige Ver-

ankerung in nationalen und internationalen Regel-

werken dar. 
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KURZFASSUNG: 

Die Wiener Linien setzen als innovativer Infrastrukturbetreiber im U-Bahnbau auf Dekarbonisierung, Kreis-

laufwirtschaft und ressourcenschonende Materialkonzepte. Im Rahmen des Projekts „GreenInfrastructures“ 

wurde ein CO₂-reduzierter, wasserundurchlässiger Recyclingbeton für zwangsbeanspruchte Tunnelbauteile 

entwickelt und in einer Prototypenwand unter Praxisbedingungen erprobt. Ausgangspunkt ist, dass Zwang-

spannungen infolge behinderter Temperatur- und Schwindverformungen bei massiven Stahlbetonbauteilen 

eine wesentliche Ursache für das Rissrisiko und damit für die erforderliche rissbreitenbegrenzende Beweh-

rung darstellen. Der entwickelte Beton kombiniert ein CO₂-reduziertes Bindemittel mit hochwertigen rezyk-

lierten Gesteinskörnungen und einer optimierten Betontechnologie. Untersucht wurden Verarbeitbarkeit, 

Pumpbarkeit, Temperaturentwicklung, Schwindverhalten, Festigkeit, Elastizitätsmodul, Wasserundurchläs-

sigkeit und Treibhauspotenzial. Die Ergebnisse zeigen, dass die funktionalen Anforderungen trotz hohem 

Recyclinganteil erfüllt werden. Durch geringere Hydratationswärme und reduzierten Elastizitätsmodul kann 

der Beton Zwangspannungen und Rissrisiken verringern und zugleich Treibhauspotenzial sowie Primärroh-

stoffverbrauch reduzieren. 

 

 

1 Herausforderungen und Chancen 
eines nachhaltigen U-Bahnbaus 

1.1 U2xU5: Wiens größtes Infrastruktur- und 
Klimaschutzprojekt 

Mit dem Linienkreuz U2xU5 entsteht derzeit das 

größte Infrastruktur- und Klimaschutzprojekt der 

Stadt Wien (Abbildung 1). Die bestehende U2 wird 

bis zum Matzleinsdorfer Platz verlängert (Fertig-

stellung geplant bis 2030), während die neue voll-

automatische U5 künftig die Innenstadt mit dem 

Nordwesten Wiens verbinden wird (Fertigstellung 

Mitte der 2030er-Jahre). Im Endausbau umfasst das 

Projekt rund zehn Kilometer neue Tunnel und zwölf 

neue beziehungsweise umgebaute Stationen. Der 

Ausbau der U-Bahn gilt als zentrales Klimaschutz-

projekt der Stadt Wien, da langfristig Millionen von 

PKW-Kilometern und große Mengen an CO₂ einge-

spart werden können. Zudem stärkt die neue Infra-

struktur den öffentlichen Verkehr und fördert den 

Umstieg vom Auto auf nachhaltige Mobilität. 

Durch die Erweiterung entsteht Platz für bis zu 300 

Millionen zusätzliche Fahrgäste pro Jahr. Gleich-

zeitig können jährlich rund 550 Millionen Pkw-Ki-

lometer und bis zu 75.000 Tonnen CO₂ eingespart 

werden. Für die Wiener Linien bedeutet nachhalti-

ger U-Bahnbau daher nicht nur eine zusätzliche 

Verpflichtung, sondern auch die Chance, sich als 

moderner und verantwortungsvoller Mobilitätsan-

bieter zu positionieren und einen wesentlichen Bei-

trag zur klimafreundlichen Stadtentwicklung Wiens 

zu leisten. 
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1.2 Kreislaufwirtschaft und ressourcenscho-
nende Lösungen im U-Bahnbau 

Der nachhaltige U-Bahnbau stellt die Wiener Linien 

vor große technische, wirtschaftliche und organisa-

torische Herausforderungen. Es fallen gewaltige 

Mengen an Aushub (Erdreich, Gesteinskörnungen, 

Ton etc.) und Abbruchmaterialien (Betonabbruch 

etc.) an. Besonders die Bauphase verursacht zudem 

durch Beton, Stahl, Energieverbrauch und Baustel-

lenlogistik erhebliche CO₂-Emissionen. Gleichzei-

tig erfolgt der Ausbau von U2xU5 mitten im dicht 

verbauten Stadtgebiet Wiens, wodurch Anforderun-

gen wie Lärmreduktion, Verkehrsführung und 

Rücksicht auf Anrainer*innen zusätzlich zu berück-

sichtigen sind. Nachhaltige Baustoffe und neue 

Bauverfahren erhöhen außerdem den Planungs- und 

Beschaffungsaufwand und stehen oft im Span-

nungsfeld zwischen Kosten, Terminen und Klima-

zielen.  

Die Wiener Linien setzen dabei verstärkt auf inno-

vative und ressourcenschonende Lösungen, wie auf 

die Produktion von zirka 2,8 Mio. Ziegeln aus ton-

reichem Aushubmaterial, das aus dem Tunnelbau 

mittels TBM (Tunnelbohrmaschine) gewonnen 

wurde oder die Verwertung von anfallendem Be-

tonabbruchmaterial. Es entsteht u.a. im Zuge der Er-

richtung von Stationsbauwerken, Notausstiegen und 

Baugruben aus dem Rückbau temporärer Stahlbe-

tonkonstruktionen. Der dabei anfallende Beton-

bruch besitzt eine gut bekannte Materialqualität und 

eignet sich daher besonders für die Herstellung 

hochwertiger Recyclinggesteinskörnungen der 

höchsten Qualitätsklasse (RB-A1) nach ÖNORM B 

3140 oder zukünftig auch nach noch höheren Qua-

litätsanforderungen, die zu definieren sind. 

1.3 Bauablauf, Rückbau und Recycling am 
Beispiel des Notausstiegs Quellenstraße  

 Beispiele für potenziell verwertbare Rückbauten 

sind temporäre Widerlager im Vortrieb der Tunnel-

röhren (Abbildung 2) und temporäre Aussteifungen 

in Schachtbauwerken wie im Notausstieg nördlich 

der Quellenstraße im 10. Wiener Gemeindebezirk, 

in dem die später beschriebene Prototypenwand re-

alisiert wurde (Abbildung 3).  

Der Notausstieg wurde als Schachtbauwerk in offe-

ner Deckelbauweise hergestellt. Das Bauwerk er-

reicht eine Tiefe von rund 37,5 m unter Gelände-

oberkante. Die Baugrubensicherung erfolgte mittels 

einer 1,20 m starken Schlitzwand. Nach Herstellung 

des Baugrubenverbaus wurde der Schacht ab-

schnittsweise von oben nach unten abgeteuft. Zur 

Aussteifung der Baugrube wurden auf den einzel-

nen Ebenen umlaufende Stahlbetonroste angeord-

net, deren Lage den späteren Geschossdecken ent-

spricht.  

 

Abbildung 1  Überblick Projekt U2xU5 [www.wienerlinien.at/u2xu5] 

 

Abbildung 2 Abbruch eines temporären Widerlagers 

(Quelle: BOKU) 

Offene Bauweise (Deckelbauweise) 

Neue österreichische Tunnelbaumethode 

Vortrieb mit Tunnelbohrmaschine 
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Abbildung 3 Notausstieg Quellenstraße – nach dem 

Herstellen der Innenschale (grün) und der 

Bodenplatte kann die prov. Aussteifung 

(in Gelb) wieder abgebrochen werden 

Um die für die Tunnelvortriebe sowie für die Ver- 

und Entsorgung erforderlichen Transportwege frei-

zuhalten, wurden Teile dieser Aussteifungshori-

zonte mit temporären Stahlbetondecken hergestellt. 

Die Aussteifungsebenen übernehmen während der 

Bauphase die Funktion der Baugrubenaussteifung 

und werden teilweise in das Endbauwerk integriert. 

Ein wesentliches Merkmal der gewählten Bauweise 

ist, dass auf rückverankerte Baugrubenwände ver-

zichtet werden kann. Die horizontale Aussteifung 

erfolgt durch die Geschossdeckenebenen sowie 

schließlich durch die Bodenplatte. Für die Baudauer 

bleibt eine zentrale Förder- und Transportöffnung 

bestehen, über welche die Ver- und Entsorgung der 

Vortriebsarbeiten sowie der Materialtransport für 

den Ausbau abgewickelt wurden. 

Parallel zum Aushub erfolgte die Herstellung der 

Innenschale. Diese bildet gemeinsam mit der äuße-

ren Schlitzwand das dauerhafte zweischalige Trag-

werk des Schachtes. Die Innenschale sowie die Bo-

denplatte wurden gemäß der ÖBV-Richtlinie „Was-

serundurchlässige Betonbauwerke – Weiße Wan-

nen“ [1] ausgeführt und übernehmen die Funktion 

der dauerhaft wasserundurchlässigen Konstruktion. 

Im Bereich der Tunnelanschlüsse wurden entspre-

chende wasserdichte Anschlüsse an die Tunnelröh-

ren hergestellt. Nach Abschluss der Tunnelvortriebe 

und der streckentechnischen Ausrüstung werden die 

während der Bauphase erforderlichen Transportöff-

nungen endgültig geschlossen. Mit der Herstellung 

der fehlenden Deckenteile ist die endgültige Trag-

wirkung des Bauwerks gegeben, wodurch temporä-

ren Aussteifungen rückgebaut werden können. 

1.4 Prototypenwand für zwangspannungsmi-
nimierten WU-Recyclingbeton 

Im Rahmen des von der FFG geförderten Branchen-

forschungsprojekts „GreenInfrastructures“ wurde 

eine Prototypenwand als Demonstrationsbauteil er-

richtet. Hierzu wurde im fünften Untergeschoss des 

Bauwerks ein rund 8x4,5x1,4 m³ großes Wandseg-

ment (Abbildung 4) mit drei wesentlichen Innovati-

onsbausteinen ausgeführt: 

(1) Einsatz von Basaltbewehrung u.a. zur Vermei-

dung streustrombedingter Korrosionsrisiken, 

(2) Zwangspannungsreduktion: optimiertes Mate-

rialkonzept und Bemessungsmodell zur Riss-

vermeidung und Reduktion der erforderlichen 

Bewehrung, 

(3) Einsatz eines CO₂-reduzierten wasserundurch-

lässigen Recyclingbetons. 

Der folgende Beitrag behandelt Pkt. (2) und (3). 

 

Abbildung 4 Aussparung für die Prototypenwand im 5. 

UG des Bauwerks "Notausstieg Quellen-

straße" 

Für die Wiener Linien bot das Projekt die Möglich-

keit, innovative Bauweisen unter Praxisbedingun-

gen zu erproben, wertvolle Erkenntnisse für zukünf-

tige Infrastrukturprojekte zu gewinnen und es stärkt 

die Rolle der Wiener Linien als innovationsorien-

tierter und verantwortungsbewusster Bauherr. We-

sentlicher Erfolgsfaktor war die enge Zusammenar-

beit von Bauherrschaft, Planern, ausführenden Un-

ternehmen, Prüforganisationen und Forschungsein-

richtungen. 

Zur Absicherung der innovativen Bauweise wurde 

eine strukturierte Risikobetrachtung hinsichtlich 

Tragfähigkeit, Wasserdichtheit, Dauerhaftigkeit 
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und Brandverhalten durchgeführt und das Risiko 

systematisch bewertet. Die Eintrittswahrscheinlich-

keit der Risiken wurde durch umfangreiche Vorver-

suche, fundierte Bemessung sowie begleitende 

Qualitätssicherungsmaßnahmen als gering einge-

stuft. Im unkritischen, nicht öffentlich zugänglichen 

Bereich, in dem sich die Protypenwand befindet, 

sind keine unmittelbaren Auswirkungen auf den U-

Bahn-Bau und Betrieb zu erwarten. 

2 Entwicklung eines CO2-reduzierten 
WU-Recyclingbetons 

Massive Stahlbetonbauteile benötigen große Men-

gen an natürlichen Ressourcen sowie energie- und 

CO₂-intensiven Baustoffen. Hauptverantwortlich 

für die CO2-Emissionen ihrer Produktion sind Ze-

mentklinker und Betonstahl. Die Angabe erfolgt als 

„kgCO2e“ also CO2-Äquivalente bzw. als „global 

warming potential“ (GWP). In diesem Beitrag wer-

den Umweltproduktdeklarationen (EPDs) der Her-

steller der Ausgangsstoffe herangezogen bzw. 

Branchenangaben [2]. 

Gleichzeitig sind massive Tunnelinnenschalen an-

fällig für zwangspannungsbedingte Rissbildung, die 

bei Behinderung der Verformungen aufgrund von 

Temperaturänderungen infolge der Hydratations-

wärme sowie der Schwindverformungen durch die 

monolithische Verbindung zwischen den Bauteilen 

entstehen. 

Vor diesem Hintergrund wurde im Forschungspro-

jekt „GreenInfrastructures“ ein CO₂-reduzierter, 

wasserundurchlässiger Recyclingbeton (CO2r-RB) 

entwickelt, der eine Reduktion der Treibhaus-

gasemissionen, den erstmaligen Einsatz von Recyc-

linggesteinskörnungen im U-Bahnbau und auch 

eine Verringerung der Rissgefährdung und damit 

des erforderlichen Bewehrungsgrades ermöglichen 

soll. Ausgangspunkt war ein Standard-Infrastruk-

turbeton gemäß den Anforderungen nach ÖBV 

Richtlinie für Tunnelinnenschalen [3]. Dieser Refe-

renzbeton (REF-BS1A) erfüllt Anforderungen hin-

sichtlich Festigkeit, Dichtigkeit (Wassereindring-

tiefe < 20mm), Dauerhaftigkeit und Verarbeitbar-

keit (Pumpbarkeit) entsprechend der Klassen 

C25/30 (90) BS1/XW2/XAT-B/XC2 F52 gemäß 

ÖNORM B 4710-1 und [3]. 

2.1 Verwendung rezyklierter Gesteinskör-
nungen  

Als Ausgangsmaterial dienten Recyclinggesteins-

körnungen aus dem Abbruch eines temporären Wi-

derlagers des U-Bahnbauvorhabens. Durch eine ge-

zielte Nass-Aufbereitung und Klassierung durch die 

Fa. Wopfinger Transportbeton wurden Recycling-

gesteinskörnungen der Qualitätsklasse RB-A1 nach 

ÖNORM B 3140 in mehreren Kornfraktionen ge-

wonnen. Insgesamt wurden 50 % der groben natür-

lichen Gesteinskörnungen der Fraktionen 4 bis 

32 mm durch rezyklierte Gesteinskörnungen er-

setzt.  

 

Abbildung 5 Bestimmung der Wasseraufnahme von 

Recyclinggesteinskörnungen in diversen 

Fraktionen vom feinen Sand bis zum gro-

ben Gesteinskörnungen 

Da die Recyclinggesteinskörnungen aufgrund ihrer 

porösen Struktur eine erhöhte Wasseraufnahme auf-

weisen (w24h = 5,5 M.%) wurde eine stabile Verar-

beitbarkeit durch eine gezielte 100%-Vorsättigung 

sichergestellt. Die Nassaufbereitung und geschützte 

Lagerung bis zur Verwendung verhinderten dabei 

eine Austrocknung und letztlich einen raschen Kon-

sistenzverlust des Frischbetons wie er bei der Ver-

wendung trockener rezyklierter Gesteinskörnungen 

sonst oft beobachtet wird. 

2.2 Klinkerreduziertes Bindemittelkonzept 
und performancebasierte Betonrezeptur 

Der größte Beitrag zur Verringerung des CO₂-Fuß-

abdrucks der Betonrezeptur wurde durch die Opti-

mierung des Bindemittels erzielt, indem der Anteil 

an Portlandzementklinker des CO2r-RB gegenüber 

dem REF-BS1A nochmal deutlich reduziert wurde. 

Hierzu wurde ein klinkerarmes Bindemittelsystem 

nach dem sogenannten Mikrofüller-/Ecofüller-Kon-
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zept entwickelt [4]. Portlandzement CEM I SR0 

(C3A-frei) wurde durch aufbereitete hydraulisch 

wirksame Zusatzstoffe (AHWZ) ersetzt und durch 

Kalksteinmehle unterschiedlicher Feinheit ergänzt. 

Gleichzeitig wurde die Kornzusammensetzung des 

Betons über den gesamten Korngrößenbereich mit-

hilfe von mehreren Einzelfraktionen insbesondere 

des Sandes optimiert und das Leimvolumen redu-

ziert (Tabelle 1). Die gewählten Bindemittelkompo-

nenten zeichnen sich durch eine vergleichsweise ge-

ringe Hydratationswärmeentwicklung aus. Damit 

leisten sie nicht nur einen Beitrag zur CO₂-Reduk-

tion, sondern beeinflussen auch das Verformungs-

verhalten des jungen Betons positiv. 

Insgesamt konnte das Treibhauspotenzial des entwi-

ckelten Recyclingbetons gegenüber dem Referenz-

beton von rund 143 kgCO₂e/m³ auf etwa 105 

kgCO₂e/m³ reduziert werden. Dies entspricht einer 

Verringerung um rund 25%. 

Tabelle 1 Betonrezepturen und GWP Werte 

Mischung REF-BS1A CO2r-RB 

 [kg/m³] [kg/m³] 

CEM I 42,5N SR0  240 160 

AHWZ (ÖN B 3309-1) 80 120 

Kalksteinmehl in Zementfeinheit - 40 

Mikrofeines Kalksteinmehl - 30 

Sand 0/1, rund - 240 

Sand 0/2, gebrochen 350 - 

Sand 0/4, rund 715 685 

Kies 4/8, rund 154 135 

Kies 8/16, rund 232 100 

Kies 16/32, rund 480 220 

rezyklierte Gesteinsk. RB-A1 4/16 - 235 

rezyklierte Gesteinsk. RB-A1 16/32 - 220 

Fließmittel  1,4 0,99 

Luftporenbildner 0,7 0,65 

Wasser in Mischer zugegeben 170 150 

Wasser zur Vorsättigung der rezykl. 

Gesteinskörnung 
  23,4 

W/Bper (performancebasiert, 

mit 80% Vorsättigungswasser) 
0,53 0,48 

W/B (k-Wert 0,8 für AHWZ, 

 mit 80% Vorsättigungswasser) 
0,56 0,66 

GWP (A1) [kgCO2e/m³] 143 105 

 

2.3 Verarbeitbarkeit und Pumpbarkeit 

Der entwickelte Recyclingbeton erreichte unmittel-

bar nach dem Mischen eine hohe Fließfähigkeit und 

zeigte auch nach längeren Transportzeiten eine 

stabile Konsistenz. 

Für die Beurteilung der Pumpbarkeit wurden ergän-

zende rheologische Untersuchungen mit einem 

Rohr-Rheometer („Sliper“, Fa. Schleibinger, [5]) 

durchgeführt. Sowohl Referenz- als auch Recyc-

lingbeton zeigten gleichwertige Pumpkennwerte. 

Die praktische Ausführung bestätigte eine gute För-

derbarkeit über die rund 50 m lange Pumpleitung bis 

in das fünfte Untergeschoss des Bauwerks. 

 

Abbildung 6 Prüfung der Verarbeitbarkeit mit dem 

Gleitrohrheometer [5] 

2.4 Materialeigenschaften und Zwangspan-
nungsreduktion 

Die maßgebenden Eigenschaften des Betons für das 

Risiko zwangspannungsbedingter Rissbildung sind 

die Temperaturentwicklung infolge der Hydratati-

onswärme, das Schwindverhalten sowie das Ver-

hältnis von Zugfestigkeit zu Elastizitätsmodul des 

Betons und dessen zeitliche Entwicklung [6,7]. 

Vereinfacht entstehen Zwangspannungen durch die 

Behinderung der temperatur- und schwindbeding-

ten Verformungen im erhärtenden Beton. Die resul-

tierenden Zugspannungen müssen während der Er-

härtung stets unterhalb der jeweiligen Betonzugfes-

tigkeit bleiben, um Rissbildung zu vermeiden. 

Die Untersuchungen zeigten, dass der entwickelte 

Recyclingbeton die Anforderungen hinsichtlich 

Verarbeitbarkeit, Festigkeit und Wasserundurch-
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lässigkeit vollständig erfüllt. Gleichzeitig weist 

CO2rRB einen geringeren Elastizitätsmodul als 

REF-BS1A bei vergleichbarer Zugfestigkeit auf, 

woraus sich ein günstiger Einfluss auf die Rissge-

fährdung ergibt. 

Zusätzlich wurde eine geringere maximale Hydrata-

tionstemperatur des klinkerarmen Betons festge-

stellt, was die thermischen Verformungen verrin-

gert und damit das Ziel einer zwangspannungsar-

men Bauweise unterstützt. Das Trocknungsschwin-

den des Recyclingbetons liegt jedoch über jenem 

des Referenzbetons und muss daher bei der Gesamt-

bewertung berücksichtigt werden. Detaillierte Er-

gebnisse zu den Materialeigenschaften des entwi-

ckelten Betons sind dem Beitrag vom Amr Hassan 

et al. [6] zu entnehmen. 

2.5 Rissvermeidung und numerische Unter-
suchungen 

Zur Beurteilung der erhärtungsbedingten Zwangbe-

anspruchungen wurden umfangreiche Materialun-

tersuchungen zur Temperatur- und Festigkeitsent-

wicklung sowie dem Schwinden gemacht, auf deren 

Basis thermomechanische Simulationen nach einem 

Modell von Schlicke [7] durchgeführt wurden. Die 

Versuchsergebnisse dienten zur Kalibrierung der 

gekoppelten thermohygromechanischen Material-

modelle in der Simulation. Ergänzend wurden 

Zwangrahmenversuche zur experimentellen Be-

stimmung der erhärtungsbedingten Spannungsge-

schichte auf Bauteilebene mit dem Versuchsaufbau 

nach [8] durchgeführt, um das Simulationsmodell in 

seiner Gesamtheit zu validieren. Mit dem validier-

ten Simulationsmodell wurde anschließend ein re-

präsentativer Ausschnitt der Prototypenwand nume-

risch untersucht. Die Berechnungen zeigten, dass 

die maßgebenden Zwangspannungen aus einer 

Kombination von Zwangnormalkräften und Biege-

zwängen infolge von Temperaturgradienten über 

die Wanddicke resultieren. Zur quantitativen Be-

wertung der Rissgefahr wurde aus den Modellrech-

nungen der sogenannte Makrorissindex ermittelt 

(Abbildung 7) [8]. 

Für ein wahrscheinliches Temperaturszenario wur-

den die in Abbildung 7  angeführte Frischbeton- und 

Umgebungsbedingungen zugrunde gelegt. Ferner 

wurde auf der sicheren Seite angenommen, dass in 

der Phase des Abfließens der Hydratationswärme 

noch ein ungünstiger Abfall der Umgebungstempe-

ratur von 10 °C am Einbautag auf 5 °C im weiteren 

Verlauf auftreten könnte. 

Die Auswertung des Makrorissindizes ergab, dass 

sich die maßgebende Zwangspannung aus einer 

Kombination von Zwangnormalkraft und Biege-

zwang über die Wanddicke zusammensetzt. Der 

Biegeanteil ergibt sich aus der Temperaturgradiente 

über die Bauteildicke, welche infolge der wärme-

speichernden Wirkung des dahinterliegenden Erd-

körpers entsteht. Diese Temperaturgradiente baut 

sich bei der vorliegenden Bauteildicke nach ca. 14 

Tagen wieder ab. Für diese Pilotanwendung wurde 

letztendlich eine verlängerte Ausschalfrist von etwa 

21 Tagen sowie eine Begrenzung der Frischbeton-

temperatur auf etwa 2°C über der mittleren Umge-

bungstemperatur empfohlen, um erhärtungsbe-

dingte Rissgefahr auch unter Einbeziehung der Un-

sicherheiten aus der Umgebungstemperatur und un-

vorhergesehenen Änderungen während der Ausfüh-

rung zielsicher ausschließen zu können. 

 

Abbildung 7  Auswertung der Rissgefahr für ein wahrscheinliches Temperaturszenario, der Makrorissindex bleibt <1. 

D.h. Rissvermeidung gelingt  



                                                                              Michael Kupitz, Denis Milosevic, Joachim Juhart, Dirk Schlike 

  47 

Im Zuge der Ausführung kam es zu Änderungen der 

Betonrezeptur (Erhöhung des Wasser- und Ze-

mentgehalts um 12%, Einsatze eines Verzögerers), 

um die Verarbeitung über den gesamten Einbauzeit-

raum sicherzustellen. Das führte zu höherer Tempe-

raturentwicklung und höherem Schwinden des Aus-

führungsbetons gegenüber dem ursprünglichen Be-

ton. Seitens der BOKU und TUG wurde ein Moni-

toring (Temperaturmessungen an mehreren Stellen 

in der Wand) durchgeführt, welche insgesamt ge-

zeigt haben, dass die auf der Baustelle vorherr-

schenden Umgebungsbedingungen günstiger waren 

als jene, die in der Vorausberechnung angesetzt 

wurden. Durch das gegenläufige Zusammenwirken 

dieser Effekte konnte die Rissvermeidung sicherge-

stellt werden 

2.6 Prototypen-Wand Quellenstraße: Bau-
ausführung  

Zur Überprüfung der Labor- und Simulationsergeb-

nisse wurde die entwickelte Betonrezeptur mit ge-

ringen Änderungen wie gerade beschrieben in der 

Prototypenwand umgesetzt. 

Insgesamt wurden rund 60 m³ Recyclingbeton in am 

Rande Wiens gelegenen Transportbetonwerk Sei-

bersdorf von der Fa. Wopfinger hergestellt, in 6 

Fahrmischern sukzessive angeliefert und mittels 

Betonpumpe in das fünfte Untergeschoss (ca. 50m 

Pumpstrecke) über den Schacht in der Notausstieg-

stelle Quellenstraße eingebracht. Die Ausführung 

umfasste auch eine verlängerte Nachbehandlung (3-

wöchige Ausschalfrist). Letztlich wurde der Beton 

erfolgreich eingebaut und es wurden keine Risse in 

der Wand festgestellt. 

3 Erkenntnisse, Empfehlungen und 
Ausblick 

Die Ergebnisse des Forschungsprojekts zeigen, dass 

Recyclingbeton mit CO₂-reduziertem Bindemittel 

grundsätzlich für die Herstellung von Tunnelinnen-

schalen mit zwangspannungsoptimierten Materi-

aleigenschaften geeignet ist, auch wenn er in derzeit 

gültigen Regelwerken noch nicht vorgesehen ist. 

Die nach einem performancebasierten Konzept ent-

wickelten Betonrezepturen erfüllen die Anforderun-

gen an Verarbeitbarkeit, Festigkeit und Dauerhaf-

tigkeit (insbesondere Wasserundurchlässigkeit) und 

bieten gleichzeitig das Potenzial, natürliche Res-

sourcen, Treibhausgasemissionen und den Beton-

stahlbedarf zu reduzieren. 

Besonders vorteilhaft für zwangsbeanspruchte Bau-

teile erweist sich der geringere Elastizitätsmodul 

des entwickelten CO2-armen Recyclingbetons. Ein 

günstiges Verhältnis von Zugfestigkeit zu Steifig-

keit zeichnet sich ab, welches zu reduzierten 

Zwangspannungen infolge behinderter Verformun-

gen führt. Zusätzlich wirkt sich die verringerte Hyd-

ratationswärmeentwicklung des klinkerreduzierten 

Bindemittels positiv auf das Temperaturspannungs-

verhalten aus. Für zukünftige Entwicklungen er-

scheint darüber hinaus eine Optimierung des 

Schwindverhaltens durch eine Begrenzung des 

Wassergehalts oder Nachweise reduzierten Schwin-

dens (besonders in der Ausführung), ein besonderes 

Augenmerk auf verlängerte Nachbehandlung sowie 

begrenztes Delta zwischen Frischbetontemperatur 

und Umgebungstemperatur in der Erhärtungsphase 

sinnvoll. 

Die Untersuchungen zeigen zudem, dass die Verar-

beitbarkeit von Recyclingbetonen durch geeignete 

Aufbereitung, Vorsättigung und Qualitätssicherung 

zuverlässig beherrscht werden kann. Es wurde ein 

Recyclinganteil bezogen auf die gesamte Gesteins-

körnungsmenge von rund 25% erzielt. Es konnte zu-

dem eine höhere Qualität erreicht werden als jene 

der bereits höchsten Qualitätsklasse RB-A1 nach 

ÖN B 3140. Mit entsprechender Qualitätskontrolle 

erscheint deshalb auch eine weitere Erhöhung der 

Recyclinganteile (> 50%) technisch realisierbar.  

Für eine breitere Anwendung sind jedoch Anpas-

sungen bestehender Regelwerke und Ausschrei-

bungsstandards erforderlich. Insbesondere die 

ÖBV-Richtlinien für Innenschalen [3] und wasser-

undurchlässige Betonbauwerke [1,9] sollten zu-

künftig die Verwendung hochwertiger Recycling-

gesteinskörnungen (RB-A1 etc.) und performance-

basierter Bindemittel- bzw. Betonkonzepte ermög-

lichen.  

Eine zentrale Herausforderung bleibt die Bereitstel-

lung geeigneter Recyclinggesteinskörnungen in 

ausreichender Menge und konstanter Qualität über 

einen entsprechenden Bauzeitraum von mehreren 

Jahren (gleichmäßige Materialzusammensetzung, 

definierte Festigkeitseigenschaften, eine kontrol-

lierte Porosität bzw. Wasseraufnahme).  

Darüber hinaus zeigt das Projekt das große Poten-

zial geschlossener Materialkreisläufe im Infrastruk-
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turbau. Insbesondere im innerstädtischen Tunnel- 

und U-Bahn-Bau entstehen durch den Rückbau 

temporärer Stahlbetonkonstruktionen, Schlitz-

wände oder Widerlager erhebliche Mengen hoch-

wertiger mineralischer Baustoffe. Werden diese 

Stoffströme bereits in der Planungsphase berück-

sichtigt, können Materialkreisläufe innerhalb eines 

Infrastrukturprojekts oder über mehrere Bauvorha-

ben geschlossen werden. Voraussetzung hierfür ist 

jedoch eine frühzeitige Betrachtung der Frage, 

wann und wo Aushub- und Abbruchmaterial anfällt, 

wie und wo es gelagert oder zwischengelagert wer-

den kann und zu welchem Zeitpunkt ein Wiederein-

satz möglich ist. 

Ein möglicher Baustein für die Umsetzung solcher 

Kreislaufkonzepte ist die Einführung von Material-

pässen und projektspezifischen Materialkonzepten. 

Durch die systematische Dokumentation von Her-

kunft, Qualität, Zusammensetzung und potenziellen 

Einsatzbereichen können zukünftige Verwertungs-

möglichkeiten bereits während der Planung berück-

sichtigt werden. Gleichzeitig sollten Anforderungen 

an Recyclingfähigkeit, Materialqualität und Wie-

derverwertung stärker in Ausschreibungs- und Ver-

gabeprozesse integriert werden. Nur durch das Zu-

sammenwirken von Auftraggebern, Planern, aus-

führenden Unternehmen und Aufbereitern können 

geschlossene Materialkreisläufe technisch, wirt-

schaftlich und logistisch erfolgreich umgesetzt wer-

den. 
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Nach sieben Jahren Recherche eines interdisziplinären, von Otto Kapfinger geleiteten Teams erschien 2025 

die Publikation „Anatomie einer Metropole. Bauen mit Eisenbeton in Wien 1890 – 1914“ – eine profunde 

Revision des geläufigen Bildes der Kultur und Architektur von „Wien um 1900“, die auf die Anfänge und 

die Entwicklung der neuen Bautechnologie und deren konstruktive Möglichkeiten fokussiert. Der Einsatz 

von eisenarmiertem Beton ermöglichte weitgespannte Räume mit hoher Traglast und machte innovative 

Mehrzweckbauten wie Wohn- und Geschäftshäuser mit loftartigen Werkstrakten, integrierten Theatern und 

Kinos möglich. Die maßgeblichen heimischen Firmen, Konstrukteure und Planer wirkten in der ganzen Mo-

narchie, hatten Dutzende Filialen und hunderte Baustellen und waren publizistisch europaweit vernetzt. Auch 

in und um Graz und wären oder sind Spuren solcher konstruktiver Pionierbauten noch „zu entdecken“. 

Bei seinem Vortrag berichtet Felix Siegrist über die Spezifika der Recherche und zeigt ausgewählte Beispiele 

der weit über die Metropole Wien hinauswirkenden Entwicklungen dieser neuartigen Technologie.  

 

Kurzbio 

Felix Siegrist, freischaffender Architekt und Bauforscher; Studium der Architektur an der ETH Zürich, 

Lehrtätigkeit am Forschungsbereich Hochbau und Entwerfen der TU Wien, Promotion über Robert Oerley; 

Projekte an der Schnittstelle zwischen Baukonstruktion, Technologie, Geschichte und Gesellschaft, zuletzt 

über die Pionierjahre des Eisenbetons in Wien, Ingenieurholzbau sowie laufende Forschungsarbeit zum Ös-

terreichischen Bauzentrum; seit 2019 Vorstandsmitglied der ÖGFA, Kuratierung der Architekturtage Wien, 

seit 2026 Referent am Landeskoservatorat für Wien. 
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Bewahren und Erneuern - Tragwerksplanung für das 

Jesuitenrefektorium  

Kreativer Einsatz von Beton in all seinen Spielformen 

Johann Wagner 
IKK Group GmbH, Österreich 

 

 

 

KURZFASSUNG: 

Das Büro ABES Wagner & Partner ZT-GmbH (heute IKK Group GmbH) durfte die Tragwerksplanung für 

alle Leistungsphasen - vom Entwurf bis zur Ausführung – für dieses antizipierte Projekt ausführen. Ziel war 

es, das aus dem 16. Jahrhundert stammende Gebäude zu erhalten und statisch sowie technisch auf den neu-

esten Stand zu bringen. 

Die größte Herausforderung bestand darin, den denkmalgeschützten Bestand vollständig zu bewahren. Ein 

Abbruch war ausgeschlossen, und Verstärkungen sollten außen unsichtbar bleiben, um die historische Wir-

kung nicht zu beeinträchtigen. Hinzu kam, dass keinerlei alte Pläne existierten. Deshalb waren umfassende 

Voruntersuchungen notwendig, darunter Festigkeitsprüfungen des Mauerwerks, Suchschlitze zur Ermittlung 

der Gründungstiefen und ein vollständiger 3D-Scan zur Erfassung der exakten Geometrie. 

Sei dem noch nicht genug an Herausforderung, so hat ein Gewölbeeinsturz im Kellergeschoß zu Baubeginn 

die Aufgabenstellung schlagartig um einige Facetten komplizierter gemacht. In Zusammenarbeit mit dem 

gesamten Planungsteam und der ausführenden Baufirma konnten mit viel planerischer Kreativität und der 

notwendigen Sensibilität in der Umsetzung alle Probleme sehr erfolgreich gelöst werden.  

 

 

 

1 Einleitung 

Lange Zeit war das über 400 Jahre alte Jesuitenre-

fektorium am Rosenhain in Graz als denkmalge-

schützte Ruine dem Verfall ausgesetzt. Nach einer 

umfangreichen Wiedererrichtung ist es seit Oktober 

2025 neue Wirkungsstätte der Universität Graz.  

 

Eingebettet zwischen Bäumen mitten auf einer 

Waldlichtung erzählten noch bis vor einigen Jahren 

mächtige, von Pflanzen überwucherte Mauerstein-

wände von Beständigkeit und Verfall. Wind und 

Wetter zogen durch die Fragmente des ehemaligen 

Jesuitenrefektoriums. Mitte des 17. Jahrhunderts als 

Sommerrefugium der Ordensgemeinschaft mit 

Blick über Graz errichtet und seit 1928 in städti-

schem Besitz, war das Gebäude nach einem Brand 

in den 1980er Jahren von zunehmendem Verfall ge-

kennzeichnet – fragmentarisch, still, verlassen und 

doch präsent. Allein die schützende Hand des öster-

reichischen Bundesdenkmalamts sicherte den Fort-

bestand der denkmalgeschützten Gebäudereste 

 

Abbildung 1 Im Bau – 1.OG [2] 
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Im Oktober 2025 wurde das Gebäude nach zehnjäh-

riger Projektphase und zwei Jahren Bauzeit schließ-

lich feierlich eingeweiht. Das neue Institut für Be-

wegungswissenschaften, Sport und Gesundheit der 

Universität Graz erhält mit dem Refektorium nicht 

nur ein funktional hochwertiges Gebäude für Lehre 

und Forschung. Das Ergebnis zeigt auch, wie sich 

Denkmalschutz und zeitgemäße Architektur erfolg-

reich kombinieren lassen – und wie aus einer tot ge-

glaubten Ruine ein Ort werden kann, der Geschichte 

bewahrt und Zukunft gestaltet.  

 

1.1 Besondere Herausforderungen 

Die größte Herausforderung bestand darin, den 

denkmalgeschützten Bestand vollständig zu bewah-

ren. Ein Abbruch war ausgeschlossen, und Verstär-

kungen sollten außen unsichtbar bleiben, um die 

historische Wirkung nicht zu beeinträchtigen. 

Hinzu kam, dass keinerlei alte Pläne existierten. 

Deshalb waren umfassende Voruntersuchungen 

notwendig, darunter Festigkeitsprüfungen des Mau-

erwerks, Suchschlitze zur Ermittlung der Grün-

dungstiefen und ein vollständiger 3D-Scan zur Er-

fassung der exakten Geometrie. 

 

Abbildung 2 Zustand der Ruine vor Beginn der Arbei-

ten [8] 

Der Zustand des Gebäudes vom Ziegelmauerwerk 

mit nicht mehr tragfähigem Mörtel bis zur Grün-

dung des Gebäudes war absolut nicht mehr zeitge-

mäß und eigentlich dem Verfall gewidmet. Auch die 

sehr feuchten Bodenverhältnisse (Quelle im Keller) 

in Kombination mit bindigem Boden und sehr viel 

Niederschlag in jener Zeit, waren zusätzliche unbe-

rechenbarere Aspekte, die schlussendlich sehr viel 

Aufmerksamkeit bedurften. 

 

 

Abbildung 3 Fertiges Bauwerk [12] 

2 Gewölbeeinsturz 

Sei dem noch nicht genug an Herausforderung, so 

hat ein Gewölbeeinsturz im Kellergeschoß zu Bau-

beginn die Aufgabenstellung schlagartig um einige 

Facetten komplizierter gemacht.  

 

Abbildung 4 Gewölbeeinsturz [13] 

Ein Grundbruch, bei den gerade gestarteten Unter-

fangungsmaßnahmen, einer der Mittelpfeiler des 

Kreuzgewölbes führte zu einem Gewölbeeinbruch. 

Schlagartig musste nun ein Problem mehr gelöst 

werden. Um die Situation hinsichtlich Standsicher-

heit des Gebäudes in den Griff zu bekommen und 

einen Überblick der vorhandenen Verformungen zu 

erhalten wurde der gesamte Keller erneut gescannt 

und mit der Erstvermessung abgeglichen. 

 

Die Vermessung hat gut gezeigt welches Verfor-

mungsmuster stattgefunden hat und welche Berei-

che noch stark gefährdet waren.  
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Abbildung 5 Überlagerung der 3D Vermessung (Null-

vermessung und Einsturzsituation) [13] 

Leider konnte auf Grund von bis zu 15cm Setzung 

und der labilen und sehr instabilen Gewölbedecke 

das gesamte Gewölbe im Kellerbereich nicht mehr 

gerettet werden. Schlussendlich wurde das Gewölbe 

abgerissen. 

 

Abbildung 6 Schnitt durch das Gewölbe (Nullmessung 

und Einsturzsituation) [13] 

Aber auch dieser Arbeitsschritt war nicht sehr ein-

fach zu bewerkstelligen, da die Arbeitssicherheit 

auch gegeben sein musste. Hier hat sich die ausfüh-

rende Baufirma mit einem ferngesteuerten Bagger, 

der im Gefahrenbereich ohne Gefährdung eines 

Menschen arbeiten konnte, beholfen. 

 

In Zusammenarbeit mit der ausführenden Baufirma 

konnte mit viel planerischer Kreativität und der not-

wendigen Sensibilität in der Umsetzung auch dieses 

Problem sehr erfolgreich gelöst werden. Um die Un-

terstellung des Gewölbes durchzuführen, wurde ein 

hochsensibles Erschütterungsmessgerät installiert 

und mit einem Alarmgeber versehen. Somit konnte 

sichergestellt werden, dass der Gefahrenbereich 

rechtzeitig verlassen werden konnte. 

 

Abbildung 7 Sicherungsunterstellung des Gewölbes 

[13] 

3 Sicherung des Bestands 

3.1 Sicherung des Bestandes 

Besondere Schwierigkeiten ergaben sich aus der 

starken Schiefstellung von bis zu 8cm der nördli-

chen Außenwand und dem labilen Mauerwerk so-

wie das unerwartete Wegfallen der aussteifenden 

Gewölbedecke im Kellergeschoß. Die nun sehr ho-

hen, freistehenden Wände erforderten eine sorgfäl-

tige Sicherung während der Bauarbeiten. Hierfür 

wurde im Inneren eine aussteifende Stahlkonstruk-

tion mit Zugankern eingebaut, die auch die verblei-

benden historischen Gewölbe stabilisierte. Diese 

temporären Sicherungen wurden nach Baufort-

schritt schrittweise zurückgebaut und ermöglichten 

so eine gefahrlose Bearbeitung der Fundamente und 

Wände. 

 

Abbildung 8 Stützkonstruktion [13] 
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3.2 Monitoring  

Um die Kosten und den Aufwand im Rahmen zu 

halten wurde ergänzend zur baulichen Sicherung 

ein Monitoring installiert. Dabei wurden 30 Mess-

punkte auf zwei Horizonte rund um das Gebäude fix 

angebracht, mindestens zweimal wöchentlich ver-

messenen und dokumentiert. Dabei konnte sehr gut 

dokumentiert werden, wie sich das Gebäude über 

die Bauzeit hinweg verformt und welchen Einfluss 

einzelne Baumaßnahmen aber auch Witterungser-

eignisse hatten. 

 

Abbildung 9 Auszug aus 55. Kontrollvermessung [3] 

In der blauen Kurve ist Differenzverschiebung quer 

zum Mauerwerk über die gesamte Messperiode dar-

gestellt. In der roten Kurve sind die Differenzver-

schiebungen quer zum Mauerwerk zur letzten Mes-

sung dargestellt. In dieser Grafik ist ein Maximal-

wert von 1,3cm für den Punkt 2-3 über einen Zeit-

raum von ca. 11 Monaten dokumentiert. 

4 Statisches Konzept 

4.1 Innovatives statisches Konzept  

Ein zentrales Ziel war es, Verstärkungsmaßnahmen 

im Außenbild vollständig zu verbergen. Dafür 

wurde ein internes Tragwerksskelett entwickelt, das 

alle zusätzlichen Lasten aus Umbau und Aufsto-

ckung aufnimmt, ohne die historische Bausubstanz 

unnötig zu beeinträchtigen. Im unterkellerten Be-

reich wurde ein neuer Keller zwischen den Außen-

wänden eingesetzt, auf dem das darüberliegende 

Skelett aufgesetzt wurde. Dieser Keller wurde als 

weiße Wanne ausgeführt. 

Beim nördlichen Zubau kam Isolationsbeton zum 

Einsatz, der Tragstruktur, fertige Oberfläche und 

alle bauphysikalischen Anforderungen in einem 

Bauteil vereint. Das neue zweigeschossige Dachge-

schoss mit großen, horizontal gegliederten Gaupen 

wurde durch eine Konstruktion aus vertikalen Holz-

rahmen und horizontalen Sparren umgesetzt, die 

eine großzügige Fensterfläche ermöglichte. 

4.2 Unterfangungen 

Die Bodenverhältnisse stellten eine weitere Heraus-

forderung dar: Bindiger, wenig tragfähiger Boden 

machte eine sorgfältige Gründungssanierung not-

wendig. Alle Fundamente des Bestandsgebäudes 

wurden abschnittsweise im sogenannten Pilger-

schrittverfahren unterfangen. Dabei wurden mas-

sive Betonkörper bis auf tragfähigen Boden einge-

zogen, um eine dauerhafte und sichere Lastabtra-

gung zu gewährleisten – ohne die historische Sub-

stanz zu gefährden. Die Unterfangungen waren in 

einzelnen Abschnitten bis zu 5m tief und mussten 

somit auch in bis zu drei Abschnitten in der Höhen-

lage hergestellt werden. 

 

Abbildung 10 3-D Modell - Neubau (Innenskelett mit 

DG und Zubau) [13] 

4.3 Innenskelett und Fertigteile 

Auf Grund des schlechten Zustandes des Mauer-

werkes und dem neuen Raumkonzept mit großen 

Seminarräumen und somit großen Spannweiten, 

war es erforderlich sämtliche Lasten über ein neu 

konzipiertes Innenskelett in die neue Fundierung 

abzuleiten. Das Innenskelett wurde aus Ortbeton-

stützen und -träger im gesamten Bestandsgebäude 

eingebaut. Die Träger fungierten einerseits als Auf-

lager für die Hohldielendecken im Bereich der gro-

ßen Räumlichkeiten und andererseits als Rost und 
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Schließe um die Stabilität des Gebäudes zu gewähr-

leisten. Theoretisch konnte somit sichergestellt wer-

den, dass der Bestand keine nennenswerte Mehrbe-

lastung zufolge der Aufstockung erhält. Der Einbau  

 

Abbildung 11 Stahlbeton-Lisenen (Innenskelett) [5] 

des Skelettes im östlichen Teil erforderte ein mehr-

maliges Durchdringen der bestehenden Gewölbe 

mit den neuen statisch wirksamen Stützen. Das ver-

langte einen behutsamen Umgang mit dem Ge-

wölbe, um nicht das Gefüge des Gewölbes zu zer-

stören.  

 

Ebenso der Einbau eines Liftes, der vom Unterge-

schoß bis in das Dachgeschoss führt, hatte seine Tü-

cken. Es begann schon mit der Liftgrube, die Unter-

fangungen des Bestandes mit bis zu 5m Tiefe erfor-

derten. Der Liftschacht musste in mehreren Ab-

schnitten mitten im Gebäude, schwer zugänglich, 

abgegraben, unterfangen und gesichert werden.  

 

Abbildung 12 Innenskelett mit Hohldielendecke [5] 

Als nächste Herausforderung beim Lift musste zwi-

schen Erdgeschoß und Obergeschoß ein altes 

Kreuzgewölbe durchgebrochen werden. Diese 

Maßnahmen wurden im Vorfeld so gut als möglich 

geplant, aber war es auch unumgänglich auf Grund 

neuer Erkenntnisse zufolge des Baufortschrittes, 

vor Ort ingenieurtechnische Entscheidungen zu 

treffen.  

Im Allgemeinen war bei diesem Projekt die Baube-

gleitung durch vor Ort Präsenz der Tragwerkspla-

nung gemeinsam mit der ÖBA eine sehr wesentli-

che und vor allem notwendige Maßnahme. Gerade 

bei solchen gravierenden Maßnahmen, ist die Bau-

begleitung und Erfahrung sämtlicher Beteiligten ein 

sehr wesentlicher Faktor für das Gelingen des Pro-

jektes. 

Neben den Hohldielen wurden auch Vollfertigteile, 

mit fertiger Oberfläche, für sämtliche Stiegenläufe 

und Stiegenpodeste eingesetzt.  

 

Abbildung 13 Einheben der FT-Podestplatte auf Sylo-

mer [5] 

4.4 Leichtbeton 

Für die Nachbildung des nördlichen Ergänzungs-

baus war Liapor-Leichtbeton das Material erster 

Wahl. Es passte in Mauerstärke und Materialquali-

tät ideal zum historischen Bestand. Somit wird Ton 

als Grundwerkstoff neu und zeitgemäß eingesetzt. 

Mit bis zu 60cm starken, homogenen Leichtbeton-

wänden wurden so frühere Arkaden und Giebel-

wände behutsam nachgebildet. Das historische 

Mauerwerk blieb weitgehend unverputzt: beste-

hende Putzreste wurden gesichert, lose Oberflächen 

innen wie außen mit einer dünnen sandsteinfarbe-

nen Dichtschlemme farblich homogenisiert.  
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Abbildung 15 Fassadenansicht Leichtbeton [5] 

Ausschlaggebend für den Einsatz von Liapor-

Leichtbeton waren neben der Optik auch seine bau-

physikalischen Eigenschaften. Liapor-Leichtbeton 

vereint geringes Gewicht bei gleichzeitig hoher Fes-

tigkeit, brandschutzkonformer Nichtbrennbarkeit 

und wärmedämmender Wirkung – gerade fürs 

Bauen im Bestand sind das entscheidende Plus-

punkte. Leichtbeton garantiert auch als rein minera-

lischer Baustoff eine lange Lebensdauer.  

Insgesamt kamen rund 250 Kubikmeter Liapor-

Leichtbeton auf 650 Quadratmetern Außenwandflä-

che zum Einsatz. Für die komplexen Formen des 

Anbaus, der an die ursprünglichen Arkaden erin-

nert, wurde eine spezielle Schalung hergestellt.  

Eine Musterwand diente zur Abstimmung der Optik 

vor Ort. Der Einbau des Leichtbetons erfolgte per 

Kran und Krankübel mit Schüttrohr. Eine besondere 

Herausforderung bei der Herstellung des Leichtbe-

tons ist, die richtige Zusammensetzung und die qua-

litative Kontinuität sicherzustellen, eine intensive 

Begleitung und Betreuung vor Ort und die enge und 

sehr gute Zusammenarbeit mit allen Beteiligten wa-

ren Grundvoraussetzung für einen reibungslosen 

Ablauf.  

4.5 Dachgeschoß 

Das Dachgeschoß besteht aus zwei Ebenen wobei 

das untere Dachgeschoß aus Stahlbeton und das 

obere Dachgeschoß aus Holz geplant ist.  

Ziel war es, ein statisches System für die Dachge-

schoße zu finden, die es ermöglicht, die beiden Gau-

ben-Reihen ohne störende Sparren im Fensterbe-

reich auszuarbeiten. Daher wurde in der ersten 

Ebene mit Hilfe von Stahlbetonscheiben, die über 

die gesamte Gebäudebreite spannen, die tragende 

Basis gelegt und mit Holzsparren, nun aber horizon-

tal verlegt, die Dachfläche geschlossen. Im oberen 

Dachgeschoß wurde diese Idee weiter aufgegriffen 

und mit Holzrahmen und Quersparren der Wunsch 

des Architektenteam einer freien Sichtfläche voll 

entsprochen.  

 

Abbildung 14 Dachkonstruktion – Hauptrahmen und 

Gaupe [5] 

 

Abbildung 14 Baufortschritt [1], [2] 
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5 Zusammenfassung 

Mit Augenmaß und Respekt vor dem Bestand 

wurde hier moderne Ingenieurskunst eingesetzt, um 

ein jahrhundertealtes Gebäude nicht nur zu erhalten, 

sondern für zeitgemäße Nutzung zu erschließen. So 

vereint das Projekt traditionelles Gewölbe und his-

torisches Mauerwerk mit moderner Bauweise, Iso-

lationsbeton und Betonfertigteilen – ein Beispiel für 

gelungenes Weiterbauen im Denkmal. 

6 Literatur und Fotos 

Einzelne Textpassagen, Fotos, Abbildungen oder 

Informationen können aus den nachfolgend ange-

führten Quellen stammen. 

[1] GBG Gebäude- und Baumanagement Graz 

GmbH: Festschrift JESUITENREFEKTO-
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Gabernig 
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[7] Raimund Baumgartner GmbH 

[8] Denkmal Consulting GmbH, Markus Zechner  
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Abbildung 15 Baufortschritt – 1. Dachgeschoß mit Stahlbetonscheiben und Sargdeckel [2] 
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CO2- und Recycling-Klassen für Beton, die einfache 

Möglichkeit nachhaltigen Beton auszuschreiben 

Christoph Ressler 
Güteverband Transportbeton, Österreich 

 

 

 

KURZFASSUNG: 

Das Ziel der Nachhaltigkeit fordert von uns verantwortungsvolles Handeln. Alle sind gefordert einen Beitrag 

zu leisten.  Das betrifft die Gesellschaft genauso wie die Wirtschaft. Für den Bau- und den Gebäudebereich 

sind vor allem die Ziele der Dekarbonisierung und der Schonung von natürlichen Ressourcen durch eine 

Forcierung der Kreislaufwirtschaft von Bedeutung. Dem Baustoff Beton, der bei der Schaffung von Infra-

struktur und der Errichtung von Gebäuden unverzichtbar ist, kommt hier eine wesentliche Rolle zu. Seit 

vielen Jahren verfolgt die Betonbranche, in enger Zusammenarbeit mit der Zementbranche, das Ziel der De-

karbonisierung. Klinkerreduzierte Bindemittel und der Nachweis der gleichwertigen Leistungsfähigkeit 

durch Performanceprüfungen sind nur zwei Beispiele dafür. Auch im Bereich der Kreislaufwirtschaft gelten 

in Österreich seit vielen Jahren Regeln für die Verwendung von rezyklierten Gesteinskörnungen bei der Her-

stellung von Beton, die deutlich über die der europäischen Rahmennorm hinausgehen. Um für Ausschreibun-

gen praxistaugliche Werkzeuge anzubieten, wurden bei der Österreichischen Bautechnik Vereinigung (ÖBV) 

zwei neue Merkblätter geschaffen, „CO2-Klassen für Beton“ [1] und „Recycling-Klassen für Beton“ [2], 

welche eine einfache Möglichkeit bieten „nachhaltigen Beton“ auszuschreiben. 

 

 

1 Einleitung 

Für die Ausschreibung von CO2-reduziertem Beton 

(vereinfachter Begriff, um eine Reduktion des 

Treibhauspotentials auszudrücken) bzw. von Beton 

mit rezyklierten Gesteinskörnungen gab es in Öster-

reich bisher keine praxistaugliche Lösung. Weder 

die Betonnorm ÖNORM B 4710-1 [3], noch die ak-

tuelle Bemessungsnorm für Stahl- und Spannbeton, 

die ÖNORM EN 1992-1-1 [4] in Kombination mit 

der ÖNORM B 1992-1-1 [5] und auch nicht die zu-

künftige Bemessungsnorm ÖNORM EN 1992-1-1 

[6], bieten dafür entsprechende Betonsortenbe-

zeichnungen an. Die Ausschreibenden mussten des-

halb bisher auf selbst kreierte Formulierungen zu-

rückgreifen, um entweder CO2-reduzierten Beton 

oder Beton mit rezyklierten Gesteinskörnungen aus-

zuschreiben. Dabei ist es häufig zu missverständli-

chen Formulierungen oder zu Anforderungen ge-

kommen, die aufgrund der gültigen Normen nicht 

zulässig wären.  

Es bestand daher Handlungsbedarf praxistaugliche 

Formulierungen festzulegen und dafür wurden die 

beiden neuen ÖBV-Merkblätter „CO2-Klassen für 

Beton“ [1] und „Recycling-Klassen für Beton“ [2] 

erstellt. 

2 CO2-Klassen für Beton 

2.1 Rahmenbedingungen 

In einigen Ländern Europas werden seit einigen 

Jahren Festlegungen für CO2-Klassen für Beton an-

geboten. Der Begriff „CO2-Klasse“ ist dabei als ein 

vereinfachter Begriff zu verstehen, der für die 

Kenngröße des Global Warming Potentials (GWP-

gesamt) gemäß ÖNORM EN 15804 [7] steht. Die 

Einheit dieses GWP-gesamt bei Beton ist „kg CO2-

Äq/m³“ und entspricht damit dem Treibhauspoten-

tial je Kubikmeter Beton. 

Die Festlegungen der CO2-Klassen unterscheiden 

sich in diesen Ländern in den Bezeichnungen der 

Klassen, in den Festlegungen für die Referenzwerte 

(Ausgangswerte), in den Klasseneinteilungen und 
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auch in der Abstufung der einzelnen Klassen. Wie 

bereits erwähnt enthält die in Österreich aktuell gül-

tige Betonnorm ÖNORM B 4710-1 [3] und auch die 

für diese Betonnorm relevante europäische Basis-

norm ÖNORM EN 206 [8] , bisher keine Festlegun-

gen zum Thema GWP-gesamt und auch keine CO2-

Klassen. 

Mit der neuen ÖNORM EN 206-1 [9] wird dem Er-

fordernis nach einer Klassifizierung von Beton nach 

GWP-gesamt-Werten Rechnung getragen und erst-

mals „CO2-Klassen“ für Beton berücksichtigt. Da-

mit wird erstmals ein länderübergreifendes System 

für CO2-Klassen für Beton festgelegt. 

Für die Berechnung des GWP-gesamt wurden auf 

europäischer Ebene einheitliche Regeln erstellt und 

in der ÖNORM EN 15804 [7] veröffentlicht. Die 

ÖNORM EN 15804 [7] definiert neben dem GWP-

gesamt viele weitere Umweltindikatoren. Bei der 

Festlegung der CO2-Klassen für Beton wird aber 

ausschließlich der Indikator GWP-gesamt (Modul 

A1 - A3) herangezogen. 

Bei der Berechnung des GWP-gesamt ist zusätzlich 

zur ÖNORM EN 15804 [7] auch die ÖNORM EN 

16757 [10] zu berücksichtigen. Diese unter dem Be-

griff „PKR für Beton“ (Produktkategorieregeln für 

Beton) bekannte Norm enthält spezielle Rechenre-

geln für den Baustoff Beton bei der Berechnung von 

Umweltindikatoren gemäß ÖNORM EN 15804 [7]. 

2.2 Festlegung der CO2-Klassen 

2.2.1 Allgemeines 

Bei der Festlegung der CO2-Klassen wurde im 

neuen ÖBV-Merkblatt nach den Vorgaben der 

ÖNORM EN 206-1 [9] vorgegangen, die teilweise 

normativ und teilweise informativ vorgesehen sind.  

Die normativen Festlegungen umfassen die Klas-

senbezeichnungen mit GWR0 bis GWR9 (GWR für 

global warming reduction), die Klasseneinteilung 

mit einer Reduktion des GWP-gesamt in 10 %-

Schritten, die Normen für die Berechnung des 

GWP-gesamt (ÖNORM EN 15804 [7], ÖNORM 

EN 16757 [10]) und die Vorgaben für die Berech-

nung der jeweiligen Referenzwerte (Ausgangswerte 

für die Reduktion) auf Basis von „CEM I ohne Zu-

satzstoffe“. 

Die informativen Empfehlungen geben eine Anlei-

tung, wie Referenzbetone für die Berechnung von 

Referenzwerten festgelegt werden sollten. Auf-

grund der Vielzahl unterschiedlicher Betonsorten 

empfiehlt die ÖNORM EN 206-1 [9] Betonsorten 

zumindest nach deren Druckfestigkeitsklasse zu-

sammenzufassen und dafür jeweils einen Referenz-

beton zu definieren. Diese Referenzbetone sollten 

für die Druckfestigkeitsklasse repräsentativ sein 

und einem „durchschnittlichen“ Beton nach natio-

naler Norm entsprechen. Die Berechnung der Refe-

renzwerte, die die Ausgangswerte für die CO2-Klas-

sen bilden, von welchen aus die Reduktionen be-

rechnet werden, erfolgt auf Basis der jeweiligen Re-

ferenzbetone je Druckfestigkeitsklasse.  

Die Berechnung des GWP-gesamt für die Klassen-

zuordnung von einzelnen Betonsorten erfolgt auf 

Basis des tatsächlichen Betonrezeptes ebenfalls als 

Summe der Module A1 - A3 gemäß ÖNORM EN 

15804 [7] mit der Einheit „kg CO2-Äq/ m³“. 

2.2.2 Festlegung der Referenzwerte 

Zur Festlegung der Referenzwerte wurde vom Gü-

teverband Transportbeton (GVTB) eine umfassende 

und für Österreich repräsentative Datensammlung 

von rund 500 Betonrezepturen zusammengestellt. 

Die dabei erfassten Betonrezepte repräsentieren die 

zum Zeitpunkt der Erstellung dieses Merkblattes 

„marktüblichen“ Betonrezepte aus den Bereichen 

Transportbeton und Betonfertigteile, welche den 

Vorgaben der ÖNORM B 4710-1 [3] entsprechen. 

Die gesammelten Betonrezepte umfassten für den 

Bereich Transportbeton die Druckfestigkeitsklassen 

C16/20 bis C50/60, die Standardkonsistenzklasse 

F52 und Größtkörner GK16 sowie GK22. Zusätz-

lich wurden X0-Betone bis zur Druckfestigkeits-

klasse C12/15 erfasst. Bei den Betonfertigteil-Re-

zepten für konstruktive Bauteile wurden Druckfes-

tigkeitsklassen C30/37 bis C50/60 mit branchenüb-

lichen Konsistenzklassen und Größtkörnern berück-

sichtigt. 

Die Rezepte wurden entsprechend den unterschied-

lichen Druckfestigkeitsklassen sortiert und getrennt 

nach Transportbeton-Rezepten und Betonfertigteil-

Rezepten ausgewertet. Dabei wurden „Durch-

schnittsrezepte“ ermittelt und das „Gesamtbinde-

mittel“, das aus unterschiedlichen Zementen und 

ggf. in Kombination mit einem AHWZ bestand, zur 

Berechnung der Referenzwerte durch einen CEM I 

massegleich ersetzt, so wie es die ÖNORM EN 206-

1 [9] für die Ermittlung der nationalen „GWP-ge-

samt Referenzwerte“ vorsieht. 
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Die Berechnung der Ergebnisse erfolgte mit dem 

GVTB GWP-Rechner V1.0. Der Rechner ist ein ve-

rifiziertes Online-Tool auf Excel-Basis, das die 

Vorgaben der ÖNORM EN 15804 [7] und der 

ÖNORM EN 16757 [10] erfüllt und damit auch die 

Vorgaben für die Berechnung der Referenzwerte 

gemäß der ÖNORM EN 206-1 [9]. 

Bei den erforderlichen Transportstrecken der Aus-

gangsstoffe für die Berechnung des Moduls A2 ge-

mäß ÖNORM EN 15804 [7] wurden durchschnittli-

che Transportstrecken und produktübliche Trans-

portmittel angesetzt. 

Die Produktionsaufwände im Werk (Modul A3) 

spielen beim GWP-gesamt vor allem im Vergleich 

zur Herstellung der Rohstoffe (Modul A1) eine un-

tergeordnete Rolle (im Durchschnitt ca. 1 % des 

GWP-gesamt Ergebnisses für die Module A1 - A3). 

Deshalb wurde bei der Berechnung der Produkti-

onsaufwände im Betonwerk (Modul A3) ein 

Fixwert von 1,56 kg CO2-Äq/m³ berücksichtigt. 

2.2.3 Referenzwerte und CO2-Klassen 

Die Referenzwerte wurden entsprechend den Anga-

ben gemäß Kapitel 2.2.2 berechnet und sind in der 

Tabelle 1 angeführt. 

Die Ermittlung der Referenzwerte ist in einem Hin-

tergrundbericht [11], der gemeinsam von der Uni-

versität Innsbruck und dem Güteverband Transport-

beton erstellt wurde, dokumentiert. 

Die CO2-Klassen werden gemäß ÖNORM EN 206-

1 [9] mit „GWR0 bis GWR9“ bezeichnet und stehen 

in Verbindung mit einer Druckfestigkeitsklasse 

bzw. mit der Expositionsklasse X0. 

2.2.4 Einordnung von Betonsorten nach CO2-
Klassen 

Das GWP-gesamt für die Einordnung von Betons-

orten nach CO2-Klassen muss nach den Vorgaben 

der ÖNORM EN 15804 [7] und der ÖNORM EN 

16757 [10] berechnet werden. Für die Berechnung 

des GWP-gesamt ist das tatsächliche Betonrezept 

mit den entsprechenden Transporten und Transport-

strecken heranzuziehen. Für die Bewertung der Pro-

duktion im Betonwerk (Modul A3) können spezifi-

sche Daten aus dem betrachteten Werk bzw. auf-

grund des untergeordneten Einflusses des Herstell-

prozesses Durchschnittswerte (siehe Kapitel 2.2.2) 

herangezogen werden. 

Die Werte sind als Summe der Module A1 - A3 des 

GWP-gesamt mit der Einheit „kg CO2-Äq/m³“ Be-

ton zu berechnen. Das Ergebnis ist kaufmännisch 

auf ganze Zahlen zu runden. 

Mit dem Ergebnis dieser Berechnung und mit der 

entsprechenden Druckfestigkeitsklasse bzw. mit X0 

kann eine Klassifizierung der Betone in CO2-Klas-

sen gemäß Tabelle 1 vorgenommen werden. 

Für die Einstufung der CO2-Klasse zählt ausschließ-

lich die deklarierte Druckfestigkeitsklasse, außer 

bei X0. Betone mit der Expositionsklasse X0 kön-

nen den CO2-Klassen bis zu einer Druckfestigkeits-

klasse C12/15 gemäß der Spalte „X0“ zugeordnet 

werden. 

Betone mit höherem GWP-gesamt als dem jeweili-

gen Referenzwert können keiner CO2-Klasse zuge-

ordnet werden. 

Eine CO2-Klasse ist bei Bedarf im Rahmen der Eig-

nungsprüfung festzulegen und ergänzend bei der 

Tabelle 1 Zulässiges GWP-gesamt [kg CO2-Äq/m³] für die Zuordnung zu den jeweiligen CO2-Klassen (GWR0 bis GWR9) 

gemäß Tabelle 4-1 des ÖBV-Merkblattes „CO2-Klassen für Beton“ [1] 

CO2-Klassen 

 Druckfestigkeitsklasse 

X0 C16/20 C20/25 C25/30 C30/37 C35/45 C40/50 C50/60 

Referenzwert (GWP-gesamt Wert) 

100 180 209 237 250 275 294 314 

 Reduktion         

GWR0 ≥ 0 % 91 - 100  163 - 180  189 - 209  214 - 237  226 - 250  249 - 275  265 - 294  284 - 314 

GWR1 ≥ 10 % 81 - 90 145 - 162 168 - 188 190 - 213 201 - 225 221 - 248 236 - 264 252 - 283 

GWR2 ≥ 20 % 71 - 80 127 - 144 147 - 167 167 - 189 176 - 200 194 - 220 207 - 235 221 - 251 

GWR3 ≥ 30 % 61 - 70 109 - 126 126 - 146 143 - 166 151 - 175 166 - 193 177 - 206 190 - 220 

GWR4 ≥ 40 % 51 - 60 91 - 108 105 - 125 119 - 142 126 - 150 139 - 165 148 - 176 158 - 189 

GWR5 ≥ 50 % 41 - 50 73 - 90 84 - 104 96 - 118 101 - 125 111 - 138 118 - 147 127 - 157 

GWR6 ≥ 60 % 31 - 40 55 - 72 64 - 83 72 - 95 76 - 100 84 - 110 89 - 117 95 - 126 

GWR7 ≥ 70 % 21 - 30 37 - 54 43 - 63 48 - 71 51 - 75 56 - 83 60 - 88 64 - 94 

GWR8 ≥ 80 % 11 - 20 19 - 36 22 - 42 25 - 47 26 - 50 29 - 55 30 - 59 32 - 63 

GWR9 ≥ 90 % 0 - 10 0 - 18 0 - 21 0 - 24 0 - 25 0 - 28 0 - 29 0 - 31 
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Betonsortenbezeichnung anzuführen (siehe Kapitel 

2.4). 

2.3 Verfügbarkeit der CO2-Klassen 

Die in der Tabelle 1 angeführten CO2-Klassen kön-

nen für alle Betonsorten mit den deklarierten Druck-

festigkeitsklassen C16/20 bis C50/60 bzw. für X0 

zugeordnet und ausgewiesen werden. Die Klassen 

ermöglichen eine Deklaration bis zur vollständigen 

Dekarbonisierung (GWR9), was in der Praxis der-

zeit mit üblichen Betonrezepten und ohne weitere 

bilanzielle Dekarboniserung nicht erreichbar ist. 

Die Tabelle 1 sieht nur eine Unterscheidung der Be-

tonsorten in unterschiedlichen Druckfestigkeits-

klassen und in X0 vor. Aufgrund der für die jewei-

lige Umweltklasse (Expositionsklasse bzw. Beton-

kurzbezeichnung) vorgesehenen Betonzusammen-

setzung gemäß ÖNORM B 4710-1 [3] kann die je-

weils erreichbare CO2-Klassen bei unterschiedli-

chen Betonsorten trotz derselben Druckfestigkeits-

klasse sehr stark voneinander abweichen. 

Um eine sinnvolle Anwendung der CO2-Klassen zu 

gewährleisten und den Bauherren, Planern und Aus-

schreibenden eine Orientierung zu bieten, sind im 

ÖBV-Merkblatt „CO2-Klassen für Beton“ [1] drei 

Tabellen angeführt, welche die aktuelle Verfügbar-

keit der CO2-Klassen für die Anwendungsgebiete 

Hochbau, Tiefbau und ausgewählte Betonstandards 

nach ÖBV-Richtlinien darstellen. Dabei wird über 

eine farbige Darstellung angezeigt, welche CO2-

Klassen „weitgehend verfügbar“ sind (grün), „ein-

geschränkt verfügbar“ sind (gelb) und „in der Regel 

nicht verfügbar“ sind (rot). Diese Tabellen weisen 

den Status Quo der Jahre 2023 bzw. 2024 aus. Die 

Dekarbonisierung der Ausgangsstoffe von Beton, 

vor allem von Zement, ist ein stetiger Prozess, der 

regional unterschiedlich schnell voranschreitet. Es 

ist daher seitens der ÖBV geplant diese Tabellen der 

Verfügbarkeit der CO2-Klassen von Zeit zu Zeit 

dem aktuellen Stand anzupassen und damit den 

Fortschritt der Dekarbonisierung abzubilden. 

2.3.1 Betone gemäß ÖNORM B 4710-1 [3]  im 
Hochbau 

In der Tabelle 5-1 des ÖBV-Merkblattes „CO2-

Klassen für Beton“ [1] wird die Verfügbarkeit von 

Betonen gemäß ÖNORM B 4710-1 [3] im Hochbau 

mit den unterschiedlichen Farben gemäß Kapitel 2.3 

(grün, gelb, rot) dargestellt. Je nach Druckfestig-

keitsklasse und Betonsorte sind die Betone bis zur 

CO2-Klasse GWR3 „weitgehend verfügbar“. Eine 

„eingeschränkte Verfügbarkeit“ weisen die Betone 

bis zur CO2-Klasse GWR4 auf, einzelne bis GWR5. 

Darüber hinausgehende CO2-Klassen sind im Be-

reich Hochbau nach Angabe der Tabelle 5-1 des 

ÖBV-Merkblattes „CO2-Klassen für Beton“ [1] in 

der Regel derzeit nicht erreichbar. 

2.3.2 Betone gemäß ÖNORM B 4710-1 [3]  im 
Tiefbau 

Bei Anwendungen im Tiefbau sind die Anforderun-

gen an die Betone meist höher als im Hochbau (z.B. 

bei Frost- und Taumitteleinwirkung und hoher Was-

sersättigung). Daher ergeben sich bei diesen Beto-

nen, aufgrund der gemäß ÖNORM B 4710-1 [3] ge-

forderten Betonzusammensetzung, meist auch hö-

here indikative Druckfestigkeitsklassen. 

Die Tabelle 5-2 des ÖBV-Merkblattes „CO2-Klas-

sen für Beton“ [1] berücksichtigt diesen Umstand, 

indem die Verfügbarkeit der CO2-Klassen für den 

Bereich Tiefbau erst ab einer Druckfestigkeitsklasse 

C25/30 dargestellt wird. Auch nach oben ergibt sich 

bei den erreichbaren Druckfestigkeitsklassen eine 

Begrenzung, da die Betone für den Tiefbau häufig 

künstlich eingeführte Luftporen enthalten und damit 

die erreichbare Druckfestigkeitsklasse oft begrenzt 

ist. Die ÖNORM B 4710-1 [3] führt deshalb auch in 

Abschnitt 4.3.1.2 empfohlene maximale Druckfes-

tigkeitsklassen für Betone mit künstlich eingeführ-

ten Luftporen an. 

Die Tabelle 5-2 „Verfügbarkeit von Betonen gemäß 

ÖNORM B 4710-1 [3] im Tiefbau“ des ÖBV-Merk-

blattes „CO2-Klassen für Beton“ [1] beschränkt sich 

daher auf eine Darstellung der Verfügbarkeiten für 

die Druckfestigkeitsklassen C25/30 bis C40/50. In 

Abhängigkeit der Druckfestigkeitsklasse sind hier 

die CO2-Klassen GWR0 bis GWR1 „weitgehend ver-

fügbar“, GWR1 bis GWR3 „eingeschränkt verfüg-

bar“ und ab GWR3 bzw. GWR4 „in der Regel nicht 

verfügbar“. 

2.3.3 Betone gemäß anderen Regelwerken 

Auf Anregung der Verkehrs-Infrastukturbetreiber 

wurde im ÖBV-Merkblatt „CO2-Klassen für Beton“ 

[1] eine weitere Tabelle 5-3 mit der „Verfügbarkeit 

von Betonen gemäß ÖBV-Richtlinien“ für ausge-

wählte Betonstandards aufgenommen. Aufgrund 

der Rezeptvorgaben bei den unterschiedlichen Be-

tonstandards in den unterschiedlichen ÖBV-Regel-

werken ergibt sich bei der Verfügbarkeit der CO2-
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Klassen eine relativ scharfe Abgrenzung zwischen 

„weitgehend verfügbar“ mit GWR2 bis GWR3 und 

„in der Regel nicht verfügbar“ meist ab GWR4. 

2.4 Ausschreibungsbeispiele 

Die CO2-Klasse kann ergänzend zur Betonsorte an-

gegeben werden. Beispiele: 

• C25/30/XC1/GWR4 

• C30/37/B5/GWR1 

• C25/30/BS1A/GWR2 

Das letztgenannte Beispiel bedeutet, dass ein Beton 

gemäß der ÖBV-Richtlinie „Wasserundurchlässige 

Betonbauwerke – Weiße Wannen“ [12] mit der 

Druckfestigkeitsklasse C25/30, dem Betonstandard 

BS1A und der CO2-Klasse GWR2 festgelegt wird. 

Die CO2-Klasse GWR2 legt bei der Druckfestig-

keitsklasse C25/30 ein zulässiges GWP-gesamt von 

167 bis 189 [kg CO2-Äq/m³] für die Module A1 - 

A3 gemäß ÖNORM EN 15804 [7] fest. 

3 Recycling-Klassen für Beton 

3.1 Rahmenbedingungen 

Die Verwendung von Beton mit rezyklierter Ge-

steinskörnung ist in unterschiedlichen Regelwerken 

festgelegt bzw. erfasst. Im Folgenden werden die 

für die Festlegung der „Recycling-Klassen für Be-

ton“ relevanten Regelwerke und deren Inhalte kurz 

erörtert. 

3.1.1 Festlegungen in der ÖNORM B 4710-1 [3] 

Die Herstellung von „Normal- und Schwerbeton“ 

ist in Österreich in der ÖNORM B 4710-1 [3] gere-

gelt. Grundlage für die ÖNORM B 4710-1 [3] ist 

die ÖNORM EN 206 [8], die Empfehlungen für die 

Verwendung von rezyklierten Gesteinskörnungen 

enthält. Diese Empfehlungen wurden in der 

ÖNORM B 4710-1 [3] an die nationalen Erfahrun-

gen in Österreich angepasst und als „normative 

Festlegungen“ im Anhang E in die Norm aufgenom-

men.  

Diese normativen Festlegungen betreffen unter an-

derem folgende Punkte: 

• Verwendungsgrundsätze 

• Beschränkungen der Einsatzgebiete 

• Beschränkungen der Druckfestigkeitsklassen 

beim Beton 

• Mechanische Eigenschaften, Bemessungs-

grundlagen 

• Kenntlichmachung der Verwendung von 

rezyklierten Gesteinskörnungen in der Beton-

sortenbezeichnung 

• Informationspflichten an den Bauherren oder 

dessen Vertreter 

• Mindestanforderungen an die rezyklierten Ge-

steinskörnungen gemäß den relevanten Ge-

steinskörnungsnormen 

• Mindestanforderungen an rezyklierte Ge-

steinskörnungen bei den verschiedenen Expo-

sitionsklassen bzw. Betonkurzbezeichnungen 

• Grenzwerte für den Austausch von natürli-

chen Gesteinskörnungen durch rezyklierte 

Gesteinskörnungen 

 

Für die Herstellung von Beton können gemäß 

ÖNORM B 4710-1 [3] bestimmte Produkte der 

ÖNORM B 3140 [13] eingesetzt werden. Für die 

Verwendung von Recycling-Baustoffen aus Aus-

hubmaterialien gemäß ÖNORM B 3141 [14] wurde 

vom zuständigen Fachnormenausschuss die 

„Fachinformation 30“ [15] des Austrian Standards 

International erstellt, welche die Verwendbarkeit 

dieser Produkte für die Herstellung von Beton ge-

mäß ÖNORM B 4710-1 [3] regelt. 

Die ÖNORM B 4710-1 [3] enthält keine Klassenbe-

zeichnungen für Beton in Abhängigkeit des Anteils 

an rezyklierter Gesteinskörnung. 

3.1.2 Festlegungen in ÖNORM EN/B 1992-1-1 

Die ÖNORM EN 1992-1-1 [4] in Kombination mit 

der ÖNORM B 1992-1-1 [5] (Eurocode 2) regeln 

die Bemessung und Konstruktion von Stahlbeton- 

und Spannbetonbauten in den entsprechenden An-

wendungsgebieten. Die neue Ausgabe der ÖNORM 

EN 1992-1-1 [6], die derzeit als Entwurf vorliegt, 

enthält im Anhang „N“ Festlegungen, wie bei der 

Bemessung von Stahlbeton- bzw. Spannbetonbau-

ten vorzugehen ist, wenn rezyklierte Gesteinskör-

nungen bei der Herstellung von Beton verwendet 

werden. In Abhängigkeit der Art und Substitutions-

rate von rezyklierten Gesteinskörnungen bei Beton 

sind Kennwerte für die Bemessung von Stahl- bzw. 

Spannbeton entsprechend der neuen Ausgabe der 

ÖNORM EN 1992-1-1 [6] entweder „nicht anzu-

passen“, „anzupassen oder zu prüfen“ bzw. generell 

„zu prüfen“. Maßgebend für das Vorgehen bei der 

Bemessung ist die Substitutionsrate von rezyklier-

ten Gesteinskörnungen, die mit αRA bezeichnet wird 
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und das Verhältnis der „Menge feiner und grober 

rezyklierter Gesteinskörnung zur Gesamtmenge der 

Gesteinskörnung“ im Beton angibt. 

Die neue Ausgabe der ÖNORM EN 1992-1-1 [6] 

enthält keine Klassenbezeichnungen für Beton in 

Abhängigkeit des Anteils an rezyklierter Gesteins-

körnung. 

3.2 Festlegung der Recycling-Klassen 

Für die Festlegung der „Recycling-Klassen für Be-

ton“ werden sowohl die Festlegungen der ÖNORM 

B 4710-1 [3], wie auch die Rahmenbedingungen der 

neuen Ausgabe der ÖNORM EN 1992-1-1 [6] be-

rücksichtigt. 

Die ÖNORM B 4710-1 [3] legt die zulässige Menge 

an rezyklierter Gesteinskörnung in Masse-Prozent 

(Masse-%) je nach Anforderungen an den Beton 

(z.B. Expositionsklasse) fest. Dieser Ansatz mit 

Masse-Prozent wird daher für die Festlegung der 

„Recycling-Klassen für Beton“ übernommen. 

Die ÖNORM EN 1992-1-1 [6] sieht bei bestimmten 

Betonkennwerten vor, dass diese je nach Substituti-

onsrate von rezyklierten Gesteinskörnungen anzu-

passen sind. Bei diesen Substitutionsraten wird in 

20%- bzw. 10%-Schritten unterschieden. Daher 

wurde der Ansatz mit 10%-Schritten bei der Festle-

gung der „Recycling-Klassen für Beton“ gewählt. 

Die ÖNORM EN 1992-1-1 [6] bezieht sich bei den 

Anpassungen für die Betonkennwerte nur auf den 

Recyclinganteil der Gesteinskörnung und nicht auf 

andere mögliche Ausgangsstoffe, wie z.B. Recyc-

ling-Wasser. Daher erfolgt die Berechnung der Re-

cyclingquote für die Einteilung in die „Recycling-

Klassen für Beton“ nur unter Berücksichtigung des 

Anteils der rezyklierten Gesteinskörnung. 

Die für die Zuordnung von Betonen zu „Recycling-

Klassen für Beton“ erforderlichen Berechnungen 

der Substitutionsrate αRA (1) und der Recycling-

quote αRQ (2) erfolgen gemäß nachstehenden For-

meln: 

𝛼𝑅𝐴 =
𝑀𝑎𝑠𝑠𝑒 𝑓𝑒𝑖𝑛𝑒𝑟 𝑢𝑛𝑑 𝑔𝑟𝑜𝑏𝑒𝑟 𝑟𝑒𝑧𝑦𝑘𝑙. 𝐺𝐾

𝐺𝑒𝑠𝑎𝑚𝑡𝑚𝑎𝑠𝑠𝑒 𝑑𝑒𝑟 𝐺𝐾
 (1) 

  

𝛼𝑅𝑄 = 𝛼𝑅𝐴  × 100  [Masse-%] (2) 

3.3 Einteilung in Recycling-Klassen 

Die Zuordnung zu den „Recycling-Klassen für Be-

ton“ erfolgt auf Basis der Art der verwendeten 

rezyklierten Gesteinskörnung und der Recycling-

quote αRQ. 

Bei den Recycling-Klassen wird in Abhängigkeit 

von der Art der rezyklierten Gesteinskörnung zwi-

schen „RC-C“ und „RC-M“ unterschieden.  

Bei den „RC-C“ Klassen kommen Produkte zum 

Einsatz, die hauptsächlich aus Betonbruch und/oder 

aus wiederaufbereiteter, natürlicher Gesteinskör-

nung bestehen. Bei den „RC-M“ Klassen werden 

Produkte verwendet, die auch einen erhöhten Anteil 

an z.B. Ziegel enthalten können. Diese Unterschei-

dung ist bei der Bemessung nach der ÖNORM EN 

1992-1-1 [6] relevant, weil diese unterschiedliche 

Bemessungsansätze je nach Art der verwendeten 

rezyklierten Gesteinskörnung vorsieht. Das ÖBV-

Merkblatt „Recycling-Klassen für Beton“ [2] ent-

hält eine Tabelle mit einer genauen Zuordnung der 

Produkte gemäß ÖNORM B 3140 [13] bzw. 

ÖNORM B 3141 [14] zu den „RC-C“ bzw. „RC-M“ 

Klassen – siehe Tabelle 2. 

Die Einteilung der Betone in Recycling-Klassen 

„RC-C“ erfolgt gemäß der Tabelle 4-2 des ÖBV-

Merkblattes „Recycling-Klassen für Beton“ [2] in 

Abhängigkeit von der Recyclingquote αRQ mit einer 

Tabelle 2  Zuordnung der Ausgangsstoffe zu den „Recycling-Klassen für Beton“ gemäß Tabelle 4-1 des ÖBV-Merkblattes 

„Recycling-Klassen für Beton“ [2] 

Bezeichnung der  

„Recycling-Klassen 

für Beton“ 

Produkte gemäß ÖNORM B 3140 Produkte gemäß ÖNORM B 3141 

RC-C 

RB-A1 - 

RB-A2 
NAG-2 bzw. NAG-2-P 

NAM-2 bzw. NAM-2-P 

RG-A3 

NAG-1 bzw. NAG-1-P 

NAM-1 bzw. NAM-1-P 

NAT-1 bzw. NAT-1-P 

RC-M RH-B - 
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Abstufung in 10%-Schritten. Die Tabelle 3 zeigt ei-

nen Auszug daraus: 

Tabelle 3 Einteilung und Bezeichnung der Recycling-

Klassen „RC-C“ – Auszug aus der Tabelle 4-2 

des ÖBV-Merkblattes „Recycling-Klassen für 

Beton“ [2] 

Recycling-Klasse 
Recyclingquote αRQ  

[Masse-%] 

RC-C0 1 ≤ αRQ ≤ 10 

RC-C1 11 ≤ αRQ ≤ 20 

… … 

RC-C9 91 ≤ αRQ ≤ 100 

 

Die Einteilung der Betone in Recycling-Klassen 

„RC-M“ erfolgt gemäß der Tabelle 4-3 des ÖBV-

Merkblattes „Recycling-Klassen für Beton“ [2] in 

Abhängigkeit von der Recyclingquote αRQ mit einer 

Abstufung in 10%-Schritten. Die Tabelle 4 zeigt ei-

nen Auszug daraus: 

Tabelle 4 Einteilung und Bezeichnung der Recycling-

Klassen „RC-M“ – Auszug aus der Tabelle 4-3 

des ÖBV-Merkblattes „Recycling-Klassen für 

Beton“ [2] 

Recycling-Klasse 
Recyclingquote αRQ  

[Masse-%] 

RC-M0 1 ≤ αRQ ≤ 10 

RC-M1 11 ≤ αRQ ≤ 20 

… … 

RC-M9 91 ≤ αRQ ≤ 100 

3.4 Empfehlungen für die Planung und Aus-
schreibung 

Bei der Planung von Tragwerken aus „Beton mit 

rezyklierten Gesteinskörnungen“ sind neben den 

Festlegungen der ÖNORM EN 1992-1-1 [4][6] 

(inkl. nationaler Festlegungen [5]) und der ÖNORM 

B 4710-1 [3] auch die Verfügbarkeit der rezyklier-

ten Gesteinskörnungen im Hinblick auf Menge und 

Qualität (Produkte) im jeweiligen Marktgebiet zu 

berücksichtigen. 

Die Tabelle 5-1 des ÖBV-Merkblattes „Recycling-

Klassen für Beton“ [2] ordnet die gemäß ÖNORM 

B 4710-1 [3], Tabelle E.3 und E.4, festgelegten 

Grenzwerte für den Austausch von natürlichen Ge-

steinskörnungen durch rezyklierte Gesteinskörnun-

gen den maximal möglichen „Recycling-Klassen 

für Beton“ zu. Damit ergibt sich beispielhaft bei ei-

ner Expositionsklasse XC2 gemäß den Festlegun-

gen der ÖNORM B 4710-1 [3] eine maximal zuläs-

sige Recycling-Klasse „RC-C3“ bzw. „RC-M2“. 

Bei einer Ausschreibung ist die Recycling-Klasse 

als Ergänzung zur Bezeichnung der Betonsorte an-

zuführen und kann beispielhaft folgendermaßen 

lauten C25/30/XC1/RB-A1/RC-C3. 

C25/30 ........ Druckfestigkeitsklasse 

XC1 ............ Expositionsklasse 

RB-A1 ......... rezyklierte Gesteinskörnung der Sorte 

RB-A1 

RC-C3 ........ Recycling-Klasse 

4 Zusammenfassung 

Mit den beiden neuen ÖBV-Merkblättern „CO2-

Klassen für Beton“ [1] und „Recycling-Klassen für 

Beton“ [2] wurden wesentliche Ergänzungen zu den 

Produkt- und Bemessungsnormen geschaffen, die 

eine einfache Möglichkeit bieten CO2-reduzierten 

Beton bzw. Beton mit rezyklierter Gesteinskörnung 

auszuschreiben. Bei der Erarbeitung der beiden 

ÖBV-Merkblätter wurde einerseits darauf geachtet, 

dass die Festlegungen auf die aktuell relevanten Re-

gelwerke abgestimmt sind aber andererseits auch 

zukünftig anwendbar bleiben. Dies wurde damit si-

chergestellt, dass derzeit in Erarbeitung befindliche 

Normen in die Überlegungen einbezogen wurden 

und die CO2-Klassen bis zu einer vollständigen De-

karbonisierung definiert sind und auch die Recyc-

ling-Klassen bis zu einer Substitution durch rezyk-

lierte Gesteinskörnungen bis zu 100% reichen. 

Zusätzlich zu den Klasseneinteilungen bieten beide 

ÖBV-Merkblätter eine Orientierung für Planung 

und Ausschreibung, welche Klassen derzeit in der 

Praxis verfügbar sind bzw. welche Klassen derzeit 

zulässig sind. Damit tragen beide ÖBV-Merkblätter 

wesentlich dazu bei „nachhaltigen Beton“ aus-

schreiben zu können. 
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KURZFASSUNG: 

Die Richtlinie Spritzbeton 2009 war ein Meilenstein in der Darstellung der Spritzbetontechnologie in Öster-

reich. Internationale Projekte wurden auf Basis dieser RILI 2009 erfolgreich abgewickelt. Aktuelle Entwick-

lungen in mehreren Sparten der Spritzbeton-Technologie sowie Erkenntnisse aus Forschungsprojekten haben 

es erforderlich gemacht die RILI 2009 fortzuschreiben. In vier Arbeitsgruppen für Planung, Material, Aus-

führung und Prüfung wurde daher auf dem bewährten Fundament aufgebaut und Innovationen in der Spritz-

beton-Technologie, nach eingehender Prüfung, zum Standard erhoben. Im Bezug auf die Forderung einer 

nachhaltigen Anwendung von Spritzbeton wurde auf die spezielle Situation beim Spritzbeton eingegangen. 

Für einige Materialen, Anwendungen, Prüfgeräte und Prüfverfahren wurden Tore geöffnet, um den Nachweis 

des Besseren gegenüber dem Guten zu ermöglichen.  

 

1 Einleitung 

Die RILI Spritzbeton aus 2009 hat international 

große Aufmerksamkeit erlangt. Im Zeitraum Ende 

2021 bis Anfang 2025 wurde die Fassung aus 2009 

vom zuständigen Arbeitskreis bestehend aus AG-

Vertretern, Planern, Universitäten, Versuchsanstal-

ten, Herstellern und ausführenden Firmen überar-

beitet. 

1.1 Aufgabenstellung 

Ziel der Neufassung ist die Einarbeitung der Erfah-

rungen der letzten Jahre bei der Bemessung, Mate-

rialauswahl, Verarbeitung und Prüfung von Spritz-

beton. Gegenüber der Version aus 2009 wurde ver-

sucht, die Gliederung moderner Richtlinien anzu-

wenden. So wurde die Arbeit auch in vier Arbeits-

gruppen verteilt. Den Vorsitzenden der Arbeits-

gruppen, welche die Hauptkapitel 4 bis 7 erarbeitet 

haben, gebührt große Anerkennung: 

• Planung: DI Albert HELMBERGER 

• Material: DI Roland MURR 

• Ausführung: DI Norbert REICHARD 

• Prüfung: DI Reinhard PAMMINGER 

Ein besonderer Dank ergeht an Hr. Jürgen SILBER-

KNOLL von der ÖBV, der uns immer wieder auf 

den richtigen Weg geführt hat. 

2 Planung & konstruktive Anforde-
rungen (Kapitel 4) 

2.1 Versagensfolgenklassen 

In der Fortschreibung erfolgt eine dreistufige Glie-

derung nach Versagensfolgenklassen (vergleichbar 

dem EUROCODE). Daraus lassen sich Qualitäts-

klassen ableiten. 

 

Abbildung 1 Tabelle 4-1: Versagensfolgeklassen führen 

zu Qualitätsklassen 

Die Qualitätsklassen ziehen dann Überwachungska-

tegorien nach sich. Durch den Ausschreibenden 

sind die Anforderungen an Spritzgeräte und das Per-

sonal festzulegen. 

2.2 Material- und qualitätsbezogene Klassifi-
zierungsmerkmale 

Für die Spritzbetonsortenbezeichnung wurde das 

Schema erweitert. Es ist zu definieren: 

• SpC für Spritzbeton, FRSpC für Faserspritzbe-

ton 

• Angabe der Festigkeitsklasse 
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• Frühfestigkeitsklassen 

• Expositionsklassen 

• weitere besondere Eigenschaften 

• Größtkorn 

• Qualitätsklasse. Ist für ÜK, GA oder PA eine 

andere Anforderung als das mit der gewählten 

Qualitätsklasse geforderte Minimum erforder-

lich, ist das jeweilige Kriterium samt Einstu-

fung hier anzugeben. 

2.3 Faserspritzbeton 

Die Bemessung von Faserspritzbeton erfolgt auf 

Basis Ergebnis der geotechnischen Planung. Wir 

gliedern in die Dicke der Spritzbetonschale.  

• ≤ 10 cm: Der Fasergehalt kann über Enger-

gieabsorptionsvermögen festgelegt werden 

(EV500, EV700, EV1000). Der Nachweis erfolgt 

mittels Plattenversuch. 

• > 10 cm: Der Nachweis erfolgt nach 

ÖNORM EN 1992-1-1, Anhang L. Hier sind nur 

Anwendung von Stahlfasern möglich. 

2.4 Innenschalen aus Spritzbeton 

Unter Berücksichtigung der aktuellen Anwendun-

gen von Spritzbeton wurde speziell auf Innenscha-

len aus Spritzbeton eingegangen. 

 

Es werden zwei Bauweisen unterschieden: 

• Einschalige Bauweise = Alle an die Tun-

nelauskleidung gestellten statischen und konstruk-

tiven Anforderungen werden von einem Verbund-

querschnitt erfüllt, der aus mehreren Sichten be-

steht. 

• Zweischalige Bauweise = Durch den Einbau 

einer Abdichtungssystems (mit einer Kunststoff-

dichtungsbahn als Trennlage) können zwischen In-

nenschale und Außenschale keine Schub- und Zug-

spannungen übertragen werden. 

3 Material (Kapitel 5) 

3.1 Erfahrungen zu Grenzwerten u. Vorgaben 
aus den letzten 15 Jahre einbezogen 

In nachfolgenden Bereichen wurden Anpassungen 

vorgenommen: 

• Fokus auf Nass-Mischgut, zumal in der RILI 

aus 2009 noch Trock-Mischgut erstgereiht 

war. 

• Mehlkorngehalt, Feinteilgehalt höhere Ge-

halte bei Nachweis der Qualität und Gleichmä-

ßigkeit zulässig 

• Bandbreite Wassergehalt – max. Wasserzu-

gabe 

• Anrechnung des Gesamtbindemittels 

• Rezeptspritzbeton bis SpC16/20 möglich 

3.2 Erweiterung der Palette der Ausgangs-
stoffe 

Seit 2009 sind einige neue Ausgangsstoffe auf dem 

Markt gekommen. Ohne hoffentlich positive Er-

wähnung in einer Richtlinie ist es schwierig neue 

Ausgangstoffe bei Projekten öffentlicher Auftrag-

geber zu platzieren. In der Version 04.2026 wurden 

zusätzlich aufgenommen: 

• CEM II Zemente 

• CEM III A u. CEM III B auch bei Sulfatangriff 

• Metakaolin zur Reduktion des Versinterungs-

potentials 

• Feinststeinmehl für Frühfestigkeit 

• Regelung zur anteiligen Verwendung von 

rezyklierter Gesteinskörnung 

3.3 Faser-Spritzbeton 

Die RILI 04/2026 unterscheidet: 

• Stahlfasern nach ÖNORM EN 14899-1 

• Polymerfasern (Kunststoff-Mikro-Fasern) die 

das Brandverhalten bzw. die Frühschwindriss-

bildung beeinflussen nach ÖNORM EN 

14899-2 

 

Für Polymerfasern (Kunststoff-Makro-Fasern) lie-

gen noch nicht ausreichend Erfahrungen und Mög-

lichkeiten zur Nachweisführung vor.  

 

Für Fasern die nicht den beiden Normen entspre-

chen (Basaltfasern, Karbonfasern, alkaliresistente 

Glasfasern,…) bestehen keine Anwendungsrege-

lungen im Rahmen dieser RILI. Sollte dennoch 

eine Anwendung vorgesehen werden, bedarf es ei-

ner einvernehmlichen Zustimmung der Projektbe-

teiligten. In diesem Fall ist ein entsprechendes 

Konzept für die Nachweise der Verarbeitbarkeit, 

der Festigkeit und der Dauerhaftigkeit zu erstellen. 
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Diese Eigenschaften sind dementsprechend nach-

zuweisen. 

3.4 Anpassung von Nachweisen zu Expositi-
onsklassen 

• Durch Beschränkung des Gesamtwassergehal-

tes und einem erforderlichen Gesamtbindemit-

telgehalt sind für die Klassen XC und XD der 

Nachweis über die Zusammensetzung mög-

lich. 

• Bei Frostangriff ohne Tausalz ist ein XF3 

Nachweis erforderlich. 

• Frostangriffe mit Tausalz in der Regel nur mit 

Fertigprodukten und der Akzeptanz einer 

oberflächlichen Abwitterung. 

• Sulfatangriff – Erweiterung auf drei Klassen, 

Anforderungen an Ausgangsstoffe, Rezeptur 

und Prüfung am Festbeton. 

 

Abbildung 2 Tabelle 5-18: Expositionsklassen bei Sul-

fatangriff 

 

4 Ausführung (Kapitel 6) 

Im Kapitel Ausführung wurden neue Themen-
schwerpunkte gesetzt, die sich tw. über For-

schungsprojekte aufgedrängt haben. 

 
4.1 Verfahren unter Berücksichtigung des 

Gesundheitsschutzes 

Unter Beachtung der RVS 09.01.53 „Schutzmaß-

nahmen gegen Gefährdung durch kanzerogene mi-

neralische Stäube“ sind die Verfahren in der ange-

gebenen Reihenfolge zu verwenden.  

• Nassspritzverfahren 

• Trockenspritzverfahren mit Feucht-Mischgut 

FM-L oder FM-S 

• Trockenspritzverfahren mit Trocken-Misch-

gut TM 

Nur wenn das vorgereihte Verfahren aufgrund der 

projektspezifischen Randbedingungen (z.B. Trans-

portdistanz, Mengenbedarf, Platzverhältnisse, etc.) 

nicht geeignet ist, darf ein nachgereihtes Verfahren 

zum Einsatz kommen. 

4.2 Anforderungen an Spritzgeräte im Dicht-
stromverfahren – Reduzierung von La-
genbildungen – Pulsationsgrad 

Die Aufbringung des Nassspritzbetons erfolgt seit 

einiger Zeit größtenteils mittels Spritzmanipulato-

ren. Die Spritzmanipulatoren werden mit dem Ziel 

eines gleichmäßigen Förderstroms laufend opti-

miert.  Bei den in Europa eingesetzten Spritzma-

schinen sind Doppel-Kolbenpumpen installiert. 

Beim Umschalten zwischen den Kolben entsteht ein 

Unterbruch im Förderstrom. Man kann das am 

weiß-werden im Strahl an der Düse erkennen. Der 

diskontinuierlichen Betonförderung steht eine na-

hezu kontinuierliche BE-Mittelförderung gegen-

über. Es entsteht daher kurzzeitig eine Überdosie-

rung an BE-Mittel. Dieser Überdosierung führt im 

Spritzbeton zu s.g. Lagebildungen. Dies Inhomoge-

nitäten können u.a. über Tracer-Verfahren nachge-

wiesen werden. Ziel muss es sind zukünftig solche 

Lagenbildungen zu minimieren. 
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Abbildung 3 Grafik Pulsationsgrad 

Als Gütenachweis für die Spritzmaschine haben wir 

den s.g. Pulsationsgrad definiert. Das Verhältnis des 

nicht optimalen Förderstromes zur Gesamtdauer des 

Hubes wird je Maschine erfasst. 

 

Abbildung 4 Ermittlung Pulsationsgrad 

Bei Großversuchen konnte der Pulsationsgrad so-

wie die Lagenbildung bei älteren und modernen Ge-

räten untersucht werden.  

 

Abbildung 5 Pulsationsgrad eins guten Spritzgerätes 

Geräte mit einem Pulsationsgrad unter 20 % liefern 

vergleichsweise homogeneren Spritzbeton und 

deutlich reduzierte Lagenbildung. Ein Pulsations-

grad unter 20 % ist gemäß RILI 04/2026 Vorausset-

zung für GA 2 und höher.  

 

Die Zuordnung zur Geräteklasse GA 3 erfordert zu-

sätzlich die Installation eines geeigneten Durch-

flussmessers der die tatsächlich zugegebene EB-

Mittelmenge kontinuierlich dokumentiert. Zusätz-

lich soll eine Notabschaltung bei massiven Abwei-

chungen vom Zielwert erfolgen.  

 

Der Hersteller muss den Pulsationsgrad seiner Ma-

schine und die Dosiergenauigkeit der BE-Mittel-

Pumpe bestimmen lassen und auf dem Typenblatt 

bekannt geben. Geräte ohne Nachweis des Pulsati-

onsgrad werden der GA 1 zugeordnet. 

4.3 Anforderungen an Personal – Qualifika-
tion, Qualifikationsnachweise 

Für die richtige Aufbringung des Spritzbetons und 

dir Homogenität des fertigen Produktes an der 

Wand, haben die Bediener der Spritzgeräte wichtige 

Aufgaben. Um die Beherrschung dieser Herausfor-

derungen sicher zustellen werden gemäß RILI 

04/2026 vom Personal stufenweise Befähigungs-

nachweise, Referenznachweis sowie externe Schu-

lungen abverlangt. 

 

Abbildung 6 Tabelle 6-3: PA 1 bis PA 3 

• In PA 2 ist ein Befähigungsnachweis vor Ort 

zu erbringen oder aber Referenznachweise aus 

Vorprojekten vorzulegen. Mustervorlagen für 

solche Nachweise sind im Anhang der RILI zu 

finden. 

• Für PA 3 sind auch externe Nachweise über 

Ausbildungskurse beizubringen. 

5 Prüfung und Prüfmethoden (Kapi-

tel 7) 

Neue Ausgangsstoffe erfordern tw. auch neue Prüf-

verfahren.  

 

Es wurde auf neue Entwicklungen auf dem Sektor 

der Prüfgeräte eingegangen:  

• Die RILI befasst sich mit Prüfgeräten für die 

langjährige Erfahrung vorliegen. Als Beispiel 

sei die Weiterentwicklung des Setzbolzenge-

rätes erwähnt. 
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Abbildung 7 Setzbolzenverfahren B (BX) 

• Daneben sind Geräte informativ angeführt, für 

welche noch zu wenig Erfahrungen vorliegen 

und für spezielle Anwendungen bzw. Erfor-

dernisse aufgenommen wurden: 

o Prüfung der Verarbeitungseigenschaften 

mit dem Gleitrohr-Rheometer 

o Prüfung der Verarbeitungseigenschaften 

mit der Trichterauslaufzeit 

o Prüfung der Verarbeitungseigenschaften 

(Stabilität) mit der Betonfilterpresse 

o Beurteilung der Lagenbildung im Spritz-

beton anhand von Bohrkernen aus Spritz-

beton 

  

Als Weiterentwicklung lässt die RILI einen Nach-

weis der Expositionsklassen über den „Perfor-

mance“ – Ansatzes (= leistungsorientierter Ansatz) 

zu. Nachweis am Festbeton im Vergleich zu einem 

Beton gemäß ÖNORM B 4710-1 oder in Bezug auf 

einen festgelegten Grenzwert, wenn z.B. W/BG-

Wert nicht eingehalten wird. 

 

Hierzu wurden neue Prüfverfahren am Festbeton 

übernommen:  

• Bestimmung des Karbonatisierungswiderstan-

des von Beton (XC1 - XC4) 

• Bestimmung des Chloridwiderstandes von Be-

ton (XD1 - XD3) 

• Nachweis der Sulfatbeständigkeit des Spritz-

betons (XAT-S1 - XAT-S3) 

• Nachweis des Widerstands gegen chemischen 

lösenden Angriff (XA1L, XA2L) 

• Hierzu wurden neuen Prüfverfahren am Fest-

beton übernommen:  

• Bestimmung des Karbonatisierungswiderstan-

des von Beton (XC1 - XC4) 

• Bestimmung des Chloridwiderstandes von Be-

ton (XD1 - XD3) 

• Nachweis der Sulfatbeständigkeit des Spritz-

betons (XAT-S1 - XAT-S3) 

• Nachweis des Widerstands gegen chemischen 

lösenden Angriff (XA1L, XA2L) 

 

Der Inhalt des bestehenden ÖBV-Merkblatts 

„Festlegung des reduzierten Versinterungspotenti-

als“ (2012) wurde in die aktuelle RILI Spritzbeton 

übernommen. 

 

Für Faserspritzbeton besteht die Möglichkeit, das 

Nachrissverhalten neben der Beschreibung über 

Leistungsklassen anzugeben. Das Energieabsorpti-

onsvermögen wird im Plattenversuch (EN 14488-

5) ermittelt. 

• Klassen EV500, EV700, EV1000:  Prüfalter 

7d, bzw. 

• Neu: Prüfalter 28d bei konstruktiver Anwen-

dung 

 

 

Abbildung 8 Plattenversuch (EN 14488-5) 
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BAW Merkblatt MRZ (2025) 

Dipl.-Ing. Stefan Lühr, Dipl.-Ing. Ferdinand Borschnek, Dr.-Ing. Christoph Stephan  
BAW Germany 

Dipl.-Ing. Dr.techn. BSc Christina Anegg, Univ.-Prof. Dipl.-Wirtsch.-Ing. Dr.techn. Dirk Schlicke 
Technische Universität Graz, Österreich 

 

 

KURZFASSUNG: 

Massive Wasserbauwerke sind gemäß DIN 19702 für eine Nutzungszeit von 100 Jahren auszulegen. Zur 

Sicherstellung der Dauerhaftigkeit hat neben betontechnologischen Aspekten die Begrenzung der Rissbreite 

eine besondere Bedeutung. Neben dem frühen Zwang in Folge von Temperatur aus dem Hydratationsprozess 

ist zur Rissbreitenbegrenzung auch der späte Zwang in Folge von Temperatur im Nutzungszeitraum und 

Boden-Bauwerk-Interaktion zu betrachten. Die kraftbasierten Bemessungsansätze zur Rissbreitenbegrenzung 

nach EC2 inkl. dem nationalen Anwendungsdokument für Deutschland sind für massige Bauteile des massi-

vem Verkehrswasserbaus ungeeignet, da sie zu unnötig hohen und damit unwirtschaftlichen Bewehrungsge-

halten führen. Das BAW Merkblatt MRZ (2025) ‚Rissbreitenbegrenzung für Zwang in massiven Wasserbau-

werken (MRZ)‘ beruht auf einem verformungskompatiblen Bemessungsansatz. Dieser Bemessungsansatz 

ermöglicht es sowohl den frühen Zwang als auch den späten Zwang in Folge Temperatur und Boden-Bau-

werk-Interaktion in einem gemeinsamen Rechengang zu betrachten. Dabei wird bei intelligenter Anwendung 

des Merkblattes eine wirtschaftliche Bemessung der Mindestbewehrung infolge Zwang mit moderaten Re-

chenaufwand sichergestellt. 

 

 

1 Einleitung 

Anfang der 1990er Jahre war bei massiven Ver-

kehrswasserbauwerken einhergehend mit der fu-

genlosen Bauweise eine Zunahme der Mindestbe-

wehrungsmenge zur Begrenzung der Rissbreite in-

folge Zwangs zu beobachten. Eine einheitliche Vor-

gehensweise zur Ermittlung der Mindestbewehrung 

gab es nicht. In [1] wurde ein Modell zur analyti-

schen Beschreibung des Rissbildungsprozesses bei 

Zwangsbeanspruchung entwickelt. Mit diesem Mo-

dell wurde der Grundstock für den verformungs-

kompatiblen Bemessungsansatz gelegt der in das 

BAWMerkblatt MFZ [2] einging, womit der Be-

wehrungsmengenzunahme bei Planungen, die aus 

der Rissbreitenbegrenzung für frühen Zwang er-

wachsen sind, entgegengesteuert werden konnte. 

Mit der fugenlosen Bauweise wurde bei Planungen 

neben dem frühen Zwang auch eine Beanspruchung 

aus spätem Zwang vermehrt problematisiert. Der 

Bemessungsansatz aus dem EC 2 (2011) [3], der 

über eine Begrenzung der Stahlspannung bei Auf-

nahme der Risskraft des Querschnittes geregelt ist, 

bietet für die massigen Querschnitte im Verkehrs-

wasserbau keinen wirtschaftlich sinnvollen Bemes-

sungsansatz, gleichwohl war zu beobachten, dass 

dieser für massive Wasserbauwerke technisch und 

wirtschaftlich nicht sinnvolle Ansatz in der Praxis 

herangezogen wurde. Der verformungskompatible 

Bemessungsansatz wurde bei gemeinsamen For-

schungsaktivitäten der TU Graz und der BAW zu 

einem geschlossen, mechanisch konsistenten Be-

messungsansatz für frühen und späten Zwang wei-

terentwickelt, [4] und [5]. Im Ergebnis kann heute 

die Zwangsbeanspruchung mit dem BAWMerkblatt 

„Rissbreitenbegrenzung für Zwang in massiven 

Wasserbauwerken (2025)“ (MRZ) [6] für frühen- 

und späten Zwang gemeinsam betrachtet werden 
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und so eine wirtschaftliche Bemessung bei einer 

einheitlichen Vorgehensweise erfolgen. Die einheit-

liche und ganzheitliche Vorgehensweise für die 

Nachweise zwangsbeanspruchter Bauteile gemäß 

BAWMRZ [6] bei Planung, Ausschreibung und 

Bauausführung von massiven Verkehrswasserbau-

werken hat dabei zum Ziel, die risssteuernde Be-

wehrung wirtschaftlich zu dimensionieren. Durch 

die einheitliche Vorgehensweise sollen die Pla-

nungs- und Abstimmungsprozesse bei der Realisie-

rung von wiederkehrenden Baumaßnahmen redu-

ziert werden. Dies vereinfacht und beschleunigt den 

Planungs- und Bauprozess und hilft vertragliche 

Spannungen zu vermeiden. Um dieses Ziel zu errei-

chen wurden im BAWMRZ [6] auch Sonderfälle 

der Zwangbemessung aufgenommen und entspre-

chende Bemessungsansätze bereitgestellt. Früher 

und später Zwang in Folge Temperatur und Boden-

Bauwerk-Interaktion werden in einem gemeinsa-

men Rechengang betrachtet.  

2 Vorstellung des BAWMRZ 

2.1 Funktionsweise des verformungskompa-
tiblen Ansatzes 

Im verformungskompatiblen Ansatz zur Ermittlung 

der Mindestbewehrung wird auf die Kompatibilität 

der einwirkenden Verformung zu der Summe der 

Rissbreiten und der elastischen Dehnung des unge-

rissenen Betons geachtet. Hierfür gilt: 

−𝜀Zw ⋅ 𝑙cr = ∑𝑤 − 𝛥𝑙II +
𝜎Zw

II

𝐸c
⋅

                             (𝑙cr − ∑ 𝑙es ⋅ (1 − 𝑘t))  
(1) 

𝜀Zw Dehnungseinwirkung; bspw. Tempera-

turdehnung des Bauteils 𝛼T ⋅ Δ𝑇 

𝑙cr geometrisch vorgegebener Primärrissab-

stand 

𝑤 Rechenwert der Rissbreite 

𝛥𝑙II äußere Längenänderung am gezwängten 

System nach Rissbildung mit  

Δ𝑙II = (1 − 𝑎II) ⋅ 𝜀Zw ⋅ 𝑙cr 

σZw
II  Zwangsspannung im Beton im Zustand II 

(nach Rissbildung) 

σZw
II

𝐸c
 elastische Dehnung des Betons 

𝑙es Einleitungslänge; Abstand vom Rissufer 

bis zur Stelle gleicher Dehnung zwischen 

Beton und Bewehrung 

𝑘t Faktor zur Berücksichtigung der mittle-

ren Betondehnung innerhalb 𝑙es 

𝑎II allgemeiner Behinderungsgrad im Zu-

stand II (nach Rissbildung) 

 

Zusätzlich ergibt das Kräftegleichgewicht zwischen 

Bewehrung und Beton: 

𝜎s ⋅ 𝐴s = 𝜎Zw
II ⋅ 𝐴c ⋅ (1 + 𝛼E ⋅ 𝜌s)  (2) 

𝜎s Stahlspannung in der Bewehrung 

𝐴s Querschnittsfläche der Bewehrung 

σZw
II  Zwangsspannung im Beton im Zustand II 

(nach Rissbildung) 

𝐴c Querschnittsfläche des Betons 

𝛼E Verhältnis des Elastizitätsmoduls des Be-

wehrungsstahls zum Elastizitätsmodul 

des Betons 

𝜌s Bewehrungsgrad 

 

Wesentliche Eingangsgrößen in diesem Modell sind 

die Verformungseinwirkungen und der Primärriss-

abstand, wie in Abbildung 1 veranschaulicht. Beide 

Eingangsgrößen wurden in umfangreichen Studien 

für typische Bauteilsituationen quantifiziert und für 

die Bemessung aufbereitet.  

Hierbei ist zu beachten, dass die Risssteuerung am 

Gesamtquerschnitt in Längsrichtung überwiegend 

durch die Bewehrung am oberen Bauwerksrand 

(Planie) und am unteren Bauwerksrand (Unterkante 

Sohle) gesteuert wird. Dementsprechend werden für 

das Zugband unten und oben die Zwangsspannun-

gen infolge Betonerhärtung und Nutzungszeitraum 

überlagert. Für die dazwischenliegenden Bauwerks-

bereiche wird bei der Ermittlung der risssteuernden 

Bewehrung nur der frühe Zwang zugrunde gelegt. 

 

Weitergehende Hintergrundinformationen und ein 

ausführliches Rechenbeispiel zum BAWMRZ [6] 

finden sich im Begleitdokument „Erläuterungen 

zum BAW Merkblatt Rissbreitenbegrenzung für 

Zwang in massiven Wasserbauwerken (MRZ) 

2025“ [7]. 

2.2 Möglichkeit der interdisziplinären Pla-
nung durch den verformungskompatib-
len Ansatz 

Durch die Gegenüberstellung von Verformungsein-

wirkung und Bauteilverformung ermöglicht der ver-

formungskompatible Ansatz eine interdisziplinäre 
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Zusammenarbeit von Tragwerksplanung, Beton-

technologie und Geotechnik auf Basis von physika-

lisch sinnvollen Kenngrößen. Konkret können die 

Hydratationswärme des Betons als betontechnolo-

gische Kenngröße und die aufgezwungene Set-

zungsmulde als geotechnische Kenngröße als di-

rekte Eingangsgrößen in dem Bemessungsmodell 

berücksichtigt werden. Ferner erlaubt das Bemes-

sungsmodell im BAWMRZ [6] sogar eine Rück-

kopplung zwischen Tragwerksplanung und Bauaus-

führung im Hinblick auf Betonkühlung und erfor-

derliche Betontemperatur im Winter. Hinzu kom-

men die saisonalen Temperatureinwirkungen in der 

Nutzungsphase, für die das BAWMRZ [6] dezi-

dierte Ansätze für massige Bauteile bietet.  

2.3 Sonderfälle im MRZ 

Als wiederkehrende Fragestellung in Ausführungs-

projekten sind zu nennen: 

• Vertikale Arbeitsfugen in Bodenplatten 

• Betonage gegen Baugrubenverbaue, Wech-

selwicklung zwischen Verbau und Bauwerk 

(Toleranzen und Baustellenrealität) 

• Aussparungen in massiven Wasserbauwer-

ken (Nischen) sowie verspringende Geomet-

rien. 

Eine Übersicht der betrachteten Sonderfälle ist in 

Abbildung 2 zu finden. 

 

a) Bodenplatte b) Wand auf Fundament 
 

Abbildung 1: Geometrisch vorgegebener Primärrissabstand ohne Bewehrung an realen Bauteilen (Quelle: Institut für 

Betonbau, TU Graz) 

(Quelle: D. Schlicke) (Quelle: S. Lühr) (Quelle: D. Schlicke) 

 
  

a) Vertikale Arbeitsfugen in Bo-

denplatten (Quelle:  Erläute-

rungen zum BAWMRZ 

(2025)[7] ) 

b) Betonage gegen Baugruben-

verbaue (Quelle: Schlicke et. al 

(2023)) 

 

c) Aussparungen in massiven 

Wasserbauwerken (Quelle: Er-

läuterungen zum BAWMRZ 

(2025)[7]) 

 

Abbildung 2:  Übersicht der betrachteten Sonderfälle 
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2.4 Rechenwerte und Hintergrundinformatio-
nen 

Um auf eine Rückkoppelung der Planung mit der 

Baudurchführung, welche zu einer Neudimensio-

nierung der risssteuernden Bewehrung hinauslaufen 

könnte, zu vermeiden, sind Materialeingangsgrößen 

als Rechenwerte in Abhängigkeit der vorgesehen 

Betondruckfestigkeitsklasse festgelegt. Diese brau-

chen in der Baudurchführung nicht überprüft zu 

werden, da die möglichen materialtechnischen 

Streuungen im Bemessungsapparat bereits berück-

sichtigt sind. 

Die adiabatische Temperaturerhöhung des Betons 

ΔTadiab,7d wurden gemäß ZTV-W LB 215 [8] ein-

heitlich mit den oberen Grenzwerten festgelegt. Bei 

der Bemessung für massige Sohlen und vergleich-

bare Bauteile darf sie mit 36 K und bei massigen 

Wänden und vergleichbaren Bauteilen mit 43 K an-

genommen werden. 

Für die Temperaturbeanspruchung in der Nutzungs-

phase infolge klimatischer Einwirkungen empfiehlt 

BAWMRZ [6] Temperaturansätze als Basis für die 

Verformungseinwirkung des späten Zwangs. Mit 

der ZTV-W LB 215 (2025) sind diese für massive 

Verkehrswasserbauwerke verbindlich anzuwenden. 

Sie sind damit im Sinne der DIN 19702 [9] als de-

taillierte Betrachtung der Temperatureinwirkung 

für den späten Zwang zu begreifen. Mit den Ansät-

zen des BAWMRZ [6] ist die Zwangsbeanspru-

chung für die Bemessung von massiven Wasserbau-

werken vollständig erfasst. Bei üblichen Bauwerks-

geometrien kann die statische Analyse des Tragwer-

kes einschließlich erforderlicher Ermüdungsnach-

weise damit i.d.R. in Haupttragrichtung des Bau-

werkes ohne weitere Überlagerung mit der Zwangs-

beanspruchung erfolgen. 

3 Bemessung im verformungskom-
patiblen Ansatz nach BAWMRZ  
– Bemessungsbeispiel und Para-
meterstudien 

Um mit der Bemessung nach BAWMRZ [6] das 

Ziel eines wirtschaftlichen Bemessungsergebnisses 

für massige Bauteile des Verkehrswasserbaus si-

cherzustellen, ist es für Planende, Baudurchfüh-

rende, Bauüberwachende und Prüfende gleicherma-

ßen essentiell, die zahlreichen Einflussgrößen und 

Bemessungsparameter auf ihre Auswirkung bezüg-

lich der erforderlichen Bewehrung einschätzen zu 

können. Um hier ein breites Verständnis über die 

Einflüsse wesentlicher Einflussfaktoren zu erhalten, 

wurden Parameterstudien durchgeführt und die Ein-

flussfaktoren entsprechend der Ergebnisse einge-

ordnet. Die Parameterstudien sowie die Einordnung 

der verschiedenen Einflussfaktoren werden nach-

folgend vorgestellt. Als Einstieg in die Problematik 

wird die Berechnung einer Mindestbewehrung nach 

EC2 (DIN EN 1992-1-1:2011-01) [3] inkl. dem na-

tionalen Anhang für Deutschland (DIN EN 1992-

2/NA:2013-04) [10] mit den Ergebnissen aus der 

Bemessung im verformungskompatiblen Ansatz ge-

genübergestellt. Dabei wird der Vorteil des Bemes-

sungsansatzes gem. BAWMRZ [6] deutlich. 

3.1 Gegenüberstellung von Bemessungser-
gebnissen der risssteuernden Mindestbe-
wehrung nach BAWMRZ vs EC2 

In den letzten Jahren war bei Planungen im Ver-

kehrswasserbau vermehrt zu beobachten, dass für 

die Ermittlung der Mindestbewehrung infolge 

Zwangs eine Bemessung nach MFZ (2011) [2] für 

den frühen Zwang und zusätzlich eine Bemessung 

nach EC2 [3] für den späten Zwang mit dem Ansatz 

von Rissschnittgrößen durchgeführt wurde. Hierzu 

muss man feststellen, dass die Bemessung der riss-

steuernden Zwangsbewehrung nach EC2 [3] bei 

massigen Bauteilen des Verkehrswasserbaus den 

Bestrebungen zum wirtschaftlichen Bauen zu wider 

läuft und den wirtschaftlichen Bemessungsansatz 

im verformungskompatiblen Bemessungsansatz 

konterkariert. 

Das Bemessungsbeispiel der Schleuse hatte fol-

gende Annahmen für den Nachweis nach EC2 [3]: 

 

Eingangsgrößen: 

Beton: C25/30; 28 mm; fctm=2,6 N/mm² 

Sohle:  d = 3 m; d1 = 116 mm 

Wände: d = 3 m; d1 = 90 mm;  

Die sonstige Schleusengeometrie hat für die 

Zwangsbemessung mit Rissschnittgrößen gemäß 

EC2 keine Relevanz. 

Die erforderliche Bewehrung bei der Bemessung 

mit Rissschnittgrößen nach EC2 [3] sind in Ta-

belle 1 dargestellt. 

Daneben wurde eine Referenzschleuse mit 15 m 

Wandhöhe nach BAWMRZ [6] untersucht und den 

Berechnungsergebnissen gegenübergestellt. Hierzu 

sei angemerkt, dass die Betonageabschnittshöhen 
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der Wände wie in der Baumaßnahme vorgesehen 

mit zwei Wandbetonageabschnitten gemäß Abbil-

dung 3 a) und zusätzlich eine Variation mit drei 

Wandbetonageabschnitten gemäß Abbildung 3 b) 

untersucht wurde. 

Die adiabatische Temperaturerhöhung wurde dabei 

gemäß ZTV-W LB 215 [8] für die Sohle mit  

Tadiab,7d = 36K und für die Wand mit  

Tadiab,7d = 42K angenommen.  

Diese Werte können im Binnenbereich grundsätz-

lich auch eingehalten werden. Im Bereich von 

Meerwasserbauwerken sind abweichende Tempera-

turgrenzwerte im BAWMerkblatt „Bau und In-

standsetzung massiver Wasserbauwerke im Meer-

wasserbereich (2025)“ (MBM) [11] festgelegt. 

Die Betonageabschnittslängen sind mit 30 m bei 

Vorkopfbetonagen gewählt. Als Ausgangsbasis für 

die relevanten Betonkennwerte wurde die Beton-

druckfestigkeit der Sohle mit C20/25 und der 

Wände mit C25/30 gewählt. 

Die Bemessungsergebnisse, die mit dem verfor-

mungskompatiblem Bemessungsansatz gemäß 

BAWMRZ [6] erzielt werden, sind in Tabelle 2 (für 

zwei Wandbetonageabschnitten) und Tabelle 3 (für 

drei Wandbetonageabschnitten) gegenübergestellt. 

  
a) Variante 1: zwei Wandbetonageabschnitte b) Variante 2: drei Wandbetonageabschnitte 

 

Abbildung 3 Schleusenquerschnitt 

Tabelle 1  Erforderliche Zwangsbewehrung bei Bemessung nach EC2 

Bauteil / Lage Durchmesser Erforderliche Bewehrung 
 

Sohle untere Lage ø28 mm 70,0 cm²/m 

Sohle obere Lage ø28 mm 77,0 cm²/m 

Wände (innen + außen) ø28 mm 69,0 cm²/m 
 

Tabelle 2  Erforderliche Zwangsbewehrung bei Bemessung nach MRZ bei zwei Wandabschnitte gemäß Abbildung 3 a). 

Bauteil / Lage Durchmesser Erforderliche Bewehrung 
 

Sohle untere Lage ø25 mm 28,1 cm²/m 

Sohle obere Lage ø25 mm 25,5 cm²/m 

Wände (innen + außen) ø25 mm 39,0 cm²/m 
 

Tabelle 3  Erforderliche Zwangsbewehrung bei Bemessung nach MRZ bei drei Wandabschnitte gemäß Abbildung 3 b). 

Bauteil / Lage Durchmesser Erforderliche Bewehrung 
 

Sohle untere Lage ø25 mm 28,1 cm²/m 

Sohle obere Lage ø25 mm 25,5 cm²/m 

Wände (innen + außen) ø25 mm 30,3 cm²/m 
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Beim Vergleich der jeweiligen Bemessungsergeb-

nisse wird am betrachtetem Beispiel zum einen 

deutlich, dass die Zwangsbemessung mit Riss-

schnittgrößen gemäß EC2 [3] zu unwirtschaftlichen 

Ergebnissen führt, da die erforderliche Bewehrung 

gegenüber der Bemessung nach BAWMRZ [6] teils 

mehr als das doppelte erfordert. Zum anderen steigt 

der Bewehrungsaufwand auf der Baustelle bei einer 

derart hohen Bewehrungsmenge signifikant an, da 

mehrere Bewehrungslagen mit großem Durchmes-

ser erforderlich werden. Ergänzend ist zu erwähnen, 

dass in der Bemessung nach EC2 [3] im vorliegen-

den Fall eine reduzierte Zugfestigkeit (0,8*fctm) an-

gesetzt wurde. Im Vergleich zum Bemessungsmo-

dell nach BAWMRZ [6] erscheint diese Annahme 

nicht nur willkürlich, sondern verfehlte auch das 

Ziel einer wirtschaftlichen Bemessung.  

Bei der Bemessung nach BAWMRZ [6] kommt 

man im betrachteten Fall mit einer außenliegenden 

Bewehrungslage mit moderatem Bewehrungsgehalt 

zurecht, was eine erhebliche Auswirkung auf die 

Wirtschaftlichkeit und Ressourcenschonung zur 

Folge hat. Weiterhin wird ersichtlich, dass die geo-

metrischen Einflussgrößen, die aus der Anzahl der 

Wandbetonageabschnitte und damit aus den Beto-

nageabschnittshöhen der Wände erwachsen, einen 

nennenswerten Einfluss auf das Bemessungsergeb-

nis haben.  

Die Betonage der Wände mit zwei Wandabschnit-

ten gemäß Abbildung 3 a) hat gegenüber der Lö-

sung mit drei Wandabschnitten gemäß Abbil-

dung 3 b) eine Bewehrungszunahme in den Wänden 

von ca. 30% zur Folge. 

 

 

Abbildung 4 Parameterstudie über die Festigkeitsklasse, oben: Wandbewehrung, unten: Sohlbewehrung. 
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3.2 Durchgeführte Parameterstudien 

Zur Einordnung der wesentlichen Einflussparame-

ter für die Bemessung nach BAWMRZ [6] erfolgten 

Parameterstudien für folgende relevante Eingangs-

werte: 

• Betonfestigkeitsklassen (als Basis für die ein-

gehenden Betoneigenschaften) 

• Die adiabatische Temperaturerhöhung nach 7 

Tagen, Tadiab,7d 

• Stabdurchmesser der Bewehrung 

• Betonüberdeckungen 

• Betonageabschnittshöhen 

• Bauteildicken 

Exemplarisch werden ausgewählte Ergebnisse für 

Sohle und Wand mit drei gleich hohen Betonageab-

schnitten der Wand dargestellt. Abbildung 4 zeigt 

den Einfluss der Betonfestigkeitsklasse und Abbil-

dung 5 den Einfluss der adiabatischen Tempera-

turerhöhung des Betons auf das Bemessungsergeb-

nis. Der Einfluss der Betonageabschnittshöhen ist 

den Tabellen 2 und 3 zu entnehmen. Bezüglich der 

Ergebnisse der Parameterstudien zu den Einfluss-

größen von Stabdurchmesser, Betonüberdeckung, 

und Bauteildicken sei hier auf die Vortragsfolien 

verwiesen. 

Hervorzuheben ist, dass der Einfluss der möglichen 

Bandbreite von Tadiab,7d einen eher untergeordneten 

Einfluss hat. Gleiches gilt für den Einfluss der Be-

tonfestigkeitsklasse. Hingegen haben der Beweh-

rungsstabdurchmesser sowie die Betonüberdeckung 

einen großen Einfluss.  

 

 

Abbildung 5 Parameterstudie über die adiabatische Temperaturerhöhung, oben: Wandbewehrung, unten: Sohlbe-

wehrung. 
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Daraus lässt sich aus Gründen der Wirtschaftlich-

keit folgende Konstruktionsempfehlung für die riss-

steuernde Zwangsbewehrung ableiten: 

• Die Zwangsbewehrung in Bauwerks-

längsrichtung sollte möglichst als äußere 

einlagige Bewehrungslage mit geringem 

Stabdurchmesser angestrebt werden.  

• Bei der Planung und Bemessung im Rah-

men der Ausführungsplanung einer Bau-

maßnahme sind die in der Entwurfs- bzw. 

Ausschreibungsplanung definierten Be-

dingungen der Betonageabschnittspla-

nung zu beachten.  

• In der Planungsphase kann bei Wänden 

durch Begrenzung der Betonageab-

schnittshöhen die Zwangsbeanspruchung 

reduziert werden, so dass ein wirtschaft-

liches Bemessungsergebnis erzielt wird. 

Die entsprechenden Betonageabschnitts-

höhen sind Basis für die Ausführungs-

phase. 

 

Eine Übersicht der Auswertung der am Beispiel ge-

mäß Abbildung 3 b betrachteten Einflussfaktoren 

ist in Tabelle 4 zusammengestellt. Anzumerken ist 

für die Untersuchung über die Bauteildicken (Ta-

belle 4 Spalte 3), dass die Bewehrungszunahme der 

unteren Sohlbewehrung aus geometrischen Verän-

derungen und Verschiebung der Schwerpunktlage 

am Gesamtquerschnitt heraus erwächst und damit 

mittelbar mit der Plattendickenveränderung zusam-

menhängt. 

 

Es ist zu beachten, dass für die Nachweisführung 

die in Folge der Expositionsklassen gewählten Be-

tonfestigkeitsklasse für die anzunehmenden Re-

chenwerte gemäß EC2 Tabelle 3.1 [3] maßgebend 

sind und eine Verifizierung im Bauvertrag gemäß 

BAWMRZ [6] nicht vorgesehen ist. Wichtig ist 

aber, den Beton entsprechend der erforderlichen 

Festigkeitsklasse zu bestellen. Die dann erwartba-

ren Streuungen der realen Festigkeitseigenschaften 

sind mit der Bemessung nach BAWMRZ [6] abge-

deckt.  

Weiterhin ist festzuhalten, dass die anzusetzenden 

adiabatischen Temperaturerhöhungen aus den Fest-

legungen der Zusätzlichen Technischen Vertragsbe-

dingungen Wasserbau Leistungsbereich 215 

(ZTV-W LB 215) (2025) [8] bei der Planung zu be-

rücksichtigen sind. Damit wird der Planungs- und 

Bauprozess bezüglich dieser Eingangsgrößen von-

einander entkoppelt. Die Bemessung erfolgt ent-

sprechend auf der sicheren Seite. Die Auswirkung 

auf die Wirtschaftlichkeit ist insofern vertretbar, als 

dass die etwaige Überschätzung der adiabatischen 

Temperaturerhöhung, wie Abbildung 5 verdeut-

licht, nur geringfügig auf das Bemessungsergebnis 

durchschlägt. 

4 Zusammenfassung 

Die Ermittlung der Mindestbewehrung nach EC2 

auf Basis der Risskraft führt zu hohen Bewehrungs-

mengen. Für massige Bauteile im Verkehrswasser-

bau ist dieser Ansatz ungeeignet und gemäß 

ZTV-W LB 215 (2025) [8] nicht zulässig. Die Be-

messung nach BAWMRZ [6] führt außerdem zu 

Tabelle 4 Gegenüberstellung des Einflusses verschiedener Eingangsgrößen auf das Bemessungsergebnis. 

 

*Die Variation der Bauteildicke führt auch zu geometrischen Veränderungen des Gesamtquerschnittes (Schwerpunkt-

lage, Gesamthöhe) wodurch im vorliegenden Fall die Auswirkung aus dem späten Zwang in Folge Temperatur am 

unteren Zugband anwachsen 
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wirtschaftlicheren Bewehrungsmengen. Die Her-

stellfolgen und Betonagehöhen von Wandabschnit-

ten haben im Berechnungsmodell nach BAWMRZ 

[6] signifikanten Einfluss auf die erforderliche Be-

wehrung und sind bereits bei der Ausschreibungs-

planung relevant. Das mögliche Spektrum der adia-

batischen Temperaturerhöhung des Betons hat ei-

nen geringen Einfluss. Das mögliche Spektrum der 

Betonageabschnittshöhen hat einen großen Ein-

fluss. Übermäßig hohe Betonageabschnittshöhen 

von Wänden sind für die Baudurchführung heraus-

fordernd. Sie wirken sich nachteilig auf die erfor-

derliche risssteuernde Bewehrung aus und sollten 

daher vermieden werden. 

Bei intelligenter Planung unter Berücksichtigung 

der für die Größe der erforderlichen risssteuernden 

Zwangsbewehrung wesentlichen Einflussparameter 

wird bei der Zwangsbemessung gemäß BAWMRZ 

[6] eine wirtschaftliche risssteuernde Bewehrung si-

chergestellt. 

Wichtig ist im Kontext einer wirtschaftlichen 

Zwangsbemessung, zu beachten, dass die Ergeb-

nisse der Bemessung für frühen und späten Zwang 

eine Abschätzung der erforderlichen Bewehrung für 

einen gewählten Rechenwert der Rissbreite 

(90% - Fraktilwert gemäß DIN 19702 [9]) darstel-

len, wobei sich die materialtechnischen Eingangs-

größen aus der gewählten Festigkeitsklasse gemäß 

EC2 [3] ergeben und als Rechenwerte betrachtet 

werden. Erwartbare Streuungen der realen Materi-

alkenngrößen führen nicht zur Neubemessung! La-

geungenauigkeiten der Bewehrung bzw. Tolerenzen 

in der Bauausführung können die Ergebnisse auch 

beeinflussen. Auch hieraus können größere Riss-

breiten entstehen. Daher regelt die ZTV-W LB 215 

[8] im Teil 3, 11.4 (4), dass die Betondeckung am 

fertigen Bauteil von geschalten und freien Bauteil-

oberflächen das Nennmaß cnom höchstens um 20 mm 

überschreiten. Diese Überschreitung ist mit der Be-

messung nach BAWMRZ(2025)[6] abgedeckt. Bei 

größeren Überschreitungen sind zusätzliche Maß-

nahmen zu ergreifen und mit dem Planer abzustim-

men. 

Falls vereinzelt größere Risse festgestellt werden, 

ist das hinnehmbar, da dieses Risiko nur durch eine 

deutliche Überbemessung reduziert werden könnte. 

Es wird empfohlen baubegleitende Risskartierung 

sowie Leistungspositionen für Rissverpressungen 

im Bauvertrag vorzusehen. 
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KURZFASSUNG: 

Der vorliegende Beitrag beschreibt die Planung und Umsetzung des neuen Karosseriegebäudes am BMW-

Standort München unter besonderer Berücksichtigung digitaler Planungsmethoden, industrialisierter Ferti-

gungsprozesse und optimierter Tragwerkslösungen. Aufgrund hoher terminlicher Anforderungen, beengter 

Baustellenlogistik sowie der Ausführung im laufenden Werksbetrieb wurden zahlreiche Bauteile von einer 

ursprünglich vorgesehenen Ortbetonbauweise in Fertigteilkonstruktionen überführt. 

Die Grundlage für Planung, Fertigung und Montage bildete ein durchgängiger BIM-basierter Prozess mit 

modellbasierter Koordination, Kollisionsprüfung sowie 4D-Terminplanung. Ein Schwerpunkt lag auf der 

Entwicklung wirtschaftlicher Fertigteilkonzepte für Kerne und Schächte, dessen Trag- und Bauzustände mit-

hilfe numerischer 3D-FE-Modelle untersucht wurden. Ergänzend kamen vorgespannte Stahlbetonfertigteil-

stützen sowie optimierte Verbundtragwerke zum Einsatz, um Materialeinsatz, Montageaufwand und Ge-

schwindigkeit zu optimieren. 

Das Projekt zeigt exemplarisch, wie durch die Kombination aus digitaler Planung, automatisierter Vorferti-

gung und integraler Projektabwicklung Produktivität, Qualität und Terminsicherheit im Industriebau gestei-

gert werden können. 

 

 

1 Einleitung und Projektübersicht  

Mit dem neuen Karosseriebau am BMW-Standort 

BMW in München entsteht ein komplexer Indust-

riebau, der beispielhaft für die zunehmende Digita-

lisierung und Industrialisierung im Bauwesen steht. 

Während die Bauindustrie weltweit rund 13 % zum 

globalen Bruttoinlandsprodukt beiträgt, bleibt ihre 

Produktivitätsentwicklung jedoch hinter anderen 

Industriezweigen deutlich zurück [1]. Das Projekt 

zeigt, wie digitale Planung, hohe Vorfertigungs-

grade und industrialisierte Bauprozesse zur Effi-

zienzsteigerung im Industriebau beitragen können. 

Der Neubau entsteht auf dem Gelände des ehemali-

gen Lackierereigebäudes und wird direkt an beste-

hende Werkshallen angeschlossen. Gemeinsam mit 

dem südlich angrenzenden Gebäude bildet der Neu-

bau künftig einen zusammenhängenden Gebäude-

komplex innerhalb des Werks. 

Die Planung stammt von Baader Mack Architekten. 

Die Entwurfs- und Genehmigungsstatik wurde 

durch Köppl Ingenieure erstellt. Bergmeister Inge-

nieure verantwortete im Auftrag des Generalunter-

nehmers Max Bögl die Ausführungs-, Werk- und 

Montageplanung für Roh- und Stahlbau. 

Das Gebäude besitzt eine Grundfläche von rund 205 

× 85 m und erreicht eine Höhe von etwa 40 m. Die 

Konstruktion umfasst drei Produktionsebenen mit 

unterschiedlichen Tragwerkssystemen. Im Erdge-

schoss und ersten Obergeschoss wurde eine Stahl-

Beton-Verbundbauweise mit einem Raster von 14 × 

8 m gewählt. Das zweite Obergeschoss wurde als 

Stahlkonstruktion mit Verbundstützen und einem 

Raster von 16 × 28 m ausgeführt. Die Aussteifung 

erfolgt bis zum ersten Obergeschoss über Stahlbe-

tonkerne, darüber über ein Stahlrahmensystem. 

Für die Produktionsbereiche wurden Nutzlasten bis 

50 kN/m² im Erdgeschoss bzw. 20 kN/m² in den  
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oberen Ebenen angesetzt. Die Konstruktion wurde 

mit Ausnahme des Dachs in der Feuerwiderstands-

klasse R90 ausgeführt. 

Eine besondere Herausforderung stellten die beeng-

ten baulogistischen Randbedingungen dar. Das 

Rendering und Baustellenfoto in Abbildung 1 ver-

deutlichen die engen Platzverhältnisse. Der Neubau 

ist auf drei Seiten von bestehenden Produktionsge-

bäuden umschlossen, wodurch der Bauablauf nur in 

einer Richtung erfolgen konnte. Gleichzeitig lief die 

Produktion während der gesamten Bauzeit weiter. 

Die kurze Bauzeit von Mai 2023 bis Ende 2024 war 

nur durch eine konsequent digitale und integrale 

Planung mit hohem Vorfertigungsgrad möglich. 

2 4D BIM-Planung als Grundlage für 
Qualität und Terminsicherheit 

Das Projekt wurde vollständig als BIM-Projekt um-

gesetzt. Die Modelle wurden bis LOD400 entwi-

ckelt und dienten neben der Planung auch der Ferti-

gungs-, Montage- und Übergabedokumentation. 

Sämtliche Fachmodelle, wie das Tragwerksmodell 

in Abbildung 2, wurden über cloudbasierte Plattfor-

men koordiniert und laufend aktualisiert. 

Regelmäßige Kollisions- und Attributprüfungen er-

möglichten die frühzeitige Erkennung von Pla-

nungsfehlern. Konflikte wurden zentral dokumen-

tiert und den jeweiligen Fachplanern zugewiesen. 

Dadurch konnten spätere Anpassungen auf der Bau-

stelle deutlich reduziert werden. 

Die 3D-Planung bildete zugleich die Grundlage für 

Fertigteilplanung und Ausführung. 2D-Pläne wur-

den direkt aus dem Modell generiert. Zusätzlich ent-

hielt das Modell Informationen zu Fertigung, Liefe-

rung und Montage der einzelnen Bauteile. 

Neben geometrischen Informationen wurden auch 

Mengen, Flächen, Kosten und Terminabläufe mo-

dellbasiert verwaltet. Der Generalunternehmer Max 

Bögl ergänzte die Modelle um Termininformatio-

nen zu einem 4D-Modell, wodurch Fertigung, 

Transport und Montage präzise koordiniert werden 

konnten. 

Die modellbasierte Planung trug wesentlich zur Si-

cherstellung von Qualität, Termintreue und effi-

zienten Montageabläufen bei. 

3 Umplanung von Ortbeton in Fertig-
teile und Industrialisierung der 
Bauweise 

Im ursprünglichen Entwurf waren sämtliche Kerne 

und Schächte als Ortbetonkonstruktionen vorgese-

hen. Im Zuge der Ausführungsplanung wurde dieses 

Konzept gezielt hinsichtlich Bauzeit, Materialeffizi-

enz und industrieller Herstellbarkeit optimiert. 

Nicht aussteifende Schächte sowie Kerne oberhalb 

der 22-m-Ebene wurden vollständig als Vollfertig-

teile ausgeführt. Die aussteifenden Kerne bis zu die-

ser Höhe verblieben überwiegend in Ortbeton bzw. 

wurden teilweise als Doppelwände umgesetzt. 

Eine wesentliche Herausforderung bestand in der 

Überführung der ursprünglich durchgehenden Ort-

betonstrukturen in ein segmentiertes Fertigteilsys-

tem. Die Kerne waren in der ursprünglichen Pla-

nung nicht über die gesamte Gebäudehöhe kontinu-

 

Abbildung 1 Rendering Karosseriegebäude BMW von Baader Mack Architekten (links) und Baustellenfoto (rechts, 

Foto:  Mohan Noronha, BMW Group) 
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ierlich ausgebildet, zudem sollten die Schächte ge-

schossweise an die Kerne „hängend“ angeschlossen 

werden. In Kombination mit den vergleichsweise 

geringen Tragreserven der Verbunddecken ergaben 

sich dadurch anspruchsvolle Randbedingungen für 

die Lastabtragung. Insbesondere die Ausbildung 

und Bemessung der Fugen und Verbindungen zwi-

schen den Fertigteilen erforderte spezielle konstruk-

tive Lösungen, um die erforderliche Kraftübertra-

gung zu gewährleisten. 

Die Fertigteilwände werden bei Max Bögl in einem 

hochindustrialisierten Produktionsprozess herge-

stellt (s. Abbildung 3). Die 3D-Planungsdaten wer-

den direkt zur Steuerung automatisierter Biege-

schweißanlagen genutzt, die Bewehrungsmatten 

schweißen und biegen. Ziel ist eine standardisierte 

Bewehrungsführung ohne Einzelstäbe, um roboter-

gestützte Fertigungsprozesse zu ermöglichen. 

Im Zuge der Optimierung konnten Wandstärken 

teilweise von 30 cm auf 18 cm reduziert werden, 

wodurch erhebliche Materialeinsparungen erzielt 

wurden, als Beitrag zu ressourceneffizientem Bauen 

(vgl. [2]).       

Die Fertigteilbauweise ermöglichte eine beschleu-

nigte Montage, reduzierte den Personalaufwand auf 

der Baustelle und verbesserte die logistische Ab-

wicklung unter den beengten Baustellenbedingun-

gen. 

Auszugsweise wird ein Kern aus FT Lösung nach-

folgend näher beschrieben. Weiterführende Infos 

und weitere umgesetzte Lösungsansätze finden sich 

in [3]. 

4 Fertigteilbasierte Umsetzung des 
Kerns AUS002 

Als zentrales Beispiel der Umplanung dient der 

Kern AUS002 mit Lastenaufzügen, Treppenhaus 

und angrenzenden Schächten. Bis zur 22-m-Ebene 

wurde der Kern in Ortbeton bzw. teilweise als Dop-

pelwand ausgeführt. Oberhalb dieser Ebene erfolgte 

die Umsetzung vollständig in Fertigteilbauweise, 

siehe Abbildung 4. 

 

Abbildung 2  BIM Fachmodell Tragwerksplanung Gesamtmodell (links) und Schnitt durch das Modell (rechts) 

 

 

Abbildung 3 Fertigteile abgeleitet vom 3D BIM Modell, Biegeschweißanlagen zur automatisierten Bewehrungskonfigu-

ration, gelieferte und montierte Fertigteilwände auf der Baustelle, Fotos von Bergmeister 
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Abbildung 4 3D Modell des Kerns AUS002, Ansicht 

von Norden (links) und vom Süden 

(rechts)  

 

Die südliche Kernwand musste aufgrund der einge-

schränkten Platzverhältnisse als Doppelwand reali-

siert werden, da konventionelle Schalungssysteme 

nicht eingesetzt werden konnten. 

Eine besondere Herausforderung stellte die Lastab-

tragung der seitlichen Schächte dar, die lediglich auf 

den vergleichsweise nachgiebigen Verbunddecken 

auflagerten. Hierfür wurden spezielle Anschluss- 

und Verbindungslösungen entwickelt. 

Zur Umsetzung wurde ein Fertigteilkonzept mit U-

förmigen Wandelementen entwickelt, die im Bau-

zustand ohne zusätzliche Abstützungen montiert 

werden konnten. Ergänzende gerade Wandelemente 

vervollständigten den Kern geschossweise. 

Die Verbindung der Fertigteile erfolgte über 

Schlaufenanker, Schubdorne sowie horizontale 

Wandschuhe mit Tragfähigkeiten bis 400 kN. 

Zur Absicherung der Bau- und Lastzustände wur-

den detaillierte numerische 3D-FE-Modelle einge-

setzt. Dabei wurden sowohl globale Tragwirkungen 

als auch lokale Anschlussbereiche untersucht. 

Besonders wichtig war die Unterscheidung ver-

schiedener Grenzzustände: Zum einen wurde ein 

Szenario mit steifer Lagerung auf Höhe der 22-m-

Ebene betrachtet, das maßgebend für die Lasten in 

den Verbunddecken war. Zum anderen wurde eine 

elastische Lagerung der seitlichen Schächte ange-

setzt, um die Verformungen und Beanspruchungen 

der Verbindungsmittel realistisch abzubilden. Er-

gänzend zu den globalen Modellen wurden lokale 

Nachweise und ingenieurmäßige Vereinfachungen 

eingesetzt, da eine reine Betrachtung am 3D Ein-

gusssystem das reale Tragverhalten nicht ausrei-

chend beschreibt. 

Ein weiterer wesentlicher Vorteil ergab sich durch 

den Einsatz vollständig vorgefertigter Deckenele-

mente und Treppenbauteile, wodurch temporäre 

Unterstützungen in rund 40 m Höhe vermieden wer-

den konnten. Montagezustände sowie der fertig 

montierte Kern sind in Abbildung 5 ersichtlich. 

Die Kombination aus optimierter Fertigteilgeomet-

rie, abgestimmten Verbindungssystemen und detail-

lierter numerischer Analyse ermöglichte eine wirt-

schaftliche und sichere Umsetzung unter sehr be-

engten Montagebedingungen. 

5 Optimierte Stahlbetonfertigteilstüt-
zen mit Vorspannung 

Im Zuge der Ausführungsplanung wurde das ur-

sprünglich vorgesehene Konzept von Verbundstüt-

zen durch vorgespannte Stahlbetonfertigteilstützen 

ersetzt. 

Die bis zu 24 m langen Stützen wurden mit quadra-

tischen Querschnitten von 70 × 70 cm und Beton-

festigkeiten bis C80/95 hergestellt. Zur Sicherstel-

lung der Rissfreiheit während Transport und Mon-

tage wurden je Stütze zwölf Spannglieder eingebaut 

(vgl. Abbildung 6). 

Diese Bauweise brachte mehrere projektspezifische 

Vorteile mit sich: Zum einen konnte durch das ge-

zielte Überdrücken des Querschnitts eine rissfreie 

Transportfähigkeit erreicht werden, obwohl der 

Längsbewehrungsgrad deutlich reduziert wurde. 

Zum anderen ermöglichte die Kombination aus 

niedriger Bewehrungsdichte, kurzen Ausschalfris-

ten und dem Einsatz vorgefertigter Bügelmatten 

eine besonders effiziente industrielle Fertigung. 

Darüber hinaus führten die vorgespannten Stützen 

zu geringeren Verformungen im Montagezustand, 

was insbesondere im Hinblick auf die hohen Tole-

ranzanforderungen der anschließenden Stahlkon-

struktionen von Bedeutung war. Hintergründe zu 

vorgespannten Stützen finden sich unter anderem in 

[4]. 

Die Bemessung erfolgte nach Theorie II. Ordnung 

unter Berücksichtigung des nichtlinearen Material-

verhaltens. Im Bauzustand wirkten die Stützen als 

hoch schlanke Kragstützen mit einer Schlankheit 

von etwa λ = 230. Im Endzustand als Pendelstützen. 
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Durch den Einsatz der Vorspannung konnte der er-

forderliche Längsbewehrungsgrad deutlich redu-

ziert werden – von etwa ρ = 0,98 % auf rund ρ = 

0,37 %. 

 

Abbildung 6 Vorgespannte Betonstütze in der Schalung 

(links) und auf der Baustelle. Foto links: 

Max Bögl, Foto rechts: Bergmeister  

 

6 Verbundbau 

Die Decken der Produktionsebenen wurden als 

massive Verbunddecken mit 22 cm starken Stahlbe-

tonplatten ausgeführt. Die Hauptträger überspannen 

im Regelfeld 14 m und wurden als Verbundträger 

mit geschweißten H-Profilen ausgebildet, s. Abbil-

dung 7. 

Die geschweißten Querschnitte ermöglichten eine 

lastgerechte Optimierung von Flansch- und Stegdi-

cken und damit eine materialeffiziente Auslegung. 

Über dem Logistikbahnhof kamen Verbundabfang-

träger mit Spannweiten bis 19 m sowie ein Ver-

bundhängewerk mit 23 m Spannweite zum Einsatz. 

Weitere Details und Hinweise zu Brandschutznach-

weisen sind in [5] beschrieben. 

 

 

Abbildung 5  Baustellenbilder Montage AUS002 im OG2: Montage einzelner U-Wände bis fertige Montage mit Stahl-

bau. Fotos: Bergmeister Ingenieure 
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Abbildung 7 Verbundhauptträger, Verbundnebenträ-

ger und Elementdeckenmontage 

 Foto: Bergmeister Ingenieure  

 

7 Zusammenfassung 

Der Neubau des Karosseriegebäudes am BMW-

Standort München zeigt exemplarisch, wie digitale 

Planung, industrialisierte Fertigung und hohe Vor-

fertigungsgrade zur effizienten Umsetzung komple-

xer Industriebauten beitragen können. Unter engen 

terminlichen und logistischen Randbedingungen 

wurden zahlreiche Tragwerkselemente von Ortbe-

ton- auf Fertigteilbauweise umgestellt und dabei 

hinsichtlich Materialeinsatz, Montage und Ge-

schwindigkeit optimiert. 

Die konsequente BIM-basierte Planung bildete die 

Grundlage für die Koordination von Planung, Ferti-

gung und Montage. Insbesondere die Umsetzung 

des Kerns AUS002 verdeutlicht das Potenzial inno-

vativer Fertigteil- und Verbindungskonzepte auch 

bei komplexen Randbedingungen. Ergänzend konn-

ten durch den Einsatz vorgespannter Fertigteilstüt-

zen sowie optimierter Verbundtragwerke weitere 

Vorteile hinsichtlich Materialeffizienz und Bauge-

schwindigkeit erzielt werden. 

Das Projekt verdeutlicht, dass die Kombination aus 

digitaler Planung, automatisierter Vorfertigung und 

integraler Zusammenarbeit wesentliche Potenziale 

zur Steigerung von Produktivität, Qualität und Ter-

minsicherheit im modernen Industriebau bietet. 
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KURZFASSUNG: 

Die sich neu entwickelnde Wasserstoffwirtschaft erfordert den Einsatz von Hochleistungskompressoren zur 

Verdichtung von gasförmigem Wasserstoff. Diese Kompressoren üben bei niedrigen Drehzahlen hohe dyna-

mische Lasten zufolge oszillierender Kolbenkräfte in überwiegend horizontaler Richtung auf deren Funda-

mente aus Stahlbeton aus. Die rechnerische Nachweisführung erfordert eine präzise Betrachtung des Gesamt-

systems Kompressor, Fundament und Baugrund. Zur Ermittlung der baudynamischen Parameter des Bau-

grunds werden Crosshole-Tests durchgeführt, mittels denen die Laufzeit von Kompressions- und Scherwellen 

zwischen Bohrlöchern gemessen und daraus der Schubmodul G ermittelt wird. Die Modellierung des Bau-

grunds und die des Stahlbetonfundaments erfolgt nach unterschiedlichen Materialmodellen, somit wird die 

zutreffende Erfassung der Bauwerk-Baugrund Interaktion besonders wichtig. Im vorliegenden Fall wurde das 

Gesamtsystem zuerst mit der FE-Software PLAXIS 3D berechnet, und aus den ermittelten Setzungen zufolge 

der dynamischen Lasten der dynamische Bettungsmodul abgeleitet. Dieser Bettungsmodul wurde bei der 

darauffolgenden Ermittlung der Eigenfrequenzen und Schwingamplituden des Fundaments mit der FE-Soft-

ware InfoCAD eingesetzt. 

 

 

1 Einleitung 

Das Konsortium aus Siemens Energy und 

STRABAG baut im Auftrag der OMV die 140 MW 

Elektrolyseanlage UpHy Large in Bruck an der 

Leitha, Österreich. Die Anlage wird an die Raffine-

rie Schwechat angebunden und der grüne Wasser-

stoff so für industrielle Prozesse nutzbar gemacht. 

1.1 Aufgabenstellung 

Der in der Elektrolyseanlage erzeugte Wasserstoff 

wird mittels zweier Hubkolbenkompressoren von 

Siemens Energy verdichtet, deren Fundamente aus-

zulegen und baudynamisch zu berechnen sind. Es 

muss sichergestellt werden, dass die 

Schwingamplituden des Fundaments bei Betrieb 

des Kompressors nicht den zulässigen Grenzwert 

überschreiten. Dazu muss der Baugrund verbessert, 

und die Länge und Anordnung der dafür vorgesehe-

nen Betonstopfsäulen bestimmt werden. 

1.2 Herausforderungen 

Die Hubkolbenkompressoren werden mit einer kon-

stanten, niedrigen Drehzahl von 371 U/min (ent-

spricht 6,18 Hz) betrieben, und haben systembe-

dingt hohe dynamische Lasten zufolge oszillieren-

der Kolbenkräfte. Diese dynamischen Lasten wir-

ken nahezu ausschließlich in der horizontalen 

Ebene, sodass insbesondere die horizontalen Eigen-

frequenzen zutreffend ermittelt werden müssen. Die 

niedrige Erregerfrequenz erfordert eine hohe Ab-

stimmung des Fundaments (Verhältnis Eigenfre-

quenz Gesamtsystem zu Erregerfrequenz > 1), um 

Resonanzeffekte zu vermeiden. Somit ist eine dyna-

mische Isolierung mittels einer elastischen Schicht 
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unterhalb des Fundaments nicht möglich. Die Be-

grenzung der Schwingamplituden im Betrieb an der 

Fundamentoberkante auf 63,5 µm (peak-to-peak) 

erfordert eine gezielte Optimierung des Verhältnis-

ses von Steifigkeit zu Masse.

Die Baugrundverhältnisse bedingen eine gezielte 

Bodenverbesserung, um sowohl die vertikale als 

auch horizontale Steifigkeit der Lagerung deutlich 

anzuheben und das gewünschte Abstimmungsver-

hältnis Erregerfrequenz zu Eigenfrequenz zu er-

möglichen.

Der hohe Grundwasserspiegel mit -4,0 m unter Ge-

ländeoberkante (GOK) erfordert eine Ermittlung 

der Schwinggeschwindigkeiten an der Fundament-

unterkante zur Beurteilung, ob die verbleibenden 

Schwingungen über das Grundwasser an benach-

barte Bereiche übertragen werden können.

2 Eingangsdaten

2.1 Kompressor

2.1.1 Typ des Kompressors

Es handelt sich um einen horizontalen 6-Kurbel 

Hochleistungs-Hubkolbenkompressor vom Sie-

mens Energy Typ HHE-VG mit einem 5-stufigen 

Aufbau in ungeschmierter Ausführung, einer kon-

stanten Drehzahl von 371 U/min, einem Ansaug-

druck von 1 bar, einer Förderleistung von 28.000 

Nm³/h und einem Betriebsdruck 57 bar für die 

Verdichtung von mittels Elektrolyse erzeugten, 

gasförmigen grünen Wasserstoff.

2.1.2 Dynamische Lasten des Kompressors

Die oszillierenden Unwuchtkräfte und -momente, 

welche durch den Betrieb des Kompressors bei der 

Betriebsdrehzahl von 371 U/min (6,18 Hz) entste-

hen, werden vom Hersteller wie folgt angegeben:

(1) Primärlasten

Diese Lasten treten mit der einfachen Betriebsfre-

quenz des Kompressors von 6,18 Hz auf und resul-

tieren sowohl aus rotierenden als auch aus oszillie-

renden Massen.

• max. horizontale Primärkraft: 144,5 kN

• max. horizontales Primärmoment: 87,9 kNm 

• vertikale Komponenten:  0,0 kN bzw. kNm

Die vertikale Primärkraft sowie das vertikale Mo-

ment betragen 0,0 kN bzw. 0,0 kNm, da die rotie-

renden Massen vollständig ausgeglichen sind. 

(2) Sekundärlasten 

Diese Lasten treten mit der doppelten Betriebsfre-

quenz des Kompressors von 12,36 Hz auf und ent-

stehen ausschließlich durch die oszillierenden Mas-

senanteile in Richtung der Kolbenlaufbahn. 

• max. horizontale Sekundärkraft: 24,1 kN 

• max. horizontales Sekundärmoment: 14,6 kNm 

• vertikale Komponenten:  0,0 kN bzw. kNm 

Systembedingt treten keine vertikalen Sekundärlas-

ten auf. 

Sämtliche Kräfte und Momente werden als am Kur-

belwellenmittelpunkt angreifend definiert. Da es 

sich um einen horizontalen Hubkolbenkompressor 

handelt, erfolgt die dynamische Anregung des Fun-

daments nahezu ausschließlich in der horizontalen 

Ebene. 

2.1.3 Die Befestigung des Kompressors auf dem 
Fundament 

Der Kompressor wird mit vorgespannten Ankerbol-

zen starr mit dem Fundament verbunden. 

2.1.4 Der Motor 

Der Kompressor wird von einem elektrischen Mo-

tor angetrieben, welcher ebenfalls mit vorgespann-

ten Ankerbolzen starr mit dem Fundament verbun-

den ist. 

Die dynamischen Lasten des Motors sind im Ver-

hältnis zu den dynamischen Lasten des Kompres-

sors sehr gering, werden bei der Berechnung zwar 

berücksichtigt, aber hier nicht weiter angeführt. 

2.1.5 Baudynamische Anforderungen des Kom-
pressorherstellers 

Der Kompressorhersteller fordert, dass im Betrieb 

an der Fundamentoberkante die Schwingamplitude 

von 63,5 µm (peak-to-peak) in jeder Ebene nicht 

überschritten werden darf. 

2.1.6 Baudynamische Anforderungen der Regel-
werke 

Die DIN 4024, Teil 2 [1] fordert, dass im Falle einer 

Hochabstimmung die erste Eigenfrequenz des Ge-

samtsystems Fundament-Baugrund mindestens 

20% höher als die Erregerfrequenz sein soll. 
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Der ACI 351.3R-18 [2] fordert, dass bei einer Hoch-

abstimmung von Fundamenten für Kolbenmaschi-

nen die erste Eigenfrequenz des Gesamtsystems 

Fundament-Baugrund einen Sicherheitsabstand von 

mindestens 20 % zur primären Erregerfrequenz so-

wie zu deren zweiter Harmonischen (zweifache 

Grundfrequenz) aufweist.

Die ISO 20816, Teil 8 [3] führt die maximal zuläs-

sigen Werte und die Bereiche der zulässigen r.m.s. 

Schwingwege, Schwinggeschwindigkeiten und 

Schwingbeschleunigungen für horizontale Kom-

pressoren in Abhängigkeit von der Erregerfrequenz 

an. Die Richtlinie EFRC [4] führt die Grenzwerte-

und Bereiche der ISO 20816 Teil 8 ebenfalls an.

 

 

Abbildung 1 Exzerpt von Table 2 der ISO 10816, Teil 8 

2.2 Fundament 

2.2.1 Typ des Fundaments 

Es wird ein flach fundiertes Blockfundament aus 

Stahlbeton vorgesehen. Auf der Fundamentplatte 

mit den Grundrissabmessungen 13,65 m x 13,79 m 

und einer Dicke von 2,5 m werden Sockel mit einer 

Höhe bis zu 2,4 m angeordnet (siehe Abbildung 2 

und Abbildung 3). 

 

 

Abbildung 2 Grundriss des Kompressorfundaments 

Um eine Schwingungsübertragung von dem Funda-

ment auf die umgebende Bodenplatte des Kompres-

sorgebäudes zu verhindern, wurde eine rundumlau-

fende Fuge mit Inspektionsgang vorgesehen (siehe 

Abbildung 3). 

 

 

Abbildung 3 Schnitt des Kompressorfundaments 

2.2.2 Die baudynamischen Parameter des Funda-
ments 

Die baudynamischen Parameter des Fundaments 

aus Stahlbeton sind seine Masse, Dämpfung und 

Steifigkeit, wie es aus der Grundgleichung der Dy-

namik (1) hervorgeht: 

M𝑥̈(t) + C𝑥̇(t) + Kx(t) = P(t) (1) 

Dabei stellt M𝑥̈(t) die Trägheitskraft, C𝑥̇(t) die 

Dämpfungskraft und Kx(t) die Federkraft auf der 

Widerstandsseite, und P(t) die dynamische Anre-

gung auf der Lastseite dar. 

2.3 Baugrund 

2.3.1 Baugrundverhältnisse 

Das Baufeld liegt im Bereich von quartären (post-

glazial bis jungpleistozän) lehmig-sandig-schottri-

gen Ablagerungen lokaler Gerinne bzw. des Flusses 

Leitha. Der Baugrund ist geschichtet, die statischen 

Bodenkennwerte der Schichten sind in Tabelle 1 an-

geführt. 

Tabelle 1 Statische Bodenkennwerte 

Schicht Beschrei-

bung 

Dicke 

[m] 

Reibungs-

winkel 

[Grad] 

Kohäsion 

[kN/m²] 

A Schluff 1,5 25 1 

B Feinsand 6 30 0,1 

C Schluff 4,2 22,5 20 

 

Der geologische Aufbau besteht aus überwiegend 

Feinsand in den oberen Schichten, und aus Schluff 

in den tiefer liegenden Schichten. Der Grundwas-

serspiegel liegt bei -4,0 m unter GOK. 
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Die Fundamentunterkante befindet sich auf 161,5 m 

NN, die Unterkante der vorgesehenen Betonstopf-

säulen befindet sich auf 150,0 m NN. 

2.3.2 Die Baugrunduntersuchungen 

In der ersten Baugrunduntersuchung wurden die 

Bodenschichten und die statischen Baugrundpara-

meter Reibungswinkel und Kohäsion ermittelt. 

In der zweiten Baugrunduntersuchung wurden die 

dynamischen Baugrundparameter Schubmodul, 

Poisson-Zahl und E-Modul ermittelt. Mit diesen Pa-

rametern können die Steifigkeitseigenschaften des 

Baugrunds mittels eines einphasigen, elastischen 

und isotropen Stoffmodells, wie es für die vorlie-

gende Problemstellung mit kleinen Schubverzer-

rungen bis zu 10-5 üblicherweise verwendet wird, 

beschrieben werden. 

Zur Bestimmung dieser Parameter wurden zwei 

Crosshole-Tests an der Stelle des zu errichtenden 

Fundaments durchgeführt, wobei zwei unterschied-

liche Scherwellenquellen zum Einsatz kamen. Der 

Abstand zwischen den Bohrungen betrug ca. 9,95 

m. Die Messungen erfolgten bis zu einer Tiefe von 

131,5 m NN mit einem vertikalen Messintervall von 

1 m. Aus den Scherwellenlaufzeiten (horizontal und 

vertikal polarisiert) und dem Abstand zwischen den 

Bohrungen wurden die S-Wellengeschwindigkeiten 

Vs,H und Vs,V berechnet. Aus den P-Wellenlaufzei-

ten und dem Abstand zwischen den Bohrungen 

wurde die P-Wellengeschwindigkeit Vp ermittelt. 

Die dynamischen Baugrundparameter wurden unter 

Verwendung der Dichte des Bodens gemäß den 

Gleichungen (2), (3) und (4) wie folgt berechnet: 

Dynamischer Schubmodul: 𝐺 = 𝑉𝑆
2 ∙ 𝜌 (2) 

Poisson-Zahl: ν =  
(

𝑉𝑝

𝑉𝑠
)

2

−2

2 [(
𝑉𝑝

𝑉𝑠
)

2

−1]

 (3) 

Dynamischer E-Modul: E0=2 G0 (1 + ν) (4) 

2.3.3 Die baudynamischen Parameter des Bau-
grunds 

Die mittels Crosshole-Test ermittelten P, SH und SV-

Wellengeschwindigkeiten sind in Abbildung 4 dar-

gestellt. 

 

 

Abbildung 4 Gemessene P, SH und SV-Wellengeschwin-

digkeiten unter dem Kompressorfunda-

ment 

Die mittels Crosshole-Test ermittelten baudynami-

schen Parameter wurden pro Schicht gemittelt, und 

sind in Tabelle 2 angeführt. 

Tabelle 2 Dynamische Bodenkennwerte 

Schicht Dicke 

[m] 

Vs,H 

[m/s] 

G 

[kN/m²] 

E 

[kN/m²] 

A 1,5 141 39.790 116.590 

B 6 211 89.040 263.030 

C 4,2 336 225.790 665.630 

2.4 Gesamtsystem Kompressor-Fundament-
Baugrund 

Die Wechselwirkung zwischen Kompressor, Fun-

dament und Baugrund erfordert die Betrachtung des 

Gesamtsystems. Die rechnerische Schnittstelle des 

Fundaments zu dem Baugrund wird über den Bet-

tungsmodul erfasst, dessen zutreffende Ermittlung 

entscheidend für die korrekte dynamische Abstim-

mung des Gesamtsystems ist. 

3 Vorgangsweise der baudynami-
schen Berechnung 

Die baudynamische Berechnung erfolgte mittels Fi-

nite-Elemente-Modellen am Gesamtsystem, mit je-

weils zwei unterschiedlichen Schwerpunkten. 

(1) Das Gesamtsystem wurde mit Schwerpunkt 

Baugrund mit der 3D Finite-Elemente (FE) 

Software PLAXIS [5] berechnet. PLAXIS 3D 

ist primär auf zeitabhängige, nichtlineare ge-

otechnische Analysen ausgelegt, und führt 

keine Eigenwertanalyse des modellierten Sys-

tems durch. Somit können mit PLAXIS 3D 

die Eigenfrequenzen des Gesamtsystems nur 

indirekt ermittelt werden, indem nach dem 

Aufbringen der dynamischen Last durch eine 
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Fourier-Transformation der Systemantwort 

an einem Knoten die dominanten Eigenfre-

quenzen bestimmt werden. Die Berechnung 

mit PLAXIS 3D diente der Ermittlung der 

Setzungen zufolge der dynamischen Anre-

gung, um daraus den dynamischen Bettungs-

modul abzuleiten. 

(2) Das Gesamtsystem wurde mit dem Schwer-

punkt Fundamentblock mit der 3D FE-Soft-

ware InfoCAD [6] berechnet. InfoCAD ist 

primär auf lineare, statische Berechnungen 

von Tragwerken ausgelegt, und führt eine 

klassische Modalanalyse des modellierten 

Systems durch. Die Berechnung mit InfoCAD 

dient der Ermittlung der Eigenfrequenzen und 

Eigenformen sowie der Berechnung der 

Schwingamplituden und Schwinggeschwin-

digkeiten an ausgewählten Knoten mittels er-

zwungener Schwingungsberechnung (statio-

närer Response im eingeschwungenen Zu-

stand). 

3.1 Fundamententwurf nach Abstimmungs-
verhältnis 

Aufgrund der niedrigen Erregerfrequenz von fe = 

6,18 Hz in Kombination mit den Bodenverhältnis-

sen wurde beschlossen, das Fundament hochabge-

stimmt auszulegen, sodass die erste Eigenfrequenz 

des Gesamtsystems sowohl über der einfachen Er-

regerfrequenz von 6,18 Hz als auch der doppelten 

Erregerfrequenz von 12,36 Hz liegt. Dazu wurde 

der dynamische Bettungsmodul des mittels Beton-

stopfsäulen verbesserten Baugrunds auf Basis von 

Erfahrungswerten vorläufig abgeschätzt. Die Er-

mittlung wurde anhand der Massen und Federkon-

stanten wie folgt durchgeführt: 

Masse Fundament mF = 1.444,3 to 

Masse Kompressor mK + Motor mM = 278,8 to 

 

vertikaler dynamischer Bettungsmodul Baugrund: 

ksv,dyn = 150.000,0 kN/m3 

vertikale Federkonstante Baugrund: 

kBaugrund vertikal,dyn = 28.050.000,0 kN/m 

 

horizontaler dynamischer Bettungsmodul Baugrund 

ksh,dyn = 100.000,0 kN/m3 

horizontale Federkonstante Baugrund 

kBaugrund horizontal,dyn = 18.700.000,0 kN/m 

 

erste vertikale Eigenfrequenz: 

f1,v = 
1

2𝜋
∙ √

𝑘𝐵𝑎𝑢𝑔𝑟𝑢𝑛𝑑,𝑣𝑒𝑟𝑡𝑖𝑘𝑎𝑙

𝑚𝐹+𝑚𝐾+𝑚𝑀
 = 20,3 Hz 

 

erste horizontale Eigenfrequenz: 

f1,h = 
1

2𝜋
∙ √

𝑘𝐵𝑎𝑢𝑔𝑟𝑢𝑛𝑑,ℎ𝑜𝑟𝑖𝑧𝑜𝑛𝑡𝑎𝑙

𝑚𝐹+𝑚𝐾+𝑚𝑀
 = 16,6 Hz 

 

Die Steifigkeit des Baugrundes stellte sich hiermit 

als der wesentliche Parameter für die Hochabstim-

mung dar, weil eine Erhöhung der Fundamentmasse 

zu einer niedrigeren Eigenfrequenz führt (siehe Ab-

bildung 5). 

 

 

Abbildung 5 Verstärkungsverhältnis der Schwingungs-

antwort bei Hoch- und Tiefabstimmung 

Bei einer Hochabstimmung muss die Systemsteifig-

keit erhöht werden, ohne dabei die Masse zu erhö-

hen. Deshalb werden die Betonstopfsäulen mit dem 

Fundament statisch nicht verbunden und dienen 

ausschließlich als Bodenverbesserungsmaßnahme. 

3.2 FE-Modellierung Gesamtsystem mit 
Schwerpunkt Baugrund 

3.2.1 FE-Modell mit PLAXIS 3D 

Die Modellierung des Baugrundes erfolgte mit un-

terschiedlichen Stoffgesetzen, und zwar mit dem 

„Hardening Soil Model (HS)“, dem „Hardening 

Soil Model with Small-Strain Stiffness (HSS)“ so-

wie einem linear-elastischen Ansatz. Bei den Be-

rechnungen wurde die spannungsabhängige Zu-

nahme des Steifemoduls berücksichtigt. Bei dem 

Bodenmodell „Hardening Soil Model with Small-

Strain Stiffness“ wurde auch die Veränderung der 

Steifigkeit in Abhängigkeit der Verformung berück-

sichtigt. Der Schubmodul G, ermittelt mit dem 

Crosshole-Test, wurde bei der Eingabe in PLAXIS 
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3D auf einen Referenzdruck von 100 kN/m2 norma-

lisiert. Die Betonstopfsäulen wurden als Betonkör-

per mit einem Durchmesser von 60 cm und einer 

Länge von 11,5 m modelliert (siehe Abbildung 6). 

 

 

Abbildung 6 Das PLAXIS 3D FE-Modell mit den 

Betonstopfsäulen 

Die Berechnung erfolgt in mehreren Lastschritten, 

welche den Bauzuständen entsprechen: 

• Erster Schritt: Erster Aushub bis 160,7 m NN 

• Zweiter Schritt: Aufschüttlage bis zur Funda-

mentunterkante auf 161,5 m NN und Herstel-

lung der Betonstopfsäulen 

• Dritter Schritt: Herstellung des Fundaments 

inklusive der Sockel 

• Vierter Schritt: Aufbringen der statischen Las-

ten des Kompressors 

• Fünfter Schritt: Aufbringen der dynamischen 

Lasten des Kompressors 

3.2.2 Variantenuntersuchung 

Um die Sensitivität der Berechnung auf das ge-

wählte Materialmodell und auf die Eingangspara-

meter zu ermitteln, wurden unterschiedliche Vari-

anten untersucht. 

Als endgültiges Modell wurde die Berechnung mit 

dem Hardening Soil Model with Small-Strain Stiff-

ness und den Baugrundparametern aus den Cross-

hole-Tests ohne Dämpfung festgelegt (siehe Tabelle 

3). 

Tabelle 3 Dynamische Baugrundparameter des endgülti-

gen Modells 

Schicht Beschrei-

bung 

Dicke 

[m] 

G 

[kN/m²] 

E 

[kN/m²] 

A Schluff 1,5 30.000 80.000 

B Feinsand 6 100.000 80.000 

C Schluff 4,2 337.000 200.000 

3.2.3 Ermittelte Schwingwege- und Geschwindig-
keiten 

Mit dem endgültigen Modell wurden folgende 

Schwingwege- und geschwindigkeiten an der Fun-

damentunterkante ermittelt (siehe Abbildung 7). 

 

 

 

Abbildung 7 Schwingwege- und geschwindigkeiten an 

der Fundamentunterkante 

3.2.4 Ermittlung der dynamischen Bettungsmoduli 
und Federsteifigkeit der Betonstopfsäulen 

Mit dem endgültigen Modell wurden folgende ma-

ximalen Bodenpressungen und Setzungen bei Be-

rücksichtigung des Bauablaufs im Eckpunkt an der 

Fundamentunterkante ermittelt: 

• Bodenpressungen vertikal 41 kN/m2, 

• Bodenpressungen horizontal 11 kN/m2, 

• Vertikalverformung aufgrund der statischen 

Lasten 150 µm, 

• Amplitude der Vertikalverformung aufgrund 

der dynamischen Erregung 20 µm, 
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• Amplitude der Horizontalverformung auf-

grund der dynamischen Erregung 78 µm. 

Daraus wurden die dynamischen Bettungsmoduli in 

vertikaler und horizontaler Richtung abgeleitet: 

• vertikaler dynamischer Bettungsmodul: 

41 kN/m2 / (150 + 20)·10-6 m ~ 241.180 kN/m3 

• horizontaler dynamischer Bettungsmodul: 

11 kN/m2 / 78·10-6 m ~ 141.030 kN/m3 

In weiterer Folge wurden die vertikalen- und hori-

zontalen, dynamischen Federsteifigkeiten der Be-

tonstopfsäulen für die nachfolgende Berechnung 

des Fundamentblocks mit InfoCAD ermittelt: 

• vertikale, dynamische Federsteifigkeit einer 

Betonstopfsäule: 

cv = 1.850 MN/m 

• horizontale, dynamische Federsteifigkeit einer 

Betonstopfsäule: 

ch = 231 MN/m 

3.3 FE-Modellierung Gesamtsystem mit 
Schwerpunkt Blockfundament 

3.3.1 FE-Modell mit InfoCAD 3D 

Das Blockfundament wurde mit der 3D Finite-Ele-

mente Software InfoCAD modelliert. Dabei wurde 

die Geometrie mit Flächenelementen (Schale) abge-

bildet. Der Kompressor und Motor wurde als Punkt-

masse im Schwerpunkt modelliert, und mit masse-

losen, starren Stäben mit den Lagerpunkten an Fun-

damentoberkante verbunden (siehe Abbildung 8). 

Als modale Dämpfung wurden 3% angesetzt. 

Die Berechnung erfolgte mit den in Kapitel 3.2.4 

angeführten vertikalen- und horizontalen Federstei-

figkeiten der Betonstopfsäulen. Die Mitwirkung des 

Bodens zwischen den Betonstopfsäulen wurde auf 

der sicheren Seite liegend vernachlässigt (siehe Ab-

bildung 9). 

 

 

 

Abbildung 8 Das InfoCAD 3D FE-Modell mit den Mas-

sen von Kompressor und Motor 

 

Abbildung 9 Das InfoCAD 3D FE-Modell mit den 

Punktlagern der Betonstopfsäulen 

3.3.2 Sensitivitätsanalyse 

Um die Sensitivität der Berechnung auf die dynami-

schen Federsteifigkeiten zu ermitteln, wurde die Be-

rechnung auch mit jeweils um 30% niedrigeren 

Werten durchgeführt. Bei dem hochabgestimmten 

Blockfundament führen höhere Werte der Feder-

steifigkeiten in jedem Fall zu besseren Ergebnissen, 

und wurden deshalb nicht weiter untersucht. 
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3.3.3 Ermittelte Eigenfrequenzen und Schwing-
wege 

Die ersten Eigenfrequenzen des Gesamtsystems und 

die zugehörigen Eigenformen wurden wie folgt er-

mittelt (siehe Tabelle 4). 

Tabelle 4 Eigenfrequenzen des Gesamtsystems 

f1 

[Hz] 

f2 

[Hz] 

f3 

[Hz] 

f4 

[Hz] 

18,92 18,93 22,71 49,78 
 

 

Die zugehörigen Eigenformen zur ersten, zweiten, 

dritten und vierten Eigenfrequenz sind in Abbildung 

10 dargestellt. Die ersten drei Eigenfrequenzen sind 

Starrkörperfrequenzen, während die vierte Eigen-

frequenz und die weiteren Eigenfrequenzen Biege-

schwingungsformen sind. 

 

 
 

 

 
 

 

Abbildung 10 Eigenformen der ersten, zweiten, dritten 

und vierten Eigenfrequenz 

4 Nachweisführung 

4.1 Schwingungsverhalten 

Das Blockfundament wurde hoch abgestimmt, die 

erste Eigenfrequenz des Gesamtsystems ist um 53% 

höher als die erste Erregerfrequenz und deren 

zweite Harmonische und weist damit den notwendi-

gen Abstand zur Erregung auf: 
𝑓1

𝑓𝑒
 = 

18,92 𝐻𝑧

12,36 𝐻𝑧
= 1,53 

Auch die mit um 30% reduzierten Federsteifigkei-

ten der Betonstopfsäulen ermittelte erste Eigenfre-

quenz des Gesamtsystems ist um 28% höher als die 

erste Erregerfrequenz und deren zweite Harmoni-

sche und weist damit den notwendigen Abstand zur 

Erregung auf 
𝑓1

𝑓𝑒
 = 

15,90 𝐻𝑧

12,36 𝐻𝑧
= 1,28 

4.2 Schwingwege an Fundamentoberkante 

Der vom Kompressorhersteller angegebene Grenz-

wert der Schwingwege in jeder Ebene mit 63,5 μm 

(peak-to-peak) bzw. 31,75 μm (zero-to-peak) an der 
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Fundamentoberkante ist einzuhalten. Dazu wurden 

die Schwingwege jeweils für die Erregerfrequenz 

bei 6,18 Hz und deren zweite Harmonische bei 

12,36 Hz an der Fundamentoberkante berechnet 

(siehe Abbildung 11). 

 

 

 

Abbildung 11 Schwingwege an der Fundamentoberkante 

Das Ergebnis wurde als Quadratwurzel aus der 

Summe der Quadrate der beiden Schwingwege er-

mittelt, jeweils für die Schwingwege mit den vollen 

Federsteifigkeiten (siehe (5)) und den um 30% re-

duzierten Federsteifigkeiten der Betonstopfsäulen 

(siehe (6)). Der Grenzwert zero-to-peak wird einge-

halten. 

√(10,52  +  3,82) ~ 11,2 μm < 31,75 μm (5) 

√(15,32  +  14,32) ~ 20,9 μm < 31,75 μm (6) 

4.3 Schwinggeschwindigkeiten an Funda-
mentunterkante 

Um zu beurteilen, ob die Fundamentschwingung im 

hoch liegenden Grundwasser an angrenzende Bau-

teile übertragen werden kann, wurde die Schwing-

geschwindigkeit an der Fundamentunterkante be-

rechnet (siehe Abbildung 12). 

 

 

 

Abbildung 12 Schwinggeschwindigkeit an der 

Fundamentunterkante 

Das Ergebnis wurde als Quadratwurzel aus der 

Summe der Quadrate der beiden Schwinggeschwin-

digkeiten ermittelt, jeweils für die Schwingge-

schwindigkeiten mit den vollen Federsteifigkeiten 

(siehe (7)) und den um 30% reduzierten Federstei-

figkeiten der Betonstopfsäulen (siehe (8)). Die er-

mittelten Schwinggeschwindigkeiten an Funda-

mentunterkante sind sehr gering und betragen nur 

0,7 mm/s bzw. 0,9 mm/s. Somit ist eine Übertra-

gung der im Fundament verbleibenden Schwingun-

gen über das Grundwasser an angrenzende Bauteile 

auszuschließen. 

√(0,62  +  0,42) ~ 0,7 mm/s (7) 

√(0,82  +  0,52) ~ 0,9 mm/s (8) 

5 Bauausführung 

5.1 Bodenverbesserung 

Es werden Betonstopfsäulen mit einem Durchmes-

ser von 60 cm, einer Länge von 11,5 m und einem 

Raster von rund 1,5 m angeordnet (siehe Abbildung 

13). Die Betonstopfsäulen werden mit dem Funda-

ment nicht verbunden, um eine Erhöhung der Fun-

damentmasse zu vermeiden. 
 

 

Abbildung 13 Die Anordnung der Betonstopfsäulen 

unter dem Kompressorfundament 
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5.2 Stahlbetonfundament 

5.2.1 Betongüte 

Die Betongüte wurde mit C30/37(56)/B3/C3A-

frei/PB/GK 22 mit langsamer Festigkeitsentwick-

lung (fct,eff nach 3 Tagen höchstens 50% der max. 

Zugfestigkeit fctm) festgelegt. 

Der 2,5 m dicke Fundamentblock mit 470 m3 Beton 

wurde in einem Stück ohne Arbeitsfuge betoniert. 

Die Temperatur zufolge Hydratation wurde wäh-

rend des Betonierens mittels Temperatursensoren 

gemessen und aufgezeichnet, diese hat 60 °C nicht 

überschritten. Die aufgehenden Sockel mit 63 m3 

wurden in einem zweiten Arbeitsgang hergestellt. 

5.2.2 Bewehrung 

Der 2,5 m dicke Fundamentblock wurde mit einer 

Grundbewehrung von ∅ 26 mm, e = 15 cm kreuz-

weise oben und unten bewehrt. In der Mitte des Fun-

damentblocks wurde eine Lage ∅ 26 mm, e = 30 cm 

kreuzweise angeordnet. 

Die aufgehenden Sockel mit einer Höhe von bis zu 

2,4 m wurden mit einer Grundbewehrung von ∅ 20 

mm, e = 15 cm kreuzweise bewehrt (siehe Abbil-

dung 14). 

 

 

Abbildung 14 Bewehrung der aufgehenden Sockel 

6 Zusammenfassung 

Aufgrund der relativ niedrigfrequenten dynami-

schen Erregung, in Kombination mit den Bodenver-

hältnissen, musste das Fundament hochabgestimmt 

werden (Eigenfrequenz Gesamtsystem Kompressor 

+ Fundament > Erregerfrequenz Kompressor). Das 

setzt eine genaue Berechnung der Eigenfrequenzen 

des Gesamtsystems voraus. Dafür muss wiederum 

der Untergrund rechnerisch zutreffend modelliert 

werden. Aufgrund der unterschiedlichen Stoffmo-

delle von Baugrund und Stahlbeton wurden zwei 

unterschiedliche FE-Programme verwendet, um die 

Schnittstelle zwischen Baugrund und Bauwerk aus 

Sicht der dynamischen Berechnung richtig zu erfas-

sen. Das fertiggestellte Kompressorfundament ist in 

Abbildung 15 dargestellt. 

 

 

Abbildung 15 Das fertiggestellte Kompressorfundament 
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KURZFASSUNG: 

Angesichts von Ölmengen von bis zu 100 Tonnen in einem Großtransformator und eines Gesamttransforma-

torengewichts von bis zu 500 Tonnen liegen bei der Auslegung und Bemessung von Auffangwannen der 

Großtransformatoren in HGÜ-Konverterstationen höchste Anforderungen an die Statik, den Brandschutz und 

den Gewässerschutz gemäß Wasserhaushaltsgesetz (WHG) vor. In der Regel werden die Bemessung und 

konstruktive Umsetzung der erforderlichen Auffangwannen als flüssigkeitsdichter Beton (FD-Beton) ausge-

führt. Dies ist jedoch technisch anspruchsvoll und es kann zu problematischen Bemessungs- und Ausfüh-

rungsfehlern kommen. 

Der Fokus dieses Beitrags liegt auf dem Brückenschlag zwischen der theoretischen Bemessung nach der 

DAfStb-Richtlinie und der Baupraxis. Thematisiert werden Strategien zur Abminderung der Zwangbeanspru-

chungen, etwa durch bituminöse Gleitschichten, sowie die gezielte Rissführung mittels Sollrissfugen und 

Fugenblechen. Zudem werden spezifische Herausforderungen wie die thermische Belastung im Havariefall 

und der Nachweis der Mindestdruckzonenhöhe erläutert. Abschließend reflektiert der Beitrag Projekterfah-

rungen zur Ausführungsqualität, insbesondere bei der Bewehrungsführung in den Fugenbereichen aber auch 

zum Gleitschalungsverfahren der aufgehenden Brandwände. Ziel ist es, in der Praxis erfolgreich erprobte 

Lösungen aufzuzeigen, die eine dauerhafte Dichtheit dieser sicherheitskritischen Infrastrukturanlagen ge-

währleisten und typische Fehlerquellen in der Ausführung minimieren. 

 
 

 

1 Einleitung 

1.1 Relevanz von Auffangwannen bei HGÜ-
Konverterstationen 

Anhand von Hochspannungs-Gleichstrom-Übertra-

gung (HGÜ) kann hohe elektrische Leistung effi-

zient über große Entfernungen zwischen zwei Kon-

verterstationen übertragen werden. Aktuelle deut-

sche HGÜ-Projekte weisen überwiegend Übertra-

gungsleistungen von etwa 2 GW je Bipol auf; d.h. 

jeder der beiden Pole kann 1 GW elektrische Leis-

tung übertragen. Dabei stellen die Großtransforma-

toren sicherheits- und umweltrelevante Schlüssel-

komponenten dar, da sie große Mengen an Isolieröl 

enthalten. Für mineralische Isolieröle ist bei einem 

Transformator dieser Größenordnung eine Ölmenge 

von etwa 100 t üblich und diese Menge ist für die 

Konzeption der Rückhalteinfrastruktur maßgebend. 

Der Anlagenbetrieb erfordert, dass im Störfall (z. B. 

Leckage an Flanschen, Kühlerleitungen, Armatu-

ren) oder im Schadensereignis (z. B. mechanische 

Beschädigung oder Brand) austretende Flüssigkei-

ten sicher lokal begrenzt zurückgehalten und kon-

trolliert abgeführt werden können. Meist stehen drei 

Transformatoren in einer Auffangwanne, die durch 

Brandwände mit einer Feuerwiderstandsdauer von 

90 Minuten separiert sind. Insgesamt haben aktuelle 

Anlagen dieser Größe 7 Transformatoren. 3 Trans-

formatoren pro Übertragungspol und ein Ersatz-

transformator. Es existieren aber auch doppelte Bi-

pole mit 4x3 Transformatoren + ein Ersatztransfor-

mator. In Abbildung 1 ist beispielhaft eine Bipol-
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Anlage mit jeweils einer Transformatorenwanne für 

drei Transformatoren (2 x 3 Anlage) abgebildet. 

Die Auffangwannen der Großtransformatoren erfül-

len in diesem Kontext mehrere Funktionen gleich-

zeitig:  

(1) Sekundärbarriere und Löschwasserrückhal-

tung zur Verhinderung von Boden- und 

Grundwasserkontamination,  

(2) Brandschutzanforderungen, d.h. Schutz der 

Anlagenteile in der Umgebung des Transfor-

mators im Brandfall 

(3) Hochbelastetes Gründungselement. Moderne 

Großtransformatoren haben ein Gesamtge-

wicht von ca. 500 t inkl. Ölfüllung und werden 

über ein Gleis an die finale Anlagenposition 

gezogen. 

1.2 Schutzziele des Wasserhaushaltsgeset-
zes (WHG) 

Die Schutzziele des WHG [1] lassen sich für Anla-

gen mit wassergefährdenden Stoffen in technische 

Kernaussagen überführen:  

• Der Austritt von wassergefährdenden Medien 

ist zu verhindern (bei den Großtransformato-

ren ist Isolieröl mit Wassergefährdungsklasse 

WGK 1 - schwach wassergefährdend im Ein-

satz)  

• Die Nachweisbarkeit der Dichtheit ist durch 

eine kontinuierliche Dokumentation von Pla-

nung und Ausführung sowie eine gutachterli-

che Abnahme sicherzustellen.  

Für Auffangwannen bedeutet dies, dass nicht nur 

das rechnerische Rückhaltevolumen, bestehend aus 

Ölvolumen, Löschwasser und Regenspende, son-

dern insbesondere die Dichtfunktion über die Le-

bensdauer nachzuweisen und sicherzustellen ist. 

Bei Trafowannen aus FD-Beton (flüssigkeitsdichter 

Beton) ist die Dichtheit gemäß DAfStb Richtlinie  

 „Betonbau beim Umgang mit wassergefährdenden 

Stoffen“ [2] nachzuweisen.  

Im Gegensatz zu Bauwerken, die auf Basis einer 

Beschichtung abgedichtet werden, erfordert eine 

FD-Beton-Konstruktion eine zwingende rissmecha-

nische Betrachtung. Gemäß der Richtlinie (DWA-

A 786 [3] ist die Bemessung auf Trennrisse nicht 

zulässig, da in diesem Fall die geforderte absolute 

Dichtheit nicht garantiert werden kann. Demzufolge 

ist es bei der Auslegung erforderlich, dass generell 

nicht wechselnde risserzeugende Beanspruchungen 

auftreten und zumindest eine der beiden Quer-

schnittsseiten ungerissen bleibt. Eine Leckageüber-

wachung ist ein essenzieller Bestandteil eines ganz-

heitlichen Schutzkonzeptes, da die FD-Betonbau-

teile in der Regel lediglich für eine Beaufschla-

gungsdauer von 72 Stunden nachgewiesen werden. 

Längere Beaufschlagungsdauern sind zwar gemäß 

der Richtlinie vorgesehen, jedoch ist deren Umset-

zung bei diesen hoch beanspruchten Bauteilen 

kaum realisierbar.  

Im Gegensatz zu anderen sicherheitsrelevanten Re-

gulierungen ist im WHG [1] keine Geringfügig-

keitsgrenze für Austrittsmengen oder Tropfmengen 

verankert.  

 
Abbildung 1 Anordnung einer Bipol-Anlage mit jeweils einer Transformatorenwanne je Pol (2x3 Transformatoren) 
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1.3 Brückenschlag zwischen Theorie und 
Praxis 

Ziel des Beitrags ist es, die Bemessung und kon-

struktive Ausbildung von WHG-konformen Auf-

fangwannen aus flüssigkeitsdichtem Beton (FD-Be-

ton) entlang der üblichen Richtlinienlogik darzu-

stellen und mit Bau- und Projekterfahrungen zu 

spiegeln. Der Fokus liegt auf einem praxiserprobten 

System mit einer FD-Beton-Wanne als tragendem 

und dichtendem Bauteil, Sollrissfugen in den Wän-

den zur kontrollierten Rissführung, unbeschichteten 

Fugenblechen als wesentlichem Abdichtungsele-

ment in Arbeitsfugen sowie einem unterseitigen 

Reib-/Gleitkonzept (PE-Folien bzw. bituminöse 

Gleitschichten) zur Beherrschung von Zwangbean-

spruchungen. 

2 Bemessung nach der FD-Beton-
richtlinie 

2.1 Grundlagen des flüssigkeitsdichten Be-
tons (FD-Beton) 

FD-Beton ist kein Spezialbeton, sondern ein Beton 

mit definierten Anforderungen an die Nachweisfüh-

rung und die Zusammensetzung, um ein möglichst 

dichtes Korngefüge und ein möglichst geringes 

Schwindmaß zu erzielen. Dies wird durch nachfol-

gende Anforderungen erreicht: 

• Zementleimgehalt < 190 l/m³: Reduzierung 

Schwinden 

• mind. C30/37 und w/z-Wert ≤ 0,5: Dichtes Ge-

füge, wenige Kapillarporen 

• Sieblinie im Bereich A/B: Dichte Kornmatrix 

• Zementauswahl beschränkt u.a: CEM I, 

CEM III/A und CEM  III/B, häufig angewen-

det wird CEM III/A 

• Flugasche und Silikastaub sind zugelassen, be-

vorzugt Konsistenz F3 

Auf FDE-Beton (FD-Beton mit Eindringprüfung) 

wird hier nicht näher eingegangen, für die Beauf-

schlagung mit Öl sind diese Betone nicht relevant. 

Für die Definition als FD-Beton-Element sind eine 

richtlinienkonforme Bemessung und konstruktive 

Durchbildung des Bauteils entscheidend. Des Wei-

teren liegen strenge Dokumentationspflichten und 

die Verpflichtung zu einer gutachterlichen Ab-

nahme vor. 

2.2 Expositionsklassen und Anforderungen 
an die Beständigkeit 

Trafowannen sind typischerweise einer kombinier-

ten Beanspruchung aus Feucht-Trockenwechsel 

(XC4), gegebenenfalls salzhaltiger Luft bei Projek-

ten in Meeresnähe (XS1) und/oder chemischem An-

griff aus dem Boden oder Grundwasser (XA1 bis 

XA3) ausgesetzt. Aufgrund der ständig wechseln-

den Beaufschlagung mit Regenwasser und der häu-

fig vorhandenen Wasservorlage sind die Boden-

platte und die Wände des Auffangraums der Expo-

sitionsklasse XF3, Frost-Tau-Wechsel bei hoher 

Wassersättigung, zuzuordnen. Aus der Expositions-

klasse XF3 resultiert gemäß Eurocode 2 + NA mit 

DIN EN 206 [4] die Mindestbetongüte C35/45, al-

ternativ darf auch die Betongüte C30/37 langsam (r 

< 0,3) oder bei massigen Bauteilen C30/37 einge-

setzt werden. Um die durch das Abfließen der Hyd-

rationswärme entstehenden Temperaturspannungen 

möglichst gering zu halten, wird Beton der Klasse 

C30/37 langsam bevorzugt. Für eine Betonage in 

den Wintermonaten ist dieser Beton allerdings un-

geeignet, weshalb hier oft auf C30/37 mittel ausge-

wichen werden muss. Damit wird von den Vorga-

ben des Eurocode 2/DIN EN 206 [4] abgewichen 

und stattdessen auf die zusätzlichen technischen 

Vertragsbedingungen und Richtlinien für Ingeni-

eurbauten (ZTV-Ing) [5] ausgewichen. Diese bieten 

die Möglichkeit, auch Beton der Güte C30/37 mit 

mittlerer Festigkeitsentwicklung in die Expositions-

klasse XF3 einzustufen. Diese Abweichung muss 

allerdings im Vorfeld mit dem Kunden und dem 

WHG-Sachverständigen schriftlich abgestimmt 

werden. Alternativ bietet sich die Verwendung von 

C35/45 mit einem Prüfalter von 56 Tagen an. Beide 

Betone zeigen ein ähnliches Verhalten in Bezug auf 

die zu erwartende Wärmeentwicklung. Nachteilig 

sind jedoch die wesentlich längeren Nachbehand-

lungszeiten. Um das Ende der Nachbehandlung si-

cher abschätzen zu können, hat es sich bewährt, eine 

ausreichende Anzahl an Prüfwürfeln herzustellen, 

geschützt neben der Wanne vor Ort zu lagern und 

diese in regelmäßigen Abständen abzudrücken, um 

die Druckfestigkeitsentwicklung zielsicher bewer-

ten zu können. Dies ist besonders in der kalten win-

terlichen Jahreszeit von elementarer Wichtigkeit, 
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um die Nachbehandlung bis zum Erreichen von 

75 % der Normfestigkeit fortzuführen. 

2.3 Praxisbeispiel: Statische Bemessung 
und konstruktive Durchbildung einer Tra-
fowanne 

Eine Trafowanne für die übliche Anzahl von drei 

Transformatoren hat ungefähr die Abmessungen 

L x B x H = ca. 50 m x 21 m x 23 m. Die Boden-

plattendicke beträgt ca. 40 – 50 cm, die Dicke der 

Brandwände beträgt ca. 35 – 40 cm. 

Zu den relevanten Einwirkungen zählen ständige 

und veränderliche Lasten (Eigengewicht, Nutzlas-

ten, Montagezustände aus dem Verschub der Trans-

formatoren bei Erstmontage oder Austausch), kon-

zentrierte Transformatorauflagerlasten, Flüssig-

keitslasten im Rückhaltefall (hydrostatischer 

Druck), Baugrund- / Wassereinwirkungen 

(Erddruck, Auftrieb) sowie Zwangeinwirkungen in-

folge Temperatur, Schwinden, Kriechen und Set-

zungen. Darüber hinaus ist auch der Temperatur-

lastfall „Austreten von heißem Transformatorenöl“ 

zu betrachten. 

Die Ölmenge von ca. 100 t entspricht überschlägig 

einem Volumen von etwa 110 – 115 m³ (Dichtebe-

reich mineralischer Isolieröle). Das erforderliche 

Rückhaltevolumen ist unter Berücksichtigung von 

Verdrängungen durch Einbauten sowie möglicher 

Regen- und Löschwasserszenarien zu bestimmen. 

Daraus ergeben sich Wandhöhen, Freibord und die 

maßgebenden hydrostatischen Beanspruchungen. 

Die Tiefe der Wannen beträgt insgesamt i.d.R. 

1,5 - 2,5 m. Von Vorteil ist es, wenn die Wannen 

untereinander verbunden werden dürfen, da so das 

Löschwasser auf drei Wannen verteilt werden kann. 

Um eine Verschmutzung aller Wannen im Scha-

densfall zu vermeiden, wird in den Wannen eine 

permanente Wasserfüllung von ca. 20 cm Höhe vor-

gehalten. Die verbindenden Öffnungen in den 

Brandwänden werden unterhalb des Wasserspiegels 

angeordnet. Dadurch kann das leichte Transforma-

torenöl nicht durch die Öffnungen strömen. Die 

Wasserfüllung erfüllt noch eine weitere wichtige 

Funktion: Hierdurch werden große Temperatur-

spannungen auf die Bodenplatte im Havariefall 

(mittlere Öltemperatur ca. 60 °C) deutlich reduziert. 

Aus konstruktiver Sicht hat sich die Strategie der 

gezielten Rissführung bewährt. Dabei werden Soll-

rissfugen im Abstand von 1,5 bis 2 m in die Wände 

eingebracht, während glatte Fugenbleche mit einer 

Bauhöhe von 300 mm die Dichtfunktion überneh-

men. Die Bodenplatte ist trennrissfrei auszubilden. 

Dies wird erreicht, indem die Bodenplatte gleitend 

auf die geglättete Sauberkeitsschicht aufgelegt 

wird. Hier haben sich flügelgeglättete Sauberkeits-

schichten mit erhöhten Ebenheitsanforderungen be-

währt. Um eine erfolgreiche Flügelglättung zu ge-

währleisten, wird bei sandigen Böden als Vermi-

schungsschutz eine PE-Folie am Boden vor der Be-

tonage der Sauberkeitsschicht ausgelegt.  

Die besten Ergebnisse zur gleitenden Lagerung der 

Bodenplatte wurden bisher mit bituminösen Gleit-

schichten erzielt, aber auch zweilagige PE-Folien 

auf der Sauberkeitsschicht reichen häufig aus. Bei 

bituminösen Gleitschichten ist aber besonders da-

rauf zu achten, dass die Bahnen ein Kaltbiegever-

halten von ≤ -25°C aufweisen, um auch im Winter 

ein ausreichend viskoses Tragverhalten gewährleis-

ten zu können. Bei pfahlgegründeten Bauwerken 

summieren sich die Zwangsspannungen aus der 

Reibung und den horizontalen Pfahlwiderständen. 

Dies führt, abhängig von der horizontalen Pfahlstei-

figkeit, zu großen Zwangskräften aus Temperatur 

und Schwinden. Werden die aufnehmbaren Beton-

zugspannungen überschritten, sind Trennrisse die 

Folge. Deshalb ist es wichtig, die Pfahlköpfe durch 

eine Weichfasermatte von der Sauberkeitsschicht zu 

entkoppeln (vergleiche Planungsdetail in Abbil-

dung 2 und bauseitiges Ausbildungsdetail in Abbil-

dung 3). Geschieht dies nicht, stellt sich keine Pfahl-

kopfverschiebung ein, da die Sauberkeitsschicht 

wie ein Druckglied wirkt und die Relativverschie-

bung der Pfahlköpfe verhindert. Die dadurch entste-

hende sehr starre Festhaltung an den Pfahlköpfen 

würde zwangsläufig zu Trennrissen führen. 
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Abbildung 2 Pfahlkopf abgefugt von Sauberkeits-

schicht mit Weicheinlage 

 

Abbildung 3 Pfahlkopf und bituminöse Gleitschicht 

Mit ansteigender horizontaler Pfahlkopfsteifigkeit 

wird es immer unwahrscheinlicher, dass die Beton-

zugspannungen unterhalb der Rissschnittgröße ver-

bleiben. Hier muss dann die Dichtebene (Boden-

platte) von den Pfählen entkoppelt werden. Dies 

wird i.d.R. durch einen Pfahlkopfbalkenrost erzielt. 

Auf den Balkenrost wird die Wanne dann wiederum 

gleitend aufgelegt. Die Nachweise reduzieren sich 

dann wieder auf die Nachweisführung für eine 

Flachgründung. 

2.4 Nachweis der Dichtheit unter Berücksich-
tigung chemischer Beaufschlagung 

Mineralische Isolieröle, wie sie von Shell unter der 

Bezeichnung „Diala” angeboten werden, sind nicht 

betonangreifend. Gemäß DAfStb-Richtlinie [2] gibt 

es mehrere Möglichkeiten den Nachweis der Dicht-

heit zu erbringen. Der „Vereinfachte Nachweis“ 

nach 5.1.2 [2] ist nur für Flachgründungen erlaubt, 

aber bei hoher Belastung nicht anwendbar, da hier-

für die Auflast unter q ≤ 5 kN/m² betragen muss. 

Der „Nachweis im umgerissenen Bereich“ nach 

5.1.3  [2] ist ebenfalls nicht zielführend, da der Be-

ton aufgrund der hohen thermischen und mechani-

schen Belastungen nicht im Zustand I verbleibt. 

Bei gleichzeitiger Wirkung von Normalkraft (Tem-

peratur + Schwinden) und Biegung (Temperatur + 

mechanische Belastung) ist folgende Gleichung ein-

zuhalten:  

vorh 𝜎𝑐𝑁

𝑓𝑐𝑡𝑑
+

vorh 𝜎𝑐𝑀

𝑓𝑐𝑡𝑑,𝑓𝑙
 ≤ 1,0 (1) 

mit:  

vorh 𝜎𝑐𝑁 maßgebende Betonzugspannung aus 

Normalkraft im Zustand I aus Last und 

Zwang 

vorh 𝜎𝑐𝑀 maßgebende Betonrandzugspannung 

aus Biegemoment im Zustand I aus Last, 

Zwang und Eigenspannungen 

𝑓𝑐𝑡𝑑  Bemessung der zentrischen Zugfestig-

keit 

𝑓𝑐𝑡𝑑,𝑓𝑙  Bemessungswert der Biegezugfestigkeit 

Nähere Erläuterungen siehe [2] 
 

Dieser Nachweis gelingt bei Transformatorenwan-

nen in vielen Bereichen nicht. 

Zudem ist zu beachten, dass die Nachweisführung 

gemäß 5.1.5 „Nachweis von Trennrissen“ gemäß 

DWA-A-786 [3] „Ausführung von Dichtflächen“ 

Tabelle 3, lfd. Nr. 7, nicht zulässig ist.  

Somit bleibt nur der Nachweis nach 5.1.4 „Nach-

weis der Mindestdruckzonenhöhe“ und davon nur 

der nachfolgende Nachweis aus Gleichung (2). 

Wechselnde risserzeugenden Beanspruchungen 

sind hier nicht zulässig, da diese einen Trennriss in 

der Platte ausbilden könnten. Treten auf beiden Sei-

ten des Querschnitts risserzeugende Beanspruchun-

gen auf, so ist ein Nachweis der Dichtheit nicht 

mehr zielsicher zu erbringen und die Konstruktion 

muss entsprechend angepasst werden. Beispiels-

weise müssen die Bauteildicken angepasst oder aus-

steifende Bauteile ergänzt werden. 
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x ≥ γc × etk 

 ≥ 2 Dmax 

 ≥ 30 mm 
(2) 

mit: 

x  Druckzonenhöhe 

γc   Sicherheitsbeiwert nach Tabelle 1-1[2] 

etk  Eindringtiefe gemäß Abschnitt 4.1 [2] 

Dmax  Nennwert des Größtkorns 
 

Zur Ermittlung der Eindringtiefe etk müssen im La-

bor die Oberflächenspannung und die dynamische 

Viskosität bestimmt werden. Für die anzusetzende 

Beaufschlagungsdauer von 72h folgt daraus: 

etm = e72m × √
𝑡

72
 => etm = e72m (3) 

e72m = 10+3.33 × (σ/η)0,5 

(4) 

mit: 

σ  Oberflächenspannung in [mN/m] 

η  dynamische Viskosität in [mN S/m²] 
 

Das Regelwerk bietet hier zwar auch einen Lö-

sungsansatz für Querschnitte mit wechselnden riss-

erzeugenden Beanspruchungen, aber dieser Nach-

weis nach (1-9) [2] ist in der Praxis nur schwer um-

setzbar. Hierfür wären nämlich zeitaufwendige La-

bortests mit den vorhandenen Betonrezepturen und 

dem Medium erforderlich. Die Proben müssten da-

bei mindestens sieben Tage feucht und weitere 56 

Tage bei Normalklima gelagert werden. Die Prü-

fung selbst dauert weitere 72 Stunden, also drei 

Tage. Dies ist bei den engen Terminplänen und der 

noch ungewissen Auswahl der eingesetzten Pro-

dukte bzw. wassergefährdender Stoffe verschiede-

ner Hersteller nicht realisierbar. Einzelheiten zur 

Prüfung können Anhang A5 in [2] entnommen wer-

den. 
 

xw ≥ γc × ewtk 

  ≥ 2 Dmax 

  ≥ 50 mm 
(5) 

mit: 

xw  Druckzonenhöhe 

γc   Sicherheitsbeiwert nach Tab. 1-1 [2] 

ewtk  Eindringtiefe in der vorgerissenen 

Druckzone 

Dmax  Nennwert des Größtkorns 
 

Der Nachweis der Mindestdruckzonenhöhe ist für 

die beiden nachfolgenden Kombinationen der Ein-

wirkungen zu Erbringen. 
 

Vor der Beaufschlagung: 

𝐸𝑑 = 𝐸𝑑(∑ 𝐺𝑘,𝑗 + 𝑃𝑘 + 𝑄𝑘,1 + ∑(𝜓0,𝑖 ∗ 𝑄𝑘,𝑖)) (6) 

 

Während der Beaufschlagung: 

𝐸𝑑,𝐴 = 𝐸𝑑,𝐴(∑ 𝐺𝑘,𝑗 + 𝑃𝑘 + 𝐴𝑑 + (𝜓2,1 ∗ 𝑄𝑘,1))(7) 

 

Des Weiteren ist der Nachweis für eine Rissbreite 

von 0,2 mm für die seltene Lastfallkombination zu 

erbringen. Hierdurch wird sichergestellt, dass selbst 

bei nicht erwartbaren Belastungen möglichst nur 

kleine Leckagen entstehen könnten. 

3 Projekterfahrungen, Herausforde-
rungen und Problemstellungen 
aus der Baupraxis 

3.1 Übersicht aktueller HGÜ-Anlagen und 
Standortanforderungen  

Siemens Energy zählt zu den führenden Lieferanten 

von Hochspannungs-Gleichstrom-Übertragungs-

systemen (HGÜ) in der westlichen Welt. In 

Deutschland ist das Unternehmen federführend am 

Ausbau der HGÜ-Infrastruktur beteiligt und reali-

siert den überwiegenden Teil der Konverterstatio-

nen entlang der zentralen Nord-Süd-Übertragungs-

korridore sowie zahlreiche landseitige Stationen der 

2-GW-Offshore-Netzanbindungen. Sowohl Flach-

gründungen als auch Tiefgründungen der Trafo-

wannen sind in Abhängigkeit des vorhandenen Bo-

dens und der Randbedingungen am Baufeld vorhan-

den, wobei der Gesamtanteil beider Gründungsarten 

ungefähr gleich ist. Besonders die flach gegründe-

ten Transformatorenwannen sind empfindlich ge-

genüber Schiefstellungen durch Differenzsetzungen 

(vergleiche Berechnungsergebnisse der Trafowan-

nengesamtverformung in Abbildung 4). In den Be-

reichen der rückwärtigen Brandwand überlagern 

sich die Spannungen im Baugrund aus dem Gewicht 

der Brandwand und dem Gewicht der Transforma-

toren. Hier sind häufig Bodenverbesserungen, z. B. 
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Rüttelstopfverdichtungen oder Vorbelastungen mit 

Erdüberschüttungen, erforderlich. 

3.2 Konstruktive Umsetzung von WHG-kon-
formen Wannen für Großtransformatoren 

Die Wahl des Herstellungsverfahrens überlässt Sie-

mens Energy den Nachunternehmern. Diese ent-

scheiden sich ungefähr in gleichen Teilen für kon-

ventionelle Kletterschalverfahren und Gleitbau-

schalung. Wird Gleitschalung eingesetzt, so ist ein 

besonderes Augenmerk auf die kontinuierliche Lie-

ferung von Transportbeton über ca. 7 Tage und 

Nächte zu legen (vergleiche Abbildung 5 und Ab-

bildung 6). Für den Ausfall von Mischanlagen sind 

entsprechende Reservekapazitäten vorzuhalten, da-

mit die Betonage (bis zu 1000m³) nicht unterbro-

chen werden muss. Nachtarbeiten und Wochenend-

arbeiten sind behördlich zu beantragen. Im Vorfeld 

müssen die Bewehrungspläne entsprechend umge-

arbeitet werden, da sich die vertikale Bewehrung 

systembedingt in einem Bereich mit schlechtem 

Verbund befindet. Im Nachgang müssen die Hohl-

räume der Kletterrohre mittels Vergussbeton ver-

schlossen werden. 

 
 

 

Abbildung 5 Gleitschalung aller Brandwände (7 Tage) 

 

 
Abbildung 4 Beispielhafte Verformungen / Schiefstellung einer Trafowanne aufgrund ungleichmäßiger Belastung ohne 

Windeinfluss 
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Abbildung 6 Typische Aufbau Gleitschalung 

3.3 Fehlerquellen in der Ausführung von FD-
Betonwannen und deren Auswirkungen 

Schäden an den Bodenplatten von Auffangwannen 

treten nur in Ausnahmefällen auf. Das konstruktive 

Prinzip der Zwangskraftreduzierung durch Gleit-

schichten hat sich als wirksam erwiesen. Demge-

genüber entstehen Schäden überwiegend an den 

Wänden. Diese sind in der Regel auf eine unzu-

reichende Schwächung der Bewehrung im Bereich 

der Sollrissfugen zurückzuführen. Die Bewehrung 

muss im Bereich der Sollrissfugen auf das statisch 

erforderliche Mindestmaß begrenzt werden, um die 

Aufnahme der Verformungseinwirkung / der Riss-

breite in der Sollrissfuge zu ermöglichen. Hierzu 

wird beispielsweise nach der Verlegung die hori-

zontale Wandbewehrung bei der Sollrissfuge zu 

50 % durchschnitten (vergleiche Abbildung 7). Bei 

der Bewehrungsplanung ist die Lage der Sollrissfu-

gen zwingend zu berücksichtigen. Bewehrungs-

stöße dürfen keinesfalls im Bereich der Sollrissfu-

gen angeordnet werden. Andernfalls ist mit einem 

unkontrollierten Rissverlauf, auch außerhalb der 

Sollrissfugen, zu rechnen. In Abbildung 7 ist die Be-

wehrung im Bereich der Sollrissfuge (Kreuzfugen-

blech) dargestellt. Inkorrekterweise verläuft jedoch 

ein Überlappungsstoß der horizontalen Bewehrung 

über die Sollrissfuge. Dadurch können sich, wie in 

Abbildung 8 ersichtlich, auch Risse außerhalb der 

vorgesehenen Schattenfuge entwickeln. 

 

Abbildung 7 Bewehrungsstoß bei Sollrissfuge und 

Durchtrennung der horizontalen Beweh-

rung auf statisch erforderliche Bewehrung 

 

Abbildung 8 Rissbildung neben vertikalen Sollrissfuge 

Trennrisse können auch entstehen, wenn Sollrissfu-

gen nicht an den schwächsten Stellen der Wand an-

geordnet werden. Abbildung 9 zeigt einen Trenn-

riss, der an einer Querschnittsschwächung der 

Wand für die Trafoschieneneinführung entstand, 

obwohl in unmittelbarer Nähe eine Sollrissfuge an-

geordnet war. In diesem Fall hätte die Sollrissfuge 

im Bereich der vorhandenen Querschnittsschwä-

chung angeordnet werden sollen. 

Aufgrund der engen Bewehrung sind die Fugen-

blechstöße nur schwer zugänglich, weshalb es eben-

falls häufig zu fehlerhaften Verschweißungen 

kommt. In der Vergangenheit hat sich das Verkle-

ben der Stöße hier als die bessere Lösung herausge-

stellt. In Zusammenarbeit mit WHG-Sachverständi-

gen und Sika wurde hierfür eine zugelassene Ver-

klebung ausgearbeitet. Diese wird bereits seit Jah-

ren erfolgreich eingesetzt. In Abbildung 10 ist eine 

reale Ausführung mit verklebtem Fugenblechstoß 

dargestellt. 
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Abbildung 9 Ausbildung eines Trennrisses durch fal-

sche Lage Sollrissfuge in Wand  

 
Abbildung 10 WHG konform verklebter Fugenblechstoß 

4 Zusammenfassung und Ausblick 

4.1 Zukünftige Entwicklungen im Bereich der 
HGÜ-Infrastruktur 

Die aktuelle Entwicklung der HGÜ wird maßgeb-

lich durch spannungsgeführte HGÜ-Systeme 

(VSC-HGÜ) geprägt. Moderne VSC-Systeme errei-

chen heute Nennspannungen bis ±525 kV und Über-

tragungsleistungen von etwa 3 GW. Sie ermögli-

chen eine hochdynamische Leistungs- und Span-

nungsregelung sowie Schwarzstartfähigkeit. 

Dadurch sind sie besonders geeignet für die Netzin-

tegration erneuerbarer Energien, urbane Hochleis-

tungseinspeisungen und den Aufbau von Multi-Ter-

minal- und vermaschten Gleichstromnetzen. Der 

technologische Fokus liegt zunehmend auf der Sys-

temflexibilität und der Netzstützungsfunktion und 

weniger auf einer weiteren Erhöhung der Nenn-

spannung. Daher ist insgesamt mit weiteren Projek-

ten zu rechnen. Wie im Beitrag erläutert, sind Groß-

transformatoren ein Herzstück der HGÜ-Anlage 

und die notwendigen Trafowannen unverzichtbar. 

4.2 Impulse für die universitäre Forschung 

Die DAfStb-Richtlinie [2] bildet den Stand der 

Technik grundsätzlich ab, weist jedoch in der prak-

tischen Anwendung sowie im Abgleich mit bauauf-

sichtlichen Regelwerken wie der MVV TB [6] er-

kennbaren Weiterentwicklungsbedarf auf.  

Forschungspotenziale ergeben sich insbesondere 

bei der normativen Berücksichtigung leistungsfähi-

ger Polymerbitumenbahnen für niedrige Verarbei-

tungstemperaturen, der Substitution gesundheitskri-

tischer Prüfflüssigkeiten sowie bei der klaren Defi-

nition eines Dichtheitsnachweises für überdrückte 

Risse unter Biegebeanspruchung. Zudem fehlen 

bislang zerstörungsfreie Verfahren zur Bestimmung 

der Eindringtiefe wassergefährdender Stoffe in Be-

standsbeton. Vor dem Hintergrund der abweichen-

den Anforderungen an zulässige Rissbreiten 

(0,1 mm nach MVV TB [6] versus 0,2 mm in der in-

genieurmäßigen Praxis [2]) sowie der fehlenden Er-

weiterung etablierter Bemessungsansätze wie der 

Grasser-Formel auf kombinierte Beanspruchungen 

bietet sich ein kohärentes Themenfeld für universi-

täre Forschung an. Ziel sollte eine technisch präzi-

sierte, widerspruchsfreie und zugleich praxisge-

rechte Weiterentwicklung der DAfStb-Richtlinie 

sein. 

In diesem Zusammenhang sind auch die Auswir-

kungen des neu überarbeiteten Eurocode 2 (Version 

2023) [7] auf die Rissbreitenbeschränkungen kri-

tisch zu analysieren. Das neue Bemessungsmodell 

kann dazu führen, dass höhere Bewehrungsmengen 

erforderlich werden, da es am abgeschlossenen 

Rissbild kalibriert ist und hier bei den Trafowannen 

in der Regel der Zustand des Einzelrisses vorliegt. 

Eine Bewehrungserhöhung ist in der Baupraxis 

problematisch, da extreme Bewehrungskonzentrati-

onen, insbesondere in Fugenbereichen und Wand-

knoten, die qualitätsgerechte Verarbeitung sowie 
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das Verdichten des Betons deutlich erschweren und 

somit das Risiko von Ausführungsfehlern erhöhen.  

Zur Reduktion der Einwirkungen sollte auch im Zu-

sammenhang mit der DAfStb-Richtlinie [2] der ver-

formungskompatible Bemessungsansatz, wie er im 

MRZ: BAW Merkblatt [8] angewendet wird, aufge-

nommen werden. Durch eine realitätsnahe Model-

lierung der Zwang- und Verformungseinwirkungen 

könnte versucht werden, die rechnerischen Bean-

spruchungen gezielt zu reduzieren. Dies könnte bei 

gleichzeitiger Beherrschung einer kontrollierten 

Rissbildung eine wissenschaftlich begründete Re-

duzierung des Bewehrungsgrads ermöglichen. 

Ein weiterer Gegensatz zwischen den Richtlinien 

und der Praxis zeigt sich im Umgang mit Feinrissen. 

In der Baupraxis wird zwar häufig eine Verpressung 

von Rissen ab einer Rissbreite von mehr als 0,1 mm 

gefordert. Eine ingenieurmäßig zuverlässige und 

dauerhafte Injektion ist jedoch bei Rissweiten von 

genau 0,1 mm technisch schwer realisierbar. 

Gleichzeitig ist auch die Frage der Notwendigkeit 

zu stellen. In der aktuellen Baupraxis werden daher 

Probefüllungen ausgeführt und es werden nur die 

Risse saniert, die zu Undichtigkeit führen. 

Wie bereits erwähnt sind im WHG [1] im Gegensatz 

zu anderen sicherheitsrelevanten Regulierungen 

keine Geringfügigkeitsgrenzen für Austritts- oder 

Tropfmengen verankert. In der Praxis ist diese Null-

toleranz jedoch diskussionswürdig, da es bei ande-

ren Anlagen wie Motoren oder Geräten eine unver-

meidbare, geringe Menge an Leckage oder vernach-

lässigbare Tropfverluste gibt, die in der Realität 

kaum zu einer Beeinträchtigung führen. Die Gering-

fügigkeitsgrenzen sollten daher in Abhängigkeit der 

Stoffarten erarbeitet werden.  

Darüber hinaus sollte auch bei der Zulässigkeit von 

Trennrissen eine differenzierte Analyse durchge-

führt werden können (Vergleich [9]). Hierbei ist es 

von Relevanz, den Zusammenhang zwischen den 

Eigenschaften des Mediums, wie beispielsweise die 

Viskosität, die Penetration in ungestörtem Beton, 

die Verdunstungseffekte und weitere Faktoren, mit 

der tatsächlich bemessenen Rissbreite und Bauteil-

dicke zu berücksichtigen. Die Penetration von Riss-

strukturen durch hochviskose Medien erfolgt signi-

fikant langsamer oder gar nicht, was bei einer pra-

xisnahen Betrachtung der Dichtheitsanforderungen 

zu berücksichtigen wäre. Dazu wären fundierte wis-

senschaftliche Untersuchungen zum Bauteilverhal-

ten unter wechselnden Beanspruchungen notwen-

dig. Insbesondere ist hierbei der Mechanismus der 

Dichtheit und Schließverhalten von Rissen mit 

Rissbreiten unter 0,2 mm, die wieder effektiv ge-

drückt werden, experimentell zu untersuchen. 

 

Um all diese Fragestellungen beantworten zu kön-

nen, wären weitere Forschungsprojekte sowie da-

rauf aufbauende Anpassungen der Richtlinien [2] & 

[3] sinnvoll. 
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KURZFASSUNG: 

Die Hangbrücke Henndorf mit einer Gesamtlänge von mehr als 150 m wurde zu Beginn der 1970er Jahre im 

Burgenland errichtet. Aufgrund der Querung eines Kriechhangs wurde einerseits ein spezielles Gründungs-

konzept mittels Schlitzwandkästen umgesetzt. Andererseits erfolgte die Herstellung des Überbaus im Frei-

vorbau. Nach 50 Jahren im Betrieb zeigte das Bauwerk Defizite hinsichtlich des Erhaltungszustandes an den 

Fahrbahnübergängen, im Bereich der Spannköpfe und auch hinsichtlich der rechnerischen Querkrafttragfä-

higkeit. Anstelle wiederkehrender Instandsetzungen sollte dieses Tragwerk dauerhaft auf die aktuellen Last-

niveaus angepasst und gleichzeitig integralisiert werden. Trotz der großen Tragwerkslänge war es durch eine 

vertiefte Planung möglich, das Bestandstragwerk fit für die Zukunft zu machen. Die Ertüchtigung erforderte 

u.a. Verstärkungen in den Widerlagerbereichen, eine externe Vorspannung, eine Aufbetonergänzung und die 

Anordnung von Fahrbahnübergängen aus Gummibeton.  

 

 

1 Einleitung 

Bestehende Bauwerke über ihre prognostizierte Le-

bensdauer hinaus zu erhalten ist häufig nicht nur ein 

ökonomischer Zwang, sondern vor allem aus Sicht 

der Ressourcenschonung sinnvoll. 

Die Bauwerksprüfung zeigt, dass Bewegungsfugen 

stets gefährdet sind, dass chloridhaltiges Wasser 

Zutritt zur Tragkonstruktion findet. Bei Spannbe-

tonbrücken sind die Bereiche um die Spannköpfte 

in dieser Hinsicht konstruktionsbedingt oft expo-

niert. Zusätzlich können bei älteren Brücken diese 

Bereiche meist nicht handnah geprüft werden. 

Integrale Brücken haben im Neubau aufgrund der 

Vorteile hinsichtlich der Robustheit und Dauerhaf-

tigkeit bei Spannweiten bis 60 m ihren Siegeszug 

angetreten. Auch längere integrale Brücken sind im 

Alltag des Brückenneubaues angekommen. 

Wenn nun aufgrund der Brückenprüfung ohnedies 

bauliche Maßnahmen zur Wahrung der Zuverlässig-

keit und Dauerhaftigkeit erforderlich sind, stellt sich 

die Frage, ob es grundsätzlich technisch möglich ist, 

auch bestehende längere Spannbetonbrücken in in-

tegrale Brücken umzubauen. Und ob dies auch in 

Hinblick auf die zu erwartende Restlebensdauer 

wirtschaftlich und aus Gründen der Ressourcen-

schonung zweckmäßig ist. 

Diese Thematik wird in diesem Beitrag anhand der 

im Jahr 1972 in Betrieb genommenen Hangbrücke 

Henndorf (Objekt 20009) erörtert. Die Brücke be-

findet sich im Burgenland im Zuge der B57, Güs-

singer Straße. Diese Straßenbrücke, wurde im Jahr 

2024 hinsichtlich des zu dieser Zeit aktuell gültigen 

Normenstands (u.a. [1-6]) ertüchtigt und integrali-

siert. Diese Maßnahme soll durch den Entfall von 

Lagern und Fahrbahnübergängen künftige Aufwen-

dungen für die Instandhaltung minimieren. 
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2 Ausgangssituation 

2.1 Tragwerksbeschreibung 

Die 3-feldrige, in Summe über 150 m lange Hang-

brücke wurde in den Jahren 1970 bis 1972 im Frei-

vorbau errichtet und quert einen Kriechhang. Wie 

Abbildung 1 zu entnehmen ist, haben die Einzel-

stützweiten des konventionell gelagerten Überbaus 

rund 46 m, 57,5 m und 46 m betragen. 

Der Überbau wurde insbesondere im Vergleich zu 

heutigen Standards ressourcenoptimiert hergestellt. 

Der 11,3 m breite Überbauquerschnitt (siehe Abbil-

dung 1) entspricht in den Feldbereichen einem 2-

stegigen Plattenbalken. In den Stützbereichen geht 

dieser Querschnitt entsprechend dem Vorzeichen-

wechsel des Biegemoments in einen geschlossenen 

Kasten über. Die Fahrbahnplatte zwischen den 

Hauptträgern wies im Bestand eine planmäßige 

Stärke von 0,18 m auf. Die Vorspannung des Über-

baus erfolgte mittels 492 Stabspanngliedern mit ei-

nem Durchmesser von 26,5 mm und einer Spann-

stahlgüte St 80/105. 

Die Gründung des Tragwerks wurde mittels Schlitz-

wandkästen realisiert. Wie im Grundriss in Abbil-

dung 1 zu erkennen ist, wurden diese Kästen nicht 

parallel zu den Rändern der aufgesetzten Widerla-

ger bzw. Pfeiler errichtet. Vielmehr wurden diese 

mit ihrer maximalen Biegesteifigkeit in der Bewe-

gungsrichtung des Hanges ausgerichtet. Die ge-

plante Einbindung der Schlitzwandkästen unter der 

prognostizierten Gleitebene hat zwischen 9 m und 

11 m betragen. 

Für die statisch konstruktive Planung der Brücke 

wurde eine Belastbarkeit entsprechend der Brü-

ckenklasse I gemäß ÖNORM B 4002/1964 (3 x 25 t 

LKW/ 60 t Raupe mittig) angenommen [7]. 

2.2 Bauwerkszustand nach ca. 50 Jahren in 
Betrieb 

Im Jahr 1997 erfolgte eine Instandsetzung der Brü-

cke aufgrund von Mängeln an der Brückenausrüs-

tung. Hierbei wurden die Randbalken, Geländer, 

Entwässerungen, Elastomerlager an den Widerla-

gern und Fahrbahnübergänge ausgetauscht, sowie 

 

 
Abbildung 1 Längsschnitt (oben), Grundriss (mittig) und Regelquerschnitt (unten) der Hangbrücke Henndorf 
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der Fahrbahnbelag und die Brückenabdichtung er-

neuert. Bei einer im Jahr 2012 durchgeführten Brü-

ckenprüfung wurde festgestellt, dass die 1997 er-

neuerten Fahrbahnübergänge undicht waren und 

sich hieraus eine potentielle Schadstelle für die 

Spanngliedverankerungen in den Widerlagerberei-

chen ergibt. Der Gesamtzustand der Brücke wurde 

mit der Note 3 bewertet. 

Um eine Datengrundlage für eine Machbarkeitsstu-

die zu schaffen, wurden die Unterbauten der Brücke 

mittels längerfristiger Präzisionsvermessungen 

überwacht. Das Ergebnis ebenjener zeigte, dass die 

Schlitzwandkästen inkl. der aufgehenden Unterbau-

ten nicht in Bewegung sind. Ebenso wurde die Tem-

peraturausdehnung des Tragwerks untersucht. 

Diese zeigt, dass sich das Tragwerk mit dem Mittel-

wert der meteorologischen Temperatur über die vo-

rangegangenen 18 Stunden und einem Temperatur-

ausdehnungskoeffizienten von T = 9,3 x 10-6 dehnt. 

Ob dieser Ausdehnungskoeffizient dem Material 

geschuldet ist oder ob durch die hangnahe Lage des 

Tragwerks die Bodenvegetation eine gewisse 

Dämpfung in der dehnungsrelevanten Tragwerks-

temperatur verursacht, ist für das Ergebnis unerheb-

lich und wurde deshalb auch nicht weiter unter-

sucht. 

2.3 Zielsetzung und Aufgabenstellung 

Aufgrund des Erhaltungszustands der Brücke und 

den Vermessungsergebnissen sollte im Sinne einer 

nachhaltigen Tragwerkserhaltung überprüft wer-

den, ob das Tragwerk zur Erhöhung der Dauerhaf-

tigkeit und der Restlebensdauer trotz der großen 

Länge und der Randbedingungen integralisiert wer-

den kann. Zusätzlich sollte gleichzeitig das Trag-

lastniveau der Brücke auf die Lastmodelle LM 1, 

LM 2 & LM 3 nach [1] inkl. [2] ohne projektspezi-

fische Anpassung der - und -Faktoren bzw. der 

Fahrspureinteilung erhöht werden. 

3 Machbarkeitsstudie 

Da zum Zeitpunkt der Absicht zur Ertüchtigung der 

Brücke (2017) keine Vergleichswerte zur Integrali-

sierung von Brücken dieser Länge vorlagen, wurde 

seitens des Brückenerhalters eine Machbarkeitsstu-

die in Auftrag gegeben. Diese sollte aufzeigen, wel-

che Maßnahmen erforderlich sind, um das beabsich-

tigte Ziellastniveau zu erreichen und die zu erwar-

tenden Zwangbeanspruchungen beherrschen zu 

können. 

3.1 Defizite des Bestands  

Zu diesem Zweck wurde eingangs eine Defizitana-

lyse des bestehenden Tragwerks durchgeführt. 

Diese hat neben weiteren konstruktiven Defiziten 

ergeben, dass der α-Wert der Quertragrichtung hin-

sichtlich Biegung zufolge LM 1 nach [1] inkl. [2] ob 

der schlanken Fahrbahnplatte bei 0,60 lag. Weiter-

hin errechnete sich der maßgebende α-Wert der 

Längstragrichtung zu 0,41. Maßgebend war die 

Querkraftbeanspruchung des LM 3. 

3.2 Zwang aus Temperatur 

Aufgrund des Alters des Bestandstragwerks war da-

von auszugehen, dass Zwänge aus der Betonalte-

rung (Schwinden und Kriechen) im Falle der Integ-

ralisierung lediglich eine untergeordnete Rolle spie-

len. Jedoch bestand die Erwartung, dass temperatur-

bedingte Zwänge zu kritischen Beanspruchungen 

führen würden. 

Folglich wurden umfangreiche Studien, u.a. unter 

Berücksichtigung nichtlinearer Bettungssteifigkei-

ten, zur Quantifizierung ebenjener Zwänge durch-

geführt. Hierdurch wurde zum einen festgestellt, 

dass eine Änderung der Bettungssteifigkeit um den 

Faktor 2 zu einer Änderung der Zwangbeanspru-

chungen von bis zu ca. 25 % führt. Zum anderen lag 

die maßgebende Zwangnormalkraft in einer Größe 

von in etwa 15 % der Bestandvorspannung. Das ent-

spricht grob den erwartbaren Spannkraftverlusten 

zufolge Langzeiteffekten. Hieraus resultiert eine auf 

die Spannkraft bezogene Schwankung der 

Zwangschnittgrößen zufolge der Änderung der Bet-

tungssteifigkeiten von rund 4 %. Somit konnte ge-

zeigt werden, dass etwaige Schwankungen der Bet-

tungsparameter im vorliegenden Fall zu vernachläs-

sigbaren Änderungen der Zwangbeanspruchungen 

führen würden und hieraus keine maßgebenden Un-

wegbarkeiten resultieren. 

Für den Anschluss der Widerlager an das Funda-

ment wurde eine Sonderlösung, welche als Mittel-

weg zwischen klaffender Fuge und Betongelenk ge-

sehen werden kann, und in 4.2.1 detailliert erläutert 

wird, erforderlich. 



Hangbrücke Henndorf – Ertüchtigung und Integralisierung einer 150 m langen Spannbetonbrücke im Kriechhang 

112 

3.3 Ableitung Ertüchtigungskonzept 

Auf Basis der gewonnenen Erkenntnisse und der 

Charakteristika des Bauwerks wurde im Weiteren 

ein Ertüchtigungskonzept abgeleitet. Dabei gilt es 

anzumerken, dass verschiedenste Varianten unter-

sucht wurden. Lediglich auf die Anwendung von 

UHPC (siehe [8]) sollte verzichtet werden. 

Letztlich konnte aufgezeigt werden, dass die ange-

strebte Ertüchtigung bei gleichzeitiger Integralisie-

rung der Hangbrücke Henndorf nicht nur konstruk-

tiv machbar ist, der erforderliche Aufwand ist auch 

in wirtschaftlicher Hinsicht gut vertretbar. 

Das hierzu erforderliche Ertüchtigungskonzept um-

fasste im Wesentlichen: 

• eine 0,10 m starke und konventionell be-

wehrte Aufbetonschicht mit Überkronung 

(siehe Abbildung 2), 

• Vorsatzschalen aus hochfestem Beton 

(C 50/60) in den Widerlagerbereichen und 

• eine externe Vorspannung (ca. 20 MN) am 

integralisierten System inkl. der Ergänzung 

zusätzlich erforderlicher Umlenkpunkte. 

 

Abbildung 2 Aufbeton mit Überkronung im Kastenbe-

reich  

Die externe Vorspannung sollte demnach so einge-

setzt werden, dass insbesondere auch die Defizite 

der Querkrafttragfähigkeit des Bestands kompen-

siert werden konnten. Gleichzeitig durfte die zusätz-

liche Vorspannung keine negativen Auswirkungen 

auf die Betonspannungen des Bestands haben. 

Weiterhin wesentlich war, dass dem Übergang der 

Widerlager auf die Schlitzwandkästen erhöhte Auf-

merksamkeit gewidmet wird. Aufgrund der gerin-

gen, vorhandenen Anschlussbewehrung in diesem 

Bereich, der Kontaktfläche in Form eines Parallelo-

gramms, dem Aufwand bzw. den Beschränkungen 

bei nachträglich eingebohrten Bewehrungsstäben 

sowie zur Vermeidung nennenswerter Zusatzbean-

spruchungen des Baugrunds galt es, eine Sonderlö-

sung zu entwickeln. In diesem Zusammenhang soll-

ten die kraftschlüssig mit den Bestandswiderlagern 

verbundenen luft- und erdseitigen Vorsatzschalen 

aus hochfestem Beton eine Einschnürung der 

Druckzone im Anschluss an die Schlitzwandkästen 

ermöglichen.  

4 Detailplanung 

Aufgrund der aus Sicht des Brückenerhalters öko-

nomisch positiven Beurteilung des erarbeiteten Er-

tüchtigungskonzepts erfolgte eine Detailplanung 

zur Ertüchtigung und Integralisierung der Hangbrü-

cke Henndorf. 

4.1 Globale Tragwerksertüchtigung 

Die externen Spannglieder sollten im Zuge der Er-

tüchtigung zwischen den Stegen des Überbaus ge-

führt werden, um sie vor äußeren Einflüssen wie 

Sonneneinstrahlung (Temperatur und UV) und un-

beabsichtigten mechanischen Einwirkungen zu 

schützen. Auch die Attraktivität für Vandalismus 

soll dadurch sinken. Der in Abbildung 3 dargestellte 

Spanngliedverlauf wurde so gewählt, dass es mit ei-

ner Optimierung der Größe der Vorspannkraft mög-

lich war, die Querkrafttragfähigkeit auf das gefor-

derte Niveau zu steigern und gleichzeitig die Ge-

brauchsspannungen des Tragwerks nicht ungünstig 

zu beeinflussen. 

Durch die Umlenkung der Spannglieder im Aufriss 

konnte ein der Querkraft aus äußeren Lasten entge-

genwirkender Querkraftanteil generiert werden. 

Weiterhin führte die zusätzliche Vorspannkraft 

dazu, dass einzelne Abschnitte des Überbaus im 

Grenzzustand der Tragfähigkeit (GZT) rechnerisch 

im Zustand I verbleiben.  

In den im Zustand I verbleibenden Kastenbereichen 

in den Nahbereichen der Pfeiler konnte die Quer-

kraft- und Torsionstragfähigkeit durch die Optimie-

rung von Spanngliedverlauf und Vorspannkraft mit 

Hilfe des Nachweiskonzeptes aus [5] durch 

Hauptspannungsnachweise bestätigt werden.  

In den im Zustand II befindlichen Bereichen konnte 

mit dem konventionellen und äußerst konservati-

vem Vorgehen gemäß [3] inkl. [4] keine ausrei-

chende Querkraft- und Torsionstragfähigkeit nach-

gewiesen werden. Aus diesem Grund wurde die de-

tailliertere Nachweisführung nach [9] auf Stufe 3 

durchgeführt. Hierdurch war es möglich, auch den 
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real vorhandenen Betontraganteil zusätzlich zum 

Stahltraganteil (in etwa Mindestquerkraftbeweh-

rung nach [3] inkl. [4] vorhanden) in Rechnung zu 

stellen. Unter Berücksichtigung dessen konnte die 

Querkraft- und Torsionstragfähigkeit des Überbaus 

auch für das Ziellastniveau nachgewiesen werden. 

Trotz der im GZT im Zustand I verbleibenden Teil-

bereiche des Überbaus wurden die linear elastisch 

ermittelten Zwangbeanspruchungen im GZT ent-

sprechend [6] auf 60 % abgemindert. Grund hierfür 

ist, dass die Zwangbeanspruchungen eine Integral-

größe der Tragwerksverformungen darstellen und 

somit nicht ausschließlich von einzelnen Teilberei-

chen abhängig sind. 

Durch die zur Sicherstellung der Querkrafttragfä-

higkeit notwendigen Maßnahmen ergaben sich in 

den Feldbereichen hinsichtlich Biegung und Längs-

kraft deutliche Reserven. Die Auslastung der Stütz- 

und Einspannbereiche wiederum konnte durch im 

Aufbeton ergänzte Zulagebewehrung gesteuert wer-

den. 

4.2 Lokale Tragwerksertüchtigung 

Die globalen Reserven der Biegetragfähigkeit wa-

ren hinsichtlich einzelner Detailpunkte von großer 

Bedeutung.  

4.2.1 Verbindung Widerlager zu Gründung 

Erste Berechnungen mit starr an die Widerlager-

scheiben angeschlossenen Pfahlkopfplatten haben 

ergeben, dass aufwendige Ertüchtigungsmaßnah-

men in diesem Bereich zur Aufnahme der ermittel-

ten Kräfte notwendig gewesen wären. Allerdings 

hat die starre Modellierung den geplanten An-

schluss durch lediglich auf die Pfahlkopfplatte auf-

gesetzten Vorsatzschalen aus hochfestem Beton 

(siehe Abbildung 4 oben) nicht ausreichend erfasst 

und zu einer Überschätzung der Steifigkeit dieses 

Punkts geführt. 

Dahingegen ist die reale Anschlusssteifigkeit in die-

sem Übergangsbereich eine Funktion aus der Geo-

metrie der Aufstandsfläche, der vorhandenen und 

ausreichend verankerten Anschlussbewehrung und 

dem Einschnürungspotential der Druckzone. Die 

modelltechnische Abbildung der Fuge (siehe Abbil-

dung 4 unten) erfolgte daher einerseits durch eine 

Kopplung, welche Normal- und Querkräfte übertra-

gen kann. Andererseits wurde im Schwerpunkt der 

Fuge eine nichtlineare, diskrete Drehfeder appli-

ziert. Die Drehfeder bildete die Momenten-Krüm-

mungsbeziehung der Fuge unter Berücksichtigung 

der neu zu ergänzenden Vorsatzschalen ab. 

 

 

 
Abbildung 3 Spanngliedverlauf in einer Axonometrie (a)), im Grundriss (b)) und im Längsschnitt (c)) 

a) 

b) 

c) 
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Abbildung 4 Skizzen der geplanten Vorsatzschalen im 

Widerlagerbereich (oben) und der modell-

technischen Erfassung der Fugeneigen-

schaften (unten) 

Aufgrund der Abhängigkeit der Momenten-Krüm-

mungsbeziehung von der jeweiligen Normalkraft 

wurden für die unterschiedlichen Grenzzustände 

unterschiedliche Arbeitslinien ermittelt und vorge-

sehen. Weiterhin führten die nichtlinearen Berech-

nungen dazu, dass das Superpositionsprinzip außer 

Kraft gesetzt wurde. Folglich war es notwendig, 

vorab die maßgebenden Lastfallkombinationen zu 

ermitteln und diese getrennt voneinander zu unter-

suchen.  

Durch den aus der Fugennachgiebigkeit resultieren-

den verminderten Einspanngrad ergaben sich im 

Weiteren, im Vergleich zur starren Kopplung, er-

höhte Biegebeanspruchungen des Überbaus.  

Letztlich konnte festgestellt werden, dass die verfei-

nerte Berücksichtigung des Tragverhaltens der An-

schlussfugen im Vergleich zu einer starren Kopp-

lung zu einer Vergrößerung der Randfeldmomente 

um ca. 15 % führt. Weiterhin konnten so die Nach-

weise der Kraftweiterleitung im Fugenbereich er-

bracht werden, ohne weitere Ertüchtigungsmaßnah-

men vorsehen zu müssen. 

4.2.2 Endquerträger im Widerlagerbereich  

Im Vergleich zur vereinfachten Darstellung in Ab-

bildung 4 wurde der Bereich der Spanngliedveran-

kerungen im Widerlager mittels massiver Endquer-

träger entsprechend Abbildung 5 umgesetzt. 

Durch die massive Ausführung des Endquerträgers 

konnten zum einen die Ausführung der Rahmeneck-

bewehrung und des Schleppplattenanschlusses ver-

einfacht werden. Zum anderen wurde durch diese 

Ausführung sichergestellt, dass in der Fuge zwi-

schen neuem Beton und Bestandstragwerk die volle 

Vorspannkraft vorhanden ist. Das bietet insbeson-

dere mit Blick auf die Dauerhaftigkeit den Vorteil, 

dass dieser Übergangsbereich überdrückt ist und 

eine Schädigung der bestehenden Spanngliedköpfe 

durch etwaige Schadstoffe ausgeschlossen werden 

kann. 

 
Abbildung 5  Detailschnitt der Verstärkungsmaßnahmen am Widerlager Güssing 
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4.2.3 Umlenkpunkte der Vorspannung 

In Brückenlängsrichtung erfolgte die Umlenkung 

der vorgesehenen externen Spannglieder mittels zu-

sätzlicher zu ergänzender Querträger. Hierbei galt 

es zwischen Querträgern in den Feld- (siehe Abbil-

dung 6 oben) und den Stützbereichen (siehe Abbil-

dung 6 unten) zu unterscheiden.  

 

 
Abbildung 6 Zusätzliche Feldquerträger (oben) und 

Stützquerträger (unten) 

Die Feldquerträger wurden zwischen den Trägern 

des Überbauquerschnitts über die ganze Höhe ge-

hend ausgeführt. Die Verbindung mit dem Bestand 

erfolgte mittels eingebohrter Steckeisen. Der Be-

stand wurde in diesem Bereich aufgeraut. Die Posi-

tion der Steckeisen wurde unter Berücksichtigung 

der vorhandenen Stabspannglieder festgelegt. Bei 

der Ausbildung der Feldquerträger wurde zu Guns-

ten einer vereinfachten Ausführung auf eine Opti-

mierung des Betonquerschnitts (beispielsweise 

Hammerkopf) verzichtet. 

Aufgrund der Dichte der vorhandenen Stabspann-

glieder in der Fahrbahnplatte in den Pfeilerberei-

chen war es notwendig, die Stützquerträger ohne 

Öffnungen in der Fahrbahnplatte zu betonieren. Um 

eine ausreichende Entlüftung des Betons und eine 

einfachere Ausführung zu gewährleisten, wurden 

die Stützquerträger nicht über die gesamte Quer-

schnittshöhe ausgeführt. 

Eine Besonderheit in der Planung ergab sich auf-

grund der Klothoide des Bestands im Grundriss 

(siehe Abbildung 1). Das führte in Verbindung mit 

den Spanngliedumlenkungen im Aufriss der Brücke 

zu Umlenkwinkeln der Einbauteile zur Spannglied-

umlenkung in allen 3 Raumrichtungen. Um Unwäg-

barkeiten in der Ausführung ausschließen zu kön-

nen, waren in der Detailplanung für jedes Spann-

glied räumlich angepasste Umlenksättel und für je-

den Querträger räumlich angepasste Ausgleichs-

keile zu planen (siehe Abbildung 7). In Summe wa-

ren 40 verschiedene Typen von Ausgleichskeilen 

erforderlich. Auf diesen Ausgleichskeilen waren 

konusförmige Befestigungsscheiben vorgesehen. 

Diese dienten dazu, die einzelnen Schalkörper für 

die Spanngliedumlenkung zu positionieren, um ei-

nen lagerichtigen räumlichen Einbau in der Scha-

lung sicherzustellen. 

 

 
Abbildung 7 Beispiel eines Ausgleichskeils zur Sicher-

stellung der korrekten räumlichen Spann-

gliedumlenkung 



Hangbrücke Henndorf – Ertüchtigung und Integralisierung einer 150 m langen Spannbetonbrücke im Kriechhang 

116 

4.2.4 Gummibetonplatte 

Die große Tragwerkslänge erforderte aufgrund des 

Verzichts auf Fahrbahnübergänge die Ausführung 

einer Sonderkonstruktion entsprechend [6] zum ge-

zielten Abbau der Tragwerksverformungen in Brü-

ckenlängsrichtung. 

Im vorliegenden Fall sollte aufgrund der positiven 

Erfahrungen des Brückenerhalters (siehe u.a. [10] 

und [11]) eine kostengünstige Lösung aus bewehr-

tem Gummibeton zum kontinuierlichen Abbau der 

Verformungen am Brückenende vorgesehen wer-

den. 

Gummibeton stellt zu großen Teilen ein Recycling-

produkt dar. Dabei werden die konventionellen Zu-

schläge durch Gummigranulat ersetzt. Das einge-

setzte Gummigranulat wird i. d. R. aus zerkleinerten 

Altreifen gewonnen. Die Zugabe des Gummigranu-

lats führt zum einen zu einer erheblichen Reduktion 

der Zug- und der Druckfestigkeit im Vergleich zu 

Normalbeton. Zum anderen liegt die Größe des E-

Moduls des Gummibetons bei nur ca. 1 % eines 

Normalbetons. Hierdurch wird die Dehnsteifigkeit 

EA eines Gummibetonelements deutlich verringert. 

Diese Eigenschaft ist es auch, welche Gummibeton 

für den Einsatz zum kontinuierlichen Verformungs-

abbau so interessant macht. Zur Verdeutlichung 

zeigt Abbildung 8 einen Gummibetonzylinder wäh-

rend (links) und nach (rechts) der E-Modul Prüfung. 

Zu beachten ist auch, dass sich die Verbundeigen-

schaften im selben Ausmaß reduzieren. 

 
Abbildung 8 Verhalten eines Gummibetonzylinders 

während (links) und nach (rechts) der Be-

stimmung des E-Moduls 

Das Schleppplattensystem besteht aus einer tief ab-

tauchenden keilförmigen Schleppplatte aus Nor-

malbeton, einer anschließenden 100 mm starken 

Platte aus Normalbeton und einer Gummibeton-

platte derselben Stärke (siehe Abbildung 5). 

Die keilförmige Schleppplatte aus Normalbeton 

dient dem Ausgleich von Setzungen hinter der Wi-

derlagerwand, dem Ausgleich des Steifigkeitsunter-

schiedes zwischen Straße und Brückentragwerk so-

wie zur Wegleitung anfallender Wässer von der Wi-

derlagerwand. Die anschließende Stahlbetonplatte 

stellt eine Weiterentwicklung aus bisherigen Erfah-

rungen dar. Sie wird vorgesehen, um eine Rissbil-

dung am Ende der keilförmigen Schleppplatte zu-

folge der Überlagerung von Längsdehnungen im 

Belag aus Widerlagerverdrehung und aus der 

Längsbewegung der Brücke zu verhindern. Der be-

wehrten Gummibetonplatte kommt die Aufgabe zu, 

die zu erwartenden Längsverformungen in der Grö-

ßenordnung von bis zu ± 25 mm gleichmäßig über 

eine Länge von in etwa 14 m abzubauen. 

Die Bewehrung ist im Gummibeton so zu wählen, 

dass die diskrete Längsverformung am Brücken-

ende über die Länge der Gummibetonplatte gleich-

mäßig abgebaut wird. 

5 Umsetzung, Kosten und Betrieb 

Die Umsetzung wurde in vier Bauphasen eingeteilt: 

Die Bauphase 0 erfolgte ohne jegliche Verkehrsein-

schränkung. Es wurden neben den typischen Start-

arbeiten wie Einbautenumlegung und Herstellung 

der Baustraße vor allem sämtliche Feld- und Stütz-

querträger hergestellt und alle Kernbohrungen für 

die externe Vorspannung am bestehenden Tragwerk 

durchgeführt. 

In Bauphase 1 wurde der Verkehr einspurig über die 

Brücke geführt. Es wurde die gesamte Brückenaus-

rüstung abgetragen und die notwendigen Rückbau-

arbeiten am Tragwerk durchgeführt. 

Die Bauphase 2 erfolgte unter Totalsperre, welche 

auf die verkehrsärmeren Schulferien im Sommer 

beschränkt war. In dieser Zeit erfolgte die Herstel-

lung des Rahmenecks, des Aufbetons, der Vorspan-

nung (siehe Abbildung 9, [12]), der Schleppplatten 

und das Aufbringen der Abdichtung und der Schutz-

schichte. 

In der letzten Bauphase 3 wurde der Verkehr wieder 

einspurig geführt und es wurde der Belag und sämt-

liche Brückenausrüstung vervollständigt. 

Die Gesamtkosten für diese Maßnahmen beliefen 

sich auf 1.160 €/m² Brückenfläche. 

Im Zuge dieses Bauloses wurde in diesem Straßen-

zug auch eine zweite Spannbetonbrücke über die 
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Lafnitz mit 100 m Länge in ähnlicher Weise ertüch-

tigt und integralisiert. Während bei der hier vorge-

stellten Brücke die Spannköpfe bereits erheblich an-

gerostet waren, waren diese bei der Lafnitzbrücke in 

gutem Zustand. 

Da die Brücke keine Bewegungsfugen mehr hat, 

wird nun eine lange Nutzungsperiode ohne Ein-

griffe erwartet. Die Gummibetonschleppplatte ist 

ein Ausrüstungsbauteil, quasi außerhalb der Brücke. 

Sie kann sich empirisch beweisen. Wenn Risse im 

Asphalt auftreten, können diese auf einfache Weise 

– wie auch sonst im Straßenbau üblich – vergossen 

werden. Optimierungen können in den rheologi-

schen Eigenschaften des Bitumens als auch in der 

Länge des Gummibetons und in der Steifigkeit der 

im Gummibeton eingelegten Bewehrung auf empi-

rische Weise erfolgen. 

6 Zusammenfassung 

Die Hangbrücke Henndorf wurde Ende der 60-iger 

Jahre des vorigen Jahrhunderts unter Anwendung 

der zu dieser Zeit gültigen Regeln projektiert. Ins-

besondere das Gründungskonzept und die material-

sparenden Überbauquerschnitte zeugen von der ge-

lungenen Ingenieursarbeit.  

Das Gebot der Stunde ist, die vorhandene Infra-

struktur so zu erhalten, dass sie noch möglichst 

lange genutzt werden kann, um die Ressourcen best-

möglich zu schonen. Aus diesem Grunde sollten 

notwendige bauliche Eingriffe nicht nur den seiner-

zeitigen Sollzustand wiederherstellen, sondern das 

Bauwerk gemäß den heutigen Erkenntnissen hin-

sichtlich der Dauerhaftigkeit und Anforderungen an 

die Tragfähigkeit verbessern. 

In diesem Fall wurde anstelle fortlaufender Einzel-

maßnahmen eine dauerhafte Ertüchtigung und In-

tegralisierung geplant und umgesetzt. Die umge-

setzten Maßnahmen beheben dabei nicht nur stati-

sche Defizite des Bestands, sondern verbessern viel-

mehr auch die Dauerhaftigkeit des gesamten Trag-

werks. Insbesondere die Spannköpfe des Bestands 

werden durch die Ergänzung eines zusätzlichen 

Endquerträgers und eine ergänzende externe Vor-

spannung vor dem Zutritt von Schadstoffen ge-

schützt. Weiterhin kann an diesem Bauwerk das Po-

tenzial von Integralisierungen bei großen Bau-

werkslängen eindrucksvoll aufgezeigt werden. 
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Abbildung 9 Tragwerksuntersicht mit externer Vorspannung in Bauphase 2 
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Holz-Beton-Verbundbrücke über die S 37 Klagenfurter 

Schnellstraße 

Dieter Leopold 
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KURZFASSUNG: 

Im Zuge des Sicherheitsausbaus der S37 Klagenfurter Schnellstraße wurde die bestehende Wegüberführung 

Scheifling durch einen Neubau ersetzt. Im Auftrag der ASFINAG wurde untersucht, ob eine Holz-Beton-

Verbund-Brücke eine technisch und wirtschaftlich geeignete Alternative zur ursprünglich geplanten Stahlbe-

tonbrücke darstellt. Hierfür wurden drei Tragwerksvarianten entwickelt und hinsichtlich Tragverhalten, Dau-

erhaftigkeit, Herstellbarkeit, Wirtschaftlichkeit und Erhaltungsaufwand bewertet. Als Vorzugsvariante wurde 

eine integrale Rahmenbrücke mit Holz-Beton-Verbundquerschnitt im Feldbereich und Stahlbetonrahmen-

ecken ausgewählt. Das Pilotprojekt zeigt, dass integrale Holz-Beton-Verbundbrücken eine nachhaltige, wirt-

schaftliche und dauerhafte Alternative für Straßenüberführungen im hochrangigen Straßennetz darstellen 

können. 

 

 

1 Holz im Infrastrukturbau 

Die ASFINAG verfolgt seit mehreren Jahren das 

Ziel, den Einsatz des Baustoffs Holz im Bereich der 

österreichischen Autobahn- und Schnellstraßeninf-

rastruktur kontinuierlich auszubauen. Dabei steht 

insbesondere die Verwendung nachwachsender 

Rohstoffe sowie die Reduktion des Ressourcenver-

brauchs im Fokus. 

Erste erfolgreiche Anwendungen der Holzbauweise 

wurden bereits im Hochbau realisiert, beispiels-

weise bei Autobahnmeistereien und Betriebsgebäu-

den. Darüber hinaus kommt Holz seit vielen Jahren 

auch bei verschiedenen Elementen der Straßeninf-

rastruktur zum Einsatz. Beispiele hierfür sind Lärm-

schutzwände, Lärmschutzeinhausungen, Rastplatz-

beschilderungen sowie Tragkonstruktionen für 

Überkopfwegweiser.  

Aufbauend auf diesen positiven Erfahrungen wurde 

untersucht, ob sich die Holzbauweise auch auf an-

spruchsvollere Ingenieurbauwerke übertragen lässt. 

Im Fokus stand dabei zunächst die Errichtung einer 

Straßenüberführung in Holz-Beton-Verbundbau-

weise. Als Pilotprojekt wurde die Wegüberführung 

Scheifling im Zuge des Sicherheitsausbaus der S37 

Klagenfurter Schnellstraße ausgewählt. 

2 Projekt und Aufgabenstellung 

2.1 Projektsgebiet 

Die S 37 Klagenfurter Schnellstraße ist gemäß Bun-

desstraßengesetz 1971 als Verbindung zwischen 

Scheifling (S 36) und dem Knoten Klagenfurt/Nord 

(A 2) über Friesach festgelegt. Derzeit ist jedoch le-

diglich der südliche Abschnitt zwischen St. Veit 

Nord und dem Knoten Klagenfurt/Nord als Schnell-

straße ausgebaut. Der nördliche Streckenabschnitt 

wird als Landesstraße B 317 Friesacher Straße ge-

führt. 

2.2 Sicherheitsausbau 

Zur Erhöhung der Verkehrssicherheit wurde auf der 

S 37 im Abschnitt zwischen St. Veit Nord und St. 

Veit Süd in den Jahren 2023 und 2024 ein umfas-

sender Sicherheitsausbau durchgeführt. Zentrale 

Maßnahme des Projektes war die Verbreiterung der 

bestehenden Fahrbahn zur Herstellung einer bauli-

chen Mitteltrennung. Aufgrund der damit verbunde-

nen Verbreiterung des Straßenquerschnittes war der 

Ersatzneubau sämtlicher in diesem Streckenab-

schnitt befindlicher Überführungsbauwerke erfor-

derlich. 
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2.3 Bestandsbauwerk 

Bei der ehemaligen Wegüberführung Scheifling 

handelte es sich um eine dreifeldrige Rahmenbrü-

cke in Stahlbetonbauweise, wie sie im österreichi-

schen Autobahn- und Schnellstraßennetz häufig zur 

Ausführung gelangte. Der dreifeldrige Plattenbal-

kenüberbau war auf den Endwiderlagern gelagert, 

die Zwischenstützungen wurden durch biegesteif 

mit dem Überbau verbundene Schrägstiele gebildet. 

Die Widerlagermauern und die Schrägstiele waren 

auf gemeinsamen Fundamenten flach gegründet. 

Durch die im Zuge des Sicherheitsausbaus vorgese-

hene Verbreiterung der S37 ragten die Schrägstiele 

in das künftig erforderliche Lichtraumprofil der 

Schnellstraße. Daher wurde ein Ersatzneubau erfor-

derlich. 

 

Abbildung 1 Bestandstragwerk vor dem Sicherheits-

ausbau 

2.4 Ausschreibungsprojekt 

Das Ausschreibungsprojekt sah die Errichtung einer 

einfeldrigen Rahmenbrücke in Stahlbetonbauweise 

vor. Der Überbau war als Stahlbeton-Massivplatte 

mit beidseitig auskragenden Kragplatten geplant. 

Über der Fahrbahn der Schnellstraße war eine kon-

stante Konstruktionshöhe von 1,20 m vorgesehen, 

welche zu den Widerlagern hin durch Vouten auf 

2,20 m anstieg. 

Die Unterbauten waren als Kastenwiderlager mit je-

weils rund 6,0 m langen Standflügeln konzipiert. 

Aufgrund der gegenüber dem Bestandsbauwerk 

deutlich höheren Eigen- und Verkehrslasten war 

eine Tiefgründung erforderlich. Diese sollte mittels 

insgesamt sechs Großbohrpfählen mit einem Durch-

messer von 1,20 m und einer Länge von jeweils 

27,0m ausgeführt werden. 

2.5 Aufgabenstellung 

Ausgehend vom Ausschreibungsprojekt war zu un-

tersuchen, ob eine Holz-Beton-Verbundkonstruk-

tion die technischen und betrieblichen Anforderun-

gen erfüllt und zugleich eine wirtschaftliche Alter-

native zur vorgesehenen Stahlbetonbrücke darstellt. 

3 Anforderungen an Holzbrücken im 
Straßenraum 

3.1 Dauerhaftigkeit und konstruktiver Holz-
schutz 

Der Einsatz von Holz im Bereich der Straßeninfra-

struktur ist mit besonderen Herausforderungen ver-

bunden. Im Gegensatz zu Hochbauten sind Ingeni-

eurbauwerke dauerhaft wechselnden Witterungs-

einflüssen ausgesetzt. Niederschlag, Feuchtigkeit, 

Frost-Tau-Wechsel sowie UV-Strahlung stellen 

hohe Anforderungen an den konstruktiven Holz-

schutz und die Detailausbildung. Ein dauerhaft tro-

ckener Holzquerschnitt ist die wesentliche Voraus-

setzung für eine hohe Lebensdauer. 

Im Vergleich zu reinen Holztragwerken bietet die 

Holz-Beton-Verbundbauweise deutliche Vorteile 

hinsichtlich Dauerhaftigkeit und Robustheit. Durch 

die auf der Oberseite angeordnete Betonplatte wer-

den die tragenden Holzbauteile vor direkter Bewit-

terung geschützt. Niederschlagswasser wird über 

die Abdichtung und den Fahrbahnbelag abgeführt, 

sodass die Holzträger dauerhaft trocken gehalten 

werden können. Damit wird eine der wesentlichen 

Voraussetzungen für eine lange Nutzungsdauer von 

Holzkonstruktionen erfüllt. 

3.2 Inspektion und Erhaltung 

Die Erhaltung von Holzbauwerken erfordert ein an-

gepasstes Erhaltungsmanagement. Im Vergleich zu 

konventionellen Stahl- oder Stahlbetonbauwerken 

können verkürzte Prüfintervalle sinnvoll sein, um 

Schäden frühzeitig zu erkennen und geeignete Er-

haltungsmaßnahmen einzuleiten.  

3.3 Robustheit und außergewöhnliche Ein-
wirkungen 

Weitere Herausforderungen ergeben sich aus den 

hohen Beanspruchungen im Straßenraum. Holzbau-

teile sind gegenüber Vandalismus sowie Anprall- 

und Anfahrschäden empfindlicher als vergleichbare 

Konstruktionen aus Stahl oder Stahlbeton.  
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4 Variantenstudie 

Zur Bewertung der technischen Machbarkeit sowie 

zur Entwicklung geeigneter Tragwerkskonzepte 

wurde die Wörle Sparowitz Ziviltechniker GmbH 

von der ASFiNAG BMG mit der Durchführung ei-

ner Variantenstudie beauftragt. Ziel der Studie war 

es, drei unterschiedliche Tragwerkslösungen hin-

sichtlich ihrer statischen, konstruktiven, wirtschaft-

lichen und betrieblichen Eignung zu untersuchen. 

4.1 Variante 1 - Einfeldbrücke 

4.1.1 Querschnitt 

Der Verbundquerschnitt wurde aus zwei blockver-

leimten Brettschichtholzträgern (BSH) und einer 

Stahlbeton-Verbundplatte gebildet. Bei der Quer-

schnittsgestaltung wurde besonderes Augenmerk 

auf den konstruktiven Holzschutz sowie die Zu-

gänglichkeit für Inspektions- und Erhaltungsmaß-

nahmen gelegt. Die Verbundplatte weist beidseitig 

ausreichend lange Kragplatten auf, um die BSH-

Träger dauerhaft vor direkter Bewitterung zu schüt-

zen. Der Achsabstand der Hauptträger ist so ge-

wählt, dass der Zwischenraum für Inspektionen und 

Wartungsarbeiten uneingeschränkt zugänglich 

bleibt. 

 

Abbildung 2 HBV-Querschnitt Variante 1 

4.1.2 Längssystem 

Das Haupttragsystem ist ein klassischer Einfeldträ-

ger mit einem längsfesten und einem frei verschieb-

lichen Auflager.  

 

Abbildung 3 Ansicht Variante 1 

Aufgrund der geringen Empfindlichkeit des statisch 

bestimmten Tragwerks gegenüber ungleichmäßigen 

Baugrundsetzungen war eine Flachgründung ge-

plant. 

4.1.3 Semi-Integralisierung 

Zur Weiterentwicklung des bewährten Bauwerks-

konzeptes hinsichtlich Dauerhaftigkeit und Erhal-

tungsaufwand wurde ergänzend eine semi-integrale 

Ausführungsvariante untersucht. Dabei werden die 

Schleppplatten unmittelbar an das Tragwerk ange-

schlossen, wodurch auf Fahrbahnübergangskon-

struktionen verzichtet werden kann. Dies reduziert 

insbesondere den zukünftigen Wartungs- und Erhal-

tungsaufwand sowie die Anzahl verschleißanfälli-

ger Bauwerkselemente. 

4.1.4 Einsatz von Hochleistungsbeton 

Darüber hinaus wurden auch innovative Ansätze für 

die Ausbildung der Verbundplatte betrachtet. An-

stelle einer konventionellen Stahlbetonplatte wurde 

der Einsatz einer Platte aus Ultrahochleistungsbeton 

(UHPC) untersucht. Diese sollte die tragende Funk-

tion des Verbundquerschnitts übernehmen sowie 

gleichzeitig die Aufgaben der Bauwerksabdichtung 

und des Fahrbahnbelags erfüllen. Durch den Entfall 

mehrerer Schichten wäre neben einer Reduktion der 

Eigenlasten insbesondere eine Vereinfachung bei 

der Erhaltung und, durch den UHPC, eine Erhöhung 

der Dauerhaftigkeit zu erwarten gewesen.  

4.2 Variante 2 – Sprengwerk 

Variante 2 orientiert sich hinsichtlich des Trag-

werkskonzeptes und der äußeren Gestaltung am Be-

standsbauwerk. 

4.2.1 Querschnitt 

Der Verbundquerschnitt entspricht grundsätzlich je-

nem der Variante 1, weist jedoch aufgrund der ver-

kürzten Einzelstützweiten eine geringere Konstruk-

tionshöhe auf. 

4.2.2 Längssystem 

Im Gegensatz zum Bestandsbauwerk war ein biege-

steifer Anschluss der Rahmenstiele an den Holz-Be-

ton-Verbundüberbau konstruktiv nicht beziehungs-

weise nur mit unverhältnismäßig hohem Aufwand 

realisierbar. Aus diesem Grund wurde der An-

schluss der Rahmenstiele an den Überbau als gelen-

kige Verbindung vorgesehen. 

Die gelenkige Ausbildung führte infolge der un-

günstigen Stützweitenverhältnisse zu abhebenden 

Auflagerkräften an den Endwiderlagern. Deren 
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Aufnahme hätte zusätzliche konstruktive Maßnah-

men, wie beispielsweise zugbeanspruchbare Veran-

kerungen oder spezielle Lagerkonstruktionen, erfor-

dert. 

 

Abbildung 4 Ansicht Variante 2 

Auch eine Optimierung der Spannweitenverhält-

nisse durch Vergrößerung der Gesamtstützweite 

und gleichzeitiger Verlängerung der Randfelder 

führte zu keiner wesentlichen Verbesserung der sta-

tischen Verhältnisse.  

4.3 Variante 3 – Rahmenbrücke 

Bei Variante 3 wurde das Tragwerkskonzept der im 

Ausschreibungsprojekt vorgesehenen einfeldrigen 

Rahmenbrücke aufgegriffen und an die Anforderun-

gen einer Holz-Beton-Verbundkonstruktion ange-

passt.  

4.3.1 Querschnitt 

Der Feldbereich des Überbaus wurde als Holz-Be-

ton-Verbundquerschnitt mit einem zentral angeord-

neten, blockverleimten Brettschichtholzträger 

(BSH) ausgebildet. 

 

Abbildung 5 HBV-Querschnitt Variante 2 

4.3.2 Längssystem 

Der Riegel der Rahmenkonstruktion wird durch das 

Verbundtragwerk und Stahlbetonträgern mit variab-

ler Konstruktionshöhe gebildet. Im Bereich der Mo-

mentennullpunkte geht der Verbundquerschnitt in 

den Stahlbetonquerschnitt über. Dadurch können 

die hohen negativen Biegemomente im Bereich der 

Rahmenecken effizient durch den Stahlbetonquer-

schnitt aufgenommen und gleichzeitig die Vorteile 

des Holz-Beton-Verbundsystems im Feldbereich 

genutzt werden. 

 

Abbildung 6 Ansicht Variante 3 

Die Rahmenstiele werden durch die Widerlager-

wände gebildet, deren Querschnitt entsprechend 

den Beanspruchungen über die Bauwerkshöhe vari-

iert. Abweichend vom Ausschreibungsprojekt wa-

ren die Widerlager mit Hängeflügeln anstelle von 

Standflügeln vorgesehen. Dadurch wird die Biege-

steifigkeit der Unterbauten reduziert, und die 

Zwangsbeanspruchung infolge Temperaturände-

rungen, Schwinden und Kriechen im integralen 

Tragwerk verringert. 

4.4 Variantenentscheidung 

Variante 1 zeichnete sich durch ein einfaches, sta-

tisch bestimmtes Tragwerk mit geringer Setzungs-

empfindlichkeit und einer wirtschaftlichen Flach-

gründung aus. Demgegenüber war wegen der ver-

gleichsweise große Konstruktionshöhe die Einhal-

tung des erforderlichen Lichtraums nicht möglich, 

und die Variante musste ausgeschieden werden. 

Variante 2 orientierte sich am Tragwerkskonzept 

des Bestandsbauwerks und wies aufgrund der Rah-

menwirkung eine geringere Konstruktionshöhe als 

Variante 1 auf. Die statisch-konstruktiven Nachteile 

überwogen jedoch deutlich. Insbesondere die gelen-

kige Ausbildung der Rahmenanschlüsse führte zu 

abhebenden Auflagerkräften an den Widerlagern, 

deren Aufnahme aufwändige konstruktive Maßnah-

men erfordert hätte.  

Variante 3 verbindet die Vorteile einer integralen 

Rahmenkonstruktion mit den positiven Eigenschaf-

ten einer Holz-Beton-Verbundbauweise. Durch die 

Kombination eines Holz-Verbundquerschnitts im 

Feldbereich mit Stahlbetonquerschnitten in den 

hoch beanspruchten Rahmenecken kann jedes Ma-

terial entsprechend seiner jeweiligen Stärken einge-

setzt werden. Gleichzeitig ermöglicht die integrale 

Bauweise den Verzicht auf Lager und Fahrbahn-

übergangskonstruktionen, wodurch Dauerhaftigkeit 

und Erhaltungsfreundlichkeit verbessert werden.  

Unter Berücksichtigung aller technischen, kon-

struktiven und wirtschaftlichen Randbedingungen 
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stellte Variante 3 die insgesamt ausgewogenste Lö-

sung dar. Sie verbindet eine geringe Konstruktions-

höhe mit einem robusten Tragwerkskonzept, einer 

hohen Dauerhaftigkeit sowie einem vergleichs-

weise geringen zukünftigen Erhaltungsaufwand. 

Aus diesen Gründen wurde Variante 3 als Vorzugs-

variante für die weitere Bearbeitung ausgewählt 

5 Detailprojekt  

5.1 Tragwerkskonzept  

Der Holz-Beton-Verbundquerschnitt wurde gegen-

über der Vorzugsvariante unverändert übernom-

men. Der Hauptträger besteht aus einem blockver-

leimten Massivquerschnitt aus 15 Brettschichtholz-

trägern der Festigkeitsklasse GL 28c. Die Träger-

höhe wurde in Längsrichtung entsprechend dem Be-

anspruchungsverlauf variiert. Die zusätzlich vorge-

sehene Abstufung des Querschnitts in Querrichtung 

sowie die stufenförmige Ausbildung der Höhenän-

derung dienten ausschließlich gestalterischen Zwe-

cken. 

Auch das Längstragwerk wurde gegenüber der Va-

riantenstudie weitgehend unverändert übernom-

men. Das Bauwerk ist als integrale, einfeldrige Rah-

menkonstruktion mit Tiefgründung auf Großbohr-

pfählen konzipiert. Die Rahmenstiele sowie die 

Rahmenecken bestehen aus Stahlbeton und über-

nehmen die hohen negativen Biegemomente. Der 

Feldbereich, in dem überwiegend positive Biege-

momente auftreten, wurde als Holz-Beton-Ver-

bundkonstruktion ausgeführt. 

 

Abbildung 7 Ansicht Ausführungsvariante mit Stein-

schlichtungen anstelle der Hängeflügel 

Die wesentlichen Bauwerksdaten: 

• Stützweite:   34,00m 

• Lichte Weite:   31,60m 

• Länge HBV-Überbau: 21,00m 

• Brückenbreite:  8,00m 

• Fahrbahnbreite:  5,50m 

• Konstruktionshöhe:  1,30m-2,20m 

• Pfahllängen:   15,00m 

Im Folgenden wird auf ausgewählte konstruktive 

Lösungen eingegangen, welche den Detailentwurf 

entscheidend geprägt haben. 

5.2 Entfall der Hängeflügel 

Wie bereits erläutert, wurden zur Reduktion der 

Steifigkeit der Widerlager Hängeflügel anstelle der 

im Ausschreibungsprojekt vorgesehenen Standflü-

gel gewählt. Im Zuge der weiteren Entwurfsbearbei-

tung wurden die Hängeflügel schließlich durch ver-

mörtelte Steinschlichtungen ersetzt. Diese überneh-

men ausschließlich die Böschungssicherung und 

sind konstruktiv von den Widerlagern entkoppelt. 

Durch den Entfall der massiven Flügelwände wird 

die Steifigkeit der Unterbauten weiter reduziert. 

Dies wirkt sich insbesondere bei der integralen Bau-

weise günstig auf die Zwangsbeanspruchungen in-

folge Temperaturänderungen sowie infolge Krie-

chens und Schwindens des Betons aus.  

5.3 Optimierung der Gründung 

Ein weiterer Vorteil der Steinschlichtungen ergibt 

sich hinsichtlich der Gründung. Da die vermörtelten 

Steinschlichtungen flach gegründet werden und ihre 

Lasten unmittelbar in den Baugrund ableiten, wer-

den die Bohrpfähle nicht beansprucht. In Kombina-

tion mit der deutlich geringeren Eigenlast des Holz-

Beton-Verbundüberbaus konnte dadurch die Pfahl-

gründung optimiert werden. 

Die Verringerung der ständigen Einwirkungen er-

möglichte eine deutliche Reduzierung der erforder-

lichen Pfahllängen. Gegenüber dem Ausschrei-

bungsprojekt wurden diese nahezu halbiert. Die er-

hebliche Verringerung des Beton- und Bewehrungs-

bedarfs führte damit zu einer Reduktion der damit 

verbundenen CO₂-Emissionen. 

5.4 Verbundsicherung durch Kerven 

Im Gegensatz zu Stahl-Beton-Verbundtragwerken 

kann der Verbund zwischen Holz und Beton nicht 

als vollständig starr angesehen werden. Die Ver-

bundwirkung hängt wesentlich von der Ausbildung 

der Verbundfuge und der Steifigkeit der Verbund-

mittel ab. Im Holz-Beton-Verbund kommen unter-

schiedliche Systeme zum Einsatz. Neben mechani-

schen Verbindungsmitteln, wie schräg oder senk-

recht eingedrehten Vollgewindeschrauben, Loch- 
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oder Kammblechen sowie eingeklebten Stahlstä-

ben, haben sich insbesondere Kerven als wirtschaft-

liche und leistungsfähige Verbundlösung etabliert.  

 

Abbildung 8 Verbundsicherung durch Kerven 

Kerven werden als gezielt eingebrachte Aussparun-

gen im Holzquerschnitt ausgebildet und bewirken 

eine formschlüssige Verzahnung zwischen Holz 

und Beton. Die Kraftübertragung erfolgt dabei über-

wiegend über Druckbeanspruchung der Kervenflan-

ken und wird durch Schrauben oder Bewehrungs-

stäbe gegen Abheben gesichert. Aufgrund ihrer ho-

hen Schubtragfähigkeit und Steifigkeit ermöglichen 

Kerven einen wesentlich effizienteren Verbund als 

reine mechanische Verbindungsmittel und führen 

zu einer besseren Ausnutzung des Verbundquer-

schnitts. Jedoch kann der Verbund auch bei Ver-

wendung von Kerven nicht als starr angesehen wer-

den.  

5.5 Eingeklebte Stahlstäbe 

Ursprünglich war vorgesehen, sowohl die Abhebe-

sicherung der Kervenverbindungen als auch den 

Querkraftanschluss im Übergangsbereich zwischen 

Holz-Beton-Verbundquerschnitt und Stahlbeton-

querschnitt mittels eingeklebter Bewehrungsstäbe 

herzustellen. 

Gemäß Anhang I der ÖNORM B 1995-1-1 ist bei 

eingeklebten Stahlstäben sicherzustellen, dass die 

Tragfähigkeit der Verbindung durch den Stahlstab 

und nicht durch das Holz oder die Klebefuge be-

grenzt wird, sofern eine gleichmäßige Lastvertei-

lung auf die einzelnen Verbindungsmittel nicht 

nachgewiesen werden kann. Diese Anforderung 

dient der Gewährleistung eines duktilen Versagens 

der Verbindung. 

Insbesondere im Bereich des zweireihig angeordne-

ten Querkraftanschlusses zwischen Holz-Beton-

Verbund- und Stahlbetonquerschnitt (siehe Abbil-

dung 9) ist von einer ungleichmäßigen Lastvertei-

lung auszugehen. Die genannte Anforderung konnte 

daher nicht als erfüllt angesehen werden. 

Aufgrund der hohen Streckgrenze von Bewehrungs-

stäben hätte die erforderliche Bemessungsbedin-

gung nur mit kleinen Stabdurchmessern eingehalten 

werden können. Aus diesem Grund wurden anstelle 

von Bewehrungsstäben eingeklebte Gewindestäbe 

der Festigkeitsklasse 4.6 verwendet. Deren gerin-

gere Streckgrenze ermöglicht, dass das plastische 

Versagen im Stahlstab vor einem Versagen des Hol-

zes oder der Klebefuge eintritt und damit ein dukti-

les Verhalten der Verbindung gewährleistet ist. 

 

Abbildung 9 Übergang vom Verbundquerschnitt auf 

den Stahlbetonquerschnittl 

6 Statische Berechnung 

6.1 Berechnungsmodell 

Die globale Tragwerksanalyse erfolgte auf Grund-

lage eines räumlichen Stabwerksmodells. Der Über-

bau, die Widerlager sowie die Pfahlgründung wur-

den durch Stabelemente diskretisiert. Die Wahl ei-

nes Stabwerksmodells ermöglicht eine wirtschaftli-

che und gleichzeitig ausreichend genaue Abbildung 

des globalen Tragverhaltens. Insbesondere können 

die Interaktion zwischen Überbau, Unterbauten und 

Gründung sowie die Auswirkungen von Tempera-

turbeanspruchungen, Schwinden und Kriechen effi-

zient untersucht werden. Gegenüber einer Modellie-

rung mit Schalenelementen weist das Stabmodell 

einen deutlich geringeren Modellierungs- und Re-

chenaufwand auf und ist für die Untersuchung des 

globalen Tragverhaltens des Bauwerks vollkommen 

ausreichend. 
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6.2 Verbundfuge 

Zur Berücksichtigung des verschieblichen Verbun-

des wurde der Holz-Beton-Verbundquerschnitt 

durch zwei getrennte Stabzüge modelliert. Ein Stab-

zug bildet den Brettschichtholzträger, der zweite die 

Betonverbundplatte ab. Beide Querschnittsteile sind 

über diskret angeordnete elastische Kopplungsele-

mente miteinander verbunden. Die horizontal wir-

kenden Federn repräsentieren die Schubsteifigkeit 

der Verbundmittel und wurden entsprechend ihrer 

tatsächlichen Anordnung entlang des Tragwerks an-

geordnet. Die diskrete Modellierung der Verbund-

mittel bedingt im Allgemeinen eine iterative Be-

rechnung, da sich der Abstand und die Tiefe der 

Kerven im Zuge der Detailbemessung ändern kann. 

Die Federsteifigkeiten entsprechen den rechneri-

schen Nachgiebigkeiten der eingesetzten Verbund-

mittel. Dadurch können die Relativverschiebungen 

zwischen Holz und Beton sowie die daraus resultie-

renden Verbundkräfte unmittelbar im Gesamtmo-

dell berücksichtigt werden. 

 

Abbildung 10 Diskrete Modellierung der Verbundmittel 

6.3 Modellierung der Gründung 

Die Tiefgründung wurde durch elastisch gebettete 

Stabelemente modelliert. Die Bohrpfähle werden 

hierbei als Biegestäbe mit kontinuierlicher Bettung 

abgebildet, wodurch das Zusammenwirken zwi-

schen Pfahl und Baugrund realitätsnah erfasst wird. 

Auf diese Weise können sowohl die Verformungen 

der Gründung als auch die Beanspruchungen in-

folge der ständigen und veränderlichen Einwirkun-

gen sowie der Zwangsbeanspruchungen zuverlässig 

bestimmt werden. 

6.4 Einwirkungen 

Im Folgenden wird ausschließlich auf jene Einwir-

kungen eingegangen, die sich bei Holz-Beton-Ver-

bund-(HBV-)Konstruktionen wesentlich von jenen 

in konventionellen Stahlbeton- oder Stahl-Beton-

Verbundbrücken unterscheiden und daher im Rah-

men der Systemanalyse einer gesonderten Betrach-

tung bedurften. 

6.4.1 Temperatureinwirkungen 

Die EN 1991-1-5 enthält Bemessungswerte für 

gleichmäßige und linear veränderliche Temperatur-

einwirkungen auf Stahl-, Beton- und Stahl-Beton-

Verbundkonstruktionen. Für Holz-Beton-Verbund-

konstruktionen werden hingegen keine spezifischen 

Werte angegeben. Die für Stahl-Beton-Verbund-

tragwerke definierten Temperaturbeanspruchungen 

lassen sich nur eingeschränkt auf HBV-Konstrukti-

onen übertragen, da sich die thermischen Eigen-

schaften der Werkstoffe grundlegend unterschei-

den. 

Während Stahl und Beton einen nahezu identischen 

linearen Wärmeausdehnungskoeffizienten aufwei-

sen, beträgt dieser bei Holz in Faserrichtung ledig-

lich etwa ein Viertel bis ein Drittel des Wertes von 

Beton. Bei gleichmäßigen Temperaturänderungen 

entstehen daher unterschiedliche freie Längenände-

rungen der beiden Werkstoffe, die über die Ver-

bundmittel zu Zwangsbeanspruchungen in der Ver-

bundfuge führen. 

Darüber hinaus unterscheiden sich Holz und Beton 

erheblich hinsichtlich ihrer Wärmeleitfähigkeit. Be-

ton besitzt eine vergleichsweise hohe Wärmeleitfä-

higkeit, während Holz aufgrund seiner geringen 

Wärmeleitfähigkeit nahezu wärmedämmende Ei-

genschaften aufweist. Bei kurzzeitigen Tempera-

turänderungen infolge intensiver Sonneneinstrah-

lung oder rascher Abkühlung, beispielsweise wäh-

rend eines Gewitters, erwärmt bzw. kühlt sich die 

Betonverbundplatte daher deutlich schneller ab als 

der Holzquerschnitt. Hierdurch können zeitweise 

Temperaturdifferenzen zwischen den beiden Quer-

schnittsteilen entstehen, welche zusätzliche Relativ-

verformungen und Beanspruchungen der Verbund-

mittel verursachen.  

Da für diesen Sachverhalt bislang keine normativen 

Vorgaben existieren, wurde im Rahmen des gegen-

ständlichen Projektes eine Temperaturdifferenz von 

±20 °C zwischen Beton- und Holzquerschnitt ange-

setzt. 

6.4.2 Schwinden 

Sowohl Beton als auch Holz unterliegen Schwind-

verformungen, deren zeitlicher Verlauf und Grö-
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ßenordnungen sich jedoch wesentlich unterschei-

den. Das Schwinden des Holzes infolge Feuchteän-

derungen ist in Faserrichtung sehr gering und kann 

für das globale Tragverhalten vernachlässigt wer-

den. Demgegenüber führt das Schwinden des Be-

tons zu erheblichen Längenverkürzungen, welche 

durch den Verbund mit dem Holz behindert werden 

und somit maßgebende Zwangsbeanspruchungen in 

der Verbundfuge hervorrufen. 

Das für die Systemanalyse eingesetzte Berech-

nungsprogramm verfügt über ein implementiertes 

Schwindmodell gemäß den einschlägigen Bemes-

sungsnormen. Dadurch konnten die Auswirkungen 

des Betonschwindens unmittelbar in der Berech-

nung berücksichtigt werden. Alternativ wäre die 

Berücksichtigung über einen zusätzlichen Tempera-

turlastfall möglich gewesen. 

6.4.3 Kriechen 

Neben dem Schwinden beeinflusst auch das zeitab-

hängige Kriechverhalten beider Werkstoffe das 

Tragverhalten von HBV-Konstruktionen. Das Krie-

chen des Betons wurde mithilfe des im Berech-

nungsprogramm implementierten Kriechmodells 

direkt berücksichtigt.  

Da das verwendete Berechnungsprogramm kein ex-

plizites Materialmodell zur direkten Berücksichti-

gung des zeitabhängigen Kriechverhaltens von Holz 

bereitstellt, wurde dieses näherungsweise durch 

eine Reduktion des Elastizitätsmoduls für die jewei-

ligen Betrachtungszeitpunkte berücksichtigt. Zur 

Erfassung der langfristigen Umlagerungen der 

Schnittgrößen und der Entwicklung der Zwangsbe-

anspruchungen wurden Berechnungen für mehrere 

Zeitpunkte durchgeführt. Untersucht wurden der 

Zeitpunkt der Verkehrsfreigabe, sowie die Zeit-

punkte 3 Jahre, 7 Jahre und 100 Jahre nach Inbe-

triebnahme des Bauwerks. 

6.5 Zwangsbeanspruchungen von integralen 
Tragwerken 

Die RVS 15.02.12 ist in Verbindung mit den ein-

schlägigen Normen für die Bemessung und Ausfüh-

rung integraler Straßenbrücken anzuwenden. Sie 

enthält ergänzende Regelungen zur Berücksichti-

gung der Boden-Bauwerks-Wechselwirkung sowie 

zu Zwangsbeanspruchungen infolge der Tempera-

tureinwirkungen auf integrale Tragwerke. 

6.5.1 Temperatureinwirkung auf Widerlager 

Im Gegensatz zur EN 1991-1-5, welche ausschließ-

lich Temperatureinwirkungen auf den Überbau be-

schreibt, berücksichtigt die RVS den Einfluss der 

Erdberührung der Widerlager. Aufgrund der hohen 

Wärmespeicherfähigkeit des Erdreichs folgen die 

Widerlager den Lufttemperaturen deutlich verzö-

gert. Im Sommer erwärmen sich die Widerlager da-

her weniger stark als der Überbau. Gleichzeitig bil-

det sich über die Wanddicke ein Temperaturgefälle 

aus, wobei die Temperatur, von der der Sonnenein-

strahlung und Umgebungsluft ausgesetzten Außen-

seite zur erdberührten Innenseite abnimmt. Im Win-

ter stellt sich der umgekehrte Effekt ein. Die Erd-

wärme vermindert die Abkühlung der Widerlager, 

sodass diese höhere Temperaturen als der Überbau 

aufweisen. Auch hierbei entsteht ein Temperatur-

gradient über die Wanddicke, dessen Verlauf ge-

genüber dem Sommer umgekehrt ist. 

6.5.2 Erddrücke 

Die temperaturbedingten Längenänderungen des 

Überbaus beeinflussen die Größe des Erddrucks. 

Verkürzt sich der Überbau infolge einer Tempera-

turabnahme, bewegen sich die Widerlager geringfü-

gig vom Erdreich weg. Die RVS 15.02.12 empfiehlt 

für diesen Fall, den aktiven Erddruck als unteren 

Grenzwert anzusetzen.  

 

Abbildung 11 Tragwerksverformungen im Winter und 

Sommer 

Bei einer Temperaturzunahme dehnt sich der Über-

bau aus und verschiebt die Widerlager in Richtung 

Hinterfüllung. Hierdurch kann der Erddruck über 

den Ruhedruck hinaus ansteigen. Maßgebend ist da-

bei welcher Anteil des passiven Erdwiderstandes in-

folge der temperaturbedingten Verschiebungen tat-

sächlich mobilisiert werden kann. 

6.5.3 Abminderung der Zwangsbeanspruchungen 

Da Stahlbetonquerschnitte unter Zwangsbeanspru-

chungen infolge Temperatur, Schwinden und Set-

zungen bereits im Gebrauchszustand Risse ausbil-

den können, entspricht das tatsächliche Tragverhal-
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ten nicht dem einer rein linear-elastischen Berech-

nung. Die Rissbildung führt zu einer Abnahme der 

Steifigkeit des Tragwerks und damit zu einer Re-

duktion der Zwangsschnittgrößen. Diesem Effekt 

trägt die RVS 15.02.12 Rechnung, indem sie eine 

Abminderung der linear-elastisch ermittelten 

Zwangsschnittgrößen zulässt. Die zulässige Abmin-

derung richtet sich nach der Bemessungssituation 

sowie der Gesamtlänge des integralen Bauwerks. 

Voraussetzung hierfür ist die Einhaltung einer aus-

reichenden Mindestbewehrung, um trotz der Riss-

bildung ein duktiles Tragverhalten sowie eine kon-

trollierte Rissverteilung sicherzustellen. 

7 Bauherstellung 

Die Herstellung eines Holz-Beton-Verbundüber-

baus erfolgt grundsätzlich nach denselben Prinzi-

pien wie die eines Stahl-Beton-Verbundtragwerks. 

Im Hinblick auf die Bemessung und Ausführung 

sind jedoch zwei wesentliche Besonderheiten zu be-

achten. 

7.1 Betonieren auf Lehrgerüst 

Grundsätzlich können für die Herstellung von Holz-

Beton-Verbundtragwerken dieselben Bauverfahren 

wie bei Stahl-Beton-Verbundtragwerken angewand 

werden. Die Betonverbundplatte kann entweder auf 

einem temporären Lehrgerüst betoniert oder unter 

Nutzung des Brettschichtholzträgers als Schalungs- 

und Tragelement hergestellt werden. Im zweiten 

Fall übernimmt der Holzträger bereits während der 

Bauphase die Lasten aus Frischbeton und Bauzu-

stand. 

Nach CEN/TS 19103:2021 dürfen die Auswirkun-

gen des Betonierablaufs bei der Bemessung ver-

nachlässigt werden, wenn der Holzträger während 

des Betonierens wirksam abgestützt ist. Eine wirk-

same Abstützung liegt vor, wenn die Biegespannun-

gen infolge des Frischbetons höchstens 10% des Be-

messungswertes der Biegefestigkeit des Holzes er-

reichen. Unter dieser Voraussetzung kann der Ein-

fluss des Bauzustandes auf das Tragverhalten des 

Verbundquerschnitts unberücksichtigt bleiben. 

 

7.2 Beschichtung des BSH-Trägers 

Die betonberührten Oberflächen der Brettschicht-

holzträger wurden bereits im Werk mit einer Be-

schichtung auf Epoxidharzbasis versehen. Diese er-

füllt zwei wesentliche Funktionen. 

Zum einen dient sie als temporärer Witterungs-

schutz während der Bauphase. Nach dem Versetzen 

des Brettschichtholzträgers auf das Lehrgerüst er-

folgen zunächst die Herstellung der Kragplatten-

schalung sowie das Verlegen der Bewehrung der 

Verbundplatte. Bis zur Betonage vergehen dabei in 

der Regel rund zwei Wochen. Da während dieses 

Zeitraums keine Einhausung des Bauwerks vorge-

sehen war, schützt die Beschichtung die Holzober-

flächen vor Feuchtigkeit und Witterungseinflüssen. 

Die planmäßige Querneigung des BSH-Trägers be-

günstigt dabei das Abfließen von Niederschlags-

wässern. 

 

Abbildung 12 Untersicht des Tragwerks 

Zum anderen verhindert die Beschichtung einen 

Wasserentzug aus dem Frischbeton. Aufgrund sei-

ner hygroskopischen Eigenschaften kann Holz 

Feuchtigkeit aufnehmen und dadurch dem jungen 

Beton Anmachwasser entziehen. Dies kann die 

Hydratation des Zementes und damit die Qualität 
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des Betons im Bereich der Verbundfuge beeinträch-

tigen. Die Beschichtung reduziert den Wasserent-

zug und trägt so zu einer gleichmäßigen Erhärtung 

sowie einer hochwertigen Ausbildung der Verbund-

fuge bei. 

8 Zusammenfassung 

Die Holz-Beton-Verbundbauweise ermöglicht eine 

werkstoffgerechte Kombination der positiven Ei-

genschaften von Holz und Beton. Dadurch entste-

hen nachhaltige, wirtschaftliche und gestalterisch 

hochwertige Tragwerke mit hoher Dauerhaftigkeit 

und vergleichsweise geringem Erhaltungsaufwand. 

Gleichzeitig können bewährte konstruktive Lösun-

gen und Anschlussdetails aus dem Massivbau über-

nommen werden, wodurch Planung und Ausfüh-

rung vereinfacht werden. Darüber hinaus bietet der 

hohe Vorfertigungsgrad der Holzbauteile ein erheb-

liches Potenzial zur Verkürzung der Bauzeit sowie 

zur Verbesserung der Ausführungsqualität. 

Wirtschaftlich wettbewerbsfähig wird eine derar-

tige Bauweise jedoch erst, wenn man die Phase der 

Prototypen überwindet, und sich standardisierte Lö-

sungen etablieren. 

Bei der Berechnung von Holz-Beton-Verbundbrü-

cken sind insbesondere der verschiebliche Verbund 

sowie die zeitabhängigen Einwirkungen aus 

Schwinden und Kriechen realitätsnah zu berück-

sichtigen. 

Für Holz-Beton-Verbundbrücken gibt es in einzel-

nen Bereichen – insbesondere hinsichtlich der ther-

mischen Beanspruchung – noch keine spezifischen 

normativen Regelungen. 

Das Pilotprojekt der Wegüberführung Scheifling 

zeigt, dass integrale Holz-Beton-Verbundbrücken 

eine technisch und wirtschaftlich interessante Alter-

native zu konventionellen Stahlbetonbrücken dar-

stellen können und neue Möglichkeiten hinsichtlich 

der Gestaltung bieten. 

Für eine fundierte Bewertung der Dauerhaftigkeit 

und des Erhaltungsaufwands fehlen aufgrund des 

noch geringen Bauwerksalters bislang entspre-

chende Betriebserfahrungen. 

 

 

Abbildung 13 Ansicht des fertigen Brückenobjekts 
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KURZFASSUNG: 

Der Einsturz der Carolabrücke in Dresden am 11. September 2024 hat die weiterhin bestehende Bedeutung 

der Spannungsrisskorrosion (SpRK) im Spannbetonbrückenbau verdeutlicht. Der Beitrag gibt einen Über-

blick über das Schadensphänomen der wasserstoffinduzierten Spannungsrisskorrosion, den Umgang mit ge-

fährdeten Bauwerken in Deutschland sowie die Erkenntnisse aus den Untersuchungen zur Einsturzursache 

der Carolabrücke. Darüber hinaus werden aktuelle Beobachtungen aus bauwerksdiagnostischen Untersu-

chungen an weiteren Bauwerken mit Hennigsdorfer Spannstahl vorgestellt. Diese betreffen insbesondere eine 

Konzentration von Schädigungen in Spanngliedhochpunkten, eine inhomogene Schadensverteilung entlang 

einzelner Spanndrähte sowie die Möglichkeiten und Grenzen der Magnetpulverprüfung in situ. Die Ergeb-

nisse zeigen Forschungsbedarf auf und besitzen auch für Österreich Relevanz, da dort ebenfalls spannungs-

risskorrosionsgefährdete Spannstähle verwendet wurden. 

 

1 Einleitung 

Der Einsturz der Carolabrücke in Dresden hat eine 

schon fast vergessene Materialproblematik in ein 

neues Bewusstsein gerückt. Am 11. September 

2024 kollabierte der Brückenzug c der 400 Meter 

langen Elbbrücke in den frühen Nachtstunden. Nur 

durch Glück kam es bei diesem Ereignis nicht zu 

Personenschäden. Infolge der Untersuchungen zur  

Einsturzursache konnte eine Schädigung des Hen-

nigsdorfer Spannstahls aufgrund von Spannungs-

risskorrosion (SpRK) als Hauptursache ergründet 

 

Abbildung 1 Eingestürzter Brückenzug c der Carolabrücke in Dresden am 11. September 2024 
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werden. In diesem Beitrag wird ein Überblick über 

das Schadensphänomen der Spannungsrisskorro-

sion gegeben, der Einsturz der Carolabrücke be-

leuchtet und Erkenntnisse zur SpRK wiedergege-

ben, die seit dem Einsturz auch an anderen  

Bauwerken mit derselben Schadensproblematik er-

langt wurden. Für Österreich besitzt diese Entwick-

lung ebenfalls Bedeutung. Auch dort wurden in der 

Vergangenheit Spannstähle verwendet [1], die nach 

heutigem Kenntnisstand gegenüber Spannungs-

risskorrosion empfindlich sein können. 

2 Der Einsturz der Carolabrücke 

Der Brückenzug c der Carolabrücke in Dresden 

überführte zwei Straßenbahngleise über die Elbe. Er 

stürzte in den frühen Morgenstunden des 11. Sep-

tember 2024 ohne Vorankündigung ein. Dieses Er-

eignis stellt einen Wendepunkt im Umgang mit 

spannungsrisskorrosionsgefährdeten Bauwerken in 

Deutschland dar. Insbesondere Bauwerke mit Hen-

nigsdorfer Spannstahl, der im ehemaligen Bereich 

der Deutschen Demokratischen Republik (DDR) 

verbaut wurde, wurden einer neuen Bewertung un-

terzogen. 

Eine umfängliche Darstellung der Bauwerks- und 

Instandhaltungsgeschichte ist in [2] zu finden. Die 

Untersuchungen zur Einsturzursache wurden in [3] 

beschrieben. Nachfolgend soll nur eine kurze Zu-

sammenfassung gegeben werden.  

Die 400 m lange Spannbetonbrücke wurde 1972 für 

den Verkehr eröffnet. Das zum Teil statisch be-

stimmte Tragwerk überspannte mit fünf Feldern die 

Elbe und war die größte Spannbetonbrücke der 

DDR. Um die Momentenbelastung zu reduzieren, 

wurden drei Gelenke angeordnet (vgl. Abbildung 

2).  

Im Bereich der Stützenachse D wurde das Stützmo-

ment in Höhe von ca. 570 kNm von bis zu 180 Bün-

delspanngliedern (BSG 100) aufgenommen. Ein 

Teil der Spannglieder wurden erst nachträglich vor-

gespannt, um ungewollte Verformungen im Bauzu-

stand zu vermeiden. Die Einzeldrähte dieser Spann-

glieder verweilten über mehrere Wochen in den 

Hüllrohren bevor sie vorgespannt und verpresst 

wurden. Innerhalb dieser langen Verweilzeit kam es 

höchst wahrscheinlich auch zur Initiierung der 

SpRK-Schädigung. Die eingedrungene Feuchtig-

keit und bei ungünstigen Temperaturverhältnissen 

auch die Bildung von Tauwasser führten zu einer 

Elektrolytbelastung am Spannstahl und ermöglich-

ten eine Wasserstoffversprödung. Die damaligen 

hohen Luftschadstoffbelastungen konnten zu einer 

Ansäuerung des Elektrolyts geführt haben, welche 

den Schadensprozess verstärkten.  

Die fotografischen Dokumentationen der gebroche-

nen Einzeldrähte in Achse D am Tag nach dem Ein-

sturz zeigten überwiegend nicht duktile Brüche. Die 

Bruchflächen zeigten Anrisslinsen welche auf eine 

SpRK-Schädigung hinwiesen. Laboruntersuchun-

gen bestätigten diesen Anfangsverdacht. Die in Ab-

bildung 3 dokumentierte Bruchfläche, welche mit 

Mörtel bedeckt war, deutet daraufhin, dass bereits 

vor dem Verpressen der Spannglieder Einzeldrähte 

brachen. Mit Einsturz des Brückenzuges c wurden 

auch die verbleibenden zwei Brückenzüge zunächst 

für jeglichen Verkehr auf und unter dem Bauwerk 

gesperrt. Zunächst war unklar, ob an diesen Bau-

werken ebenfalls eine SpRK-Schädigung vorlagen. 

Zur Bewertung wurden auch an den Brückenzügen 

 

Abbildung 2  Längsschnitt und Grundriss der Brückenzüge der Carolabrücke in Dresden aus [4] 
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a und b bauwerksdiagnostische Untersuchungen 

durchgeführt. 

 

Abbildung 3 Bruchfläche eines Einzeldrahtes mit Mör-

telanhaftung [3] 

Bei den Materialuntersuchungen wurde ebenfalls 

versprödeter und teilweise gebrochener Spannstahl 

vorgefunden. Somit war bestätigt, dass eine zurück-

liegende Schädigung vorlag. Die Elbe sollte 

schnellstmöglich als Schifffahrtsstraße wieder frei-

gegeben werden. Dazu musste der eingestürzte Bau-

werksteil abgebrochen werden und auch die Stand-

sicherheit der noch stehenden Brückenzüge bewer-

tet werden. Zur Beurteilung wurde ein Schallemis-

sionsmonitoring [5] an den Brückenzügen a und b 

installiert. Drahtbrüche erzeugen im Beton charak-

teristische Körperschallsignale, die mit diesem 

Messsystem erfasst werden. Durch eine räumliche 

Verteilung der Sensoren kann über die bekannte 

bauwerksspezifische Schallgeschwindigkeit im Be-

ton der Ort des Bruchs ermittelt werden. Der Betrieb 

eines umfänglichen Monitorings wurde ab Anfang 

Februar 2025 aufgenommen. Am 17. Februar traten 

erste Schallereignisse auf, die sich räumlich in der 

Achse D konzentrierten. Ausgerechnet in der 

Achse, die auch am eingestürzten Brückenzug c die 

größte Schädigung aufwies. Daraufhin wurde die 

Elbe wieder zeitweise gesperrt und nur nach einer 

72-stündigen drahtbruchfreien Phase für einzelne 

Schiffe freigegeben. Die mit dem Monitoring fest-

gestellte fortschreitende Schädigung führte zur Ent-

scheidung, die beiden noch stehenden Brückenzüge 

nicht zu erhalten. Sie wurden daraufhin ebenfalls 

abgebrochen.  

3 Das Schadensphänomen Span-
nungsrisskorrosion 

Die SpRK ist eine Korrosionsform, welche bei un-

terschiedlichen Werkstoffen auftreten kann. Für 

Stahl wird eine Unterscheidung zwischen anodi-

scher und kathodischer SpRK getroffen, wobei im 

Ingenieur- und Brückenbau überwiegend die katho-

dische SpRK, oder auch wasserstoffinduzierte 

SpRK genannt, vorgefunden werden kann [6].  

Diese Korrosionsform ist dadurch gekennzeichnet, 

dass nahezu keine Korrosionsprodukte entstehen 

und sie von außen rein visuell nicht wahrgenommen 

werden kann. Eine wasserstoffinduzierte SpRK 

kann nur bei Vorhandensein der drei folgenden 

Grundvoraussetzungen auftreten: 

• hohe Empfindlichkeit des Stahlwerkstoffes 

ggü. einer SpRK, 

• Vorhandensein eines entsprechenden Elektro-

lytes und 

• Zugspannung im Werkstoff.  

Bei Vorhandensein der ersten beiden Bedingungen 

kann am Stahl atomarer Wasserstoff entstehen, der 

an der Stahloberfläche adsorbiert und absorbiert 

wird. Der in das Stahlgitter eingedrungene Wasser-

stoff sorgt für eine Versprödung des Materials und 

eine initiale Rissbildung. Für diesen Schadensvor-

gang existieren verschiedene materialwissenschaft-

liche Hypothesen, wobei zumeist die Dekohäsions-

theorie als Wahrscheinlichste angesehen wird. Da-

bei wird unterstellt, dass der Wasserstoff die Bin-

dungskräfte im Metallgitter heruntersetzt und es so 

insbesondere im Bereich von Fremdatomen zur ini-

tialen Rissbildung kommen kann [7]. Das zunächst 

unterkritische Risswachstum setzt sich vom Rand 

aus halbelliptisch in Richtung des Querschnitts-

kerns fort. Die in Abbildung 4 ersichtlichen Anriss-

linsen sind ein typisches Erscheinungsbild der 

SpRK. Durch den sich immer weiter reduzierenden 

Restquerschnitt kommt es bei Erreichen eines kriti-

schen Minimums zum Gewaltbruch des einzelnen 

Stahlquerschnitts. 

 

Abbildung 4 Halbelliptische Anrisslinsen in einer 

Bruchfläche eines Spannstahls nach Zug-

versuch 

Quelle: MFPA Weimar 
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3.1 SpRK an Spannbetonkonstruktionen 

Die ersten Bauwerksschäden vorgespannter Kon-

struktionen aufgrund von SpRK traten in Deutsch-

land in den 1960er Jahren an Decken von Viehstäl-

len auf [8]. Schäden an diversen Spannstählen wur-

den bereits bei der Lagerung, dem Transport oder 

auch Einbau dokumentiert.  

Aufgrund von dokumentierten Schadensfällen und 

wissenschaftlicher Untersuchungen gelten in 

Deutschland derzeit folgende Spannstähle als hoch-

empfindliche ggü. SpRK [9]: 

• Vergüteter Spannstahl St 145/160, Querschnitt 

rund oder oval, Hersteller Felten & 

Guilleaume Carlswerke AG, Handelsname 

Neptun, Produktionszeitraum bis 1965 stark 

gefährdet; 

• Vergüteter Spannstahl St 145/160, Querschnitt 

rund oder oval, Hersteller Hütten- und Berg-

werke Rheinhausen AG, Handelsname Sigma, 

Produktionszeitraum bis 1965 stark gefährdet 

(rund oder oval), Produktionszeitraum bis 

1978 gefährdet (nur oval) 

• Vergüteter Hennigsdorfer Spannstahl St 

140/160, Querschnitt rund oder oval, Herstel-

ler VEB Stahl- und Walzwerk Hennigsdorf 

(ehemals Deutsche Demokratische Republik); 

Vergütungsprozess durch Ölschlussvergütung 

oder Hochtemperatur-Thermo-Mechanische 

Behandlung (HTMB-Stähle), Produktionszeit-

raum bis 1993 stark gefährdet. 

Neben den zuvor genannten Stählen sind auch ein-

zelne Schadensfälle mit Spannstählen der Festigkeit 

St 110/135 und St 135/150 bekannt [10]. Die hohe 

Empfindlichkeit der genannten Spannstähle wird 

überwiegend auf ihr Vergütungsgefüge, die hohen 

Festigkeiten und die chemische Stahlzusammenset-

zung zurückgeführt. Trotz der bekannten Problema-

tik und verschiedener Produktionsanpassungen so-

wohl für die West- als auch die Ostdeutsche Spann-

stahlproduktion muss für die genannten Stahlsorten 

weiterhin eine Empfindlichkeit gegenüber Span-

nungsrisskorrosion unterstellt werden.  

Auch in der Schweiz wurden im Jahr 1958 an einem 

Bauwerk Brüche beim Vorspannen an der Spannbe-

wehrung festgestellt. Infolgedessen wurde der Ein-

satz ölschlussvergüteter Spannstähle in der Schweiz 

untersagt [8]. In Österreich wurde zurückliegend 

auch vergüteter Spannstahl aus deutscher Produk-

tion verbaut. Die Murbrücke in der Steiermark 

wurde beispielsweise im Jahre 2001 wegen des Ver-

dachts einer höheren SpRK-Gefährdung abgebro-

chen. Das 1964 erbaute Bauwerk war mit Sigma 

St 145/160 errichtet worden [11].  

3.2 Umgang mit SpRK-gefährdeten Bauwer-
ken in Deutschland 

Anfang der 1990er Jahre führte der Einsturz eines 

Hallendachbinders in Mannheim zur intensiveren 

Auseinandersetzung mit der Thematik SpRK. Das 

Bundesministerium für Verkehr hat für seinen Ver-

antwortungsbereich der Bundesfernstraßen eine 

Handlungsanweisung zur Überprüfung und Beur-

teilung von älteren Brückenbauwerken, die mit ver-

gütetem, spannungsrisskorrosionsgefährdetem 

Spannstahl erstellt wurden (kurz: Handlungsanwei-

sung SpRK) [9] erlassen, welche in der aktuellen 

Fassung von 2011 gültig ist. Im Bereich der Deut-

schen Bahn gilt eine Richtlinie (RiL 805) zur Be-

wertung bestehender Eisenbahnbrücken [12] in 

Verbindung mit einem Nachrechnungskonzept [13] 

für Bauwerke mit gefährdeten Spannstählen.  

In den zuvor genannten Regelwerken werden Hin-

weise zur Priorisierung von Bauwerken gegeben, 

bei denen ein gefährdeter Spannstahl verbaut 

wurde. Mit Hilfe eines tragwerksplanerischen Be-

wertungskonzeptes wird bauwerksspezifisch be-

rechnet, ob es zu einem schlagartigen Versagen der 

Konstruktion aufgrund von Spannstahlausfällen 

kommen kann. Dazu wird ermittelt, ob das Bauwerk 

ein rechnerisches Ankündigungsverhalten hat. Hier-

unter wird verstanden, dass aufgrund der fortschrei-

tenden Spannstahlschädigung eine Rissbildung im 

Beton einsetzt, welche im Rahmen von Sonderin-

spektionen erkannt werden kann. Trotz der dann re-

duzierten Spannstahlfläche muss das Tragwerk eine 

ausreichende Restsicherheit besitzen. Grundvoraus-

setzung ist weiterhin, dass die Risse erkannt und 

nicht von Asphalt oder rissüberbrückenden Oberflä-

chenbeschichtungen verdeckt werden. Wenn das 

sogenannte Riss-vor-Bruch-Kriterium erfüllt ist, 

kann das Bauwerk sicher weiterbetrieben werden. 

Am Tragwerk wird die Berechnung des rechneri-

schen Ankündigungsverhaltens auf Querschnitts-

ebene meist in den Zehntelspunkten zwischen zwei 
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Auflagerpunkten geführt. Ebenfalls ist ein stochas-

tischer Nachweis einer ausreichenden Resttragsi-

cherheit möglich.  

Falls das rechnerische Ankündigungsverhalten 

nicht nachgewiesen werden kann, können nach 

Handlungsanweisung SpRK die in den nachfolgen-

den Unterkapiteln beschriebenen Maßnahmen um-

gesetzt werden. 

3.2.1 Ersatzneubau 

Mit einem Ersatzneubau kann verständlicherweise 

das Risiko eines plötzlichen Tragwerksversagens 

aufgrund von SpRK ausgeschlossen werden. Es ist 

jedoch zu bedenken, dass dieses bis zum Rückbau 

des Tragwerkes weiterhin besteht. In diesem Zeit-

raum sind Kompensationsmaßnahmen erforderlich.  

3.2.2 Verstärkungs- und Instandsetzungsmaßnah-
men 

Verstärkungsmaßnahmen sollen dort umgesetzt 

werden, wo dies mit einfachen Mitteln wirtschaft-

lich möglich ist. Dabei soll die Verstärkung ein aus-

reichendes Sicherheitsniveau erzeugen, ohne die 

Mitwirkung des bestehenden SpRK-gefährdeten 

Spannstahls zu berücksichtigen. 

3.2.3 Materialuntersuchungen 

Um die Art, Lage und Anzahl der bauwerksdiagnos-

tischen Untersuchungen bauwerksspezifisch festzu-

legen, ist eine Untersuchungsplanung nach [9] und 

[14] zu erstellen. Im Nachrechnungskonzept zur 

RiL 805 werden konkrete Umfänge für Materialun-

tersuchungen an Eisenbahnbrücken vorgegeben.  

 

Abbildung 5 Magnetpulverprüfung in situ in einer Son-

dierungsöffnung mit zahlreichen linienför-

migen Anrissanzeigen am Spannstahl 

Üblicherweise werden bei Bündelspanngliedern die 

in Tabelle 1 dargestellten Untersuchungen mit den 

dort genannten Zielen durchgeführt. 

Die Magnetpulverprüfung in situ und der Zugver-

such im Labor stellen die wichtigsten Untersu-

chungsmethoden dar. Mit der Magnetpulverprüfung 

können mehrere Einzeldrähte einer Sondierungsöff-

nung beurteilt werden. Im Zugversuch werden dann 

wenige Einzeldrähte geprüft. Der ermittelte Zugfes-

tigkeitswert kann dabei ein indirektes Indiz für den 

Schädigungsgrad sein. Je größer die Schädigung 

und damit der Rissfortschritt ist, desto geringer fällt 

die Zugfestigkeit bezogen auf den Gesamtquer-

schnitt aus. In Kapitel 4 wird die Zugfestigkeit be-

zogen auf den Gesamtquerschnitt als qualitativer 

Vergleich der Schädigung einzelner Drähte heran-

gezogen.  

Tabelle 1 Mögliche bauwerksdiagnostische  

Untersuchungen 

Untersuchung Ziel 

Entnahme Betonpro-

ben (Bohrkerne) 

Ermittlung tatsächliche Betonzug-

festigkeit zur Bewertung des An-

kündigungsverhaltens 

Dokumentation 

Hüllrohr und Ver-

pressmörtel 

Beschreibung visueller Auffällig-

keiten, die auf eine („klassische“) 

Korrosion als Auslöser für eine 

SpRK hinweisen 

Chemische Analyse 

des Verpressmörtels 

Bestimmung der Konzentration 

SpRK-fördernder Substanzen 

(Chloride, Sulfide, weitere Promo-

toren) 

Beschreibung des 

Oberflächenzustan-

des der Einzeldrähte 

Erkennen von Auffälligkeiten, wie 

Korrosionsspuren, die auf eine 

(„klassische“) Korrosion als Aus-

löser für eine SpRK hinweisen 

Magnetpulverprü-

fung in situ 

Erkennen von Anrissen an den 

freiliegenden Einzeldrähten, vgl. 

Abbildung 5 

Messung der Rück-

dehnung  

Quantitative Abschätzung der Vor-

spannung im Spanndraht 

Magnetpulverprü-

fung im Labor 

Allseitige Erfassung von Anrissen 

an den entnommenen Einzeldräh-

ten 

Untersuchung von 

entnommenen 

Spannstahlproben 

Probengewinnung für Zugversuche 

(Ermittlung der 0,2%-Dehngrenze, 

Zugfestigkeit und Bruchdehnung) 

Dokumentation der Bruchflächen 

nach dem Zugversuch zu Erken-

nung von Anrisslinsen 

4 Aktuelle Erkenntnisse zu Span-
nungsrisskorrosion im Brücken-
bau 

Der Kollaps der Carolabrücke hat in den Folgemo-

naten zu mehr Achtsamkeit beim Thema SpRK ge-

sorgt. Im Zuge dessen erfolgte eine Vielzahl von 
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bauwerksdiagnostischen Untersuchungen insbeson-

dere in den Bundesländern der ehemaligen DDR, in 

denen weiterhin Bauwerke mit Hennigsdorfer 

Spannstahl vorhanden sind. In der Auswertung 

mehrerer Gutachten konnten Beobachtungen ge-

macht werden, die zu neuen Erkenntnissen geführt 

haben und im Rahmen wissenschaftlicher Arbeiten 

noch vertieft untersucht werden.  

4.1 Schadenskonzentration in Hochpunkten 

Bereits die Untersuchungen zur Einsturzursache der 

Carolabrücke nährten den Verdacht, dass es an die-

sem Bauwerk zu einer Schadenskonzentration in 

Teilbereichen gekommen war. Besonders betroffen 

waren die in der Fahrbahnplatte verlaufenden 

Spannglieder, die sowohl als Zulage gerade geführt 

wurden als auch die parabolisch verlaufenden 

Spannglieder im Stützbereich. Bei den Untersu-

chungen einer anderen mehrfeldrigen Durchlaufträ-

ger-Brücke in Mecklenburg-Vorpommern (Brü-

cke 1) und eines weiteren Bauwerks in Sachsen 

(Brücke 2) wurde eine Schadenskonzentration in 

den Spanngliedhochpunkten also im Bereich über 

den Stützen festgestellt. An der erstgenannten 13-

feldrigen Brücke 1 wurden vier Bereiche direkt über 

der Stütze im Hochpunkt der Spannglieder und vier 

Bereiche im Feld untersucht. Insgesamt wurden 

mehr als 25 Einzeldrähte entnommen und an jeder 

Sondierungsöffnung eine Magnetpulverprüfung in 

situ durchgeführt. An den untersuchten Spannstäh-

len der Feldbereiche wurde eine geringe Ver-

sprödung bis hin zu Anrissen mit geringer Tiefe vor-

gefunden. In Abbildung 6 ist ein Beispiel für den 

schlechtesten Zustand in den Feldbereichen darge-

stellt. Die dort untersuchten Spannstähle erreichen 

im Zugversuch eine minimale Zugfestigkeit von 

1.310 MPa bei einem Mittelwert von 1.542 MPa.  

 

Abbildung 6 Maximal geschädigter Einzeldraht aus 

den Feldbereichen der Brücke 1. Der Ge-

samtbruch erfolgte versetzt in mehreren 

Ebenen.  

Die Spannstähle, welche in den Hochpunkten unter-

sucht wurden, hatten einen schlechteren Zustand. 

Der Zustand verschlechterte sich mit aufsteigender 

Kilometrierung. In der Stützachse mit dem schlech-

testen Zustand, wurden bereits beim Öffnen der 

Hüllrohre vorhandene Spanndrahtbrüche erkundet. 

Mehrere Einzeldrähte hatten eine mit Abbildung 7 

vergleichbare Schädigung. Die minimale Zugfestig-

keit der untersuchten Einzeldrähte lag bei 615 MPa, 

der Mittelwert bei 1.238 MPa.  

 

Abbildung 7 Maximal geschädigter Einzeldraht aus 

den Stützbereichen der Brücke 1. 

Der zuvor geschilderte Eindruck wurde bei der Aus-

wertung [15] von 27 zur Verfügung gestellten bau-

werksdiagnostischen Gutachten bestätigt.  

An 12 Durchlaufträgerbauwerken mit nachgewiese-

ner Schädigung wurden sowohl Hoch- als auch 

Tiefpunkte untersucht. Auch hier zeigte sich eine 

deutliche Häufung der Befunde in den Hochpunk-

ten. Dabei wurde jedes Bauwerk unabhängig vom 

jeweiligen Untersuchungsumfang gleich gewichtet, 

um eine Verzerrung durch unterschiedlich viele Un-

tersuchungsstellen zu vermeiden. Während an 

Hochpunkten in 86 % der untersuchten Öffnungen 

ein positiver Befund vorlag, wurden in Tiefpunkten 

mit 28 % deutlich seltener Schädigungen festge-

stellt. Die Ursachen dieser Schädigungskonzentra-

tion sind bislang nicht abschließend geklärt. Sie zei-
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gen jedoch, dass Bauwerke mit einem parabelförmi-

gen Spanngliedverlauf zwingend auch in den Hoch-

punkten zu untersuchen sind, obwohl dort der Auf-

wand meist am größten ist. Bei Straßenbrücken 

müssen Asphalt und Abdichtung entfernt und wie-

derhergestellt werden. An Eisenbahnbrücken er-

schwert der Oberbau den Zugang zu den obenlie-

genden Spanngliedern.  

In den bisherigen Bewertungsansätzen in [9] und 

[13] wird von einer über das Bauwerk gleich ver-

teilte Schädigung ausgegangen. Sollte sich die ört-

lich konzentrierte Schädigung bestätigen, bedürfen 

diese Ansätze einer Überprüfung.  

4.2 Schadensverteilung entlang eines Einzel-
drahtes 

Bauwerksdiagnostische Untersuchungen stellen im-

mer eine große Herausforderung dar. An Bauwer-

ken, die weiterhin in Nutzung bleiben sollen, muss 

von kleinen Stichproben (wenigen Sondierungsöff-

nungen) auf das gesamte Bauwerk geschlussfolgert 

werden. Je inhomogener die Schadensverteilung in 

Längsrichtung der Spannglieder ist, desto heraus-

fordernder ist die Bewertung. An einem Bauwerk 

(Brücke 3), welches mit Hennigsdorfer Spannstahl 

hergestellt wurde, konnten Untersuchungen im 

Rahmen des veranlassten Rückbaus durchgeführt 

werden. Hierbei konnten mehrere Meter lange 

Spanngliedabschnitte gesichert und vertieft unter-

sucht werden. Drei Einzeldrähte aus einem Bün-

delspannglied konnten über eine Länge von jeweils 

bis zu drei Metern hinsichtlich des Vorhandenseins 

von Anrissen und den Materialeigenschaften unter-

sucht werden. Dazu wurden die Einzeldrähte in je-

weils sechs 50 cm lange Proben getrennt und die 

Abschnitte einzeln den Prüfungen unterzogen. Für 

einen Einzeldraht konnte festgestellt werden, dass 

der Versprödungsgrad nach [13] zwischen 3,0 und 

5,0 variierte. Die erste Probe (0 – 50 cm) erzielte im 

Zugversuch eine Zugfestigkeit von 1.640 MPa. Da-

gegen erreichte die letzte Probe nur noch eine Zug-

festigkeit von 632 MPa.  

 

 
Abbildung 8 oben: Bruchfläche der Probe 0-50 cm 

unten: Bruchfläche der Probe 250-300 cm 

Beide Proben wurden entlang desselben 

Einzeldrahtes entnommen.  

Die jeweiligen Bruchflächen sind in Abbildung 8 

dargestellt. Auf vergleichsweiser kurzer Länge ver-

änderte sich der Zustand deutlich. Vergleichbare 

Feststellungen wurden für ein anderes Bauwerk be-

reits in [16] dokumentiert. Da alle drei Einzeldrähte 

aus einem Bündelspannglied entnommen wurden, 

konnten auch Vergleiche der Zustände zwischen 

den Einzeldrähten in einem Schnitt des Bün-

delspannglieds geführt werden. Im Probenabschnitt 

250-300 cm wurde an den Proben der drei Einzel-

drähte Zugfestigkeiten von 1.086 MPa, 994 MPa 

und 632 MPa ermittelt. An den drei Werten ist er-

kennbar, dass für jeden Draht eine Schädigung vor-

lag. Jedoch unterschied sich die Schädigung und da-

mit der verbliebene Restquerschnitt der Proben 

deutlich.  

In einer Sondierungsöffnung können meist mehrere 

Einzeldrähte visuell beurteilt werden. Die Ver-

sprödung und eine Anrissbildung sind jedoch 

makro- und mikroskopisch nicht sichtbar.  

Sollten sich die Beobachtungen von deutlich unter-

schiedlichen Zuständen entlang eines Einzeldrahtes 

und zwischen benachbarten Einzeldrähten auch 

nach wissenschaftlicher Auswertung bestätigen, 

dann kommt der Auswahl der Proben für eine Ma-

terialentnahme eine noch größere Bedeutung zu. 

Eine Magnetpulverprüfung in situ kann bei diesem 

Prozess unterstützen. 
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4.3 Magnetpulverprüfung in situ 

Die Magnetpulverprüfung ist ein zerstörungsfreies 

Prüfverfahren [17], welches üblicherweise im 

Stahlbau seine Anwendung findet. Ferromagneti-

sche Werkstoffe werden dabei in das Magnetfeld ei-

nes Elektro- oder Permanentmagneten gebracht. 

Die sich im Werkstoff ausbreitenden magnetischen 

Feldlinien treten an Rissen aus und bilden einen 

magnetischen Streufluss. Dabei entstehen Magnet-

pole, an denen sich die aufgebrachte Prüflösung 

sammelt. Werden fluoreszierende Prüflösungen 

verwendet, dann kann unter UV-Licht der Riss vi-

suell erkannt werden (vgl. Abbildung 5 und Abbil-

dung 10).  

Dieses Prüfverfahren kann auch an Spannstählen 

sowohl im eingebauten Zustand als auch an Proben 

im Labor durchgeführt werden. Insbesondere die 

Anwendung in situ kann bei der zuvor geschilderten 

Herausforderung der inhomogenen Schädigungs-

verteilung unterstützen. Die in einer Sondierungs-

öffnung freigelegten Einzeldrähte eines Bün-

delspanngliedes werden abschnittsweise magneti-

siert und auf Anrisse geprüft. Mit dieser Methode 

können bereits am Bauwerk unterschiedliche Schä-

digungsgrade der SpRK erkannt werden. Dazu wer-

den die erkannten Anrissverteilungen abstrahiert 

und in Anrissklassen eingeteilt. Für weiterführende 

Laboruntersuchungen werden meist Proben mit 

dem schlechtesten Zustand entnommen.  

In Abbildung 9 und Abbildung 10 ist die gleiche 

Sondierungsöffnung vor und nach der Magnetpul-

verprüfung zu sehen. Es ist erkennbar, dass sich 

kurze linienförmige Anrissanzeigen lokal konzent-

rieren.  

Die RiL 805 [12] schreibt für Bahnbrücken die An-

wendung der Magnetpulverprüfung in situ verbind-

lich vor. Dagegen ist entsprechend der Handlungs-

anweisung Spannungsrisskorrosion [9] für Bau-

werke im Zuge von Bundesfernstraßen die Anriss-

prüfung mit Magnetfluoreszenz erst im Labor ge-

fordert.  

Durch den Einsatz des zerstörungsfreien Prüfver-

fahrens bereits am Bauwerk werden wesentliche Er-

kenntnisse gewonnen. Durch die Überprüfung und 

den Vergleich aller sichtbaren Drähte wird die 

Übertragbarkeit der im Labor erfassten Materialei-

genschaften auf diese verbessert. 

In [15] wurden sechs Gutachten ausgewertet, bei de-

nen an insgesamt 60 Stellen Magnetpulverprüfung 

in situ angewendet wurde. An allen Proben, an de-

nen bereits am Bauwerk eine Schädigung erkannt 

wurde, wurde diese auch im Rahmen der Laborun-

tersuchungen bestätigt. Es waren jedoch auch meh-

rere Öffnungsstellen vorhanden, an denen die Mag-

netpulverprüfung einen falsch negativen Befund lie-

ferte, da nach den Zugversuchen an den Einzelpro-

ben im Bruchbild trotzdem Anrisslinsen erkannt 

wurden. Diese Feststellung muss bei der gesamthaf-

ten Bewertung aller bauwerksdiagnostischen Er-

gebnisse bauwerksbezogen berücksichtigt werden. 

Die Ursache der falsch-negativen Prüfergebnisse 

können darin liegen, dass die Anrisse am Einzel-

draht nur einseitig vorhanden waren und in der Son-

dierungsöffnung auf der abgewandten Seite lagen. 

Dieser Sachverhalt ließ sich in den vorhandenen 

Gutachten nicht zweifelsfrei aufklären und bedarf 

vertiefter Beobachtung.  

Jedoch sollte dadurch die Anwendung der Magnet-

pulverprüfung nicht gänzlich infrage gestellt wer-

den. Der Erkenntniszugewinn gegenüber einer rein 

visuellen Beurteilung der freigelegten Spannstähle 

überwiegt. Insbesondere bei starken Schädigungs-

graden wie in Abbildung 5 dargestellt, bildet die 

Magnetpulverprüfung eine belastbare Bewertungs-

grundlage. Gegenstand aktueller wissenschaftlicher 

Untersuchungen ist die Fragestellung, ob aus der 

mittels Magnetpulverprüfung in situ ermittelten An-

risscharakteristik direkt auf den Restquerschnitt und 

die Resttragfähigkeit des Spannstahls geschlossen 

werden kann.  

 
 

Abbildung 9 Freigelegte Einzeldrähte innerhalb einer 

Sondierungsöffnung, die keine visuellen 

Auffälligkeiten zeigen.  
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Abbildung 10 Die Einzeldrähte der Abbildung 9 nach 

Durchführung der Magnetpulverprüfung 

mit linienförmigen Anrissanzeigen senk-

recht zur Drahtachse.  

4.4 Entscheidungs- und Eskalationsplan 

Der tatsächliche Zustand von Bauwerken mit span-

nungsrisskorrosionsgefährdetem Spannstahl kann 

durch eine Bauwerksprüfung nach DIN 1076 [18] 

meist nicht visuell erkannt werden, außer es sind 

Biegerisse in Bereichen vorhanden, für die ein rech-

nerisches Ankündigungsverhalten ermittelt wurde. 

Mit bauwerksdiagnostischen Untersuchungen (u. a. 

Magnetpulverprüfung, Zugversuch etc.) kann der 

tatsächliche Spannstahlzustand in ausgewählten Be-

reichen erfasst werden. Die bis dahin nur latent vor-

handene Gefährdung kann durch die Erkundungser-

gebnisse als reale Gefährdung erkennbar werden. 

Und das nicht erst nach den Laboruntersuchungen. 

Sowohl an der Carolabrücke als auch an der zuvor 

genannten Brücke 1 wurde schon bei den Stemmar-

beiten zur Herstellung von Sondierungsöffnungen 

Auffälligkeiten festgestellt. Durch die Facharbeiter 

wurden Erschütterungen und Geräusche festgestellt, 

die aus dem Beton nach außen drangen. An den ent-

sprechenden Sondierungsöffnungen wurden sehr 

ausgeprägte Schädigung festgestellt. Einzelne 

Drähte waren bereits gebrochen. Mit der Magnet-

pulverprüfung in situ konnten engmaschige und 

lange Anrissanzeigen erfasst werden. Es muss da-

von ausgegangen werden, dass durch den Eintrag 

mechanischer Energie bei den Stemmarbeiten wei-

tere Drähte gebrochen sind, welche nur noch einen 

sehr geringen Restquerschnitt hatten. Es ist nicht 

auszuschließen, dass diese Drähte auch zeitnah 

durch Verkehrseinwirkung gebrochen wären. 

Für die Bauwerksverantwortlichen stellen diese Un-

tersuchungsergebnisse zweifelsfrei die kritischsten 

Ergebnisse dar, welche auch ein sofortiges Handeln 

erfordern können. Schon innerhalb der Planung der 

bauwerksdiagnostischen Untersuchungen sollte ein 

Entscheidungs- und Eskalationsplan aufgestellt 

werden. Mit diesem sollten bauwerksspezifisch 

Handlungen für bestimmte Erkundungsergebnisse 

mit den Verantwortlichen abgestimmt und vorge-

plant werden. Dies erlaubt ein gezieltes Handeln, 

was von einer Einschränkung der Verkehrslast bis 

hin zur Vollsperrung des Bauwerks und der darunter 

liegenden Verkehrswege führen kann.  

Die Betrachtungen sind bauwerksspezifisch zu füh-

ren. Eine Verallgemeinerung scheint nicht zielfüh-

rend, da die konkreten Maßnahmen von verschiede-

nen Faktoren abhängig sind. Diese sind beispiels-

weise: 

• Vorhandensein eines rechnerischen Ankündi-

gungsverhaltens (Riss-vor-Bruch) 

• Gesamtzustand des Bauwerks 

• Tragfähigkeitsreserven und statische Umlage-

rungsmöglichkeiten 

• verkehrliche Bedeutung des Bauwerks 

• Vorinformation aus einem Schallemissions-

monitoring 

• Lage und Intensität der Schädigung 

Ein Entscheidungs- und Eskalationsplan ermöglicht 

den Bauwerksverantwortlichen sachliche Entschei-

dungen mit ausreichender Vorbereitungszeit zu tref-

fen.  

5 Fazit und Ausblick 

Der Einsturz der Carolabrücke in Dresden ohne 

Vorankündigung hat verdeutlicht, dass Spannungs-

risskorrosion im Brückenbau auch heute noch ein 

relevantes Sicherheitsrisiko darstellt. Die seitdem 

durchgeführten Untersuchungen an mehreren Bau-

werken mit Hennigsdorfer Spannstahl zeigen, dass 

bisherige Bewertungsansätze und grundlegende 

Annahmen zum Schaden und Schadensprozess kri-

tisch hinterfragt und wissenschaftlich untersucht 

werden müssen.  
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Bauwerksdiagnostische Untersuchungen liefern 

eine fundiertere Aussage zur tatsächlichen Schädi-

gung eines Bauwerks. Insbesondere Magnetpulver-

prüfungen in situ und Zugversuche an entnomme-

nen Proben sind ein wesentliches Hilfsmittel der 

Bewertung. Mit modernen Monitoringsystemen 

(Schallemission oder auch faseroptischen Sensoren) 

kann das Fortschreiten der Schädigung genau beur-

teilt werden. Bauwerksdiagnostik, Monitoring und 

tragwerksplanerische Bewertung des Gesamttrag-

werkes sind integraler Bestandteil der Standsicher-

heitsbewertung gefährdeter Bauwerke.  

Für Spannbetonbauwerke mit Hennigsdorfer 

Spannstahl liegen derzeit viele Erkenntnisse vor, die 

einer wissenschaftlichen Untersuchung und Bewer-

tung bedürfen. Für die ehemals westdeutschen 

Spannstähle Neptun und Sigma, welche ebenfalls 

als SpRK-gefährdet eingestuft werden, liegen die 

Informationen nicht in vergleichbarem Umfang ge-

bündelt vor. Die Übertragbarkeit der Erkenntnisse 

des ostdeutschen Spannstahls auf die beiden west-

deutschen Spannstähle muss durch ergänzende Ma-

terial- und Bauwerksuntersuchungen geprüft wer-

den. Das bisherige Ausbleiben eines Schadensereig-

nisses mit vergleichbarer Tragweite wie bei der 

Carolabrücke kann dabei nicht ohne Weiteres als 

Nachweis eines geringeren Risikos interpretiert 

werden. Darüber hinaus bedürfen die beobachtete 

Schadenskonzentration in Hochpunkten von Spann-

gliedern sowie die inhomogene Schädigungsvertei-

lung entlang einzelner Spanndrähte einer vertieften 

wissenschaftlichen Untersuchung. 

Da auch in Österreich Spannstähle verwendet wur-

den, die heute als spannungsrisskorrosionsgefährdet 

eingestuft sind, erscheint eine kritische Auseinan-

dersetzung mit den bisherigen Bewertungsansätzen 

sinnvoll. Die in Deutschland gewonnenen Erfahrun-

gen und Erkenntnisse können dabei helfen, Unter-

suchungsstrategien weiterzuentwickeln, mögliche 

Risiken frühzeitig zu erkennen und bestehende Bau-

werke fundiert zu bewerten.  
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KURZFASSUNG: 

Die Alterung der Verkehrsinfrastruktur sowie stetig steigende Verkehrsbelastungen stellen die Erhaltung be-

stehender Brückenbauwerke vor große Herausforderungen. Konventionelle Verstärkungs- oder Ersatzneu-

baumaßnahmen sind häufig mit hohen Kosten, langen Bauzeiten sowie erheblichen Verkehrseinschränkun-

gen verbunden. Ultra-Hochleistungs-Faserbeton (UHFB) bietet aufgrund seiner hohen Festigkeit, Dauerhaf-

tigkeit und Dichtigkeit eine leistungsfähige Alternative zur nachhaltigen Ertüchtigung bestehender Bau-

werke. 

Der Beitrag beschreibt die Ertüchtigung der Autobahnbrücke BW 299a nahe Bayreuth/Deutschland mittels 

einer direkt befahrenen UHFB-Schicht. Im Rahmen der Nachrechnung wurden Defizite hinsichtlich Durch-

stanztragfähigkeit, Querkraftbeanspruchung sowie Gebrauchstauglichkeit festgestellt. Zur Erhöhung der 

Tragfähigkeit und gleichzeitigen Verbesserung der Dauerhaftigkeit wurde eine im Verbund wirkende UHFB-

Aufbetonschicht hergestellt. Dieses Ertüchtigungskonzept erlaubte den Verzicht auf zusätzliche Schubver-

binder, konventionelle Abdichtungssysteme sowie Asphaltdeckschichten. Insgesamt wurden rund 70 m³ 

UHFB innerhalb von drei Nachtschichten eingebaut.  

Das Projekt verdeutlicht das Potenzial von UHFB für eine ressourcenschonende, wirtschaftliche und dauer-

hafte Bestandserhaltung von Brückenbauwerken. 

 

1 Einleitung 

1.1 Historischer Kontext 

Ein großer Teil der heutigen Verkehrsinfrastruktur 

in Deutschland und Mitteleuropa wurde während 

der Ausbauphase zwischen den 1950er- und 

1980er-Jahren errichtet. Insbesondere Brückenbau-

werke entstanden in diesem Zeitraum in großer Zahl 

und bilden bis heute das Rückgrat des überregiona-

len Verkehrsnetzes. Mit zunehmendem Alter errei-

chen viele dieser Bauwerke jedoch einen Zustand, 

in dem umfassende Instandsetzungs-, Verstärkungs- 

oder Erneuerungsmaßnahmen erforderlich werden. 

Auch führen steigende Verkehrsleistungen sowie 

höhere Achslasten zu Beanspruchungen, die bei der 

ursprünglichen Bemessung vielfach nicht berück-

sichtigt werden konnten. Die Kombination aus Bau-

werksalterung und kontinuierlich steigenden Ver-

kehrslasten stellt heute eine der zentralen Heraus-

forderungen für den Ingenieurbau und das Infra-

strukturmanagement dar. 

Wie Forman, Glock und Mark ausführen, ist die der-

zeitige Häufung von Erhaltungs- und Erneuerungs-

maßnahmen wesentlich auf die intensive Bautätig-

keit der Nachkriegsjahrzehnte zurückzuführen [1]. 

Dieser Zusammenhang wird in Abbildung 1 anhand 

der Entwicklung der Brückenflächen einer deut-

schen Großstadt verdeutlicht.  

 

 

Abbildung 1 Verteilung der Brückenflächen einer deut-

schen Großstadt nach Baujahr sowie 

prognostizierter Ersatzbedarf nach 80 

Jahren [5] 
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Mehr als 80 % des heutigen Brückenbestands wur-

den zwischen den 1950er- und 1980er-Jahren er-

richtet. Unter Annahme einer Nutzungsdauer von 

etwa 80 Jahren ergibt sich daraus in den kommen-

den Jahrzehnten ein erheblicher Bedarf an Erhal-

tungs-, Ertüchtigungs- und Ersatzmaßnahmen [1,2]. 

Hieraus ergeben sich zwei zentrale Konsequenzen. 

Zum einen sollte die bestehende Infrastruktur so 

lange wie technisch und wirtschaftlich sinnvoll er-

halten werden, um Ressourcen zu schonen und den 

zukünftigen Erneuerungsbedarf zu entzerren [3,4]. 

Zum anderen sind kurze und effiziente Bauabläufe 

erforderlich, um Verkehrsbeeinträchtigungen sowie 

deren wirtschaftliche und ökologische Auswirkun-

gen zu minimieren. 

1.2 Resultierende Herausforderungen  

Aus den beschriebenen Entwicklungen ergibt sich 

die Frage, wie bestehende Verkehrsinfrastruktur 

trotz steigender Anforderungen wirtschaftlich und 

nachhaltig erhalten werden kann. Eine zentrale Her-

ausforderung besteht in den begrenzten Kapazitäten 

zur Realisierung von Ersatzneubauten. Daher ge-

winnen Maßnahmen am Bestand an Bedeutung. Ge-

genüber einem Ersatzneubau ermöglichen sie in der 

Regel kürzere Bauzeiten sowie einen geringeren 

Ressourcenverbrauch. 

Den maßgeblichen Einfluss der Bauzeit auf die Um-

weltwirkung von Infrastrukturmaßnahmen zeigt die 

Untersuchung von Reddemann [6]. Während bei 

kurzen Bauzeiten die durch Verkehrsbehinderungen 

verursachten Emissionen lediglich einen geringen 

Anteil der Gesamtumweltwirkung ausmachen, 

übersteigen diese bei längeren Bauzeiten die direk-

ten Umweltwirkungen der eigentlichen Baumaß-

nahme. Bei Großprojekten mit Bauzeiten von bis zu 

24 Monaten können die verkehrsbedingten Emissi-

onen mehr als 80 % des gesamten Treibhauspoten-

zials verursachen. Die Reduzierung der Bauzeit 

stellt daher einen wesentlichen Hebel zur Verringe-

rung der ökologischen und volkswirtschaftlichen 

Auswirkungen von Infrastrukturmaßnahmen dar. 

Bereits heute besteht eine erhebliche Diskrepanz 

zwischen dem notwendigen Erhaltungsbedarf und 

den verfügbaren Umsetzungskapazitäten. Das Brü-

ckenmodernisierungsprogramm des Bundes sieht 

vor, die Zahl der jährlich modernisierten Teilbau-

werke bis 2026 auf rund 400 zu steigern, um den 

aufgelaufenen Erneuerungsbedarf abzubauen [7]. 

Der Bundesrechnungshof weist jedoch darauf hin, 

dass die derzeitigen Modernisierungsleistungen 

nicht ausreichen, um die gesetzten Programmziele 

innerhalb des vorgesehenen Zeitraums zu erreichen 

[4]. Die bestehende Differenz zwischen Moderni-

sierungsbedarf und Umsetzungskapazität verdeut-

licht die Notwendigkeit effizienter Strategien zur 

Erhaltung und Verstärkung bestehender Bauwerke. 

 

 

Abbildung 2 Defizit zwischen geplanten und ausgeführ-

ten Sanierungen von Teilbauwerken [4] 

Daraus ergibt sich die zentrale Fragestellung dieses 

Beitrags: 

Wie können bestehende Brückenbauwerke unter re-

alen Verkehrsbedingungen wirtschaftlich ertüchtigt 

werden, sodass Bauzeit, Umweltwirkungen und 

Verkehrsbeeinträchtigungen minimiert werden? 

1.3 UHFB als Schlüsselbaustoff 

Vor dem Hintergrund der dargestellten Herausfor-

derungen rücken innovative Ertüchtigungskonzepte 

auf Basis leistungsfähiger Baustoffe in den Fokus. 

Hierzu zählt insbesondere der Ultra-Hochleistungs-

Faserbeton (UHFB), dessen Anwendung darauf ab-

zielt, die Tragfähigkeit und Dauerhaftigkeit beste-

hender Infrastrukturbauwerke zu erhöhen und 

gleichzeitig Eingriffe in die bestehende Tragstruk-

tur sowie die Bauzeit zu minimieren. International 

wird für diesen Werkstoff häufig die Bezeichnung 

Ultra-High Performance Concrete (UHPC) bezie-

hungsweise Ultra-High Performance Fibre Rein-

forced Concrete (UHPFRC) verwendet. 

Anwendungsformen wie dünne UHFB-Aufbeton-

schichten zeigen, dass sich bestehende Bauwerke 

mit geringem Materialeinsatz an steigende Ver-

kehrsbeanspruchungen anpassen lassen. Dadurch 
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kann in vielen Fällen auf einen vollständigen Er-

satzneubau verzichtet werden [8]. 

Zahlreiche internationale Anwendungen belegen 

mittlerweile das Potenzial von UHFB für die In-

standsetzung und Verstärkung von Verkehrsinfra-

strukturbauwerken. Die Kombination aus hoher me-

chanischer Leistungsfähigkeit, ausgezeichneter 

Dauerhaftigkeit und geringen erforderlichen 

Schichtdicken ermöglicht wirtschaftliche und res-

sourcenschonende Ertüchtigungsmaßnahmen sowie 

beschleunigte Bauabläufe [9,10]. 

UHFB bewirkt eine Verbesserung von Tragfähig-

keit und Dauerhaftigkeit bei geringen Eingriffen in 

die bestehende Tragstruktur und stellt damit eine 

vielversprechende Lösung für die aktuellen Heraus-

forderungen der Bestandserhaltung dar. 

Der folgende Abschnitt beschreibt die Anwendung 

dieses Konzepts anhand der Ertüchtigung der Auto-

bahnbrücke BW 299a. 

2 Das Bauwerk BW 299a 

2.1 Bauwerksgeschichte und Bestandssitua-
tion 

Das Bauwerk BW 299a befindet sich im Zuge der 

Bundesautobahn A9 nordöstlich von Bayreuth und 

überführt die Staatsstraße 2183. Die Brücke ist Teil 

einer hoch belasteten Nord-Süd-Verbindung des 

deutschen Autobahnnetzes [11]. 

Die Ursprungsbrücke wurde im Jahr 1934 errichtet. 

Der damalige Überbau bestand aus einem Stahlträ-

gersystem mit Ortbetonfahrbahn, während die Un-

terbauten als flach gegründete Schwergewichtswi-

derlager ausgeführt wurden. Im Zuge der fortlaufen-

den Anpassung an steigende Verkehrsanforderun-

gen erfolgten mehrere Umbau- und Erweiterungs-

maßnahmen. So wurden die Widerlager im Jahr 

1970 durch Stahlbetonkonstruktionen ergänzt und 

der Überbau ersetzt. Im Rahmen einer weiteren 

grundlegenden Erneuerung entstand in den Jahren 

1998 bis 1999 der heute vorhandene Spannbeton-

überbau [11]. 

Der aktuelle Überbau besteht aus einer auf 

Elastomerlagern gelagerten Spannbetonplatte mit 

einer Konstruktionshöhe von 0,87 m. Wesentliche 

Bestandteile der Unterbauten stammen hingegen 

aus unterschiedlichen Bauphasen und spiegeln die 

langjährige bauliche Entwicklung des Bauwerks wi-

der. Die Brücke stellt somit ein typisches Beispiel 

für ein Infrastrukturbauteil dar, das über mehrere 

Jahrzehnte hinweg an veränderte verkehrliche und 

technische Anforderungen angepasst wurde. 

2.2 Ergebnisse der Nachrechnung und Rand-
bedingungen der Ertüchtigung 

Im Rahmen der Vorbereitung der vorgesehenen In-

standsetzungsmaßnahme wurde für das Bauwerk 

BW 299a eine Nachrechnung nach der Nachrech-

nungsrichtlinie durchgeführt [11]. 

Die Nachrechnung zeigte mehrere Defizite des Be-

standsbauwerks auf: 

• unzureichender Durchstanzwiderstand des 

Überbaus im Bereich der Lager, 

• unzureichender Ermüdungswiderstand gegen-

über Querkraftbeanspruchungen, 

• Überschreitungen der zulässigen rechnerischen 

Rissbreite von 0,20 mm an der Tragwerksober-

seite im Bereich der Randbalken sowie 

• eine unzureichende innere Standsicherheit des 

Widerlagers in Fahrtrichtung Berlin [11]. 

Die festgestellten Defizite erforderten sowohl Maß-

nahmen zur Tragfähigkeitssteigerung als auch zur 

Verbesserung der Dauerhaftigkeit des Bauwerks. 

Gleichzeitig ergaben sich aus dem Bestand wesent-

liche Randbedingungen für die Wahl des Ertüchti-

gungskonzepts. Insbesondere sollten zusätzliche 

ständige Lasten möglichst gering gehalten werden, 

da die Nachrechnung bereits Defizite im Bereich 

der Unterbauten aufgezeigt hatte [11]. 

Konventionelle Verstärkungsmaßnahmen hätten 

umfangreiche Eingriffe in die bestehende Trags-

truktur nach sich gezogen. Neben dem Einbau zu-

sätzlicher Verbundmittel wären größere Schichtdi-

cken erforderlich gewesen, wodurch sowohl das Ei-

gengewicht des Überbaus als auch die Auswirkun-

gen auf die vorhandene Gradiente zugenommen 

hätten. Darüber hinaus bestand bei nachträglichen 

Eingriffen in die Überbauplatte das Risiko einer Be-

einträchtigung vorhandener Spannglieder. 

Vor diesem Hintergrund wurde eine Ertüchtigungs-

lösung gesucht, die die Tragfähigkeit des Überbaus 

erhöht, die Dauerhaftigkeit verbessert und gleich-

zeitig zusätzliche Lasten sowie Eingriffe in das be-

stehende Tragwerk minimiert. Diese Randbedin-

gungen bildeten die Grundlage für das nachfolgend 

beschriebene Ertüchtigungskonzept. 
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2.3 Ertüchtigungskonzept 

Auf Grundlage der Nachrechnung wurde ein Er-

tüchtigungskonzept entwickelt, das die festgestell-

ten Defizite beseitigt und gleichzeitig die Randbe-

dingungen des Bestandsbauwerks berücksichtigt 

[11]. 

Während die Defizite des Unterbaus mit konventio-

nellen Maßnahmen behoben werden konnten, stellte 

die Ertüchtigung des Überbaus deutlich höhere An-

forderungen. Herkömmliche Verstärkungsverfah-

ren hätten erhebliche Eingriffe in die bestehende 

Tragstruktur erfordert, das Eigengewicht des Bau-

werks erhöht und die bereits kritischen Unterbauten 

zusätzlich belastet. Vor diesem Hintergrund fiel die 

Entscheidung zugunsten einer direkt befahrenen 

UHFB-Schicht, welche die Tragfähigkeitssteige-

rung, Abdichtung und Dauerhaftigkeitsverbesse-

rung in einem System vereint [11]. Die UHFB-

Schicht übernimmt zudem die Funktion einer dau-

erhaften Abdichtung und schützt den Bestand zu-

verlässig vor dem Eindringen von Wasser und Chlo-

riden. Dadurch konnte auf ein konventionelles Ab-

dichtungssystem mit anschließendem Asphaltauf-

bau verzichtet werden [11]. 

Ein wesentlicher Vorteil des gewählten Konzepts 

liegt zudem im hohen Verbund zwischen UHFB 

und vorbereitetem Bestandsbeton. Dadurch konnte 

auf mechanische Verbindungsmittel verzichtet wer-

den, womit Bohrungen in die bestehende Überbau-

platte und das Risiko einer Beschädigung vorhande-

ner Spannglieder vermieden wurden [11]. Die Er-

müdungsbeanspruchung der unbewehrten Verbund-

fuge zwischen Bestandsbeton und UHFB wird nach 

bisherigen Untersuchungen als unkritisch bewertet 

[12,13]. 

Die Ertüchtigungsmaßnahme verfolgte somit nicht 

ausschließlich das Ziel der Tragfähigkeitssteige-

rung. Vielmehr wurde ein integraler Ansatz ge-

wählt, bei dem Tragwirkung, Dauerhaftigkeit, Ab-

dichtung und die Reduzierung des zukünftigen In-

standhaltungsaufwands in einer einzigen Maß-

nahme kombiniert werden. Dieses Konzept bildete 

die Grundlage für die nachfolgend beschriebene 

Ausführung der UHFB-Schicht auf dem Bauwerk 

BW 299a. 

3 Ertüchtigung des Bauwerks mit 
UHFB 

3.1 Arbeitsvorbereitung 

Vor Beginn der Ausführungsarbeiten wurde ein 

Mock-up hergestellt, um die Verarbeitung des 

UHFB unter den Randbedingungen des späteren 

Einbaus zu erproben und die Eignung des vorgese-

henen Ausführungskonzepts nachzuweisen. Beson-

deres Augenmerk lag dabei auf dem Einbau der di-

rekt befahrenen UHFB-Schicht im vorhandenen 

Längsgefälle von rund 5,5 % sowie den variieren-

den Einbaustärken. 

Das Probebauteil wurde mit Abmessungen von 2,0 

m × 10,0 m und einer Schichtdicke von 110 mm her-

gestellt, entsprechend der späteren Ausführung auf 

dem Brückenüberbau. Die Herstellung des UHFB 

erfolgte bereits mit der vorgesehenen mobilen 

Mischanlage, sodass sowohl der Mischprozess als 

auch Logistik und Einbauverfahren unter praxisna-

hen Bedingungen überprüft werden konnten. 

Neben der Beurteilung der Frischbetoneigenschaf-

ten diente das Mock-up dem Nachweis der Gefäl-

leeignung des Materials sowie der Überprüfung der 

geplanten Fugenausbildung. Die gewonnenen Er-

kenntnisse flossen unmittelbar in die Ausführungs-

planung und das Betonierkonzept ein. 

 

 

Abbildung 3 Herstellung Mock-up unter Baustellenbe-

dingungen 
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Abbildung 4 Ausbildung einer Fuge nach SIA 2052:2016 

Aufgrund des Pilotcharakters der Maßnahme kam 

der Voruntersuchung und dem Nachweis der Aus-

führbarkeit unter realen Baustellenbedingungen 

eine besondere Bedeutung zu. Insbesondere die 

Kombination aus einer direkt befahrenen UHFB-

Schicht, dem Einbau im vorhandenen Fahrbahnge-

fälle sowie den unterschiedlichen Einbaustärken er-

forderte eine vorgelagerte Validierung der vorgese-

henen Ausführungs- und Einbauverfahren. Darüber 

hinaus diente das Mock-up der Optimierung und 

Anpassung der Materialeigenschaften an die pro-

jektspezifischen Randbedingungen. Hierzu zählten 

insbesondere das Frischbetonverhalten unter den 

gegebenen Randbedingungen, die Konsistenzent-

wicklung während des Einbaus sowie die Sicher-

stellung einer gleichbleibend hohen Einbauqualität 

unter den vorgesehenen Baustellenbedingungen. 

3.2 Materialeigenschaften UHFB 

Der beim Bauvorhaben eingesetzte UHFB ent-

spricht der Klasse UB gemäß SIA 2052:2016 [14]. 

Verwendet wurde das Produkt AHADUR UB der 

KIBAG Management AG. 

Die Rezeptur bestand aus 2050 kg/m³ Premix 

(AHADUReasy), 170 kg/m³ Wasser und 45 kg/m³ 

Fließmittel (AHADURflow). Zur Steuerung der 

Frühfestigkeitsentwicklung wurden zusätzlich 6 

kg/m³ eines Erstarrungsbeschleunigers zugegeben. 

Der Stahlfasergehalt betrug 280 kg/m³. 

Zur Überprüfung der geforderten Materialeigen-

schaften wurden Materialprüfungen gemäß SN EN 

12390 durchgeführt [15]. Die Druckfestigkeit 

wurde an Würfeln mit den Abmessungen 100 × 100 

× 100 mm bestimmt. Hierbei ergab sich eine mitt-

lere Druckfestigkeit von fUcm = 145,0 N/mm² bei 

einem Elastizitätsmodul von EU = 46,5 GPa. Die 

Zugcharakterisierung erfolgte an Prismen mit den 

Abmessungen 30 × 100 × 500 mm im Vierpunktbie-

geversuch. Hierbei wurde eine mittlere Elastizitäts-

grenzzugfestigkeit von fUte = 11,2 N/mm² bei einer 

zugehörigen Dehnung von εUte = 0,276 ‰ ermit-

telt. Das Verhältnis von Nachriss- zu Elastizitäts-

grenzzugfestigkeit betrug fUtu/fUte = 1,34.  

Sämtliche Anforderungen der Klasse UB gemäß 

SIA 2052:2016 wurden erfüllt [14]. 

3.3 Herstellung des UHFB vor Ort 

Die Herstellung des UHFB erfolgte mittels einer 

mobilen Mischanlage direkt auf der Baustelle. Hier-

durch konnte der Frischbeton bedarfsgerecht produ-

ziert und ohne lange Transportwege eingebaut wer-

den. 

Die zum Einsatz gebrachte Mischanlage wurde ur-

sprünglich für die projektspezifische Herstellung 

von UHFB entwickelt und wird mittlerweile bun-

desweit für Ertüchtigungs- und Instandsetzungs-

maßnahmen eingesetzt. Die Anlage hat eine maxi-

male Produktionsleistung von bis zu 7 m³/h und eig-

net sich insbesondere für Bauvorhaben mit begrenz-

ten Einbaumengen sowie erhöhten Anforderungen 

an Logistik und Materialqualität. 

 

 

Abbildung 5 Mobile UHFB – Mischanlage der Implenia 

3.4 Eigenüberwachung nach EN 12390 und 
Qualitätssicherung 

Ein zentraler Bestandteil des Qualitätssicherungs-

systems ist die Eigenüberwachung durch das unab-

hängige und akkreditierte Baustofflabor der ausfüh-

renden Firma. Neben der Prüfung der Frisch- und 

Festbetoneigenschaften wurden sämtliche relevan-
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ten Ausführungsschritte und Prüfergebnisse doku-

mentiert. Die durchgeführten Prüfungen sowie de-

ren systematische Dokumentation gewährleisteten 

die kontinuierliche Überwachung der Material- und 

Ausführungsqualität während der gesamten Bau-

ausführung. 

Grundlage der Qualitätssicherung bildete ein unter-

nehmensweites Regelwerk für UHFB-Anwendun-

gen. Dieses definiert standardisierte Abläufe für 

Herstellung, Verarbeitung, Qualitätssicherung so-

wie Arbeits-, Gesundheits- und Umweltschutz. 

Die zugehörigen Prüfprotokolle und Dokumentati-

onsunterlagen sind integraler Bestandteil dieses Re-

gelwerks und gewährleisten eine qualitätsgerechte 

Herstellung und Verarbeitung von UHFB unter Be-

rücksichtigung geltender Richtlinien, relevanter 

Normen sowie gesetzlicher Anforderungen. Zudem 

dienen sie der Vermeidung von Ausführungsfehlern 

und Nacharbeiten sowie der Sicherstellung hoher 

Standards im Arbeits-, Gesundheits- und Umwelt-

schutz. 

Diese standardisierten Prozesse gewährleisten eine 

reproduzierbare Ausführungsqualität bei UHFB-

Anwendungen. 

3.5 Ausführung  

Aufgrund der sommerlichen Witterungsbedingun-

gen mit hohen Tagestemperaturen erfolgte die Her-

stellung der UHFB-Schicht in drei aufeinanderfol-

genden Nachtschichten. Der Einbau erfolgte auf ei-

ner zuvor mittels Höchstdruckwasserstrahlen vor-

bereiteten und anschließend vorgenässten Betonun-

terlage.  

Der Einbau des UHFB wurde durch speziell ge-

schultes Fachpersonal der ausführenden Firma 

durchgeführt, um die hohen Anforderungen an die 

Verarbeitungs- und Ausführungsqualität sicherzu-

stellen. Die Einbaukolonne bestand aus sieben Mit-

arbeitern, einem Polier, einem externen Mischmeis-

ter für den UHFB sowie Vertretern der Baustoff-

technik für die Eigenüberwachung. Darüber hinaus 

wurde die Ausführung durch erfahrenes Fachperso-

nal mit spezifischer Expertise im Bereich UHFB be-

gleitet. 

Die Herstellung und Förderung des Frisch-UHFB 

erfolgte mittels einer mobilen Mischanlage, eines 

Autokrans und mit Betonkübeln. Der eigentliche 

Einbau wurde mittels Rüttelbohle durchgeführt, 

wodurch die geforderte Schichtdicke sowie die er-

forderliche Oberflächenebenheit sichergestellt wer-

den konnten. 

Die Nachbehandlung erfolgte unmittelbar nach dem 

Einbau durch Aufbringen eines Nachbehandlungs-

mittels. Aufgrund der hohen Temperaturunter-

schiede zwischen den kühlen Nachtstunden wäh-

rend der Betonage und den sommerlichen Tages-

temperaturen wurde die Oberfläche zusätzlich mit 

Folien geschützt, um ein unkontrolliertes Austrock-

nen der jungen UHFB-Schicht zu vermeiden. 

Insgesamt wurden rund 70 m³ UHFB mit einer mitt-

leren Schichtdicke von etwa 110 mm eingebaut. Die 

Herstellung der direkt befahrenen UHFB-Schicht 

konnte innerhalb von lediglich drei Nachtschichten 

abgeschlossen werden und verdeutlicht damit das 

Potenzial dieser Bauweise für zeitkritische Ertüch-

tigungsmaßnahmen unter Verkehr [11]. 

 

 

Abbildung 6 Fertiggestellte UHFB-Schicht  

3.6 Erkenntnisse aus der Ausführung  

Im Zuge der Ausführung konnten verschiedene Er-

kenntnisse hinsichtlich Materialverhalten, Einbau-

verfahren und Qualitätssicherung gewonnen wer-

den. 

Nach der Betonage wurden vereinzelt Risse festge-

stellt, die auf Frühschwindverformungen bezie-

hungsweise Sackungserscheinungen des Frischbe-

tons zurückgeführt wurden. Die maximale Riss-

breite betrug 1,1 mm bei einer Länge von bis zu 0,3 

m. Nach der Kartierung und dem Verschluss der be-

troffenen Bereiche wurden die Risse im Zuge des 

späteren Grindings vollständig entfernt, sodass 

keine Auswirkungen auf die Dauerhaftigkeit der 

UHFB-Schicht zu erwarten sind. 
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Eine weitere Herausforderung stellte die Herstel-

lung größerer Schichtdicken dar. Trotz des nahezu 

selbstverdichtenden Verhaltens des UHFB zeigte 

sich, dass in Bereichen mit größeren Schichtstärken 

eine zusätzliche Verdichtung sinnvoll sein kann, um 

Schüttlagen und lokale Inhomogenitäten zu vermei-

den. 

Weiterhin verdeutlichten die Ausführungsarbeiten 

die hohe Bedeutung einer projektspezifischen Ab-

stimmung der Frischbetoneigenschaften. Ist die 

Konsistenz des UHFB nicht optimal auf die vorhan-

denen Randbedingungen abgestimmt, kann es ins-

besondere bei größeren Gefällen zu einem uner-

wünschten Fließen des Materials kommen. 

Ferner ist für die Oberflächenebenheit eine gleich-

mäßige Bewegung der Rüttelbohle von wesentli-

cher Bedeutung. Stillstände der Rüttelbohle führen 

aufgrund der Umlagerung des Frischbetons zu loka-

len Überhöhungen beziehungsweise Bereichen mit 

zu geringen Schichtdicken und können dadurch die 

Ebenheit sowie die Einhaltung der Sollschichtdicke 

beeinträchtigen. 

Ebenso hat sich ein stetes Vornässen des Bestands-

betons als entscheidend erwiesen. Insbesondere bei 

großen Einbauflächen und erhöhten Bauteiltempe-

raturen ist ein stetes Vornässen erforderlich, um 

dem eingebauten UHFB kein Wasser zu entziehen 

und eine gleichmäßige Verbundwirkung sicherzu-

stellen. 

Die gewonnenen Erkenntnisse zeigen, dass die Her-

stellung direkt befahrener UHFB-Schichten auf be-

stehenden Brückenbauwerken technisch zuverlässig 

umsetzbar ist. Gleichzeitig verdeutlichen sie die Be-

deutung einer projektspezifischen Anpassung der 

Materialeigenschaften und Ausführungsabläufe an 

die jeweiligen Randbedingungen. Insbesondere bei 

ausgeprägten Längs- und Quergefällen sind die An-

forderungen an Material und Bauablauf bereits im 

Rahmen der Arbeitsvorbereitung zu berücksichti-

gen und durch Vorversuche zu validieren. Darüber 

hinaus haben die Erfahrungen gezeigt, dass auch bei 

nahezu selbstverdichtendem UHFB die Schicht-

stärke und die Konsistenzentwicklung maßgebli-

chen Einfluss auf die Ausführungsqualität besitzen. 

Diese Aspekte sollten bei zukünftigen Anwendun-

gen direkt befahrener UHFB-Schichten bereits in 

der Arbeitsvorbereitung und Materialabstimmung 

berücksichtigt werden. 

4 Zusammenfassung 

Die Erhaltung bestehender Brückenbauwerke stellt 

vor dem Hintergrund einer alternden Verkehrsinfra-

struktur sowie begrenzter Kapazitäten für Ersatz-

neubauten eine zentrale Herausforderung dar. 

Gleichzeitig steigt der Bedarf an Lösungen, die sich 

mit möglichst kurzen Bauzeiten und geringen Aus-

wirkungen auf den Verkehr umsetzen lassen.  

Am Beispiel der Autobahnbrücke BW 299a wurde 

die Ertüchtigung eines bestehenden Spannbeton-

überbaus mittels einer direkt befahrenen UHFB-

Schicht vorgestellt. Aufgrund der Randbedingun-

gen des Bestandsbauwerks wurde für den Überbau 

ein Ertüchtigungskonzept gewählt, das Tragfähig-

keitssteigerung, Abdichtung und Dauerhaftigkeits-

verbesserung in einer einzigen Maßnahme vereint. 

Die im Rahmen der Ausführung gewonnenen Er-

fahrungen zeigen, dass direkt befahrene UHFB-

Schichten auch unter anspruchsvollen Randbedin-

gungen, wie hohen Längsgefällen und variierenden 

Schichtdicken, technisch zuverlässig hergestellt 

werden können. Gleichzeitig wurde deutlich, dass 

die gezielte Abstimmung der Materialeigenschaf-

ten, der kontinuierliche Einbau sowie eine konse-

quente Qualitätssicherung wesentliche Vorausset-

zungen für eine erfolgreiche Umsetzung darstellen. 

Internationale Erfahrungen unterstreichen die Reife 

dieser Technologie. Etablierte Bemessungsgrundla-

gen und zahlreiche realisierte Bauvorhaben bestäti-

gen die Zuverlässigkeit und Leistungsfähigkeit von 

UHFB in der Bestandserhaltung. Wie Brühwiler 

hervorhebt, stellen dichte und zugverfestigende 

UHFB-Systeme eine wirksame Lösung für die Er-

tüchtigung und Verstärkung bestehender Brücken-

bauwerke dar und ermöglichen einen ressourcenef-

fizienten Materialeinsatz bei gleichzeitig hoher Zu-

kunftsfähigkeit [16]. 

Vergleichende Untersuchungen zeigen darüber hin-

aus erhebliche wirtschaftliche Vorteile gegenüber 

konventionellen Ersatzneubaumaßnahmen. Nach 

Bertola, Küpfer und Brühwiler [10] liegen die Kos-

ten gezielter UHFB-Ertüchtigungsmaßnahmen bei 

etwa 2.500 CHF/m² Brückenfläche, während ver-

gleichbare Ersatzneubauten Kosten von rund 

10.000 CHF/m² erreichen können. Damit besitzt 

UHFB insbesondere in Kombination mit verkürzten 
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Bauzeiten und reduzierten Verkehrsbeeinträchti-

gungen ein erhebliches wirtschaftliches Potenzial 

[10]. 

Auch in Deutschland gewinnt der Einsatz von 

UHFB an Bedeutung. Die Zahl erfolgreich umge-

setzter Pilot- und Bauprojekte steigt kontinuierlich. 

Mit der Veröffentlichung eines Gestaltungsleitfa-

dens für UHFB durch die Deutsche Bahn im Jahr 

2024 [17] sowie den laufenden Aktivitäten zur 

Schaffung weiterer technischer Regelwerke werden 

die Voraussetzungen für eine breitere Anwendung 

des Werkstoffs weiter verbessert. 

 

Die Ertüchtigung der Autobahnbrücke BW 299a 

zeigt, dass sich eine direkt befahrene UHFB-Schicht 

auch unter anspruchsvollen Randbedingungen er-

folgreich realisieren lässt. Die Maßnahme vereinte 

Tragfähigkeitssteigerung, Abdichtung und Dauer-

haftigkeitsverbesserung in einem System bei nur 

geringen zusätzlichen Eigenlasten. Damit liefert die 

Maßnahme einen weiteren Praxisnachweis für den 

Einsatz von UHFB in der Bestandserhaltung beste-

hender Infrastruktur. 

5 Literatur 

[1] Forman, P., Glock, C., Mark, P.: Schnelles 

Bauen – Motivation, Historie und Konzepte. 

Beton- und Stahlbetonbau 116 (Sonderheft 

„Schneller Bauen“ S2), S. 2 – 11, 2021 

[2] Ahrens, M. A., Strauss, A., Bergmeister, K., 

Mark, P., Stangenberg, F.: Lebensdauerorien-

tierter Entwurf, Konstruktion, Nachrechnung. 

In: Bergmeister, K., Fingerloos, F., Wörner, J.-

D. (Hrsg.): Beton-Kalender 2013, Band 1, Ernst 

& Sohn, Berlin, S. 17 – 222, 2013 

[3] Mark, P., Neugebauer, P.: Erhalt unserer Bau-

substanz. In: Bergmeister, K., Fingerloos, F. & 

Wörner, J.-D. (Hrsg.), Betonkalender 2015, 

Ernst & Sohn, Berlin, S. 1 – 24, 2015 

[4]  Bundesrechnungshof: Bericht zum Brücken-

modernisierungsprogramm bei den Bundes-

fernstraßen. Bonn, 2024. https://www.bundes-

rechnungshof.de 

[5] Stratmann, R. et al.: Digitale Erfassung und Be-

wertung von Rissen. Beton- und Stahlbetonbau 

103(4), S. 252 – 261, 2008 

[6] Reddemann, T.: Schnellbausystem „Express-

brücke“ – Systematische Entwicklung von Brü-

ckenschnellbausystemen als Antwort auf den 

Sanierungsstau der Verkehrsinfrastruktur. Be-

ton- und Stahlbetonbau 116 (Sonderheft 

„Schneller Bauen“ S2), S. 48 – 59, 2021 

[7] Deutscher Bundestag: Antwort der Bundesre-

gierung auf die Kleine Anfrage zur Brückenmo-

dernisierung, Drucksache 20/10894. Berlin, 

2024.https://dserver.bundestag.de/btd/20/108/ 

2010894.pdf 

[8] Sikorski, O. et al.: Repair of bus lanes using Ul-

tra-High Performance Fibre Concrete (UHP-

FRC) as Ultrathin Whitetopping (UTW). In: 

Proceedings of HiPerMat 2024, Kassel Univer-

sity Press, Kassel, S. 199 – 202, 2024  

[9] Brühwiler, E.: Structural UHPFRC – Welcome 

to the post-concrete era. In: Proceedings of the 

First International Interactive Symposium on 

UHPC, Des Moines, Iowa, USA, 2016 

[10] Bertola, N., Küpfer, C., Brühwiler, E.: 

Environmental and economic benefits of UHP-

FRC intervention in bridge management for the 

Swiss network. Nature Communications, Vol. 

17, No. 1, Article 2076, 2026 

https://doi.org/10.1038/s41467-026-69103-x 

[11] Mayer, M. et al.: Ertüchtigung und Abdich-

tung einer vorgespannten Autobahnbrücke mit 

UHFB. Beton- und Stahlbetonbau, S. 1 – 12, 

2026. https://doi.org/10.1002/best.70167 

[12] Makita, T., Brühwiler, E.: Fatigue behaviour 

of bridge deck slab elements strengthened with 

reinforced UHPFRC, Bridge Maintenance, 

Safety, Management and Life Extension: 1974 - 

1980, 2012, https://doi.org/10.1201/b12352-

292 

[13] Freytag, B. et al.: Brückensanierung mit 

UHFB in Österreich. Beton- und Stahlbetonbau 

120, Sonderheft Instandsetzung und Verstär-

kung von Brücken mit UHFB S1, S. 79 – 89, 

2025, https://doi.org/10.1002/best.202400087 

[14] SIA 2052: 2016: Ultra-Hochleistungs-Faser-

beton (UHFB) – Baustoffe, Bemessung und 

Ausführung. Schweizerischer Ingenieur- und 

Architektenverein, Zürich, 2016 

[15] SN EN 12390-3. Prüfung von Festbeton – 

 Teil 3: Druckfestigkeit von Probekörpern, 

2019 

[16] Brühwiler, E.: Recent sustainable and innova-

tive UHPFRC applications in Switzerland. 

In: Proceedings of HiPerMat 2024, Kassel Uni-

versity Press, Kassel, S. 3 – 8, 2024 



                  Oliver Sikorski 

149 

[17] Kottmeier, K., Vogt, S., Großkopff, M., Falk, 

M.: Gestaltungsleitfaden UHFB – Zementge-

bundener Ultra-Hochleistungs-Faserverbund-

baustoff: Planen, Bauen, Betreiben. DB In-

fraGO AG, München, 2024 

 

 

 

 

 

 

 

 

  



Ertüchtigung der Autobahnbrücke BW 299a mit UHPC 

150 

 



  151 

Praxisbeispiel Brenner Basistunnel: Optimierung der 

rissverteilenden Bewehrung zufolge Einbeziehung von 

Randbedingungen 

Markus Heinemann, Roland Murr 
Brenner Basistunnel BBT SE, Österreich 

Dirk Schlicke 

Institut für Betonbau, Technische Universität Graz, Österreich 

 

 

KURZFASSUNG: 

In den Haupttunnelröhren des Brenner Basistunnels wurde die Sohlplatte als wasserundurchlässige Innen-

schale WDI geplant. Die Mindestbewehrung zur Beschränkung der Rissbreiten stellt gegenüber den geringen 

äußeren Einwirkungen den maßgebenden Bemessungsfall für die Bodenplatte dar. 

Unter Berücksichtigung einer realistischen Temperaturentwicklung im Bauteil, der Lagerungssituation sowie 

der resultierenden Bauteilverformungen konnte der Bewehrungsgehalt rechnerisch reduziert werden. Im 

Zuge des Planungsprozesses wurde außerdem Bauablauf, Transport und Verlegung der vorgefertigten Be-

wehrungskörbe betrachtet, die Erkenntnisse wurden in der weiteren Planung berücksichtigt. 

Um das Bemessungskonzept vor Ort zu bestätigen wurden mehrere Sohlplatten WDI als Probeblöcke mit 

optimierter Bewehrung betoniert und durch ein Versuchsprogramm begleitet. Dadurch konnte das Auslangen 

mit der optimierten Bewehrung hinsichtlich geforderter Rissbreitenbeschränkung nachgewiesen werden. 

Dies führt für dieses Linienbauwerk zu finanziellen Einsparungen und einer deutlichen Reduktion des CO2 

Ausstoßes. 

Im gegenständlichen Beitrag werden die Randbedingungen der Sohlplatte WDI, die Herangehensweise bei 

der Bewehrungsoptimierung und die Begleitung der Probeblöcke beschrieben. 

 

 

1 Einleitung 

Der Brenner Basistunnel ist ein zentrales Infrastruk-

turvorhaben im europäischen Nord-Süd-Schienen-

verkehr. Für dieses Linienbauwerk kommt im Zuge 

der Planung und Ausführung der Tunnelbauwerke 

der wirtschaftlichen, robusten und zugleich regel-

werkskonformen Bemessung der Bauteile des In-

nenausbaus besondere Bedeutung zu. Dies gilt ins-

besondere für Bauteile, die in großen Stückzahlen 

beziehungsweise über lange Strecken mit weitge-

hend gleichen Randbedingungen hergestellt wer-

den. 

Im gegenständlichen Bereich wird exemplarisch 

eine Bauteiloptimierung unter Betrachtung der tat-

sächlichen Randbedingungen erläutert, die zu einer 

wesentlichen Einsparung von Kosten, Ressourcen 

und Immissionen beigetragen hat. 

1.1 Allgemeine Projektübersicht 

Der Brenner Basistunnel BBT besteht aus zwei ein-

gleisigen Haupttunnelröhren in einem Abstand von 

70 m, die ca. alle 333 m durch Querschläge mitei-

nander verbunden sind, sowie einem tiefer liegen-

den, in der Regel in der Mitte zwischen beiden 

Haupttunnelröhren gelegenen Servicestollen. Zum 

Tunnelsystem gehören auch die vier Verbindungs-

tunnel im Norden und Süden zur Verknüpfung mit 

den Bestandsstrecken. Zudem wird die 1994 fertig-

gestellte zweigleisige Umfahrung Innsbruck (Inn-

taltunnel) durch bauliche Maßnahmen sicherheits-

technisch nachgerüstet und in das Tunnelsystem in-

tegriert, wodurch sich eine gesamte Tunnellänge 

zwischen den Portalen in Tulfes (Österreich) und 

Franzensfeste (Italien) von ca. 64 km ergibt. 
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Die Rohbauarbeiten des Brenner Basistunnels glie-

dern sich in verschiedene Vor-, Erkundungs- und 

Hauptbaulose, die länderspezifisch in Österreich 

und Italien ausgeführt werden. 

1.2 Aktuelle Arbeiten: Vortrieb und Ausbau 
der Haupttunnelröhren 

Auf österreichischer Seite des Brenner Basistunnels 

laufen derzeit Arbeiten sowohl für den Vortrieb als 

auch für den Innenausbau der Haupttunnelröhren. 

Im Baulos H41 Sillschlucht – Pfons stehen die In-

nenausbauarbeiten im Vordergrund, während im 

Baulos H53 Pfons – Brenner/Staatsgrenze Vor-

triebs- und Innenausbauarbeiten stattfinden. 

Die Haupttunnelröhren des Brenner Basistunnels 

werden in Abhängigkeit von den geologischen, bau-

technischen und logistischen Randbedingungen so-

wohl maschinell (Kontinuierlicher Vortrieb – KV) 

als auch nach der Neuen Österreichischen Tunnel-

bauweise NATM (zyklischer Vortrieb – ZV) herge-

stellt. Aus den jeweils eingesetzten Vortriebsver-

fahren ergeben sich entsprechende Regelquer-

schnitte. 

Der Tunnel wird als druckwasserentlasteter Tunnel 

mit Regenschirmabdichtung ausgeführt. 

Die zyklisch aufgefahrenen Strecken erhalten zu-

sätzlich zur Spritzbetonaußenschale eine dauerhafte 

Ortbetoninnenschale bestehend aus Sohlplatte und 

Gewölbe, siehe Abbildung 2. 

Die kontinuierlich aufgefahrenen Strecken werden 

üblicherweise mit einschaligem Ausbau errichtet 

und erhalten neben der Sohlplatte nur in definierten 

Bereichen zusätzlich eine Gewölbeschale, siehe 

Abbildung 3. 

Die Abschnittslängen sind: 

Baulos H41:  Gesamtlänge ca. 14 km und 

Baulos H53:  Gesamtlänge ca. 15 km. 

1.3 Aktuelle Projektoptimierungen 

Bei Linienbauwerken mit hohem Wiederholungs-

faktor besteht ein besonders großes Potenzial für 

technische und wirtschaftliche Optimierungen. Dies 

trifft auf den Brenner Basistunnel in besonderem 

Maß zu, Optimierungsmaßnahmen können sich bei 

einem Tunnelbauwerk dieser Größenordnung in re-

levanten Einsparungen von Material, Kosten und 

Emissionen niederschlagen. 

Im Projekt wurden verschiedene Optimierungsmög-

lichkeiten untersucht, die im Wesentlichen auf Ein-

sparungen bei der Bewehrung hinauslaufen. Diese 

umfassen: 

• Untersuchungen zur zulässigen Überschrei-

tung der tatsächlichen Innenschalenstärke gegen-

über der plangemäßen um mehr als das nach 

 

Abbildung 1 Übersicht Brennerbasistunnel BBT, mit Hauptbaulosen 
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BBT Regelplanung und ÖBV Richtlinie „Tun-

nelabdichtung“ [1] zulässige Maße ohne weitere 

Zusatzmaßnahmen,  

• Verwendung von stahlfaserbewehrtem Ort-

beton in untergeordneten Tunnelbauwerken bzw. 

Nebenbauwerken, 

• Optimierung der Tunnel in offener Bau-

weise im Abschnitt H21 Sillschlucht unter Betrach-

tung der Wärmeentwicklung im Beton, siehe ge-

sonderte Veröffentlichung, 6. Grazer Betonkollo-

quiums 2024 [2], 

• Reduktion der Längsbewehrung über der ho-

rizontalen Arbeitsfuge in Tunnelinnenschalen, ab-

weichend von RVS 09.01.42 [3] und ÖBV Richtli-

nie „Innenschalenbeton“ [4], 

• Optimierung der Bewehrung für Sohlplatten 

der Haupttunnel, abweichend von RVS 09.01.42 

[3] und ÖBV Richtlinie „Innenschalenbeton“ [4], 

• Verwendung eines variablen Schalwagens 

in Kombination mit Achsanpassungen in unterge-

ordneten Tunnelbauwerken bzw. Nebenbauwerk 

zur Reduktion des Betons und Bewehrungsstahls 

bei Überprofil. 

In der vorliegenden Veröffentlichung wird auf die 

optimierte Bewehrung für Sohlplatten WDI in den 

beiden Haupttunneln und die damit verbundenen 

Optimierungsschritte sowie die berücksichtigten 

Randbedingungen eingegangen. 

 

Abbildung 2 Haupttunnel, Regelprofil zyklischer Vor-

trieb HT-FS 

2 Schritte zur Optimierung der Sohl-
platte WDI 

Die Optimierung der Sohlplattenbewehrung er-

folgte in einem strukturierten Vorgehen. Ausgangs-

punkt war die Erfassung der konstruktiven, stati-

schen und gebrauchstauglichkeitsrelevanten Rand-

bedingungen der Sohlplatte. 

Darauf aufbauend wurde untersucht, inwieweit die 

sich aus dem Regelwerk ergebenden konservativen 

Ansätze durch eine realitätsnähere Betrachtung er-

gänzt werden können, ohne die Konformität mit den 

maßgebenden Normen und Richtlinien zu verlas-

sen. 

2.1 Anforderungen Sohlplatte 

2.1.1 Bauteilbeschreibung, Geometrie 

In den Haupttunneln wird die Sohlplatte als wasser-

undurchlässige Konstruktion nach ÖBV Richtlinie 

[3] errichtet. Diese „Sohlplatte WDI“ übernimmt – 

als Teil der Innenschale – im Bereich des zweischa-

ligen Ausbaus die Lasten aus dem Gewölbe und er-

füllt gleichzeitig eine abdichtende Funktion gegen-

über im Fahrraum auftretenden Störfallwässern. 

Sie muss daher neben Tragfähigkeitsanforderungen 

zusätzlich erhöhte Anforderungen der Ge-

brauchstauglichkeit, v.a. hinsichtlich Begrenzung 

der Rissbreiten erfüllen. 

 

Abbildung 3 Haupttunnel, Regelprofil kontinuierlicher 

Vortrieb HT-KV 

Die verschiedenen Geometrien der Sohlplatte unter-

scheiden sich geringfügig zwischen den einzelnen 

Regelprofilen. Bauteildicken variieren zwischen 
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0,32 m mittig und ca. 0,67 m am Rand (Querschnitt 

HT-FS, HT-SG der zyklischen Vortriebe, vgl. 

exemplarisch Abbildung 2) und zwischen 0,32 m 

mittig und ca. 0,4 m am Rand (Querschnitt HT-KV 

der kontinuierlichen Vortriebe). 

Die Blocklängen wurden im Regelfall auf 12,5 m 

begrenzt. Sonder- und Passblöcke werden mit kür-

zeren Längen ausgeführt. 

Es kommen Betone der Festigkeitsklasse C25/30 

und C30/37 mit unterschiedlichen Expositionsklas-

sen zur Anwendung. 

Die optimierte Sohllänge wird auf den folgenden 

Strecken in den beiden Baulosen eingebaut: 

Baulos H41: HT Ost ca. 10,5 km und 

  HT West ca. 10,6 km, 

Baulos H53: HT Ost ca. 10,2 km und 

  HT West  ca. 15 km, 

Gesamtlänge  46,2 km. 

2.1.2 Bauteilbemessung 

Die Bemessung Bauteile erfolgt entsprechend ÖBV 

Richtlinie „Innenschalenbeton“ [4] und RVS 

09.01.42 [3] unter Berücksichtigung von äußeren 

Einwirkungen, (Felsdruck, Temperatur, Nutz- und 

Verkehrslasten) in den Grenzzuständen der Tragfä-

higkeit (ULS) und der Gebrauchstauglichkeit 

(SLS). Aus der WDI Anforderung resultiert die 

strenge Begrenzung der Rissbreite wk ≤ 0,2 mm. 

Hinsichtlich Mindestbewehrung werden berück-

sichtigt: 

• die Robustheitsbewehrung zur Sicherstel-

lung des duktilen Bauteilverhaltens und 

• die Mindestbewehrung zur Rissbreitenbe-

schränkung infolge frühen Zwangs, hier: Nachweis 

des zentrischen Zwangs infolge abfließender Hyd-

ratationswärme gemäß RVS 09.01.42 [3]. 

In Tunnellängsrichtung, d.h. quer zur Haupttrag-

richtung, ist in Regelbereichen generell die Min-

destbewehrung relevant. 

Im Zuge der statischen Berechnungen wurde er-

kannt, dass die Bemessung auf äußere Lasten für die 

Sohlplatte WDI auch in Haupttragrichtung (quer zur 

Tunnelachse) nicht maßgebend ist. 

Es zeigte sich, dass eine Bemessung gemäß einem 

rein regelwerksbasierten Ansatz mit zentrischem 

Zwang zu sehr hohen Bewehrungsgehalten in 

Längs- und Querrichtung führt. 

2.2 Möglichkeiten zur Optimierung 

Die Absicht hinter den weiteren Betrachtungen war 

es, die bestmögliche Bewehrungsreduktion, im ide-

alen Fall bis auf die Robustheitsbewehrung, zu er-

reichen. 

Der alternative Ansatz, die Bewehrung über Her-

stellen sogenannter „günstige(r) Voraussetzungen“ 

(RVS 09.01.42 [3], 6.1.3.2) zu reduzieren, wurde 

wegen zusätzlicher Aufwände und notwendiger Än-

derungen im Baubetrieb für die Herstellung der 

Gleitlagen verworfen. 

Es wurde vielmehr als wesentliche Randbedingung 

festgelegt, dass weiterhin ein normkonformer Be-

messungsansatz Anwendung finden soll. 

Wie in den folgenden Kapiteln erläutert wird, wurde 

aufgrund der Lagerungsbedingungen und der we-

sentlichen Temperaturverteilungen im Bauteil der 

Biegezwang als maßgebende Bemessungssituation 

anstelle des zentrischen Zwangs erkannt. Damit 

konnte die Sohlplatte WDI mit den bereits bekann-

ten Formeln nach ÖNORM EN/B 19921-1 [5] mit 

an die Randbedingungen angepassten Beiwerten be-

messen werden. 

As,min = min 

{
  
 

  
 𝑘 ∙ 𝑘c ∙

𝐴ct ∙ 𝑓ct,eff
𝜎s(𝑤𝑘)

max

{
 
 

 
 
𝐴c,eff ∙ 𝑓ct,eff
𝜎s(𝑤𝑘)

𝑘 ∙
𝐴ct ∙ 𝑓ct,eff

𝑓yk

 (1) 

3 Ablauf und Ergebnis der Optimie-
rung der Sohlplatte WDI 

Die eigentliche Optimierung erfolgte in mehreren 

ineinandergreifenden Schritten. 

Im ersten Schritt wurden Konzepte Vorgaben für 

die Bewehrungsverteilung im Bauwerk [6], [7] auf 

Grundlage von Bauteilberechnungen unter Berück-

sichtigung der im Folgenden erläuterten Aspekte er-

stellt. 

Unter Berücksichtigung baubetrieblicher Aspekte 

wurde diese Bewehrung adaptiert und vorgezogen 

in Probeblöcken eingebaut. Die im Zuge der Probe-

blöcke gemachten Beobachtungen flossen wiede-

rum in die Bewehrungsplanung ein. 
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3.1 Vorgehen bei der rechnerischen Optimie-
rung 

Die Eingangsparameter für die rechnerischen Be-

trachtungen mit Formel (1) werden, wie im Folgen-

den beschrieben, anhand der vorliegenden Randbe-

dingungen festgelegt.  

Bauteilgeometrie: aus der Bauteilgeometrie wird 

die Betonzugzone Act bzw. die bauteildickenabhän-

gige effektive Zugfläche Act,eff ermittelt. 

Behinderungsgrad: während der Mittenbereich der 

Sohlplatte WDI auf dem Füllbeton aufliegt und 

dadurch maximale Behinderung aufweist, liegen die 

Randbereiche nahezu unbehindert auf den Ulmen-

dränagen auf, siehe [6], [7]. 

Zwangsbeanspruchung: die Sohlplatte WDI er-

fährt infolge Temperatur, unterschiedlicher thermi-

sche Randbedingungen an Bauteilober- und -unter-

seite und infolge der Bauteilbehinderung durch den 

steifen Unterbeton eine aufgezwungene Krüm-

mung, die den Biegezwang anstelle des zentrischen 

Zwangs als Randbedingung rechtfertigt. Damit wird 

der Beiwert kc = 0,4 für die weiteren Betrachtungen 

festgelegt (zum Vergleich: zentr. Zwang, kc = 1,0). 

Betontechnologie: die effektive Betonzugspannung 

als Eingangsparameter wurde mit fct,eff = fctm ohne 

Abminderungen festgelegt, da lt. [6], [7] die redu-

zierte Zugfestigkeit und das tatsächliche Bauteilver-

halten zum Risszeitpunkt oftmals nicht zusammen-

stimmen. 

Beiwert k: der Beiwert wird in [6], [7] projektspe-

zifisch unter Berücksichtigung des Bauteils und der 

zulässigen Rissbreite festgelegt. 

Die ermittelte rechnerische Mindestbewehrung zur 

Begrenzung der Rissbreiten infolge Zwangs wurde 

in der weiteren Planung als Grundlage angesetzt. Da 

sie teilweise sogar unter der Robustheitsbewehrung 

liegt, ist damit größtenteils diese maßgeblich. 

Zusätzlich wurden in [6], [7] Betrachtungen auf Ba-

sis der Verformungskompatibilität als Vergleichs-

berechnungen und zur Plausibilisierung der vorlie-

genden Ergebnisse angestellt. Hierbei wurde die 

Risssteuerung durch die horizontale Behinderung 

aus dem Unterbau angesetzt. Es wurde festgestellt, 

dass für die zulässigen Rissbreiten bei den zu erwar-

tenden Zwangseinwirkungen keine Bewehrung für 

eine Risseverteilung notwendig wäre. 

3.2 Betrachtung des Bauablaufs 

Diese Optimierung erfolgte zu einem späteren Zeit-

punkt im Projekt, weswegen auch baubetriebliche 

Aspekte in Zusammenarbeit mit den ausführenden 

Firmen betrachtet wurden. 

Durch einen hohen Vorfertigungsgrad der Beweh-

rung und industrielle Methoden zur Bewehrungs-

verlegung lässt sich in einzelnen Tunnelabschnitten 

eine hohe Verlege- und Betonierleistung von bis zu 

vier Sohlplatten WDI – bei einer Regelblocklänge 

von 12,5 Metern – je Tag erzielen. 

 

Abbildung 4 Vorgefertigte Bewehrungskörbe am La-

gerplatz obertage 

Die Bewehrung wird großteils in Form geschweiß-

ter Körbe (5 Bewehrungselemente je Regelblock) 

außerhalb des Tunnels vorgefertigt, zum Einbauort 

transportiert (siehe Abbildung 4) und hier mit gän-

gigen Hebegeräten versetzt. Die obere Bewehrungs-

lage wird vor Ort mittels Listenmatten ergänzt.  

In einem Baulos kommt abschnittsweise ein Portal-

kran auf dem Sohlschalwagen zum Einsatz, siehe 

Abbildung 5 

Aus baubetrieblichen Gründen wurde entschieden, 

die obere Bewehrungslage mit einem leicht erhöh-

ten Bewehrungsgehalt auszuführen und damit eine 

höhere Lagestabilität des Bewehrungskorbs für die 

weiteren Arbeiten zu erreichen. 

Von Bedeutung ist in diesem Fall auch die Einhal-

tung der laut Bewehrungsatlas [8] empfohlenen 

Verlegeabstände der Bewehrungsabstandhalter zwi-

schen oberer und unterer Lage. 
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Abbildung 5 Verlegung der vorgefertigten Beweh-

rungselemente am Einbauort 

3.3 Erreichte Einsparungen durch die Opti-
mierung 

Durch die angeführten Überlegungen konnte der an-

fängliche Bewehrungsgehalt von ca. 145 bis 195 

kg/m³ in Abhängigkeit vom Regelprofil deutlich re-

duziert werden. Eine rein rechnerische Betrachtung 

erreichte eine theoretische Reduktion auf ca. 45 bis 

65 kg/m³. Nach Abschluss der Probeblöcke und un-

ter Berücksichtigung der Baumethoden konnte im-

merhin eine Reduktion auf ca. 70 bis 85 kg/m³ er-

reicht werden, die auch so in die aktuelle Planung 

eingeflossen ist. 

Neben der Kostenreduktion wird auch der emissi-

onsbezogene Einspareffekt betrachtet, der hier als 

Mittelwert für herkömmlichen Bewehrungsstahl 

mit 500 kg CO₂ je Tonne Material angesetzt wird. 

Tabelle 1 Einsparungspotential Bewehrungsstahl, CO2 je 

Regelblock 

 Regelblock 

HT-KV 

L = 12,5 m 

Regelblock 

HT-FS/SG 

L = 12,5 m 

Betonkubatur 19,53 m³ 31,40 m³ 

Bewehrungsreduktion 

(rechnerisch) 

2,54 to. 3,14 to. 

Bewehrungsreduktion 

(tatsächlich) 

2.11 to. 2,36 to. 

Reduktion Immissionen 

(tatsächlich) 

1.055 kg CO2 1.180 kg CO2 

 

Die gesamte Optimierung wird aktuell mit ca. 

8.100 Tonnen Bewehrungsstahl und damit korres-

pondierend ca. 4.050 Tonnen CO2 für die beiden 

Baulose H41 und H53 zusammen abgeschätzt. 

Im gegenständlichen Fall kann man hinsichtlich 

Transportaufwänden und hinsichtlich Montageer-

gonomie für das Verlegepersonal („soziale Nach-

haltigkeit“) von einer nachhaltigen Lösung spre-

chen. Dies wird vor allem aufgrund des hohen Vor-

fertigungsgrades nach Vorschlag AN und der vom 

AN gewählten Baumethoden erreicht. 

Bei Begehungen wurde vor Ort festgestellt, dass die 

Sohlplatte WDI rissefrei hergestellt wurde. Damit 

ist in jeder Hinsicht der Erfolg der Optimierungs-

maßnahme belegt. 

4 Validierung des Bemessungsan-
satzes anhand von Probeblöcken 
und Ableitung von Herstellungs-
empfehlungen 

4.1 Allgemeines 

Um das Bemessungskonzept zu validieren, wurden 

umfangreiche Materialuntersuchungen sowie insge-

samt 4 Sohlplatten WDI als Probeblöcke abseits der 

Haupttunnelröhren hergestellt und durch zusätzli-

che Untersuchungen überwacht.  

Neben einer sorgfältigen Festlegung der rissevertei-

lenden Bewehrung schreibt die ÖBV-Richtlinie „In-

nenschalenbeton“ [4] für Innenschalen mit WDI-

Anforderung außerdem die Verwendung von C3A-

freien Zementen vor. Weiters werden in der Richt-

linie Empfehlungen für die Betonzusammensetzung 

und Vorschriften zu maximaler Frischbetontempe-

ratur und maximalen Betontemperaturanstieg im 

Zuge des Hydratationsprozesses angegeben. In die-

sem Zusammenhang sollte erwähnt werden, dass 

das genannte Regelwerk mit Erscheinungsdatum 

2012 auf langjährige, gute Erfahrungen aufbaut, je-

doch den Grenzwerten der Temperaturentwicklung 

keine analytischen Bewertungen unter projektspezi-

fischen Bedingungen zugrunde legt und legen kann. 

Die durchgeführten Untersuchungen bieten somit 

auch eine Datenbasis zur Ableitung von Herstel-

lungsempfehlungen hinsichtlich der Notwendigkeit 

von thermisch wirksamer Nachbehandlung. Die Er-

kenntnisse sind, wie schon beschrieben, in die Pla-

nung eingeflossen. 

Im Folgenden werden die wesentlichen Ergebnisse 

dieser Untersuchungen beschrieben. 
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4.2 Temperaturentwicklung infolge Hydratati-
onswärme und Zwangspannungen 

Die in dem Projekt angeführten Überlegungen zur 

Bewehrungsoptimierung können nur mit Kenntnis 

der Temperatur- und Festigkeitsentwicklung des 

real eingesetzten Betons unter Einbeziehung der 

Umgebungsbedingungen (Temperatur, Feuchtig-

keit) und in Übereinstimmung mit einer laufenden 

Betonüberwachung zielgerichtet umgesetzt werden. 

Anhand der erfassten Daten wurden die im Artikel 

angeführten Bemessungsannahmen bestätigt und 

weitere Berechnungen zur Art und Intensität der zu 

erwartenden Rissgefahr über den gesamten kriti-

schen Abbindeprozess angestellt. Dabei gilt, je voll-

ständiger die vorbereitende Datenerfassung ausfällt, 

desto genauer kann eine Rissesicherheitsprognose 

erstellt werden. 

Als für die Beurteilung der Rissgefahr wesentlichen 

Betonparameter sind die adiabate Wärmeentwick-

lung des Bindemittels, die Entwicklung der Druck- 

und Spaltzugfestigkeit, sowie die Entwicklung des 

E-Moduls zu nennen. Bei der Entwicklung der Fes-

tigkeitseigenschaften wird der Altersabschnitt von 

einem Tag bis zum Alter von 56 Tagen herangezo-

gen, wobei innerhalb der ersten Woche verdichtet 

Prüfwerte ermittelt werden. 

Für eine Bestätigung der Laborversuchsergebnisse 

ist in der Umsetzung zumindest zu Beginn ein ver-

dichtetes Überwachungskonzept empfohlen. Im 

Anwendungsfall wurden die ersten zwei Sohlblöcke 

vertieft versuchstechnisch begleitet, in weiterer 

Folge erfolgt eine Standardüberprüfung des Betons 

auf Grund des intensiven Baufortschritts zweimal 

pro Woche. 

Tabelle 2 Messergebnisse 

 

 

In diesem Zusammenhang sei besonders auf die 

projektspezifischen besonderen Einbaubedingun-

gen hingewiesen, die hinsichtlich sowohl der Ein-

bautemperatur als auch der maximalen Betonbau-

teiltemperatur einen Sonderstatus verleihen. 

 

Abbildung 6 Temperaturmessung am Bauteil: Tmax = 

39,7°C nach ca. 19 Stunden, Temperatur-

anstieg 17°C 

Die vor Ort ermittelten Lufttemperaturen betrugen 

unabhängig von Tageszeitschwankungen sehr 

gleichbleibende 26 bis 28°C (siehe Abbildung 6). 

Dementsprechend können die auftretenden 

Zwangsspannungen infolge Temperaturdifferenzen 

zuverlässig im Voraus berechnet werden. 

 

Abbildung 7 Temperaturmessung am thermoisolierten 

Probewürfel: Tmax = 42,4°C nach ca. 20 

Stunden, Temperaturanstieg 18°C 

Um eine Bewertungsmöglichkeit der Bindemittel-

kombination zu schaffen, wurden parallel zur Bau-

teiltemperaturmessung auch Messungen der Tem-

peraturentwicklung an einem mit 10 cm XPS-G Po-

lystyrol Hartschaum gedämmten Probewürfel mit 

den Abmessungen 20 x 20 x 20 cm durchgeführt 

(siehe Abbildung 7) 

Unbeeinflusst von der gleichmäßigen Umgebungs-

temperatur kommt der Thematik Nachbehandlung 

des Betonbauteils eine sehr wesentliche Bedeutung 

zu. Dabei ist in diesem speziellen Fall das Verhin-

dern von Feuchtigkeitsverlust des jungen Betons 

von primärer Bedeutung. Bautechnisch wird das 

durch Aufbringen eines Verdunstungsschutzes und 

dem Auflegen einer Kunststofffolie gewährleistet.  

Parameter Einheit 441 440

Betontemp. °C 24 23

Lufttemp. °C 26 26

Druckfestigkeit 7d MPa 31,9 33,9

Druckfestigkeit 56d MPa 52,0 55,2

Spaltzugfestigkeit 28d MPa 3,9 -

Spaltzugfestigkeit 56d MPa 4,4 4,1

E-Modul 28d MPa 26.300 -

E-Modul 56d MPa 30.300 28.700
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Da im Anwendungsfall weder die Bauteildicke 

massiv ist, noch die Umgebungsbedingungen stark 

schwanken, konnte auf eine thermische Nachbe-

handlung verzichtet werden. 

4.3 Rissaufnahme und Bohrkernuntersu-
chungen, Betoneinbau 

Nach der Herstellung wurden an zwei von vier Pro-

beblöcken über einen Teil der Fläche ungerichtete 

Risse festgestellt. Diese wurden hinsichtlich Lage 

und Rissbreite kartiert, siehe Abbildung 8. Teil-

weise überschreiten die vorhandenen Rissbreiten an 

der Oberfläche das bauvertraglich geforderte Maß 

wvorh > wk,zul = 0,2 mm. Zur Ursachenfindung und 

Abklärung, ob diese unzulässigen Rissbreiten im 

Zusammenhang mit der optimierten Bewehrung ste-

hen, wurden an mehreren Rissen jeweils im Bereich 

der maximalen Rissbreite Bohrkerne gezogen.  

Bei der Begutachtung wurde festgestellt, dass die 

Risstiefe durchgehend nur wenige Zentimeter be-

trägt und nicht einmal bis zur oberen Bewehrungs-

lage reicht. Das bedeutet, dass die unzulässigen 

Rissbreiten nicht in der Bewehrungsoptimierung 

begründet sind und damit auch ein höherer Beweh-

rungsgehalt keinen positiven Einfluss auf die Risse-

steuerung gehabt hätte. 

Die Ursachen wurden in lokal zu hoher Betonüber-

deckung der oberen Bewehrungslagen in Kombina-

tion mit Entmischung der obersten Betonschicht 

festgestellt: seitens Betoneinbau wurde bei einer 

weichen Konsistenz in der letzten Einbaulage zu in-

tensiv verdichtet, so dass ein Absetzen der groben 

Gesteinskörnung und somit eine Entmischung der 

obersten Betonschichte erfolgte, wie auch in den 

Bohrkernen erkennbar. 

Als Gegenmaßnahme erfolgte zum einen die schon 

beschriebene Verstärkung der oberen Bewehrungs-

lage, siehe auch 3.2. Zum anderen wurden Einbau 

und Rütteltechnik optimiert, so dass keine weiteren 

Entmischungserscheinungen aufgetreten sind. 

5 Zusammenfassung 

Im vorliegenden Artikel werden die Überlegungen 

zur Bewehrungsoptimierung der sogenannten Sohl-

platte WDI im Haupttunnel des Brenner Basistun-

nels beschrieben. 

Durch Berücksichtigung der tatsächlichen Randbe-

dingungen konnte von einem pauschalen Bemes-

sungsansatz zu einer maßgeschneiderten Lösung für 

die vorliegende Bauteilsituation übergegangen wer-

den. 

Die entwickelte Lösung wurde unter Berücksichti-

gung der baubetrieblichen Randbedingungen, der 

Betonrezeptur, der Hydratationswärmeentwicklung 

sowie eines messtechnisch begleiteten Versuchs-

konzepts anhand von vorab hergestellten Probeblö-

cken validiert. Die Erkenntnisse sind iterativ in die 

Planung eingeflossen. 

Letztendlich konnte der erforderliche Bewehrungs-

grad bei gleichbleibender Sicherheit im Rahmen des 

Regelwerks erfolgreich reduziert werden. Es erga-

ben sich signifikante Einsparungen bei Materialein-

satz, Kosten und CO₂-Emissionen. 

   

Abbildung 8 Rissaufnahme vor Ort, Rissbreitenbestimmung, Bohrkernfoto 
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KURZFASSUNG: 

Im Zuge der Dekarbonisierung der Zement- und Betonindustrie gewinnen Klinkerersatzstoffe und alternative 

Bindemittel zunehmend an Bedeutung, da etablierte Zumahl- und Zusatzstoffe (supplementary cementitious 

materials) wie Hüttensand und Flugasche künftig nur eingeschränkt verfügbar sind. Der Beitrag zeigt, wie 

bisher ungenutzte primäre und sekundäre mineralische Rohstoffe – darunter kalzinierte Tone, Siderit, side-

ritreicher Minenabraum, metallurgische Schlacken, Baurestmassen, Mineralfasern und biogene Reststoffe – 

durch gezielte thermische, mechanische oder thermochemische Aufbereitung zu reaktiven Bindemittelkom-

ponenten inwertgesetzt werden können. Aufgezeigt wird das Potential für Portlandzement-basierte Systeme 

und alkalisch aktivierte Materialien. Die präsentierten Ansätze ermöglichen CO₂-Reduktion, Ressourcen-

schonung, regionale Stoffkreisläufe, Wertstoffrückgewinnung und verbesserte Dauerhaftigkeit durch die 

Aufbereitung und Nutzung neuer innovativer Bindemittel. 

 

1 Einleitung 

Im Zuge der Dekarbonisierung der Zement- und Be-

tonproduktion steigt die Nachfrage nach geeigneten 

Klinkerersatzstoffen kontinuierlich an. Als reaktive 

Stoffe werden hierfür traditionell Hüttensand (gra-

nulierte Hochofenschlacke) und Flugasche als supp-

lementary cementitious materials (SCMs) einge-

setzt, die sowohl die CO₂-Bilanz als auch die Dau-

erhaftigkeit von Beton verbessern können. Aller-

dings verknappen diese Materialien zunehmend: So 

führte etwa der Ausstieg aus der Kohleverstromung 

zu einer sinkenden Verfügbarkeit von Flugasche, 

während die Transformation der Stahlindustrie hin 

zu klimafreundlicheren Produktionsprozessen die 

Mengen an verfügbarem Hüttensand deutlich redu-

ziert [1]. Gleichzeitig steigt seitens der Zementin-

dustrie die Nachfrage nach geeigneten, CO2-ärme-

ren Zementersatzstoffen, weshalb der dringende 

Bedarf nach alternativen Bindemittelkomponenten 

besteht. 

Die im vorliegenden Beitrag dargestellten jüngsten 

Ergebnisse von Forschungsprojekten zeigen, 

welche bisher ungenutzten mineralischen (Sekun-

där-) Rohstoffe durch eine gezielte Aufbereitung zu 

reaktiven Bindemittelkomponenten aufgewertet 

werden können. Zu vielversprechenden Alternati-

ven (siehe auch Abbildung 1) zu traditionellen 

SCMs gelten insbesondere:  

• Kalzinierte Tone, auch in Form von Rest-

stoffen wie Bodenaushub 

• eisenkarbonathaltige Materialien wie Side-

rit (FeCO₃) und der zugehörige Minenab-

raum 

• Stahlwerksschlacken (z. B. aus LD-Kon-

vertern oder Elektrolichtbogenöfen) 

• Baurestmassen wie z.B. künstliche Mine-

ralfasern (KMF), Ziegelbruch oder Beton-

bruch 

• Verbrennungsaschen wie z.B. Klärschlam-

masche 

• Abfallgläser, Keramiken, Feuerfeststoffe 
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Die Einbindung solcher inwertgesetzten Materia-

lien als Baustoffkomponenten (insbesondere als re-

aktives Bindemittel) kann im Wesentlichen über 

folgende zwei Wege realisiert werden: 

 

1. Portlandzement-basierte Systeme: Aufbe-

reitete Reststoffe werden als Klinkerersatz-

stoffe in Portlandkompositzementen einge-

setzt. Entscheidend ist eine hohe hydrauli-

sche oder puzzolanische Reaktivität, die 

durch und eine günstige Zusammensetzung 

erreicht wird (z. B. hohe Anteile an amor-

pher Phase, sowie hohe Gehalte an CaO, 

SiO₂, Al₂O₃)  

2. Alkalisch aktivierte Materialien (AAMs): 

AAMs wie u.a. „Geopolymere“ werden 

durch Reaktion alumosilikatreicher Aus-

gangsstoffe mit alkalischen Aktivatoren 

hergestellt. Sie ermöglichen den Einsatz 

hoher Reststoffanteile (bis zu 100 %) und 

eignen sich aufgrund ihrer teils herausra-

genden Beständigkeit auch für chemisch 

aggressive Umgebungen.  

 

Beide Ansätze bieten erhebliches Potenzial für eine 

nachhaltigere Baustoffproduktion, erfordern jedoch 

angepasste Aufbereitungsverfahren sowie geeignete 

normative Rahmenbedingungen. 

Im vorliegenden Beitrag werden materialwissen-

schaftlich-technische Aspekte besprochen, während 

die rechtlichen Aspekte von „Abfall“, „Nebenpro-

dukt“ und „Abfallende“ nach Abfallwirtschaftsge-

setz (AWG 2002) nicht thematisiert werden. Die 

folgenden Kapitel geben einen beispielhaften Über-

blick über Aufbereitungsverfahren, Einsatzmög-

lichkeiten und Wirkungsweise einiger neuer primä-

rer sowie sekundärer Rohstoffquellen für nachhal-

tige, kreislaufwirtschaftliche Baustoffmaterialien. 

      
 

      

Abbildung 1 Links oben: Drehrohrofen zur Tonkalzinierung (geöffnet zur Revision); Rechts oben: Abbau von Eisenkar-

bonaten am Steirischen Erzberg; Links unten: Mineralwolle aus dem Rückbau & der Sanierung eines Ge-

bäudes; Rechts unten: Sammlung und Sortierung von Feuerfest-Reststoffen. 
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2 Eisenkarbonate als neu 
erschlossene primäre Baustoff-
Rohstoffquellen 

Ein vielversprechender Ansatz der aktuellen For-

schung betrifft eisenkarbonathaltige Materialien, 

insbesondere Siderit. Siderit ist ein natürliches Ei-

senkarbonat und kommt unter anderem am steiri-

schen Erzberg in großen Mengen vor. Während fein 

gemahlene Karbonate im Beton häufig als Füll-

stoffe betrachtet werden, zeigen aktuelle Untersu-

chungen, dass Siderit deutlich mehr leisten kann. Er 

benötigt keine thermische Aktivierung und könnte 

daher als regional verfügbarer, energiearmer Zu-

satzstoff eingesetzt werden. In zementgebundenen 

Systemen zeigt Siderit ein ungewöhnliches Reakti-

onsverhalten. Frisch gemahlener Siderit kann die 

frühe Hydratation zunächst deutlich verzögern, ver-

mutlich durch die Bildung eisenhaltiger Hydro-

xidphasen, die temporär hydratationshemmend wir-

ken. Dieser Effekt nimmt jedoch mit zunehmendem 

Alter ab. Nach längerer Hydratationsdauer errei-

chen siderithaltige Systeme Festigkeiten, die jene 

von inerten Füllstoffen übertreffen können. Gleich-

zeitig wird Portlandit verbraucht und es entstehen 

hydratisierte eisenhaltige Phasen. Dieser neu be-

schriebene Reaktionsmechanismus wird als „ferro-

lanische“ Reaktion diskutiert. Besonders relevant 

sind die beobachteten Dauerhaftigkeitseffekte. In 

Spritzbetonversuchen mit sideritreichem Material 

vom Erzberg wurden sehr niedrige Calcium-Aus-

laugungswerte gemessen. Während für moderne 

auslaugungsarme Spritzbetone – i.e. Spritzbetone 

mit reduziertem Versinterungspotential (RV) – ty-

pische Werte etwa bei 0,7 kg Ca pro Tonne Spritz-

beton liegen, wurden in den untersuchten Mischun-

gen Werte von höchstens 0,3 kg Ca pro Tonne er-

reicht. Zusätzlich zeigen Mörtel mit Siderit bzw. si-

deritreichem Minenabraum eine deutlich verbes-

serte Sulfatbeständigkeit, teils besser als etablierte 

Referenzsysteme wie CEM I SR0 oder CEM III/B. 

Damit eröffnet Siderit mehrere Perspektiven zu-

gleich: Als fein gemahlene Bindemittelkomponente 

kann er zur Entwicklung neuer Zementersatzstoffe 

beitragen; in gröberen Fraktionen kann sideritrei-

cher Minenabraum als Gesteinskörnung genutzt 

werden. Am Erzberg fallen große Mengen solcher 

Materialien an, darunter neben dem abgebauten Si-

deriterz auch erhebliche Mengen an Minenabraum 

mit relevanten Eisenkarbonatgehalten. Die Nutzung 

dieser Stoffströme kann regionale Rohstoffkreis-

läufe stärken, Deponiemengen reduzieren und 

gleichzeitig den Einsatz leistungsfähige, dauerhafte 

Betone ermöglichen. 

3 Thermische Behandlung von 
Tonen als Bindemittelkomponente 
in Spritzbetonen  

Kalzinierte Tone zählen derzeit zu den vielverspre-

chendsten alternativen Zementersatzstoffen. Sie 

entstehen durch thermische Behandlung natürlicher 

Tone, wobei Tonminerale wie Kaolinit oder Illit 

strukturell verändert und dadurch reaktiver werden. 

Im Beton können sie einen Teil des Zementklinkers 

ersetzen und so die CO₂-Bilanz verbessern. Beson-

ders interessant ist dabei, dass Tone weltweit in gro-

ßen Mengen verfügbar sind und damit eine mögli-

che Alternative zu knapper werdenden Zusatzstof-

fen wie Hüttensand oder Flugasche darstellen. In 

Normalbeton wirken kalzinierte Tone vor allem 

über ihre puzzolanische Reaktivität; das heißt: sie 

reagieren mit Portlandit (CaOH2) und tragen lang-

fristig zur Verdichtung der Mikrostruktur bei. Die 

Frühfestigkeit kann durch den geringeren Zemen-

tanteil zunächst sinken, während sich bei geeigneter 

Tonart und ausreichender Kalzinierung langfristig 

wieder deutliche Festigkeitsbeiträge ergeben. Be-

sonders kaolinitische Tone zeigen nach entspre-

chender thermischer Aktivierung eine hohe Reakti-

vität. 

Anders ist die Situation im Spritzbeton. Hier steht 

nicht nur die spätere Festigkeit im Vordergrund, 

sondern vor allem die sehr frühe Reaktion innerhalb 

der ersten Sekunden bis Stunden. Spritzbeton muss 

nach dem Auftrag sehr rasch erstarren, an der Ober-

fläche haften und früh tragfähig werden. In unter-

suchten beschleunigten Systemen zeigte sich, dass 

bei unterschiedlichen Temperaturen kalzinierte 

Tone genau hier besonders wirksam sein können. 

Bei einem Ersatz von 25% des Portlandzements 

(CEM I) durch unterschiedliche Tone erreichten 

tonhaltige, beschleunigte Mörtel nach 6 Stunden hö-

here Druckfestigkeiten als die reine Zementrefe-

renz. Einzelne Mischungen zeigten Verbesserungen 

von über 100%. Ohne Fließmittel wurden teilweise 

noch höhere Frühfestigkeitssteigerungen beobach-

tet. Bemerkenswert ist dabei, dass nicht nur hochre-

aktive und bei typischen Temperaturen von 800°C 
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kalzinierte Tone vorteilhaft waren. Auch bei niedri-

gen Temperaturen (400 – 600°C) getemperte Tone, 

die im Normalbeton zu einer deutlichen Ver-

schlechterung der mechanischen Eigenschaften 

führten, verbesserten im Spritzbetonsystem die 

Frühfestigkeit deutlich. Der Grund liegt weniger in 

einer späteren puzzolanischen Reaktion, sondern in 

physikochemischen Effekten auf die frühe Hydrata-

tion durch die hohe spezifische Oberfläche der 

Tone, die 1) Keimstellen für Hydratationsprodukte 

bietet und so die Aluminatreaktion fördert, 2) die 

Verfügbarkeit von Sulfat als Erstarrungsregler posi-

tiv beeinflusst und 3) schnell reaktives Aluminium 

aus der Tonstruktur zur frühen Ettringitbildung be-

reitstellt. Damit zeigt sich, dass die Bewertung eines 

Tons stark vom Einsatzgebiet abhängt. Ein Mate-

rial, das für Normalbeton nur begrenzt geeignet er-

scheint, kann im Spritzbeton aufgrund anderer Leis-

tungsanforderungen sehr wertvoll sein. 

4 Energieeffiziente Kalzinierung 
durch Co-Pyrolyse 

Klassische kalzinierte Tone werden durch hohe 

Wärmezufuhr typischerweise entweder in Dreh-

rohröfen oder durch Flashverfahren aktiviert. Ob-

wohl die Kalzinierung von Tonen im Vergleich zur 

Herstellung von Zementklinker bereits deutlich ge-

ringere Energiemengen erfordert, bietet die Co-Py-

rolyse das Potenzial, die Tonkalzinierung mit der 

Pyrolyse biogener Reststoffe in einem gemeinsa-

men thermochemischen Prozess zu kombinieren 

und dadurch die Grundlage für eine teilweise oder 

potenziell sogar vollständig energieautarke Herstel-

lung reaktiver SCMs zu schaffen. Bei der Pyrolyse 

wird die Biomasse unter Sauerstoffausschluss ther-

misch umgesetzt, wodurch im Gegensatz zu einer 

Verbrennung kein vollständiger Kohlenstoffumsatz 

zu CO₂ erfolgt. Die organische Fraktion liefert dabei 

nicht nur Energie für den Prozess, sondern wird zu-

gleich zu großen Teilen als stabiler Kohlenstoff im 

entstehenden Karbonisat gebunden, wodurch sich 

zusätzlich die Möglichkeit ergibt, den im Biomasse-

Ton-Karbonisat enthaltenen Kohlenstoff langfristig 

in Baustoffen zu speichern und das Material somit 

als CO₂-Senke zu nutzen. 

 

Durch die Co-Pyrolyse tonreicher Roh- oder Sekun-

därrohstoffe mit biogenen Abfallströmen, etwa Bi-

omasse- oder Textilabfällen entsteht daher ein 

neuartiger Zementersatzstoff, der zwei Funktionen 

kombiniert: puzzolanische Reaktivität und langfris-

tige Kohlenstoffspeicherung. Erste Vorversuche 

zeigen das Potenzial dieses Ansatzes. Bei der Co-

Pyrolyse eines kaolinitischen Tons mit unterschied-

lichen Biomassen wie Algen, Baumwollfasern aus 

Alttextilien und Holzhackschnitzeln entstanden Bi-

omasse-Ton-Karbonisate, die strukturell den klas-

sisch kalzinierten Tonen ähneln, zusätzlich aber re-

levante Mengen an gebundenem Kohlenstoff ent-

halten. In Leimversuchen mit 10 % Klinkerersatz 

verbesserten diese Co-Pyrolysate die Verarbeitbar-

keit deutlich gegenüber herkömmlicher Biokohle. 

Während reine Biokohlen aus Baumwolle oder 

Holz die Verarbeitbarkeit stark verschlechterten, la-

gen Mischungen aus Ton und Algen bzw. Ton und 

Baumwolle wesentlich näher an der Referenz aus 

reinem Zement. Auch bei der Reaktivität zeigten 

sich deutliche Unterschiede. Reine pyrolysierte Bi-

omassen verhielten sich weitgehend inert, während 

die Biomasse-Ton-Karbonisate im R³-Test nach [2] 

(Testverfahren für puzzolanische Aktivität von Ze-

mentzusatzstoffen) eine deutlich erhöhte Wärme-

freisetzung aufwiesen. Ergänzende Festigkeitsprü-

fungen bestätigten diese Ergebnisse: Bei 10 % Er-

satz erreichten Ton-Holz- und Ton-Baumwolle-

Karbonisate nach 28 Tagen Festigkeiten nahe der 

CEM-I-Referenz, das Ton-Algen-Karbonisat über-

traf diese sogar. Damit wird deutlich, dass die Kom-

bination aus Ton und Biomasse nicht nur als Koh-

lenstoffspeicher interessant ist, sondern auch bau-

stofftechnisch wirksam sein kann. Besonders attrak-

tiv ist zudem die energetische Perspektive: Die bei 

der Pyrolyse entstehenden Gase können dazu beitra-

gen, den Prozess selbst zu tragen und die Tonakti-

vierung energieautark zu ermöglichen. Die Energie-

bilanz der untersuchten Materialien wies sogar ei-

nen deutlichen Überschuss an thermischer Energie 

auf, wodurch das Potenzial besteht, größere Men-

gen an Ton ohne zusätzliche externe Energiezufuhr 

zu kalzinieren. Gleichzeitig zeigen die Ergebnisse, 

dass sich – abhängig von der gewählten Prozessfüh-

rung – auch Materialien mit erhöhtem Kohlenstoff-

gehalt hergestellt werden können, die nicht nur als 

reaktive SCMs eingesetzt werden können, sondern 

zusätzlich ein hohes CO₂-Senkenpotenzial besitzen. 
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5 Inwertsetzung von Rest- und 
Sekundärrohstoffen durch 
thermochemische Aufbereitung 

Thermochemische Verfahren erlauben eine Aufbe-

reitung durch die Abtrennung von Störstoffen, die 

Anpassung der chemischen Zusammensetzung und 

die Überführung in eine amorphe Schlacke, was 

eine Erhöhung der Reaktivität ermöglicht. Beson-

ders Materialien wie metallurgische Schlacken, 

künstliche Mineralfasern oder Klärschlammasche 

bieten sich hierfür als Ausgangsstoffe an, da sie in 

großen Mengen anfallen, aber aufgrund ungünstiger 

chemischer Zusammensetzung oft geringe hydrau-

lische Reaktivität aufweisen (siehe Abbildung 2). 

Gleichzeitig gehen bei einer deponietechnischen 

Entsorgung wertvolle Ressourcen wie Metalle, 

Phosphor und potenziell reaktive mineralische Be-

standteile dem Stoffkreislauf dauerhaft verloren 

oder aber die vorhandenen Entsorgungswege sind 

schlicht nicht mehr gangbar (z.B.: Deponierungs-

verbot für künstliche Mineralfaserabfälle ab 2027). 

Durch carbothermische Reduktion können die Rest-

stoffe bei hohen Temperaturen unter Zugabe von 

Reduktions- und Korrekturstoffen aufgeschmolzen, 

Elemente wie Eisen, Mangan und Phosphor als 

Wertstoffe abgetrennt und die chemische Zusam-

mensetzung an die von Hüttensand angepasst wer-

den (siehe Abbildung 2 und Abbildung 3 links). 

 

 

Abbildung 2 Chemische Zusammensetzung der Aus-

gangsmaterialien und der thermochemisch 

aufbereiteten Schlacken dargestellt im 

Dreistoffdiagramm. Der rot markierte Be-

reich kennzeichnet die gewünschte Zusam-

mensetzung. (Abbildung reproduziert 

nach [3] 

Gleichzeitig wird durch Granulation ein hoher Glas-

gehalt erreicht, der für die hydraulische Reaktivität 

entscheidend ist, wobei insbesondere die Trocken-

granulation auch das Potential für 

Wärmerückgewinnung bietet. Die resultierenden 

Materialien weisen eine hohe hydraulische Reakti-

vität auf (Abbildung 3 rechts) und eignen sich so-

wohl für Portlandzement-basierte Systeme als auch 

für alkalisch aktivierte Materialien. 

Demgegenüber können mineralische Reststoffe wie 

metallurgische Schlacken, Baurestmassen, Glasab-

fälle usw. auch fein gemahlen werden, um durch 

diese mechanische Behandlung die Oberflächenre-

aktivität zu erhöhen und reaktive Calcium-Alumi-

nium-Silizium-Verbindungen insbesondere für al-

kalische Aktivierung nutzbar zu machen.  

Generell können die thermisch oder mechanisch 

aufbereiteten Reststoffe sowohl in Portlandzement-

basierten Bindemitteln als auch in alkalisch-akti-

vierten Materialien eingesetzt werden:  

In Portlandzement-basierten Bindemitteln können 

aufbereitete Schlacken als Klinkerersatzstoffe ein-

gesetzt werden, sofern sie einen ausreichend hohen 

Glasgehalt (i.e. amorpher Anteil) sowie hohe An-

teile an Calcium-, Silizium- und Aluminiumoxiden 

aufweisen. Durch geeignete thermische Aufberei-

tungsverfahren lassen sich solche Eigenschaften ge-

zielt einstellen, wodurch hydraulische Reaktivitäten 

erreicht werden können, die anhand von Aktivitäts-

indizes oder R3-Tests auf dem Niveau von Hüt-

tensand oder sogar darüber liegen.  

Alkalisch aktivierte Materialien (AAMs) bieten 

eine zementfreie Alternative und ermöglichen im 

Zusammenspiel mit alkalischen Aktivatoren wie 

Natrium- oder Kaliumwasserglas den Einsatz hoher 

Reststoffanteile bei geringerem Aufbereitungsauf-

wand, da in vielen Fällen eine mechanische Aufbe-

reitung (Vermahlung) ausreicht. Jüngste For-

schungsergebnisse zeigen, wie Rest- und Sekundär-

rohstoffe wie beispielweise metallurgische Schla-

cken, Baurestmassen oder Keramikabfälle in AAMs 

nutzbar gemacht werden können [7], wobei Fakto-

ren wie ein hoher Anteil alkalisch aktivierbarer Pha-

sen sowie eine Al- und Si-reiche chemische Zusam-

mensetzung die mechanischen Eigenschaften be-

günstigen. Abbildung 4 zeigt die Druckfestigkeiten 

nach einem, sieben und 28 Tagen von Mörteln bei 

denen metallurgische Schlacken im Bindemittel und 

als Gesteinskörnung zum Einsatz kamen, wobei ein 

Reststoffanteil von knapp 50% (45-47 M%) im Bin-

demittel und über 80 M% des gesamten Mörtels er-

reicht werden konnte [8]. Viele AAM-Systeme 

zeichnen sich darüber hinaus durch eine hohe 
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chemische Beständigkeit aus und eignen sich unter 

anderem insbesondere für Anwendungen in aggres-

siven Umgebungen wie z.B. Abwassersystemen 

oder industriellen Anlagen – Bedingungen, unter 

denen Portlandzement-basierte Systeme (z.B. klas-

sische B6 Betone) an ihre Grenzen stoßen. 

Die Wahl des geeigneten Bindemittelsystems hängt 

von den chemisch-mineralogischen Eigenschaften 

der aufbereiteten Materialien sowie den Anforde-

rungen an das Endprodukt ab. Während Portlandze-

ment-basierte Systeme leichter in bestehende Nor-

men und Produktionsprozesse integriert werden 

    

Abbildung 3 Links: Chemische Zusammensetzung ausgewählter mineralischen Reststoffe (LD-Schlacke LDS, Elektro-

ofenschlacke EAFS, Künstliche Mineralfaser KMF, Ziegelbruch ZB, Abfallglas AG), von Hüttensand 

(HÜS) sowie mehrerer thermochemisch aufbereiteter mineralischer Fraktionen (M1-M3), die auf Mischun-

gen verschiedenen Reststoffe basieren. Durch die thermochemische Aufbereitung ist die gezielte Anpassung 

der Schlackenzusammensetzung für gesteigerte Reaktivitäten sowie die Rückgewinnung von Wertmetallen 

(z.B. Fe, Mn) möglich. Rechts: Mittels R3-Methode bestimmte Reaktivitätssteigerung der aufbereiteten 

Fraktionen M1-M3 gegenüber den Ausgangsstoffen LDS, EAFS und Hüttensand (GBFS). (Abbildung re-

produziert nach [4–6]. 

 

Abbildung 4 Mörteldruckfestigkeiten von alkalisch aktivierten Bindemittelsystemen mit metallurgischen Schlacken und 

Metakaolin, aktiviert mittels Kaliumwasserglas. Durch den Einsatz metallurgischer Schlacken im Binde-

mittel (Rezepturen A, B) sowie in der Gesteinskörnung (Rezepturen A+SGK, B+SGK) konnte ein Reststoff-

anteil von ca. 46 M-% im Bindemittel und über 80 M% des gesamten Mörtels erreicht werden (Abbildung 

reproduziert nach [8]). 
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können, bieten alkalisch aktivierte Materialien ein 

höheres Potenzial für CO₂-Einsparungen und die 

Verwertung von Reststoffen. Beide Ansätze tragen 

dazu bei, die Abhängigkeit von traditionellen Ze-

mentersatzstoffen zu verringern und eine nachhalti-

gere Baustoffproduktion zu ermöglichen. 

6 Zusammenfassung und 
Schlussfolgerungen  

Der vorliegende Beitrag zeigt das Potenzial bisher 

ungenutzter Reststoffe auf, insbesondere von Eisen-

karbonaten (u.a. aus Abraummaterial), Tonen (u.a. 

aus Bodenaushub), Biomasse (aus organischen 

Reststoffen), Klärschlammaschen sowie metallurgi-

schen Schlacken. 

Erste Voraussetzung dafür ist eine vollständige 

stoffliche Charakterisierung der sekundären Roh-

stoffe, eine anwendungsorientierte Einordung ihrer 

Potenziale und der Nachweis der Eignung als Bau-

stoffe entsprechend den materialtechnologischen 

Anforderungen der angestrebten Anwendungen. 

Damit verbunden müssen die für eine solche Inwert-

setzung geeigneten Aufbereitungsschritte identifi-

ziert und durchgeführt werden. Als besonders viel-

versprechend zeigt sich in diesem Zusammenhang 

der Ansatz, Sekundärrohstoffe aus sektorübergrei-

fenden Quellen in geeigneten Proportionen zu mi-

schen und gemeinsam in thermochemischen Prozes-

sen so aufzubereiten, dass daraus hydraulisch reak-

tive oder alkalisch aktivierbare zementöse Binde-

mittelkomponenten entstehen (für Betone, Mörtel 

etc.).  

Zusammenfassend kann gesagt werden, dass Se-

kundärrohstoffe unterschiedlichster Herkunft po-

tentiell bestens geeignet sind, um primäre Rohstoffe 

in mineralischen Bindemitteln zu ersetzen. Die Vor-

teile dessen liegen  

i) in einem wesentlichen Beitrag zur Kreislauf-

wirtschaft, was Deponievolumina reduziert 

und Primärrohstoffe schont 

ii) in CO2-Reduktion durch den Ersatz von Port-

landzementklinker, was zur Dekarbonisie-

rung der Zement- und Betonindustrie beiträgt 

iii) in der Nutzung lokaler Rohstoffquellen, 

wodurch wirtschaftliche Abhängigkeiten re-

duziert und Transportwege verkürzt werden 

können 

iv) in der gleichzeitigen Rückgewinnung kriti-

scher Rohstoffe oder Wertmetalle (z.B. 

Phosphor, Eisen, Mangan) durch thermoche-

mische Behandlung 

Daneben können auch Funktionsverbesserungen 

und Vorteile für die Dauerhaftigkeit erreicht wer-

den, indem einerseits chemisch langlebige Binde-

mittelsysteme (z.B. Geopolymere) reststoffbasiert 

ausgeführt werden bzw. durch die neuen Zusatz-

stoffe die Beständigkeit gegen Sulfatangriff, Karbo-

natisierung usw. erhöht wird. Gleichzeitig wird die 

Umweltverträglichkeit sichergestellt, indem entwe-

der durch thermochemische Behandlung Störstoffe 

abgetrennt, oder durch geeignete Rezepturen in der 

Bindemittelmatrix gebunden werden und so gän-

gige Grenzwerte für die Auslaugung von z.B. Cr 

oder As eingehalten werden.  

Aktuell gibt es für den großtechnischen Einsatz von 

sekundär- oder reststoffbasierten Bindemitteln noch 

regulative Hürden, die durch Anpassungen der Nor-

men und Gesetze abgebaut werden müssen. Die 

Umweltverträglichkeit herkömmlicher genauso wie 

neuartiger reststoffbasierter Baustoffe sollte perfor-

mance-basiert bewertet werden – dafür müssen Un-

tersuchungen des Auslaugverhaltens standardisiert 

und durchgeführt werden. Die thermische Aufberei-

tung von Rest- und Sekundärrohstoffen muss wirt-

schaftlich und technisch optimiert werden. 

Fazit: Der Einsatz neuartiger Sekundärrohstoffe als 

Baustoffe ermöglicht leistungsfähige Bindemittel-

systeme in einer effizienten Kreislaufwirtschaft bei 

gleichzeitig deutlicher Reduktion von CO₂-Emissi-

onen und verbesserte Dauerhaftigkeit. Dies trägt 

maßgeblich zu einer nachhaltigen und zukunftswei-

senden Baustoffindustrie bei. 
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KURZFASSUNG: 

Integrale Brücken zeigen eine ausgeprägte zyklische Wechselwirkung mit ihrer Hinterfüllung. Die Ursache 

hierfür sind horizontale Tragwerksverformungen, vorrangig infolge wiederkehrender jahreszeitlicher Tem-

peraturänderungen des Überbaus. Ein Forschungsprojekt der TU Graz und der DB InfraGO AG widmet sich 

der numerischen Abbildung dieser zyklischen Interaktion integraler Tragwerke mit verschiedenen eisenbahn-

spezifischen Hinterfüllungen. Hierfür kommen hochwertige Boden-Stoffmodelle zum Einsatz, welche an-

hand umfangreicher Laborversuche an einem repräsentativen, weitgestuften Hinterfüllungs-Kies und unter 

realitätsnahen Bedingungen kalibriert werden. Auf dieser Basis wurden umfassende numerische Parameter-

studien durchgeführt. In diesem Beitrag werden ausgewählte Ergebnisse zur zykl. Erddruckmobilisierung 

(Sommerstellung) verschiedener Hinterfüllungen im Vergleich zu analytischen Erddruckansätzen aus der Li-

teratur präsentiert. Zudem werden wesentliche Empfehlungen des Forschungsprojekts für die Bemessung in 

der Praxis und für etwaige Regelwerksfortschreibungen – wie etwa der Richtlinie 804.4501 [1] – aufgeführt.  

 

 

1 Einleitung 

In Deutschland werden, den Entwicklungen im 

Straßenbereich folgend, vermehrt integrale Eisen-

bahnbrücken mit mittleren und längeren Gesamt-

stützweiten errichtet. Für die Planung und Ausfüh-

rung dieser fugen- und lagerlosen Bauweise wurde 

im Mai 2021 mit Ril 804.4501 [1] erstmals ein DB-

Regelwerk eingeführt. Insbesondere zur erhöhten 

Interaktion der monolithischen Tragwerke mit der 

Gründung und eisenbahntypischen Hinterfüllungen 

besteht jedoch weiterer Forschungsbedarf. Ein For-

schungsprojekt der TU Graz gemeinsam mit der DB 

InfraGO AG widmete sich daher tiefergehend der 

zyklischen Boden-Bauwerk-Interaktion (BBI) von 

längeren integralen Eisenbahnbrücken [2]. 

1.1 Zyklische Boden-Bauwerk-Interaktion 

Hauptsächlich aufgrund von saisonalen Tempera-

turverformungen des Bauwerks ergibt sich hinter 

integralen Widerlagern ein wiederkehrender 

Erddruck-Anstieg (in der Sommerstellung) und -

Abfall (in der Winterstellung), siehe Abbildung 1a). 

Zudem führen die zyklischen Temperaturverfor-

mungen des Tragwerks zu einer wiederkehrenden 

Verdichtung („Ratcheting“) der granularen Hinter-

füllungen sowie zu Setzungen. Verschiedene (klein-

) maßstäbliche Experimente sowie Zentrifugenver-

suche (vgl. [2]-[6]) zeigen, dass es infolge der zyk-

lischen Belastung zu einer anhaltenden Zunahme 

der Erddrücke sowie einer Akkumulation an Set-

zungen hinter dem Widerlager kommt. Mit der 

Tragwerkslänge und somit der Größe der horizonta-

len Verschiebungen am Bauwerksende nehmen 

diese Effekte stark zu. 

Der zyklische Erddruckanstieg muss bei der Bemes-

sung des Brückentragwerks adäquat berücksichtigt 

werden [7], während sich die Setzungsakkumulati-

onen auf die Gebrauchstauglichkeit auswirken. Sie 

dürfen nicht zu groß werden, um die überführte 
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Gleislage nicht zu beeinträchtigen und einen erhöh-

ten Instandhaltungsaufwand hervorzurufen. 

Für klassische nicht-bindige Hinterfüllungen exis-

tieren europa- und weltweit verschiedene empiri-

sche Erddruckansätze, u. a. [9]-[12]. Diese unter-

scheiden sich zum Teil stark und wurden in der Re-

gel anhand von Versuchen abgeleitet, die Ein-

schränkungen (wie z. B. Modelrandeinflüsse oder 

eine vereinfachte Fußpunktrotation des Widerla-

gers) aufweisen und vorrangig an enggestuften 

(Fein-)Sanden durchgeführt wurden. Gemäß Ril 

836.4106 [13] sind jedoch ohne ergänzende Verbes-

serungsmaßnahmen nur weitgestufte Sand-Kies-

Gemische mit einer Ungleichförmigkeitszahl Cu > 6 

in Lagen von 30 cm (verdichtet auf 100% Proctor-

dichte) als Hinterfüllung für Eisenbahnbrücken vor-

zusehen. Aufgrund dieser Aspekte sind die existie-

renden Erddruckansätze zu verifizieren.  

Bei höheren Geschwindigkeiten oder Streckenlas-

ten sind für Eisenbahnbrücken zudem Hinterfüllun-

gen mit verschiedenen Formen von verfestigten 

Keilen aus qualifizierter Bodenverbesserung (QBV) 

oder Magerbeton vorzusehen [13], siehe Abbil-

dung 1c) und 1d). Bei längeren integralen (Eisen-

bahn-)Brücken kommen zudem am Widerlager ge-

lenkig angeschlossene Schleppplatten (vgl. Abbil-

dung 1b)) nahe der Hinterfüllungsoberfläche zum 

Einsatz. Für diese Hinterfüllungstypen existieren 

kaum experimentelle oder numerische Studien hin-

sichtlich des BBI-Verhaltens. Es besteht daher ein 

Forschungs- und Regelungsbedarf. 

2 Schwerpunkte des Forschungs-
projekts 

Das Forschungsprojekt widmete sich der Abbildung 

der zyklischen Erddruck- und Setzungszuwächse 

hinter integralen Widerlagern für verschiedene ei-

senbahntypische Hinterfüllungsgestaltungen. In 

Abbildung 2 sind die wesentlichen Arbeitsschritte 

des Projekts schematisch dargestellt. 

Zu Beginn wurden Langzeitmessungen an einer 

50 m langen integralen Eisenbahnbrücke in Leipzig 

über einen Zeitraum von 3 Jahren vorgesehen (Ab-

bildung 2, Schritt 1). Diese wurden u. a. für nume-

rische Rückrechnungen genutzt, vgl. [8]. 

Zudem wurde in Kooperation mit dem Karlsruhe 

Institut für Technologie ein umfangreiches experi-

mentelles Versuchsprogramm an einem repräsenta-

tiven weitgestuften Kiesmaterial mit sehr dichter 

initialer Lagerung (ca. 100% Proctordichte) durch-

geführt (Schritt 2). Dies beinhaltet monotone und 

zyklische Ödometer- und Triaxialversuche sowie 

Bender-Element- und lokale Dehnungsmessungen 

zur Erfassung des Bereichs (sehr) kleiner Dehnun-

gen. Die Versuchsergebnisse dienten zur Kalibrie-

rung mehrerer potenziell geeigneter Materialmo-

delle für Boden [14][15]. Es muss dabei betont wer-

den, dass für die Abbildung der zyklischen Effekte, 

insbesondere der zykl. Setzungszunahme, hochwer-

tige Boden-Stoffmodelle erforderlich sind, welche 

neben Barotropie- (Spannungsabhängigkeit) auch 

Pyknotropie-Effekte (Dichteabhängigkeit) abbilden 

 

Abbildung 1 a) Schema der zykl. Boden-Bauwerk-Interaktion von integralen Brücken infolge saisonaler Temperaturän-

derungen, b) – d) verschiedene eisenbahnspezifische Hinterfüllungen, modifiziert nach [8] 



   Alexander Sandmann, Franz Tschuchnigg 

  171 

können. Es wurden daher verschiedene elastoplasti-

sche (Hardening Soil Small [16], DeltaSand [17], 

Sanisand-MS [18]) und hypoplastische Stoffmo-

delle [19][20] auf Basis von Elementversuchen und 

in weiterer Folge in Randwertproblemen miteinan-

der verglichen (Schritt 3) [14][15]. 

Zur Validierung der verwendeten 2D und 3D FE-

Referenzmodelle wurden umfangreiche (Vor-)Stu-

dien mit der Software Plaxis V23.2 [21] durchge-

führt (Schritt 4). Insbesondere die Interface-Ele-

mente zeigten dabei infolge der zyklischen Ent- und 

Wiederbelastungen einen sehr großen Einfluss. Das 

Verhalten der Interface-Elemente wurden daher ein-

gehend untersucht, vgl. [2] und [22]. 

Auf Basis der kalibrierten Materialmodelle (Festle-

gung auf DeltaSand) und validierten numerischen 

Modelle (realitätsnahe 2D FE-Modelle mit direkter 

Temperaturaufbringung sowie 3D FE-Modelle für 

Tiefgründungen) erfolgten anschließend umfangrei-

che Parameterstudien mit verschiedenen Hinterfül-

lungsgestaltungen, Brückenlängen, Widerlagerhö-

hen und -steifigkeiten, Baugrund- und Gründungs-

steifigkeiten (Widerlager in voller Höhe auf Flach-

gründungen, ohne bzw. mit zusätzlicher Unterstüt-

zung durch Bohrpfähle) sowie Schiefwinkligkeiten 

(Schritt 5) [8][23]. Der Fokus lag dabei sowohl auf 

der zykl. Erddruckentwicklung, Biegebeanspru-

chung und Verformungsfigur des Widerlagers, als 

auch auf der zykl. Setzungsentwicklung. Die Ziel-

setzung war es, abgesicherte Bemessungsansätze 

für das Widerlager abzuleiten und in Abhängigkeit 

von der integralen Bauwerkslänge geeignete Hint-

erfüllungsgestaltungen zu benennen. 

Im Folgenden werden ausgewählte Ergebnisse aus 

[8] und [23] zur zykl. Erddruckmobilisierung in der 

Sommerstellung für verschiedene eisenbahnspezifi-

sche Hinterfüllungen im Vergleich zu analytischen 

Erddruckansätzen präsentiert. Zudem werden die 

sich daraus ableitenden wesentlichen Empfehlun-

gen für die Praxis und Regelwerksfortschreibung 

(etwa der Ril 804.4501 [1]) zusammengefasst. Wei-

tere Details, etwa zur Modellierung und der Aus-

wertung, finden sich in den Originalquellen [8] und 

[23]. 

3 Ergebnisse der numerischen Para-
meterstudien – Fokus zyklische 
passive Erddruckmobilisierung 

3.1 Einfluss der Brückenlänge und Widerla-
gerhöhe (weitgestufter Kies) 

Abbildung 3 zeigt exemplarisch die zyklische 

Erddruckverteilung hinter dem Widerlager in den 

ersten 10 Sommerzyklen für eine lange integrale 

Brücke (Gesamtlänge L = 140 m, Widerlagerhöhe 

H = 8 m) mit weitgestufter, regelwerkskonformer 

Kies-Hinterfüllung sowie mit einem enggestuften 

Karlsruher Feinsand [24]. Zusätzlich sind die Span-

nungsverläufe der analytischen Bemessungsansätze 

nach PD6694-1 [12], RVS 15.02.12 [11] sowie 

Vogt [9] – unter Berücksichtigung der temperatur-

bedingten Verformung von der Ruhelage zum Som-

merzustand (0-S) bzw. vom Winter- zum Sommer-

zustand (W-S) – dargestellt. Der volle Bewegungs-

amplitude W-S wird in PD6694-1 und RVS ge-

 

Abbildung 2  Wesentliche Inhalte und Arbeitsschritte des Forschungsprojekts 
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wählt, um potenzielle Umlagerungs- und Nachver-

dichtungseffekte des Bodens in den Winterzustän-

den zu berücksichtigen (konservativere Bemes-

sung). In den deutschen Regelwerken ([1][10]) ist 

bislang der Ansatz nach Vogt mit „reduzierter“ Be-

wegungsamplitude 0-S vorgesehen. 

 

Abbildung 3 Zyklische laterale Spannungen σx 

(Sommer) eines weitgestufen Kieses und 

eines enggestuften Sandes im Vergleich zu 

analytischen Erddruckansätzen, 

modifiziert nach [23]  

Wie erwartet ergeben sich über die ersten 10 Som-

merzyklen (S) bei beiden Hinterfüllungsmaterialien 

Spannungszuwächse. Der Feinsand mobilisiert da-

bei deutlich geringere horizontale Spannungen als 

das Kiesmaterial. Beim Sand treten die Spannungs-

spitzen ungefähr auf halber Höhe auf, während der 

Kies Spannungsmaxima im oberen Bereich des Wi-

derlagers aufweist (allerdings zeigt sich auch beim 

Feinsand der zyklische Spannungsanstieg von Zyk-

lus S2 zu S10 ausschließlich in der oberen Widerla-

gerhälfte). Ähnliche Ergebnisse wurden in [14] auf 

Grundlage numerischer BBI-Berechnungen mit 

mehreren kalibrierten, enggestuften (feinkörnigen) 

Sanden im Vergleich zu gut abgestuften Kiesmate-

rialien berichtet. Die Autoren zeigen, dass diese Un-

terschiede auf die höhere Steifigkeit der Kiesmate-

rialien sowohl bei (sehr) kleinen als auch bei großen 

Dehnungen zurückzuführen sind. 

Die hohen Spannungskonzentrationen und Span-

nungszuwächse im oberen Bereich des Widerlagers 

können durch die zusätzliche Gleisauflast sowie die 

hohe Steifigkeit des untersuchten Kies-Hinterfül-

lungsmaterials erklärt werden. Der Spannungsver-

lauf des Feinsandes stimmt qualitativ mit experi-

mentellen und numerischen Untersuchungen aus 

der Literatur überein, vgl. [3]-[5]. Eine Reduktion 

der initialen Lagerungsdichte von Dr0 = 80% auf 

50% führt in [23] zu geringeren Spannungskonzent-

rationen im oberen Widerlagerbereich (sowie insge-

samt zu einer Reduktion der auf das Widerlager wir-

kenden Erddruckkraft).  

Die Spannungsverläufe der analytischen Ansätze in 

Abbildung 3 stimmen nicht mit der Spannungsver-

teilung für den Kies überein. Dies ist auch bei län-

geren Brücken mit niedrigeren Widerlagern der Fall 

(nicht dargestellt). Die Spannungsverläufe des 

Feinsandes werden durch die analytischen Ansätze 

(deutlich) besser erfasst. 

Abbildung 4 veranschaulicht die Entwicklung der 

horizontalen Erddruckkraft Fx auf das Widerlager 

(hier exemplarisch dargestellt für H = 8 m) mit zu-

nehmender Zyklenzahl S1, S2, S5 und S10. Die 

Erddruckkraft wird durch den normierten Koeffi-

zienten Kmob = 2 · Fx / (γ · H²) abgebildet. 

 

Abbildung 4 Zyklische Erddruckentwicklung Kmob = 

2Fx / (γH2) für verschiedene Brückenlän-

gen L (H = 8 m; weitgestufter Kies) im 

Vergleich zu analytischen Erddruckansät-

zen, modifiziert nach [23] 

Für alle Widerlagerhöhen zeigt sich ein nahezu li-

nearer Anstieg von Kmob mit zunehmender Brücken-

länge L. Während bei kurzen Brücken mit L = 20 m 

praktisch kein zyklischer Anstieg von Kmob auftritt, 

ist bei längeren Überbauten ein deutlicher zykli-

scher Zuwachs erkennbar. Die stärksten Zunahmen 

treten innerhalb der ersten fünf Lastzyklen auf, ge-

folgt von nur noch geringen Zuwächsen von Zyk-

lus 5 bis 10. Dieses Verhalten stimmt qualitativ mit 
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experimentellen Untersuchungen an Sand-Hinter-

füllungen überein, siehe z. B. [3]-[6].  

Der Vergleich mit den analytischen Erddruckansät-

zen zeigt, dass nicht alle Bemessungsansätze kon-

servative Abschätzungen der passiven Erddruckmo-

bilisierung über die Lebensdauer einer Brücke lie-

fern. Dies ist besonders relevant, da die numeri-

schen Berechnungen dieser Studie nur die ersten 

zehn (wenn auch einflussreichsten) saisonalen Tem-

peraturzyklen einer Brücke berücksichtigen. 

Der Ansatz nach Vogt (0-S) unterschätzt die 

Erddrücke für die untersuchten Brückengeometrien 

deutlich. Die modifizierte Variante Vogt (W-S) lie-

fert wesentlich bessere Ergebnisse und prognosti-

ziert (für die Mehrzahl der untersuchten Brückenge-

ometrien) leicht höhere horizontale Erddruckkräfte 

als die numerischen BBI-Berechnungen. Gleiches 

gilt für den RVS-Ansatz, der den Verlauf von Vogt 

(W-S) gut reproduziert und gegenüber diesem An-

satz lediglich geringfügig höhere Kmob-Werte ergibt. 

Für lange Integralbrücken (ca. L > 100 m) mit ver-

gleichsweise niedrigen Widerlagern von H = 3 und 

5 m unterschätzen jedoch auch der Ansatz nach 

Vogt (W-S) als auch der RVS-Ansatz die numerisch 

ermittelten Erddrücke. 

Der britische Ansatz nach PD6694-1 kann die 

Erddruckmobilisierung lediglich bei kleinen Brü-

cken mit L ≤ 40 m abdecken. Dies entspricht den 

Ergebnissen von Banks und Bloodworth [5], die da-

rauf hinweisen, dass eine Längenbegrenzung von 

etwa 60 m für die Anwendung der entsprechenden 

Gleichung aus PD6694-1 sinnvoll erscheint. Für 

längere Integralbrücken und solche mit erheblichen 

horizontalen Verschiebungen des Widerlagers wird 

in PD6694-1 eine (numerische) Boden-Bauwerk-

Interaktionsanalyse gefordert. Die Ergebnisse die-

ser Studie legen nahe, dass eine solche Vorgehens-

weise auch in Deutschland und Österreich für lange 

Integralbrücken mit niedrigen Widerlagern berück-

sichtigt werden sollte, um sowohl eine sichere als 

auch wirtschaftliche Bemessung zu gewährleisten.  

In Abbildung 5 sind die aus der zyklischen Bean-

spruchung resultierenden maximalen und minima-

len Biegemomente Mmax und Mmin des Widerlagers 

aus den BBI-Berechnungen für sämtliche unter-

suchten Brückenlängen und Sommerzyklen darge-

stellt (hier exemplarisch für H = 8 m). Berücksich-

tigt werden dabei ausschließlich die zyklisch verur-

sachten Momente; die Einflüsse der Anfangsphasen 

bleiben unberücksichtigt. In der Studie treten die 

minimalen Biegemomente Mmin in der Rahmenecke 

zum Überbau auf, während die maximalen Biege-

momente Mmax ungefähr in der Mitte des Widerla-

gers entstehen. 

 
Abbildung 5 Maximale und minimale Biegemomente 

im Widerlager (Sommerstellungen) – Nu-

merische Berechnungen mit weitgestuftem 

Kies sowie mit analytischen Erddruckan-

sätzen, aus [23] 

Sowohl bei den BBI-Berechnungen als auch bei den 

analytischen Belastungsansätzen steigt der Betrag 

von Mmax und Mmin nahezu linear mit zunehmender 

Überbaulänge L an. Anders als das vorher gezeigte 

Verhältnis der Kmob-Werte erahnen lässt, führen die 

analytischen Ansätze zu deutlich höhere Biegemo-

mente als die numerischen Berechnungen (mit we-

nigen Ausnahmen, vorrangig für Vogt (0-S)). Der 

Unterschied wird insbesondere bei langen Integral-

brücken deutlich. Dies ist vorrangig auf die unter-

schiedliche Lage der Erddruckresultierenden zu-

rückzuführen, vgl. [23]. Die numerisch ermittelten 

Erddruckresultierenden liegen im oberen Bereich 

des Widerlagers und verschieben sich sowohl mit 

zunehmender Brückenlänge als auch mit zuneh-

mender Anzahl von Sommerzyklen weiter nach 

oben, vgl. Abbildung 3. Da die Resultierende bei 

den analytischen Ansätzen näher zur Widerlager-

mitte liegt, entstehen größere Hebelarme und damit 

größere Biegemomente im Widerlager. 

Daraus kann geschlossen werden, dass die analyti-

schen Ansätze – mit Ausnahme von Vogt (0-S) – 

hinsichtlich der Bemessung der Widerlagerbiege-

momente auf der sicheren Seite liegen, zumindest 

für die hier betrachtete Höhe von H = 8 m. 
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Bemerkenswert ist außerdem, dass der vereinfachte 

RVS-Ansatz und der Ansatz Vogt (W-S) für sämt-

liche untersuchten Brückenlängen sehr ähnliche 

Biegebeanspruchungen hervorrufen. Dies unter-

streicht die gute Übereinstimmung und Vergleich-

barkeit beider Ansätze. 

Bei hohen Widerlagern (H ≥ 8 m) ergeben die SSI-

Berechnungen (mit Flachgründungen) eine Fuß-

punktverschiebung von etwa 20 % in der Sommer-

stellung (hier nicht dargestellt). Bei geringeren Hö-

hen ist die Widerlagerverformung deutlich stärker 

durch Translation geprägt und kann für H = 3 m bis 

zu 72 % betragen. Dies beeinflusst die Erddruckmo-

bilisierung über die Widerlagerhöhe sehr stark. 

3.2 Einfluss der Hinterfüllungsgestaltung 

Abbildung 6 zeigt die Entwicklung der horizontalen 

Erddruckkraft Kmob in Abhängigkeit von der Brü-

ckengesamtlänge L (hier exemplarisch für H = 8 m) 

für unterschiedliche eisenbahnspezifische Hinter-

füllungsgestaltungen (vgl. Abbildung 1). Zu Ver-

gleichszwecken wurde auch der in Kapitel 3.1 be-

reits dargestellte enggestufte Feinsand berücksich-

tigt. Die Auswertung erfolgt je für den Sommer-

Lastzyklus S10. Zusätzlich sind die Erddrücke aus 

den analytischen Berechnungsverfahren dargestellt. 

Für alle Hinterfüllungsgestaltungen ist ein nahezu 

linearer Anstieg von Kmob mit zunehmender Brü-

ckenlänge L erkennbar (dies gilt für alle Widerla-

gerhöhen H). 

Bei einer Widerlagerhöhe von H = 8 m werden für 

alle eisenbahnspezifischen Hinterfüllungsvarianten 

(trotz unterschiedlicher Spannungsverteilungen 

über die Widerlagerhöhe) ähnliche horizontale 

Kräfte festgestellt. Der enggestufte Feinsand führt 

hingegen, wie bereits anhand der Spannungsvertei-

lung in Abbildung 3 erkennbar war, zu deutlich ge-

ringeren Erddrücken, insbesondere bei größeren 

Brückenlängen.  

Bei niedrigen Widerlagern mit H = 3 m (hier nicht 

dargestellt) zeigt der QBV-Keil dagegen deutlich 

höhere horizontale Kräfte, während die Hinterfül-

lung mit Oberflächenkeil im Vergleich zur granula-

ren Referenzlösung wesentlich geringere Kräfte 

aufweist.  

 

Abbildung 6  Kmob (S10) für verschiedene Hinterfüllun-

gen im Vergleich zu analytischen 

Erddruckansätzen, modifiziert nach [8]  

Die analytischen Ansätze nach Vogt (W-S) und 

RVS liefern, wie in Kapitel 3.1 bereits beschrieben, 

bei Widerlagerhöhen von H = 8 m geringfügig hö-

here horizontale Kräfte als die numerischen BBI-

Berechnungen. Bei längeren Integralbrücken mit 

niedrigeren Widerlagern (H = 3 und 5 m) unter-

schätzen beide Ansätze jedoch die numerisch ermit-

telten Ergebnisse (mit Ausnahme der Berechnungen 

mit Oberflächenkeil). 

Die Resultierende der horizontalen Spannungen 

liegt bei allen untersuchten Hinterfüllungsvarianten 

im oberen Bereich des Widerlagers, variiert in ihrer 

exakten Höhe aber in Abhängigkeit von der Brü-

ckenlänge wie auch der Hinterfüllungsgestaltung, 

vgl. [8]. Die Spannungsverteilung und damit die 

Lage der Resultierenden haben einen erheblichen 

Einfluss auf die inneren Kräfte des Widerlagers und 

somit auf die konstruktive Bemessung. Dies wird 

anhand der Auswertung der minimalen und maxi-

malen Biegemomente Mmax und Mmin des Widerla-

gers (über alle Sommerzyklen) in Abbildung 7 deut-

lich. 

Für die granularen Hinterfüllungen, die 

Schleppplattenlösung sowie die Oberflächenkeil-

konstruktion ergeben sich vergleichsweise ähnliche 

Biegemomente. Mit zunehmender Brückenlänge L 

steigt das Biegemoment nahezu linear an. Für Hint-

erfüllungen mit QBV-Keil werden, obwohl sie na-

hezu die höchsten horizontalen Spannungen mobi-

lisieren, gleichzeitig die kleinsten Biegemomente 

im Widerlager verursacht. Dies lässt sich durch das 
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Zusammenwirken mehrerer Effekte erklären: a) die 

hohe Lage der Spannungsresultierenden am Wider-

lagerkopf, b) die Verformungsfigur des Widerla-

gers, und c) die Wechselwirkung zwischen dem 

steifen QBV-Keil und der Gründung, wodurch 

(deutlich) kleinere Biegemomente im Rahmeneck-

bereich der Fundament-Widerlager-Verbindung 

entstehen. Für tief gegründete Widerlager können 

diese Zusammenhänge allerdings abweichen (wei-

tere Untersuchungen sind hierzu erforderlich). 

 

Abbildung 7 Maximale und minimale Biegemomente 

des Widerlagers (Sommer) für verschie-

dene Hinterfüllungen, modifiziert nach [8] 

Bei Brückenlängen ab L ≥ 25 m kann es bei einer 

Hinterfüllung mit QBV-Keil im Winterzustand zu 

einem Ablöseverhalten, d. h. Kontaktverlust zwi-

schen Widerlager und Keil kommen.  

3.3 Einfluss der Untergrund- und Grün-
dungssteifigkeit 

Der Einfluss des Gründungssystems und der Stei-

figkeit des Baugrunds wurde mithilfe von 3D FE-

Modellen untersucht und die horizontalen Spannun-

gen in der Mitte des Widerlagers (Symmetrieachse) 

ausgewertet. Bei dieser Betrachtung ergaben sich 

nur geringfügig unterschiedliche Erddrücke im Ver-

gleich zu einer 2D-Berechnung mit sonst gleichen 

Randbedingungen, siehe [23]. 

Die resultierenden horizontalen Erddruckkräfte 

Kmob für verschiedene Überbaulängen L (hier 

exemplarisch für H = 8 m) sind in Abbildung 8 dar-

gestellt.  

 

Abbildung 8 Kmob (S10) für verschiedene Untergrund- 

und Gründungssteifigkeiten im Vergleich 

zu analytischen Erddruckansätzen, modi-

fiziert nach [23] 

Der Vergleich zeigt deutlich, dass der Erddruck auf 

das Widerlager maßgeblich von der Steifigkeit des 

anstehenden Baugrunds beeinflusst wird. Die 

höchsten Erddrücke werden bei einer Flachgrün-

dung auf steifem Untergrund (abgebildet mit dem 

Hardening Soil Stoffmodell) mit einer Referenzstei-

figkeit von E50
ref

 = 45 MPa mobilisiert. Für die Flach-

gründung auf weicherem Untergrund mit E50
ref

 = 20 

MPa ergeben sich, vor allem für größere Brücken-

längen, geringere Erddrücke. Die Modelle mit er-

gänzenden Pfahlgründungen und sehr geringer Bau-

grundsteifigkeit (E50
ref

 = 8 MPa) weisen die niedrigs-

ten Erddrücke auf. 

Zwischen den Berechnungen mit einer bzw. zwei 

Pfahlreihen können nahezu keine Unterschiede fest-

gestellt werden. Darüber hinaus ergibt sich auch 

eine sehr ähnliche Fußpunkttranslation des Wider-

lagers bei diesen Berechnungen (hier nicht darge-

stellt), welche in den Sommerstellungen deutlich 

größer ausfällt als bei den Berechnungen mit steife-

rem Untergrund. Dies führt zu der Schlussfolge-

rung, dass das Pfahlverhalten in den vorliegenden 

Untersuchungen nur einen geringen Einfluss auf die 

horizontalen Erddrücke und deren zyklische Mobi-

lisierung besitzt. Die niedrigeren horizontalen 

Erddrücke am Widerlager sind somit vorrangig auf 
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die geringere Steifigkeit des Baugrunds zurückzu-

führen.  

Berechnungen mit einer niedrigeren Widerlager-

höhe von H = 3 m (hier nicht dargestellt) bestätigen 

die oben beschriebenen Trends und zeigen einen 

noch ausgeprägteren Einfluss der Untergrundstei-

figkeit.  

3.4 Einfluss der Widerlagersteifigkeit 

Die Parameterstudien zeigen, dass die Widerlager-

steifigkeit einen im Vergleich zu den oben disku-

tierten Variationen nur begrenzten Einfluss auf das 

zyklische BBI-Verhalten besitzt. Ein steiferes, 2 m 

starkes Widerlager führt im Vergleich zu einem 1 m 

starken Widerlager nur zu geringfügig höheren 

Erddrücken, wobei sich dieser Effekt vor allem bei 

langen Brücken mit niedrigen Widerlagern bemerk-

bar macht.  

Eine Reduktion der Widerlagersteifigkeit auf 60% 

des ungerissenen Zustandes entsprechend DIN EN 

1992-2 [25] (zur nährungsweisen Berücksichtigung 

der Auswirkung einer Rissbildung) hat einen noch 

kleineren Einfluss. 

4 Empfehlungen für die Bemessung 
von längeren Integralbrücken 

Das zyklische SSI-Verhalten, insbesondere die pas-

sive Mobilisierung des Erddrucks, wird gemäß den 

hier durchgeführten Studien maßgeblich durch Brü-

ckenlänge, Widerlagerhöhe sowie die Steifigkeit 

von Hinterfüllung und Untergrund bestimmt. Die 

Steifigkeit des Widerlagers und eine Variation der 

Tiefgründung (eine bzw. zwei Pfahlreihen) zeigten 

nur einen geringen Einfluss. 

 

Auf Basis der Parameterstudien ergeben sich fol-

gende Empfehlungen für die Bemessung längerer 

integraler (Eisenbahn-)Brücken: 

• Die analytischen Ansätze nach RVS und Vogt 

(W-S) konnten die infolge der zyklischen BBI 

auftretenden horizontalen Erddrücke und Biege-

momente bei steifen weitgestuften Kies-Hinter-

füllungen in der Mehrzahl der untersuchten 

Randbedingungen ausreichend erfassen.   

• Bei der Anwendung des Ansatzes nach Vogt 

sollte künftig der vollständige thermische Ver-

formungsbereich des Überbaus vom Winter- 

zum Sommerzustand (W-S) berücksichtigt wer-

den, um eine sichere Bemessung zu gewährleis-

ten, vgl. auch ähnliche Empfehlungen in [7] und 

[26]. Zudem ist die tatsächliche Verformung(sfi-

gur) des Widerlagers bei der Berechnung zu be-

rücksichtigen (siehe auch [27]), da insbesondere 

bei niedrigen Widerlagerhöhen ausgeprägte 

Fußpunktverschiebungen resultieren (Translati-

onsanteil von bis zu 72% in diesen Studien für 

Widerlager mit H = 3 m in der Sommerstellung). 

Die vereinfachte Annahme einer reinen Rotation 

um den Fußpunkt ist (wenn überhaupt) für hohe 

Widerlager zulässig (der Anteil der Fußpunkt-

verschiebung für flachgegründete Brücken mit 

H = 8 m lag in diesen Studien bei ca. 20%). Bei 

der Berechnung sollte mindestens ein Reibungs-

winkel von φ ≥ 40° angesetzt werden, um den in 

[2] und [14] dokumentierten hohen (maximalen) 

Reibungswinkeln von weitgestuften und stark 

verdichteten Kiesmaterialien Rechnung zu tra-

gen. 

• Der vereinfachte rechteckige Spannungsansatz 

nach RVS bildet die Effekte des parabolischen 

Vogt-Ansatzes (W-S) gut ab und stellt eine pra-

xistaugliche Alternative für die Tragwerksbe-

messung dar, vgl. auch [7] und [27]. 

• Die Ergebnisse der Parameterstudien deuten je-

doch auch darauf hin, dass die untersuchten Be-

messungsansätze nicht in allen Fällen konserva-

tiv sind, insbesondere da lediglich zehn saisonale 

Zyklen simuliert wurden. Vor allem bei langen 

Brücken mit niedrigen Widerlagern (und ent-

sprechend ausgeprägten Fußpunktverschiebun-

gen) wurden Defizite festgestellt.  

• Für lange Integralbrücken mit niedrigen Wider-

lagern (z. B. H = 3 m) werden daher zusätzliche 

BBI-Untersuchungen empfohlen, vgl. auch die 

Vorgaben und Empfehlung in PD6694-1 [12]. 

Dadurch kann ein sicherer als auch wirtschaftli-

cher Spannungsverlauf für die Bemessung der 

Brücke gewährleistet werden. Dies gilt insbe-

sondere auch bei keilförmigen Hinterfüllungen, 

aufgrund der deutlichen Unterschiede in der 

Verteilung und Entwicklung der horizontalen 

Spannungen, die zwischen den Hinterfüllungs-

konzepten beobachtet wurden.  

• Für die Bemessung in der Praxis erscheint es 

(trotz größerer Unterschiede bei der Spannungs-
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verteilung) ausreichend und sicher die analyti-

schen Ansätze nach RVS bzw. Vogt (W-S) auch 

für alle anderen untersuchten eisenbahnspezifi-

schen Hinterfüllungen (mit Keilform bzw. 

Schleppplatte) zu wählen. Dies gilt zumindest 

für flach gegründete Widerlager mit Höhen von 

H = 5 - 8 m, während bei längeren Integralbrü-

cken mit geringen Widerlagerhöhen numerische 

BBI-Analysen durchgeführt werden sollten, vgl. 

Absatz oben. Die Empfehlung begründet sich 

mit den in diesen Studien ermittelten vergleich-

baren Erddruckkräften Kmob und Biegebeanspru-

chungen Mmax / Mmin des Widerlagers.  

• Bei Brückenlängen ab L ≥ 25 m kann es bei einer 

Hinterfüllung mit QBV-Keil im Winterzustand 

zu einem Ablöseverhalten, d. h. Kontaktverlust 

zwischen Widerlager und Keil kommen. Für die-

sen Fall sollte bei der Bemessung im Winterzu-

stand kein seitlicher Erddruck am Widerlager 

angesetzt werden. 
• Die Verwendung enggestufter Feinsande in nu-

merischen oder experimentellen Untersuchun-

gen zur zyklischen BBI von integralen (Eisen-

bahn-)Brücken kann zu einer Unterschätzung 

der zyklischen horizontalen Erddrücke führen. 

Zukünftige numerische und experimentelle Stu-

dien sollten daher repräsentative Hinterfüllungs-

materialien berücksichtigen (im Falle von Eisen-

bahnbrücken weitgestuftes und hochverdichtetes 

Material). 

Die oben aufgeführten Punkte werden im Zuge der 

laufenden Fortschreibung der Ril 804.4501 [1] be-

rücksichtigt. 
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Lokale Lasteinleitung bei unbewehrten Wasserbauwer-

ken: Simulationsensembles mit 3D-Materialverteilung 
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KURZFASSUNG: 

Bei der Nachrechnung bestehender, massiver Wasserbauwerke ergibt sich die Herausforderung, die lokale 

Krafteinleitung in unbewehrte Bauteilbereiche, wie z. B. Nischen oder Konsolen, rechnerisch nachzuweisen. 

Da die Zugfestigkeit von Beton nach aktuellen Regelwerken nicht angesetzt wird, ist der Tragfähigkeitsnach-

weis häufig nicht möglich. Ziel des Forschungsvorhabens ist eine eurocodekonforme Nachweiskonzeption 

für unbewehrte Bauteile unter Teilflächenbelastung. Grundlage sind die hier vorgestellten nichtlinearen nu-

merischen Untersuchungen unter Berücksichtigung der Verteilung der Stoffeigenschaften mit einem realisti-

scheren Materialverhalten und der Möglichkeit zur Lastumverteilung im massiven Bauteil. Die Simulationen 

bilden (räumliche) Variationen von Verteilungsfeldern der Materialkennwerte ab. Aus Ensemble-Berechnun-

gen werden die Quantilwerte ihrer Versagenskennwerte für eine Metamodellierung über den Designraum 

abgeleitet. Diese zielt für spezifische Bemessungsgrenzen, wie beispielsweise für Geometrie- und Festig-

keitsbereiche, auf eine einfach anwendbare Bewertungsmatrix ab. 

 

 

1 Einleitung 

In Deutschland befinden sich derzeit rund 700 

Wehranlagen und Schleusen im Bauwerksportfolio 

der Wasserstraßen- und Schifffahrtsverwaltung des 

Bundes (WSV), von denen fast 200 Bauwerke über 

100 Jahre und etwa 300 zwischen 50 und 100 Jahre 

alt sind. Häufig ist ihre Tragfähigkeit in Teilberei-

chen wie (Revisionsverschluss-) Nischen etc. nach 

gültigen Regelwerken nicht direkt nachweisbar, da 

bei Teilflächenlast Zugspannungen entstehen [1], 

aber betonseitig in dieser Bemessungssituation 

keine Zugfestigkeit anzusetzen ist. Die auftretenden 

Zugkräfte werden in Neubauten beispielsweise über 

Rückhängebewehrung aufgenommen. Allerdings 

ist diese teilweise auch in neueren Bauwerken der 

letzten 20 bis 30 Jahren nicht ausreichend dimensi-

oniert. Für den Großteil des historischen Bestandes 

der Wasserbauwerke in Deutschland, insbesondere 

Bauwerke mit niedrigfestem Stampfbeton, ist eine 

solche Bemessung weder ursprünglich erfolgt, noch 

ist ihre Tragfähigkeit nach aktuellem Regelwerk 

formal nachweisbar. Diese Last muss von den Ni-

schen dennoch zuverlässig aufgenommen werden 

können. 

1.1 Ziele 

Ziel des BAW Forschungsprojektesist die Herlei-

tung eines Nachweis- und Sicherheitsformats für 

die Bemessung unbewehrter Bauteile unter Teilflä-

chenbelastung mit Fokus auf niedrigfestem Stampf-

beton. Das Bemessungsmodell soll sich am BAW-

Merkblatt „Bewertung der Tragfähigkeit bestehen-

der Wasserbauwerke (TbW)“ [2] orientieren und in 

dessen Überarbeitung einfließen. Die Bewertungs-

stufen des TbW spiegeln eine steigende Genauig-

keit und Komplexität sowie eine daraus folgende 

Erschließung möglicher Tragfähigkeitsreserven wi-

der. In den Berechnungen der ersten beiden Stufen 

werden Materialkennwerte entweder gemäß dem re-

levanten Material oder der Bauperiode (Stufe A) 

eingesetzt oder aus Messkampagnen (Stufe B) er-

mittelt. Stufe C ermöglicht den Einsatz probabilisti-

scher Methoden und nichtlinearer FE-Simulationen, 

um das inhomogene Materialverhalten möglichst 

realistisch abzubilden. Die Vorgehensweise im vor-

liegenden Forschungsprojekt entspricht diesem Le-

vel, jedoch mit dem Ziel eine allgemeinere An-

wendbarkeit für die Stufen A und B des TbW zu er-

reichen.  
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1.2 Projektübersicht 

Die Nachrechnung massiver Wasserbauwerke aus 

Beton, Stahlbeton oder Mauerwerk beruht material-

seitig im Allgemeinen auf der homogenen Anwen-

dung von vereinfachenden Annahmen sowie eines 

reduzierten Stoffgesetzes. Hierbei finden sich die 

Variation der Zusammensetzung, Verarbeitung und 

Durchmischung der Baustoffe im semi-probabilisti-

schen Sicherheitskonzept des Eurocode im 5%-

Quantil-Ansatz der charakteristischen Material-

kennwerte und dem Teilsicherheitsbeiwert wieder. 

Die normative Vernachlässigung der Zugfestigkeit 

bei Biegung trägt den Streuungen des Materials 

ebenfalls Rechnung, insbesondere aufgrund ihrer 

räumlichen Verteilung. Das vorliegende Projekt 

setzt daher bei der probabilistischen Betrachtung 

der räumlichen Materialkennwertverteilung an. In 

Abbildung 1 ist die Vorgehensweise dargestellt: Ba-

sierend auf Messreihen und Literaturrecherchen 

werden generische Verteilungen in 3D-Verteilungs-

felder passend zu den Element-/ Bereichsanordnun-

gen (Parts) der untersuchten Bauteilgeometrie er-

stellt und in FE-Simulationen belastet. Jedes Ein-

zelszenario besteht aus Ensembles verschiedener 

räumlicher Anordnung derselben Materialvertei-

lung, die dann bezüglich Versagenskennwerten aus-

gewertet und in Quantilwerte zusammengefasst 

werden. Diese Quantilwerte liefern die Basis für die 

Metamodellierung und daraus resultierend die ange-

strebten Grenzwerte für die TbW Stufe A. 

2 Datenbasis Messungen 

2.1 Grundannahmen & Literatur 

Fokus der Untersuchungen sind der Verteilungstyp 

und die räumliche Verteilung niedrigfester Betone 

und insbesondere die Überprüfung einer Autokorre-

lation der Materialkennwerte in und über die hori-

zontalen Schichten hinweg, die dem Herstellungs-

prozess von Stampfbeton zugrunde liegen. Hierbei 

wird der Beton lagenweise eingebracht und verdich-

tet, sodass ein über die Lagen wiederkehrendes Ver-

laufsmuster der Druckfestigkeit annehmbar ist. Am 

Bauwerk sind diese Druckfestigkeiten über Rück-

prallhammermessungen zwar nicht direkt bestimm-

bar, stehen jedoch in Korrelation zu ihnen, sodass 

sie nach einer Kalibration zur Bestimmung einge-

setzt werden können [4] oder als flächige Messung 

einen Einblick in die Verteilung bieten [5]. 

2.2 Rückprall-Hammer Tests 

Um realistische Verteilungsfelder der Festigkeit 

von Stampfbeton zu erhalten, wurden Messreihen 

per Rückprallhammer an zwei Wasserbauwerken 

und einer Probewand der BAW [6] durchgeführt 

und analysiert [7]. Die Messbereiche wurden auf 

ihre Gesamtverteilung sowie Korrelationslängen 

hin ausgewertet, mit Augenmerk auf Schichtaufbau 

und -verlauf in horizontaler und vertikaler Rich-

tung. Die Annahme einer Lognormalverteilung für 

die Messbereiche konnte teils gestützt werden und 

im Fall der Probenwand konnte zudem der horizon-

tale Mittelwertsverlauf den Lagen aus der Erstel-

lungsdokumentation zugeordnet werden. Hierauf 

 
Abbildung 1 Übersicht der Vorgehensweise, nach [3] 
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basierend wurde eine Schichtungsmodellierung 

vorgeschlagen, allerdings aufgrund geringer bis 

fehlender Korrelationslängen bei den Bauwerks-

messungen nur als Erweiterung zu einer räumlich 

unabhängigen Implementierung.  

2.3 Normenlage versus Bestand 

Im EC 2 [1] wird für die Druckfestigkeit von Beton 

von einer Lognormalverteilung ausgegangen, deren 

5% Quantil die charakteristische Druckfestigkeit 

angibt und deren Mittelwert 8 N/mm² oberhalb der 

charakteristischen Druckfestigkeit liegt. Durch die 

Vorgabe dieses Zusammenhangs ist die Standardab-

weichung nach Norm von der Druckfestigkeit ab-

hängig, siehe Abbildung 2. Allerdings zeigte [8] 

auf, dass die Standardabweichung für unsere Bau-

werke deutlich streut. Aus der Tätigkeit des Referats 

Baustoffe der BAW besteht eine Datengrundlage zu 

Betonfestigkeitsprüfungen an Bauwerksbereichen 

der WSV aus den Jahren 1976 bis 2019. Sie ermög-

licht Rückschlüsse bezüglich der Stichproben pro 

Bauwerksbereich sowie über Bauwerke und Bau-

werkstypen hinweg. Für das vorliegende Projekt 

werden die bereichsweisen Mittelwerte und Stan-

dardabweichungen pro untersuchte Druckfestigkeit 

verwendet, siehe Abbildung 2. Die Standardabwei-

chung unterscheidet sich am deutlichsten für die 

mittleren Druckfestigkeiten 13 und 28 N/mm2. Ers-

tere weist im Gegensatz zu den höheren Druckfes-

tigkeitsbereichen nach den Bestandsproben eine 

kleinere mittlere Standardabweichung als nach 

Norm auf. Im Projekt wird für diese Druckfestigkeit 

mit knapp 10 N/mm2 eine weitere höhere Stan-

dardabweichung berücksichtigt. 

 

Abbildung 2 Standardabweichungen über Druckfestig-

keitsmittelwerte der BAW-Bauwerksda-

tenbank. Bereichsweiser Vergleich zum 

EC 2. 

2.4 Einschränkungen und Einordnung 

Die Daten der Rückprallhammermessungen sind 

punktuelle Daten und ermöglichen nur begrenzt 

eine Extrapolation auf den Bauwerksbestand, daher 

werden Schichtungsanordnungen als Vergleichsbe-

rechnungen in den Voruntersuchungs- sowie 

Hauptsimulationen eingesetzt. 

Auch die bohrkernbasierten Daten der Bauwerksta-

belle stellen zeitliche Momentaufnahmen für einen 

Bauteilbereich dar und die Bereichswerte wurden in 

dieser Auswertung nicht gewichtet, weder nach 

Bauwerk, Stichprobenumfang noch Wasserstraßen-

klasse Eine dezidierte Berücksichtigung von nicht-

prüfbaren Anteilen der Bohrkerne fand nicht statt. 

Diese können in Abhängigkeit zur Bohrkernent-

nahme stehen und werden aktuell auch in der Nach-

rechnung nicht miteinbezogen. 

2.5 Verteilungsgeneration  

Die räumliche Verteilung der Materialeigenschaf-

ten kann maßgebend für die rechnerische Tragfä-

higkeit sein. Die Auswahl, Umsetzung und Anord-

nung der Verteilungsfunktionen und -parameter 

stellen somit einen Schwerpunkt des Forschungs-

projektes dar. Umgesetzt ist einerseits eine nachbar-

unabhängige Zufallsverteilung, die elementweise 

bzw. pro Part Materialeigenschaften zuweist und 

anderseits eine horizontal nachbarunabhängige Zu-

fallsverteilung pro Schicht. Hierbei wird ein verti-

kaler Verlauf der Grundgesamtheit exklusive eines 

einstellbaren Anteils an Extremwertanteilen zu-

grunde gelegt. Die Kombinationen aus räumlicher 

Zuweisung und Material in erneuter, zufälliger Va-

riation stellen Ensembles pro Materialverteilung 

dar. Die Erstellung dieser Ensembles als Eingabe-

dateien für die LS-DYNA-Berechnungen ist in Py-

thon zur Reproduzierbarkeit mit spezifischen Rand-

omseeds je Verteilungsrealisierung und zugehöriger 

Namensreihe automatisiert.  

3 Modellierung 

3.1 Materialmodell 

Das verwendete Materialmodell Mat_159 [9] er-

möglicht eine plausible Abbildung der Schädigung 

und des Versagens von unbewehrtem Beton. An-

hand von Einzelelement- und Zylindertests wurde 

die Erweiterung des ursprünglichen Einsatzbereichs 
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durch Transformation der Eingabewerte validiert 

[7, 9, 10].  

3.2 Voruntersuchungen 

Vorbereitende Sensitivitätsuntersuchungen umfas-

sen FE-Simulationen für Biegebalken als Abgleich 

mit analytischer Lösung und vereinfachte Bauteil-

ausschnitte einer Revisionsnische. Diese werden als 

Demonstratorprojekte für die Vorgehensweise und 

Softwaremöglichkeiten verwendet, um Modellie-

rungsvarianten und Simulationseinstellungen, wie 

Dämpfung, Lasteinleitung und Kontakte zu testen. 

Hinzukommen Ensembleeinstellungen mit virtuel-

len Sensoren, Skalierung, Parametrisierung, etc.. 

Untersuchungsziele waren die Einflussstärke der 

Verteilungsparameter und der Schichtungsparame-

ter, sowie Tests zur Versagenstyp(re-)produzierbar-

keit [7].  

3.3 Gesamtmodell und Designraum 

3.3.1 Bauteilmodellierung 

Die Konstruktion der Revisionsverschlüsse ist im 

Bauwerksbestand sehr individuell, sodass Annah-

men und Variantenuntersuchungen nicht nur über 

die Nischentiefe, sondern auch über die Position 

und Breite der Lasteinleitung notwendig sind. Auch 

ein Kantenschutz ist nicht immer vorhanden, könnte 

allerdings als Auflage ohne große bauliche Maß-

nahme nachgefordert werden. Aufgrund der unter-

schiedlichen Ausprägungen des Kantenschutzes 

wird dieser mit einer Wandstärke von 12 mm ange-

nommen und einem kraftbegrenzten Kontakt zur 

Betonoberfläche als Befestigung umgesetzt. 

Die Höhe des zu untersuchenden Nischenaus-

schnitts bildet mit einem Meter 20 übereinanderlie-

genden Materialbereiche und für die Schichtmodel-

lierung zwei Betonierlagen ab. Abbildung 3 zeigt 

über die Grauskala die Druckfestigkeit für eine sol-

che Schichtung. Die horizontalen Abmessungen 

sind entsprechend groß gewählt, um den Einfluss 

der Festigkeitsvariation und möglicher Lastumlei-

tung im Schädigungsbereich abzubilden. Sie sind so 

festgelegt, dass sowohl eine Beschleunigung des 

Rissfortschritt bei Einriss noch im Variationsbe-

reich liegt, als auch eine homogene Einfassung den 

Einfluss der Randbedingungen auf die lasteinlei-

tungsbedingte Schädigung unterbindet.  

 

 

 

Abbildung 3 Gesamtmodell mit Druckfestigkeitsvertei-

lung bei Schichtanordnung 

3.3.2 Designraum  

Die variierten Parameter betreffen die Nischengeo-

metrie, Lasteinleitung sowie die charakteristische 

Druckfestigkeit und ihre Verteilungsparameter (in 

Normanlehnung oder bestandsbasiert generierte 

Grundgesamtheiten), siehe Tabelle 1. Der Stichpro-

benumfang der meisten Ensembles beträgt n = 30, 

in Einzelfällen n = 50. Zudem ergeben die Vertei-

lungsrealisierungen an einigen Designpunkten je 

nach Sichtweise 2 bis 5 Ensembles mit typischen 

Stichprobenumfang oder ein Ensemble mit 60 bis 

150 Einzelwerten. 

 

Tabelle 1: Designraum  

Parameter Ausprägungen / Anzahl De-

signpunkte (DP) 

Tiefe der Nische tN 

[m] 

0,2 - 0,3 - 0,4 

Position der 

Lasteinleitung [-] 

mittig - nicht mittig 

Lasteinleitungs-

breite [-] 

Standard: 0,25 tN  

Variante: 0,5 tN (~ 10 DP) 

Z-Position [m] Standard: 5  

Varianten: 1, 10 (wenige DP) 

Verteilungsbasis [-] Standardabweichung  

Char. Druckfestig-

keit [N/mm2] 

5 - 10 - 15 - 20 - 25 

Verteilungsrealisie-

rungen [-] 

Bis zu 4 Varianten  

Schichtung [-] Standard: ohne  

Variante: mit (wenige DP) 

 

3.3.3 Umsetzung der Parametrisierung 

Um ein durchgängiges Schema in zu LS-DYNA zu-

gehörigen Optimierungssoftware LS-Opt mit einem 
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Haupteingabe samt Inkludestruktur über alle Para-

meteruntersuchungen einsetzen zu können, basieren 

Simulationseinstellungen wie z.B. Abbruchkrite-

rien auf Kraftverläufen bzw. der Anzahl ausfallen-

der Elemente und die Lastskalierung auf der Druck-

festigkeit. Geometrieänderungen sind bauteilseitig 

durch die Einbindung der Elemente im Inkludefile 

der Materialvariation realisiert und lastseitig durch 

die Translation samt Skalierung des Starrkörpers 

und der Lastkontaktelemente. Ihre Anbindung und 

die Erstellung der zugehörigen Auswertungsele-

mentsets als modulare Auswertebereiche (Abmes-

sungen fix und als Funktion der Nischentiefe) er-

folgt über skalierte Boxen. Die Position des Bauteil-

ausschnitts variiert über die Höhe der Auflast durch 

die darüberliegenden Betonschichten. 

4 Ergebnisraum 

4.1 Untersuchungsziele 

Zur Auswertung in Python werden Ausgabedateien 

aus LS-DYNA bzw. LS-Opt aufbereitet und mit ag-

gregierten bzw. abgeleiteten Kennwerten mit 

Sample- und Designraumzuordnungen zusammen-

gefasst. Auf dieser Basis erfolgen die Festlegungen 

zu den Versagenskriterien und die damit durchge-

führten Verteilungsuntersuchen. 

Im Fokus der Untersuchung stehen der Einfluss der 

Designparameter zur Ableitung des Metamodells 

sowie der Einfluss der Verteilungsparameter und 

der Schichtung zur Beurteilung der Robustheit der 

Ergebnisse gegenüber der Bandbreite der gemesse-

nen Bauwerksstreuungen. Der Einfluss der Vertei-

lungsrealisierungen ist ein zusätzlicher Untersu-

chungspunkt, um die Robustheit bzw. die Unsicher-

heiten der Vorgehensweise zu überprüfen und zu 

quantifizieren [11]. 

4.2 Versagenskriterien 

Im Gegensatz zu eindeutigeren Versagenskriterien, 

wie bei Materialprobenversuchen, erfordert die De-

finition des Bauteilversagens der (Revisionsver-

schluss-) Nische eine Abwägung zwischen Funkti-

onserfüllung und Schadensrobustheit. Per se sind 

lokal begrenzte Schädigungsbilder wie Einrisse, 

Abplatzungen und Abscherungen zwar typisch für 

Teilflächenlasten. Als kleinere Ausbrüche und ein-

zelne (Ein-) Risse im Kantenbereich sind solche 

Schäden im Bauwerksbestand verbreitet. Allerdings 

treten diese Schädigungsbilder auch an anderen 

Bauwerksbereiche ohne eine solche Lastsituation 

auf. Relevanter ist folglich der Schwellwert, ab dem 

sich der Rissfortschritt initiiert bzw. beschleunigt 

oder eine Abscherung im Lasteinleitungsbereich 

einsetzt. Dabei kann nicht von einem Versagen mit 

klarem Vorankündigungsverhalten ausgegangen 

werden, da die Versagensverläufe sowohl für Teil-

flächenbelastung per se als auch im Simulationsver-

lauf sprunghaftes Versagen abbilden können, siehe 

Abbildung 4. 

 

Abbildung 4 Verläufe der Gesamtanzahl aller versa-

gender Elemente der charakteristischen 

Druckfestigkeit 5 N/mm2  

Zudem kann keine direkte Grenze irrelevanter 

Schädigung/ Ausfallvolumens definiert werden. Ei-

nerseits können die Schädigungen als Vorstufen des 

Tragfähigkeitsversagen angesehen werden, ande-

rerseits durch Dichtigkeitsverluste aber auch selbst 

zum eigentlichen Funktionsverlust führen. Es kann 

daher auch als Versagen angesehen werden, wenn 

der Lasteinleitungsbereich mehrheitlich versagt 

ohne bzw. bevor die restliche Abscherung eintritt. 

Ebenfalls ist ein Einriss in das Bauwerk, der eine 

größere Änderung im Tragfähigkeitsverhalten des 

Gesamttragwerks nach sich zieht bzw. je nach Ver-

schlusskonstruktion Wasser führen könnte, als Ver-

sagen zu werten. Als mögliche Versagenskriterien 

wird das Erreichen definierter Schwellwerte be-

trachtet, z. B. x gesamtversagende Elemente bei All-

Failedx, Überschreitung von x versagenden Elemen-

ten in einem Bereich von y Tiefe Abscherstartyx 

oder Zeitpunkte einer Änderungsrate wie EnergIn-

tInstab sowie die Überschreitung bestimmter Bereiche 

wie Einriss größer x cm bei Start_EinrissOutx. Als 

Beispiel ist in Abbildung 5 die Darstellung dieser 
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Schwellwerte über den Verlauf der ausfallenden 

Elemente für Beispiele der verschiedenen Druckfes-

tigkeiten dargestellt. Für niedrigere als auch höhere 

Versagenskräfte sind sowohl Verläufe mit signifi-

kanten Elementausfallsteigerungen, entsprechend 

einem sprunghaften Versagen, als auch langsam 

oder in Stufen steigende Elementausfallverläufe 

festzustellen. Die in Abbildung 5 markierten 

Schwellwerten zeigen anhand ihrer Position im 

Kurvenverlauf und den Abständen zwischen ihnen 

die Eignung beziehungsweise Nachteile der 

Schwellwerte als Einzelindikatoren auf. Fehlende 

Abbildungen entsprechen hierbei einem Nichterrei-

chen des Schwellwerts, z. B. falls bei einem Einriss 

so wenig Abscherung auftritt, dass die Grenzen 

nicht überschritten werden. Aus den Schwellwerten 

sowie ihrer Kombination mit den Änderungsraten 

der Gesamtausfall- und Energieumsatzverläufe, 

folgt ein stichprobenbasierter Abgleich mit den vi-

suellen Versagensbildern. Eine visuelle Prüfung der 

Simulationen per Stichproben und einer automati-

sierten Zusammenfassung der Darstellungen Da-

mage/Deleted pro Zeitschritt bestätigen die in Vor-

untersuchen bereits erfasste Abbildung der unter-

schiedlichen Versagenstypen. Allerdings ist keine 

direkte Zuordnung der Verlaufsform der versagen-

den Elemente, des Energieumsatzes und der Kraft 

möglich. Die Einteilung, welches Kriterium für eine 

kombinierte Wertung maßgebend wird, ist unter an-

derem für die Erstellung eines Sicherheitskonzepts 

relevant: Wie bei Druckfestigkeitsprüfungen wird 

jedes Ensemble als Stichprobe einer Verteilung an-

genommen, für die zunächst der Verteilungstyp 

festzulegen ist. Durch die unterschiedlichen Versa-

gensarten und den Einfluss der räumlichen Anord-

nung ist der Verteilungstyp nicht notwendigerweise 

derselbe wie die zugrundeliegende Materialvertei-

lung. Mit diesem Verteilungstyp ist unter Berück-

sichtigung eines gewissen Konfidenzintervalls und 

dem Stichprobenumfang ein 5 % Quantilwert als 

charakteristischer Wert abzuleiten. Das Konfiden-

zintervall berücksichtigt die Stichprobenvariation 

gegenüber der Grundgesamtheit und ist im EC [12] 

für die Normalverteilung und die Lognormalvertei-

lung durch Fraktilfaktoren kn vorgegeben. Je nach-

dem ob die Verteilungen als Einzel- oder Gruppen-

ergebnisse mit Kombinations- bzw. Minimalwert 

behandelt werden, beeinflussen die unterschiedli-

chen Streuungen und Stichprobenumfängen der 

Verteilungen den Quantilwert deutlich. 

5 Beispiele der Ensembleergebnisse 

Als Beispiel für ein Versagenskriterium wird im 

Folgenden der Minimalwert „Kombitest“ aus den 

Versagenskriterien AllFailed400, Start_Einris-

sOut25, Abscherstart15_150 vorgestellt. Dabei erga-

ben Verteilungstests wie der Shapiro-Wilk-Test und 

der Anderson-Darling-Test circa 50 bis 60 % Ak-

zeptanz für eine Lognormalverteilung, aber auch für 

eine Normverteilung, sodass weitere Untersuchun-

gen zur Festlegung der charakteristischen Werte 

 

Abbildung 5 Beispiel möglicher Versagenskriterien über den Verlauf der ausfallenden Elemente und Energieumsatz 
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notwendig sind. Erste Tests umfassen eine Auftren-

nung der Werte nach maßgebendem Versagenskri-

terium und eine Auftrennung des Kombinations-

werts in Clusterbereiche. Da der Auswahlprozess 

noch nicht abgeschlossen ist, werden im Folgenden 

nicht Beispiele der Trends für die Quantilwerte, 

sondern für die Simulationsensembles betrachtet. 

Über die Designparameter aus charakteristischer 

Druckfestigkeit und Nischengeometrie lassen sich 

klare Trends und Einflussstärken feststellen, siehe 

Abbildung 6. Erwartungsgemäß steigt die aufnehm-

bare Last mit der charakteristischen Druckfestigkeit 

und der Nischentiefe bei gleicher Lasteinleitungsart 

aus Position und Breite. Die geringere Streuung in 

den höheren Druckfestigkeiten ist hierbei allerdings 

auch dem geringeren Stichprobenumfang anzurech-

nen, da die Verteilungsvariationen an den niedrige-

ren Druckfestigkeiten untersucht werden. Zusätz-

lich liegt auch die Bandbreite der Ergebnisse über 

die Variation der Standardabweichung pro Druck-

festigkeit für die meisten Designpunkte im gleichen 

Bereich wie über die Variation der Verteilungsrea-

lisierung, siehe Abbildung 6 und Abbildung 7. Für 

die angestrebte Einordnung über die charakteristi-

sche Druckfestigkeit seitens der Materialkennwerte 

bedeutet dies eine geringere Abhängigkeit bezüg-

lich der spezifischen Standardabweichung des Bau-

werks, sodass eine Anwendung bereits in der mes-

sungslosen Stufe A des TbW erwartet werden kann. 

 

 

Abbildung 6 Übersicht der Kombitestergebnisse je Nischentiefe tN über die Druckfestgkeit fc bei gleicher Lasteinlei-

tungsart (Position Mitte und 0,5 relative Breite zur Nischentiefe) mit Graustufenskala der Standardabwei-

chungen ohne Unterscheidung der Verteilungsrealisierung und ohne Schichtung 

 
Abbildung 6 Ergebnisse des Kombitests der unterschiedlichen Verteilungsrealsierungen an einem Designpunkt über die 

Standardabweichung der Verteilungserzeugung für die charakteristische Druckfestigkeit 5 N/mm2 bei glei-

cher Lasteinleitungsart 
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6 Zusammenfassung 

Dieser Beitrag skizziert simulationsbasierte Unter-

suchungen zum Einfluss der räumlichen Verteilung 

von Materialeigenschaften für unbewehrte Beton-

bauteile bestehender massiver Wasserbauwerke un-

ter Teilflächenbelastung am Beispiel von Revisi-

onsverschlussnischen. Die vorausgehenden Projekt-

schritte zur Festlegung und Erstellung der Material-

verteilungsfelder werden zusammengefasst sowie 

die Modellierung für die automatisierten Simulatio-

nen mit Python, LS-DYNA und LS-Opt vorgestellt.  

Für Ensembles verschiedener Designpunkte aus Pa-

rametern wie der charakteristischer Druckfestigkei-

ten und der Nischen- / Verschlussgeometrie werden 

Versagenskriterien (-kombinationen) hinsichtlich 

ihrer Eignung als Versagenskennwert untersucht. 

Diese werden auf ihre Sensitivität bezüglich Auf-

last, Lasteinleitung sowie ihrer Robustheit und Re-

produzierbarkeit gegenüber der Verteilungsrealisie-

rung und Verteilungsparameter betrachtet. 

Die Ergebnisse zeigen einen geringeren Einfluss der 

Verteilungsrealisierung und der Standardabwei-

chung gegenüber der charakteristischen Druckfes-

tigkeit und den geometrischen Randbedingungen. 

Dies bestätigt die Möglichkeit, diese beprobungslo-

sen Kriterien als maßgebliche Bestimmungsgrößen 

für die Nachweiseinordnung in den Stufen A und B 

des TbW einzusetzen. Die Erarbeitung dieses Nach-

weiskonzepts ist aktuell in Arbeit. 
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KURZFASSUNG: 

Die Ermittlung der Mindestbewehrung zur Begrenzung der Rissbreite infolge Zwangs erfolgt üblicherweise 

über die Risskraft des Betonquerschnitts. Um wirtschaftliche Bewehrungsmengen zu erreichen, werden dabei 

verschiedene Faktoren zur Verringerung der Risskraft herangezogen. Dies bezieht sich insbesondere auf die 

Einflüsse von Eigenspannungen, die Möglichkeit der Rissbildung im jungen Betonalter sowie die Berück-

sichtigung des Wirkungsbereiches der Bewehrung. 

Dieser Beitrag zeigt anhand thermomechanischer Simulationen, dass der tatsächliche Risszeitpunkt stark von 

den Umgebungsbedingungen, der Nachbehandlung und dem Bauteiltyp abhängt und daher nicht verlässlich 

abgeschätzt werden kann. Anschließend wird ein neues Bemessungsverfahren vorgestellt, das ohne Annah-

men zum Risszeitpunkt auskommt und auf geometrisch vorgegebenen Primärrissabständen basiert. Der Ver-

gleich mit den Regelungen des Eurocodes 2 inkl. der nationalen Anhänge für Deutschland und Österreich 

zeigt, dass der vorgeschlagene Ansatz eine transparente, mechanisch konsistente und wirtschaftliche Bemes-

sung der Mindestbewehrung ermöglicht. 

 

1 Einleitung 

In einer Vielzahl von Anwendungsfällen bestimmt 

die Mindestbewehrung zur Begrenzung der Riss-

breite den erforderlichen Bewehrungsgehalt von 

Bauteilen, die überwiegend auf Zwang beansprucht 

werden. Typische Beispiele sind hierbei die hori-

zontale Bewehrung von Wänden auf Fundamenten, 

Tunnelinnenschalen sowie die obere Bewehrungs-

lage von Bodenplatten. Ein weiteres Beispiel stellen 

vorgespannte Hohlkastenquerschnitte im Brücken-

bau dar. Bei diesen Bauteilen wird die erforderliche 

Bewehrungsmenge häufig nicht durch den Nach-

weis der Tragfähigkeit, sondern durch die Mindest-

bewehrung zur Rissbreitenbegrenzung bestimmt. 

Das klassische Bemessungsverfahren für die Min-

destbewehrung basiert darauf, die Risskraft des 

Querschnitts mit einer begrenzten Stahlspannung 

aufzunehmen. Dahinter steht die Annahme, dass die 

aus aufgezwungenen Dehnungen resultierende 

Zwangkraft die Risskraft des Querschnitts nicht 

überschreiten kann, da beim Erreichen der Risskraft 

jeweils ein neuer Riss entsteht, wodurch die Zwang-

kraft wieder reduziert wird. Daraus ergibt sich, dass 

die erforderliche Mindestbewehrung mit zuneh-

mender Bauteildicke ansteigt. Ein solcher dickenab-

hängiger Anstieg der Mindestbewehrung konnte je-

doch in der Ingenieurpraxis bislang nicht eindeutig 

beobachtet werden. 

Zur Reduzierung der Risskraft und damit auch der 

erforderlichen Mindestbewehrung wurden umfang-

reiche Untersuchungen zum Einfluss von Eigen-

spannungen infolge aufgezwungener Dehnungen 

durchgeführt. Stellvertretend seien hier die Arbeiten 

von Falkner [1], Rostásy und Henning [2] sowie Pu-

che [3] genannt. Im Eurocode 2 [4] wird dieser Ein-

fluss durch den Reduktionsfaktor 𝑘 berücksichtigt. 

Über den Einfluss der Eigenspannungen hinaus tre-

ten mit zunehmender Bauteildicke weitere Unter-

schiede im Rissverhalten auf. Bei dicken Bauteilen 

wird die Rissbildung häufig von zusätzlichen Se-

kundärrissen begleitet. Zur Berücksichtigung dieses 

Verhaltens entwickelten König und Tue [5] auf 

Grundlage der Arbeiten von Bergner [6] einen alter-

nativen Bemessungsansatz, der auf der Risskraft des 

Wirkungsbereiches der Bewehrung basiert. Dieser 

Ansatz wurde in die nationalen Anhänge für 
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Deutschland DIN EN 1992-1-1/NA [7] und Öster-

reich ÖNORM B 1992-1-1 [8] übernommen. 

Zur weiteren Verringerung der erforderlichen Min-

destbewehrung erlaubt der Eurocode 2 den Ansatz 

einer reduzierten effektiven Zugfestigkeit des Be-

tons, wenn Rissbildung vor Erreichen der 28-Tage-

Festigkeit zu erwarten ist. Die Wahl dieser effekti-

ven Zugfestigkeit liegt dabei in der Verantwortung 

der planenden Ingenieurin bzw. des planenden In-

genieurs. Dadurch entsteht ein subjektiver Entschei-

dungsspielraum zwischen einer wirtschaftlichen 

Bemessung und einer konservativen Auslegung auf 

der sicheren Seite. Auch die zweite Generation des 

Eurocodes 2 [9] verfolgt diesen ingenieurmäßigen 

Ansatz mit der Annahme einer effektiven Zugfes-

tigkeit zum Risszeitpunkt, um wirtschaftliche Be-

wehrungsmengen zu erzielen. 

Im vorliegenden Beitrag wird zunächst der zu er-

wartende Risszeitpunkt typischer Stahlbetonbau-

teile mithilfe thermomechanischer Finite-Elemente-

Simulationen untersucht. Die Analysen basieren auf 

einem bereits in [10] veröffentlichten Referenzbei-

spiel sowie auf einer systematischen Variation maß-

gebender Einflussparameter. Anschließend wird ein 

Bemessungsmodell zur Ermittlung der Mindestbe-

wehrung vorgestellt, welches keine Annahmen über 

den Risszeitpunkt erfordert und bereits in Schli-

cke et al. [11] eingeführt wurde. Abschließend wird 

der vorgeschlagene Ansatz mit den Regelungen der 

DIN EN 1992-1-1/NA sowie der ÖNORM B 1992-

1-1 verglichen. 

2 Untersuchungen zum Risszeit-
punkt 

2.1 Beispiel und Eingangsparameter 

Als Untersuchungsbeispiel dient ein in offener Bau-

weise hergestellter Eisenbahntunnel mit einer Beto-

nierabschnittslänge von 15 m. Die einzelnen Beto-

nierabschnitte sind in Längsrichtung durch Raum-

fugen voneinander getrennt, sodass jeder Abschnitt 

als eigenständiger Block betrachtet werden kann. 

Weitere Einzelheiten zum untersuchten Bauwerk 

sind [10] zu entnehmen. Die geometrischen Abmes-

sungen sowie eine Übersicht über das Bauwerk sind 

in Abbildung 1 dargestellt. Ebenfalls gezeigt wer-

den die thermomechanischen Finite-Elemente-Mo-

delle der untersuchten Bauteiltypen „Bodenplatte“ 

und „Wand auf Fundament“. 

Die thermomechanischen Berechnungen basieren 

auf der Hydratationswärmeentwicklung und der 

Festigkeitsentwicklung der in Tabelle 1 angegebe-

nen Betonrezeptur, deren zeitlicher Verlauf in Ab-

bildung 2 dargestellt ist. Das Materialverhalten wird 

über das Reifekonzept unter Verwendung der Rei-

fefunktion nach Freiesleben Hansen und Pedersen 

[12] beschrieben. Die Hydratationswärmeentwick-

lung wird mit dem Modell nach Jonasson [13] be-

 

Abbildung 1 Bauwerksübersicht inkl. Abmessungen und der thermomechanischen 3D-FE-Modelle für die untersuchten 

Bauteiltypen Bodenplatte und Wand auf Fundament 
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rücksichtigt, während die zeitabhängige Festigkeits-

entwicklung mithilfe des Modells nach Wesche [14] 

abgebildet wird. 

Tabelle 1 Verwendete Betonrezeptur 

Parameter Menge in kg/m³ 

Gesteinskörnung 

0/4 

4/8 

8/16 

16/32 

714 

278 

295 

451 

Zement CEM I 42,5 R-HS 265 

AHWZ Supermix W&P 120 

Wasser 183 

 

 

Abbildung 2 Entwicklung der Materialparameter über 

die Zeit 

Zeitabhängige viskoelastische Verformungen des 

Betons werden mit dem Materialmodell nach Schli-

cke [15] berücksichtigt, das auf einer inkrementel-

len Erfassung der Spannungsentwicklung basiert. 

Dabei werden die Kriechverformungen schrittweise 

aus den Kriechfunktionen nach Eurocode 2 [4] er-

mittelt. Das Modell unterscheidet sowohl zwischen 

Be- und Entlastungsinkrementen als auch zwischen 

dem unterschiedlichen Kriechverhalten unter Zug- 

und Druckbeanspruchung. 

Für die Auswertung des Risszeitpunkts und der zu-

gehörigen Betonzugfestigkeit wurden die Material-

kennwerte auf die Festigkeitsklasse C25/30 ange-

passt. Diese Wahl entspricht dem Informationsstand 

während der Bemessungsphase, in der die tatsächli-

chen Materialeigenschaften des Betons in der Regel 

noch nicht bekannt sind und lediglich die nominelle 

Festigkeitsklasse als Grundlage für die Bemessung 

zur Verfügung steht. 

Im Gegensatz zur umfassenden klimatischen Para-

meterstudie in [10] konzentriert sich die vorlie-

gende Untersuchung auf ein Sommerszenario mit 

drei Temperaturszenarios (Tabelle 2). Der Refe-

renzfall ist durch konstante Umgebungstemperatu-

ren ohne tägliche Temperaturschwankungen sowie 

gleiche Frischbeton- und Umgebungstemperaturen 

gekennzeichnet. Variante 1 stellt ein ungünstigeres 

Temperaturszenario hinsichtlich erhärtungsbeding-

ter Rissbildung dar, während Variante 2 günstigere 

Randbedingungen beschreibt. 

Tabelle 2 Temperaturszenarios 

Variante Ref Var1 Var2 

Mittlere Umgebungstemperatur 

während Erwärmung 
°C 22,5 22,5 17,5 

Mittlere Umgebungstemperatur 

während Auskühlung 
°C 22,5 17,5 22,5 

Tagestemperaturschwankung °C ± 0 ± 12,5 ± 5 

Frischbetontemperatur °C 22,5 27,5 22,5 

 

Zusätzlich werden der Einfluss des Bauteiltyps und 

der Bauteildicke sowie die Auswirkungen der 

Nachbehandlungsdauer bei Bodenplatten bezie-

hungsweise der Ausschalzeit bei Wänden unter-

sucht. Einen Überblick über alle betrachteten Vari-

anten gibt Tabelle 3. Insgesamt wurden 24 thermo-

mechanische Berechnungen durchgeführt. 

Tabelle 3 Unterschiedliche Varianten 

Variante a.) b.) c.) d.) 

ℎslab m 1,4 1,4 0,8 2,0 

𝑡wall 

ℎslab für Berechnung Wand 
m 

0,8 

1,4 

0,8 

1,4 

0,3 

1,4 

1,2 

1,4 

Nachbehandlungsdauer / 

Ausschalzeit 
h 36 72 36 36 

2.2 Auswertungsverfahren 

Die Bestimmung des Risszeitpunkts und der zuge-

hörigen Betonzugfestigkeit erfolgt mithilfe des 
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Makrorissindex nach dem von Schlicke [15] entwi-

ckelten Konzept. 

Der Makrorissindex bewertet das Auftreten von 

Rissen, die den gesamten auf Zug beanspruchten 

Betonquerschnitt durchtrennen, also Trennrisse be-

ziehungsweise Biegerisse. Als Ursache dieser Mak-

rorisse werden ausschließlich Spannungen aus 

Zwangkräften und Zwangmomenten berücksichtigt, 

während Eigenspannungen nicht in die Bewertung 

eingehen. 

Hierzu wird die Spannungsverteilung über den 

Querschnitt zunächst in Spannungsanteile aus 

Zwangkräften und Zwangmomenten sowie in Ei-

genspannungen zerlegt, wie in Abbildung 3 darge-

stellt. Anschließend wird der Makrorissindex nach 

Gleichung (1) als Verhältnis der aus Zwangkräften 

und Zwangmomenten resultierenden Betonspan-

nung zur jeweils vorhandenen mittleren Betonzug-

festigkeit berechnet. 

𝑐m(𝑡) =
𝜎c,N+M(𝑡)

𝑓
ctm
(𝑡)

< 0,8…1,0 (1) 

Zur Vermeidung von Makrorissbildung sollte der 

Makrorissindex je nach Bauteiltyp und Bauteildicke 

unter einem Grenzwert von 0,8 bis 1,0 liegen. 

Eigenspannungen werden bewusst von der Bewer-

tung ausgeschlossen, da sie an den Stellen maxima-

ler Zwangspannungen in der Regel zu einer Redu-

zierung der Gesamtspannungen führen. Zwar kön-

nen Eigenspannungen selbst ebenfalls rissauslösend 

wirken, ihr Einfluss hängt jedoch wesentlich vom 

Bauteiltyp und von der Bauteildicke ab (Schlicke et 

al. [16]; Krenn und Schlicke [17]). Daher wird der 

zulässige Grenzwert des Makrorissindex abhängig 

vom jeweiligen Anwendungsfall zwischen 0,8 und 

1,0 gewählt. 

2.3 Ergebnisse 

Abbildung 4 und Abbildung 5 zeigen den zeitlichen 

Verlauf des maximalen Makrorissindex für die un-

tersuchten Bodenplatten und Wände auf Fundamen-

ten. 

Zunächst wird deutlich, dass sich der Makrorissin-

dex sowohl zwischen den betrachteten Bauteiltypen 

als auch zwischen den verschiedenen Temperatur-

szenarien erheblich unterscheidet. Dies verdeutlicht 

den starken Einfluss sowohl der Umgebungstempe-

ratur als auch der Frischbetontemperatur auf die 

Zwangbeanspruchung und damit auf den Zeitpunkt 

einer möglichen Rissbildung. Abhängig von den je-

weiligen Randbedingungen kann es während der 

Betonerhärtung zu einer Makrorissbildung kommen 

oder diese vollständig ausbleiben. 

Darüber hinaus zeigen die Ergebnisse, dass sowohl 

die Nachbehandlungsdauer beziehungsweise die 

Ausschalzeit als auch die Bauteildicke einen we-

sentlichen Einfluss auf den Zeitpunkt der Rissbil-

dung besitzen. Kürzere Nachbehandlungszeiten be-

ziehungsweise ein früheres Ausschalen führen zu 

einem früheren Risszeitpunkt. Ebenso begünstigen 

geringere Bauteildicken eine frühere Rissbildung. 

2.4 Diskussion der vorhandenen Zugfestig-
keit zum Zeitpunkt der Erstrissbildung 

Zur detaillierten Analyse zeigt Abbildung 6 das 

Verhältnis der Zugfestigkeit zum Risszeitpunkt 

𝑓ct,eff und der 28-Tage Zugfestigkeit 𝑓ctm für alle 

untersuchten Varianten. 

 

Abbildung 3 Zerlegung der Spannungsverteilung in Zwangschnittgrößen und Eigenspannungen 



   Dirk Schlicke, Christina Anegg 

  191 

Überschreitet der Makrorissindex erstmals den 

Grenzwert von 1,0, wird die zu diesem Zeitpunkt 

vorhandene Betonzugfestigkeit als maßgebend an-

gesetzt. Liegt der Makrorissindex zwischen 0,8 und 

1,0, wird die Betonzugfestigkeit zum Zeitpunkt des 

maximalen Makrorissindex verwendet. Bleibt der 

Makrorissindex während der gesamten Erhärtungs-

phase unter 0,8, wird die 28-Tage Zugfestigkeit an-

gesetzt. 

Die Ergebnisse zeigen eine erhebliche Streuung in 

Abhängigkeit der untersuchten Parameter. Für den 

maßgebenden Bemessungszustand liegt die effek-

tive Zugfestigkeit typischerweise im Bereich von 

𝑓ct,eff = 0,5…1,0 ⋅ 𝑓ctm. Ein systematischer Zu-

sammenhang zwischen der effektiven Zugfestig-

keit, der Bauteildicke und dem Bauteiltyp lässt sich 

jedoch nicht erkennen, da der tatsächliche Risszeit-

punkt maßgeblich von zufälligen Randbedingun-

gen, insbesondere den klimatischen Verhältnissen, 

beeinflusst wird. 

Weiters ist zu beachten, dass bei Verwendung der 

tatsächlich gemessenen mittleren Zugfestigkeit des 

untersuchten Betons von 𝑓ctm = 3,7N mm²⁄  in kei-

nem der untersuchten Fälle eine erhärtungsbedingte 

Rissbildung auftritt. 

Umgekehrt führt die im Eurocode 2 zulässige An-

nahme einer reduzierten Zugfestigkeit zum Riss-

zeitpunkt dazu, dass kürzere Ausschalzeiten rechne-

risch sogar zu einer Verringerung der erforderlichen 

 
a.) ℎslab = 1,4 m 

     Nachbehandlung 36 h 

b.) ℎslab = 1,4 m 

      Nachbehandlung 72 h 

c.) ℎslab = 0,8 m 

      Nachbehandlung 36 h 

d.) ℎslab = 2,0 m 

      Nachbehandlung 36 h 

 

Abbildung 4 Auswertung des Makrorissindex für die Bodenplatte 

 a.) 𝑡wall = 0,8 m 

   Ausschalen nach 36 h 

b.) 𝑡wall = 0,8 m 

     Ausschalen nach 72 h 

c.) 𝑡wall = 0,3 m 

     Ausschalen nach 36 h 

d.) 𝑡wall = 1,2 m 

     Ausschalen nach 36 h 

 

Abbildung 5 Auswertung des Makrorissindex für die Wand auf Fundament 

 

Abbildung 6 Verhältnis zwischen der Zugfestigkeit zum Risszeitpunkt und der 28-Tage Zugfestigkeit für alle untersuch-

ten Varianten 
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Mindestbewehrung führen können. Dies erscheint 

jedoch insbesondere für Stahlbetonverbundbauteile 

kritisch, da eine sehr frühe Rissbildung den Ver-

bund zwischen Beton und Bewehrung beeinträchti-

gen kann. In der Folge kann sich der Verbundme-

chanismus unter späteren Belastungen nicht voll-

ständig ausbilden, was zu größeren Rissbreiten füh-

ren kann. 

Insgesamt erscheint es daher nicht möglich, den 

Zeitpunkt der Rissbildung beziehungsweise die zu 

diesem Zeitpunkt vorhandene effektive Zugfestig-

keit systematisch abzuschätzen. Darüber hinaus ent-

stehen bei einem auf der Zugfestigkeit basierenden 

Bemessungsansatz zusätzliche Unsicherheiten, 

wenn die tatsächlich erreichte Zugfestigkeit deut-

lich über der für die jeweilige Festigkeitsklasse nor-

mativ angesetzten Zugfestigkeit liegt. 

3 Mindestbewehrung ohne Annah-
men zur effektiven Zugfestigkeit 
zum Risszeitpunkt 

3.1 Hintergrund des neuen Bemessungsmo-
dells 

Stahlbetonbauteile, die infolge Zwangs beansprucht 

werden, weisen im Allgemeinen ein geometrisch 

vorgegebenes Primärrissbild auf. Dies bedeutet, 

dass Primärrisse allein durch die Geometrie des 

Bauteils sowie die vorhandene Behinderungssitua-

tion entstehen. Der geometrisch vorgegebene Pri-

märrissabstand hängt dabei ebenfalls vom jeweili-

gen Bauteiltyp ab. Typische Beispiele sind in Ab-

bildung 7 schematisch dargestellt. 

Zur Berücksichtigung dieser geometrisch vorgege-

benen Primärrissabstände in Kombination mit auf-

gezwungenen Dehnungen wurde auf Grundlage der 

Arbeiten von Bödefeld [18], Schlicke [15] und Tur-

ner [19] ein verformungsbasiertes Bemessungsver-

fahren entwickelt. Dieser Ansatz kommt dem We-

sen von aufgezwungener und behinderter Dehnun-

gen schon sehr nahe. Für die praktische Anwendung 

wurde das Verfahren sowohl in das BAW-Merk-

blatt MRZ [20] zur Rissbreitenbegrenzung in mas-

siven Wasserbauwerken als auch in die ÖBV-Richt-

linie [21] für wasserundurchlässige Betonbauwerke 

übernommen. 

Rein verformungsbasierte Bemessungsverfahren 

setzen jedoch detaillierte Kenntnisse über das tat-

sächliche Verformungsverhalten des verwendeten 

Betons voraus. Hierzu zählen insbesondere die Ent-

wicklung der Hydratationswärme, die zeitabhän-

gige Steifigkeits- und Festigkeitsentwicklung, das 

Schwinden, Temperaturunterschiede zwischen 

Frischbeton und Umgebung, Änderungen der Um-

gebungstemperatur sowie mögliche Setzungen des 

Bauwerks. Gerade diese Informationen liegen in der 

Regel während der Bemessungsphase noch nicht 

vor. Aus diesem Grund wurde von Schlicke et al. 

[11] ein neues Bemessungsmodell entwickelt, das 

ohne diese Vorinformationen auskommt und den-

noch die wesentlichen mechanischen Zusammen-

hänge berücksichtigt. 

3.2 Neues Bemessungsmodell ohne Annah-
men zur effektiven Betonzugfestigkeit 
zum Risszeitpunkt 

Aufbauend auf den Grenzen rein verformungsba-

sierter Bemessungsverfahren schlagen Schli-

cke et al. [11] ein neues Bemessungsmodell vor, das 

das geometrisch vorgegebene Primärrissbild be-

rücksichtigt, jedoch keine Informationen über die 

,

 

a.) Bodenplatte b.) Wand auf Fundament 

Abbildung 7 Schematische Darstellung der geometrisch vorgegebenen Primärrisse 
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tatsächlich auftretenden eingeprägten Verformun-

gen benötigt. 

Der Grundgedanke des Modells besteht darin, jene 

aufgezwungene Dehnung zu bestimmen, die erfor-

derlich ist, um zwischen zwei geometrisch vorgege-

benen Primärrissen einen weiteren Primärriss ent-

stehen zu lassen. Dieser Zustand stellt den maßge-

benden Bemessungsfall dar, da durch die Bildung 

eines zusätzlichen Primärrisses der Rissabstand hal-

biert und damit die wirksame Einwirkungslänge 

deutlich reduziert wird. Der maßgebende Nach-

weiszustand ist in Abbildung 8 schematisch darge-

stellt. 

 

Abbildung 8 Relevanter Nachweiszustand mit Bildung 

eines neuen Primärrisses zwischen zwei 

geometrisch vorgegebenen Primärrissen 

Die zur Bildung eines zusätzlichen Primärrisses er-

forderliche aufgezwungene Dehnung hängt von der 

zulässigen Rissbreite, der vorhandenen Bewehrung 

sowie dem geometrisch vorgegebenen Primärriss-

abstand ab. Da sich dieses Zusammenwirken nicht 

in einer geschlossenen mathematischen Lösung be-

schreiben lässt, wurde in Schlicke et al. [11] eine 

umfangreiche numerische Parameterstudie durch-

geführt. Dabei wurde jene aufgezwungene Dehnung 

ermittelt, die zur Ausbildung eines zusätzlichen Pri-

märrisses führt. Die Ergebnisse wurden anschlie-

ßend mithilfe einer Kurvenanpassung in eine für die 

Ingenieurpraxis geeignete Bemessungsgleichung 

überführt. 

Hieraus ergibt sich Gleichung (2), welche die 

grundsätzliche Struktur der Mindestbewehrungs-

gleichungen nach DIN EN 1992-1-1/NA [7] sowie 

der ÖNORM B 1992-1-1 [8] beibehält. 

𝐴s,min = min

{
 
 

 
 𝑘 ⋅ 𝑘c ⋅ 𝜎rest

II ⋅
𝐴ct

𝜎s,lim

max{
𝜎rest
II ⋅

5⋅𝑑1⋅𝑏

𝜎s,lim

𝜎rest
II ⋅

𝐴ct

𝑓yk 

}

}
 
 

 
 

  (2) 

𝜎𝑟𝑒𝑠𝑡
𝐼𝐼  ........... die bemessungsrelevante Zwangspan-

nung im geometrisch vorgegebenen 

Rissbild 

𝜎rest
II = max {

𝜀imp −
𝑤lim,cal[mm]

𝑙cr [m]

0
} ⋅ 10−3 ⋅ 𝐸cm  

mit: 

𝜀𝑖𝑚𝑝 ............. die bemessungsrelevante aufgezwun-

gene Dehnung 

𝜀imp =

max {
𝑓ctm 𝐸cm⁄ ⋅ 103

0,13 + 0,14 ⋅ 𝑤lim,cal[mm] − 0,015 ⋅ 𝑙cr[m]
}  

𝑙𝑐𝑟 ............... der geometrisch vorgegebene Primär-

rissabstand in m 

= min {
1,2 ⋅ ℎseg,wall
𝑙seg,wall 2⁄

}  für Bauteile mit Zwang-

normalkraft infolge kontinuierlicher Verfor-

mungsbehinderung über die Bauteillänge, bspw. 

Wand auf Fundament mit ℎseg,wall…Höhe des Be-

tonierabschnitts begrenzt durch Arbeits- oder 

Dehnfugen; 𝑙seg,wall…Länge des Betonierab-

schnitts; 

= min {
5,5 ⋅ √ℎslab
𝑙seg,slab 2⁄

} für Bauteile mit Zwangmo-

ment infolge Krümmungsbehinderung über die 

Bauteillänge, bspw. Bodenplatte mit ℎslab…Plat-

tendicke; 𝑙seg,slab…Länge des Betonierabschnitts; 

= ∞ für Bauteile ohne geometrisch vorgegebene 

Rissbildung 

 

Alle übrigen Parameter in Gleichung (2) entspre-

chen den bereits eingeführten Definitionen der DIN 

EN 1992-1-1/NA [7] sowie der ÖNORM B 1992-1-

1 [8]. Dabei berücksichtigt der Faktor 𝑘 die span-

nungsreduzierende Wirkung von Eigenspannungen. 

Der Faktor 𝑘c beschreibt die Spannungsverteilung 

im Querschnitt vor der Erstrissbildung sowie die 
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Veränderung des inneren Hebelarms nach der Riss-

bildung. 𝐴ct bezeichnet die Betonzugfläche und 

𝜎s,lim die zulässige Stahlspannung entsprechend 

dem gewählten Rissbreitenkriterium. 

4 Vergleich mit DIN EN 1992-1-1/NA 
und ÖNORM B 1992-1-1  

Zur Bewertung des vorgeschlagenen Bemessungs-

modells wird dieses mit den Regelungen zur Min-

destbewehrung nach DIN EN 1992-1-1/NA [7] und 

ÖNORM B 1992-1-1 [8] verglichen. Allen Berech-

nungen wird dabei die Betonfestigkeitsklasse 

C30/37 zugrunde gelegt. 

Die Bemessungsverfahren nach DIN EN 1992-1-

1/NA und ÖNORM B 1992-1-1 verwenden unter-

schiedliche Reduktionsfaktoren für die wirksame 

Betonzugfestigkeit. Darüber hinaus werden weitere 

Abminderungen berücksichtigt. Für innere Zwang-

spannungen infolge Hydratationswärme und 

Schwinden darf der Faktor 𝑘 zur Berücksichtigung 

von Eigenspannungen zusätzlich mit dem Faktor 

0,8 reduziert werden. Wird langsam erhärtender Be-

ton verwendet, kann die erforderliche Mindestbe-

wehrung außerdem mit einem weiteren Faktor von 

0,85 vermindert werden. 

Der Vergleich in Abbildung 9 für Wände auf Fun-

damenten sowie in Abbildung 10 für Bodenplatten 

zeigt, dass beide Bemessungsansätze grundsätzlich 

zu Mindestbewehrungsmengen derselben Größen-

ordnung führen. Während sich die Bandbreite der 

Ergebnisse nach DIN EN 1992-1-1/NA und 

ÖNORM B 1992-1-1 aus der subjektiven Wahl der 

effektiven Zugfestigkeit ergibt, ist die Bandbreite 

des vorgeschlagenen Modells eine unmittelbare und 

nachvollziehbare Folge der Bauteilgeometrie sowie 

der jeweiligen Zwangbedingungen. 

5 Schlussfolgerungen 

Im vorliegenden Beitrag wurde der häufig disku-

tierte Ansatz untersucht, die Mindestbewehrung zur 

Begrenzung von Rissbreiten infolge aufgezwunge-

ner und behinderter Dehnungen mithilfe einer ef-

fektiven Zugfestigkeit zu bestimmen. Hierzu wur-

den zunächst der zu erwartende Risszeitpunkt sowie 

 

Abbildung 9 Mindestbewehrung für Wände auf Fundamenten (𝒌𝐜 = 𝟏, 𝟎); Vergleich für Gleichung (2) mit DIN EN 

1992-1-1/NA und ÖNORM B 1992-1-1 

 

Abbildung 10 Mindestbewehrung für Bodenplatten (𝒌𝐜 = 𝟎, 𝟒); Vergleich für Gleichung (2) mit DIN EN 1992-1-1/NA 

und ÖNORM B 1992-1-1 
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die daraus resultierende effektive Zugfestigkeit in 

Abhängigkeit von Temperaturszenario, Nachbe-

handlungsbedingungen, Bauteiltyp und Bauteildi-

cke untersucht. 

Die Ergebnisse zeigen, dass sowohl der Risszeit-

punkt als auch die daraus resultierende effektive 

Zugfestigkeit eine hohe Sensitivität gegenüber die-

sen Einflussgrößen aufweisen. Darüber hinaus be-

günstigt die übliche Annahme einer effektiven Zug-

festigkeit implizit eine möglichst frühe Rissbildung, 

obwohl eine frühe Rissbildung das Verbundverhal-

ten zwischen Beton und Bewehrung und damit die 

spätere Rissbreite nachteilig beeinflussen kann. Zu-

sätzlich liegen die auf der Baustelle tatsächlich er-

reichten Zugfestigkeiten häufig über den in den je-

weiligen Festigkeitsklassen normativ zugeordneten 

Werten, wie auch im vorliegenden Untersuchungs-

beispiel. Dadurch können Widersprüche zwischen 

den Annahmen in der Bemessung und dem tatsäch-

lichen Bauwerksverhalten entstehen. 

Zur Überwindung dieser Einschränkungen wurde 

ein neues Bemessungsverfahren zur Ermittlung der 

Mindestbewehrung vorgestellt, das ohne Annahmen 

zum Risszeitpunkt beziehungsweise zur wirksamen 

Betonzugfestigkeit auskommt. Der vorgeschlagene 

Ansatz basiert auf dem typischen Verhalten zwang-

beanspruchter Stahlbetonbauteile und berücksich-

tigt explizit den geometrisch vorgegebenen Primär-

rissabstand. Innerhalb dieses geometrisch vorgege-

benen Primärrissbildes wird der maßgebende Nach-

weiszustand durch die Bildung eines zusätzlichen 

Primärrisses zwischen zwei vorhandenen Primärris-

sen definiert. 

Der Vergleich mit den Regelungen der DIN EN 

1992-1-1/NA und der ÖNORM B 1992-1-1 zeigt, 

dass der vorgeschlagene Bemessungsansatz zu Min-

destbewehrungsmengen derselben Größenordnung 

führt. Im Gegensatz zu den bisherigen Verfahren 

berücksichtigt das neue Modell jedoch die Bauteil-

länge mithilfe des geometrisch vorgegebenen Pri-

märrissabstands auf mechanisch konsistente Weise, 

ohne Annahmen über die Betonzugfestigkeit zum 

Zeitpunkt der Rissbildung treffen zu müssen. Damit 

stellt das vorgeschlagene Verfahren eine transpa-

rente und nachvollziehbare Grundlage für die wirt-

schaftliche Bemessung der Mindestbewehrung zur 

Begrenzung von Rissbreiten infolge Zwangs dar. 
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KURZFASSUNG: 

Die Überwachung bestehender Risse an Brückentragwerken ist ein wesentliches Instrument der Zustandsbe-

urteilung und Bauwerksüberwachung. Dabei werden Rissbreitenänderungen an ausgewählten maßgebenden 

Stellen kontinuierlich erfasst. Für eine zuverlässige Interpretation solcher Messdaten ist zu berücksichtigen, 

dass Einwirkungen wie Temperatur nicht nur das Bauwerk selbst, sondern auch das eingesetzte Monitoring-

system beeinflussen können. Dieser Einfluss wird insbesondere dann maßgebend, wenn sehr kleine Rissbrei-

tenänderungen im Bereich weniger hundertstel Millimeter am Bauwerk auftreten und bewertet werden sollen. 

In einer vorangegangenen Arbeit wurde ein drahtloses Monitoringsystem mit Risswegaufnehmern unter de-

finierten Temperaturbedingungen untersucht. Dabei wurde eine systembezogene Korrekturfunktion für den 

temperaturabhängigen Einfluss der Messelektronik des Motes abgeleitet und die Messunsicherheit der Riss-

breitensensoren bewertet. Im vorliegenden Beitrag wird diese systembezogene Mote-Korrektur auf ein bau-

gleiches Monitoringsystem an der Laxenburger Brücke übertragen. Ziel war es, zu untersuchen, inwieweit 

temperaturgeführte Anteile in den Felddaten reduziert werden und wie sich dadurch die Interpretierbarkeit 

kleiner relativer Rissbreitenänderungen vor dem Hintergrund der Messunsicherheit verbessert. Dazu wurden 

Rohdaten und kompensierte Messwerte über einen Messzeitraum von einem Jahr gegenübergestellt und hin-

sichtlich Temperaturabhängigkeit, Tagesgang und Streuung analysiert. Die Ergebnisse zeigen, dass schein-

bare Temperaturabhängigkeiten in den Rohdaten wesentlich durch das Messsystem geprägt sein können. Die 

systembezogene Korrektur verbessert die Interpretierbarkeit der Daten, ersetzt jedoch keine sensorindividu-

elle Kalibrierung und Temperaturkompensation der tatsächlich im Feld verbauten Risswegaufnehmer. 

 

1 Einleitung 

Drahtlose Sensornetzwerke, im Englischen Wirel-

ess Sensor Networks beziehungsweise kurz WSN, 

werden im Bauwerksmonitoring eingesetzt, um re-

levante Änderungen an Tragwerken mit geringem 

Installationsaufwand, mit geringen Kosten und re-

duziertem Wartungsbedarf kontinuierlich zu erfas-

sen [1]. Ein WSN besteht typischerweise aus einem 

oder mehreren Sensorknoten, die auch als Motes 

oder Nodes bezeichnet werden. An diese Sensor-

knoten können unterschiedliche Sensoren ange-

schlossen werden, mit denen Messgrößen wie Deh-

nung, Temperatur, Neigung und auch andere erfasst 

werden. Werden klassische analoge Sensoren ver-

wendet, so werden die Sensorsignale am Sensor-

knoten konditioniert, digitalisiert und 

gegebenenfalls vorverarbeitet. Anschließend wer-

den die Messdaten drahtlos an einen zentralen Kno-

ten oder eine Datenbank übertragen und für die wei-

tere Auswertung bereitgestellt. Meist werden für die 

Datenübertragung das GSM-Netz oder besonders 

energiesparende Funktechnologien wie NB-IoT 

oder LoRaWAN (LoRa zu engl. „long range“ – 

Kommunikationstechnologie auf Radiowellenba-

sis). verwendet [2]. Da WSN-Systeme häufig batte-

riebetrieben sind oder auf alternative Energiequel-

len wie Solar- oder Windenergie angewiesen sind, 

ist die Mess- und Datenübertragungsrate in vielen 

Anwendungen begrenzt.  

Wie bei anderen Monitoringsystemen gilt auch für 

drahtlose Sensoren, dass Umwelt- und Betriebsein-

flüsse nicht nur auf das Tragwerk, sondern auch auf 

das Messsystem selbst wirken [3]. Dies betrifft 
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insbesondere die Temperatur. Temperaturänderun-

gen führen zu thermischen Dehnungen am Bau-

werk, an der Sensorik und an deren Befestigung. 

Insbesondere bei analogen Sensoren ist aber auch 

die Messelektronik davon beeinflusst, wenngleich 

Messsystemhersteller versuchen, Temperaturef-

fekte durch geeignete Kompensationsmaßnahmen 

zu eliminieren bzw. dies als zusätzliche Messunsi-

cherheiten angeben. Dabei bleibt die reale Einbau-

situation am Bauwerk allerdings meist unberück-

sichtigt und eine Bewertung zu einer kombinierten 

Messunsicherheit ist nicht vorhanden. Dies kann 

dazu führen, dass Messergebnisse am Bauwerk von 

Messungen im Labor signifikant abweichen und 

fehlinterpretiert werden können.  

Vor diesem Hintergrund wurde in einer vorange-

gangenen Arbeit [4] ein Laborkalibrierverfahren für 

ein drahtloses Monitoringsystem (SmartMoteWS) 

entwickelt. Das betrachtete System bestand aus ei-

nem Sensorknoten mit drei analogen Messeingän-

gen zum Anschluss von auf DMS basierten Senso-

ren. An zwei Messeingängen wurden Risswegauf-

nehmer (Vollbrücken) von Tokyo Measuring In-

struments Laboratory [5] angeschlossen, während 

am dritten Messeingang eine Referenzschaltung als 

Wheatstone-Brückenschaltung mit hochpräzisen 

Widerständen eingesetzt wurde. Für die Kalibrie-

rung wurden die Risswegaufnehmer auf einer Stahl-

platte aus S235JR montiert und gemeinsam mit dem 

Sensorknoten in einer Klimakammer einem Tempe-

raturbereich von −20 °C bis +50 °C ausgesetzt. Auf-

grund der bekannten thermischen Längenausdeh-

nung des Stahlreferenzkörpers konnte die erwartete 

Verformung infolge einer Temperaturdifferenz von 

70 K rechnerisch abgeschätzt werden. Die Refe-

renzschaltung diente dazu, den Einfluss der Tempe-

ratur auf das Messsystem zu bestimmen. Aus den 

Messungen wurden Kompensationsfunktionen für 

die analoge Messchaltung und die jeweilig verwen-

deten Sensoren abgeleitet und eine kombinierte 

Messunsicherheit ermittelt. 

Die wesentliche Erkenntnis der Vorarbeit war, dass 

Temperaturänderungen sowohl den Sensor als auch 

das Messsystem beeinflussen können. Besonders 

kritisch ist, dass sich Einflüsse aus Messelektronik, 

Sensor, Befestigung und Bauteil überlagern. Eine 

Korrektur einzelner Anteile ist daher nur dann fach-

lich belastbar, wenn klar ist, welche Komponente 

korrigiert wird. Andernfalls besteht die Gefahr einer 

Über- oder Fehlkompensation und damit einer Fehl-

interpretation kleiner Rissbreitenänderungen. 

Im vorliegenden Beitrag wird die in [4] ermittelte 

systembezogene Temperaturkompensationsfunk-

tion für den Mote auf ein baugleiches System an der 

Laxenburger Brücke in Wien übertragen. Der Bei-

trag untersucht keine vollständige sensorindividu-

elle Temperaturkompensation der im Feld verbau-

ten Risswegaufnehmer. Bewertet wird vielmehr, in-

wieweit die Temperaturkompensationsfunktion für 

den Mote die Aussagekraft der Rissbreitenüberwa-

chung im Bereich kleiner relativer Änderungen ver-

bessert. 

2 Laborbasierte Kalibrierung 

Verwendet im folgend beschriebenen Verfahren ist 

ein von SmartMoteWS hergestellter Sensorknoten 

bestehend aus zwei Leiterplatten (Printed Circuit 

Boards, PCBs). Auf der Hauptleiterplatte befinden 

sich ein Mikrocontroller zur Signalverarbeitung und 

Datenverwaltung, eine LoRa-Kommunikations-

schnittstelle mit 868 MHz sowie die Energieversor-

gung über zwei 3,6-V-Lithium-Thionylchlorid-Bat-

terien. Die sekundäre Messplatine bietet drei Ports, 

an welchen analoge Sensoren wie z.B. DMS ange-

schlossen werden können. 

Für die Bestimmung der Funktion zur Temperatur-

kompensation wurde das vollständige Messsystem 

definierten Temperaturzyklen in einer Klimakam-

mer ausgesetzt [4]. Verwendet wurden die in [6] 

vorgeschlagenen Temperaturstufen von −20 °C, 0 

°C, +20 °C, +35 °C und +50 °C. Jede Temperatur-

stufe wurde über 30 Minuten gehalten, um ein ther-

misches Gleichgewicht und stabile Messwerte für 

die Regressionsanalyse zu erhalten und um die Wie-

derholpräzision zu ermitteln. Für die Ermittlung der 

Temperaturkompensationsfunktion wurden die je-

weils letzten stabilisierten Messwerte an den Halte-

punkten, wie in Abbildung 1 gezeigt, verwendet. 
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Abbildung 1 Darstellung der Regressionsgerade zur 

Temperaturkompensation der Referenz-

schaltung aus [4] 

Um den Einfluss der Messsystemkomponenten vom 

Sensorverhalten zu trennen wurde zusätzlich eine 

Referenzschaltung aus thermisch hochpräzisen Wi-

derständen (350 Ohm) verwendet. Dadurch konnte 

der temperaturbedingte Einfluss der Messelektronik 

einschl. möglicher Spannungsschwankungen aus 

der Batterieversorgung isoliert und in Form einer 

systembezogenen Korrekturfunktion beschrieben 

werden.  

In einem zweiten Schritt wurde die Messunsicher-

heit der Rissbreitensensoren durch Vergleich mit 

der berechneten thermischen Dehnung eines Stahl-

blechs als Referenz bestimmt. 

Unter Berücksichtigung einer angestrebten Messun-

sicherheit im µm-Bereich konnten für das Messys-

tem und die Rissbreitensensoren lineare Tempera-

turkompensationsfunktionen genutzt werden. Das 

Grundprinzip lässt sich im vorliegenden Beitrag all-

gemein wie folgt formulieren: 

𝑤𝑘𝑜𝑚𝑝(𝑡)  =  𝑤𝑟𝑜ℎ(𝑡)  − 𝑓𝑠𝑦𝑠(𝑇(𝑡))  

−  𝑓𝑠𝑒𝑛𝑠(𝑇(𝑡)) 
(1) 

Dabei bezeichnet 𝑤𝑟𝑜ℎ(𝑡) die gemessene Rissbreite 

zum Zeitpunkt t, 𝑓𝑠𝑦𝑠(𝑇(𝑡))  die systembedingte 

Temperaturkorrektur und 𝑓𝑠𝑒𝑛𝑠(𝑇(𝑡)) die sensorbe-

zogene Temperaturkorrektur. Die Größe 𝑤𝑘𝑜𝑚𝑝(𝑡) 

beschreibt die daraus abgeleitete temperaturkom-

pensierte Rissbreite. 

3 Bauwerk und Messkonzept an der 
Laxenburger Brücke 

Die Laxenburger Brücke ist ein bestehendes Brü-

ckentragwerk, an dem im Rahmen der Bauwerks-

überwachung ausgewählte Risse kontinuierlich be-

obachtet werden. Die Messung erfolgt im Rahmen 

eines Forschungsprojekts an einem Demonstrati-

onsobjekt, das in [6] detailliert beschrieben ist. An 

der Messstelle ist das in Kapitel 2 beschriebene 

drahtlose Messsystem installiert. Es erfasst die Riss-

breitenänderungen an zwei kombinierten Schub-

/Biegezugrissen sowie die Betontemperatur und re-

lative Luftfeuchtigkeit. 

Die Lage der Sensoren ist in Abbildung 2 darge-

stellt. Die technischen Spezifikationen des Monito-

ringsystems sind in Tabelle 1 und Tabelle 2 zusam-

mengefasst. Zur Messunsicherheit der Sensoren in 

Bezug auf die Temperatur waren keine Hersteller-

informationen verfügbar und es wurde auch keine 

explizite Temperaturkalibrierung, wie im vorheri-

gen Kapitel erläutert, durchgeführt.  

 

Abbildung 2 Messsystem installiert an Laxenburger 

Brücke aus [6] 
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Tabelle 1 Monitoringsystem Laxenburger Brücke 

Kenngröße Angabe 

Bauwerk Laxenburger Brücke 

Bauteil Steg 

Überwachter Schaden Schubrisse ~0,3 mm 

Mote SMUSEU43 

Port 1 KG-2A EFA150317 

Port 2 KG-2A EFA150319 

Port 3 - 

Port j5 Temperatur und relative Luft-

feuchtigkeit im Beton 

OnBoard Temperatur, relative Luftfeuch-

tigkeit und Batteriespannung an 

der Platine 

Messrate Alle 15 min (= 0,0011 Hz) 

 

Tabelle 2 Rissbreitensensoren an Port 1 und Port 2 

Kenngröße Angabe 

Port 1 KG-2A EFA150317 

Messbereich 2 mm 

Kennwert 1,540 mV/V 

Empfindlichkeit 0,77 mV/V/mm 

Linearitätsabweichung < 3% vom Messbereich 

Eingangswiderstand 351,4 Ω 

Messbasis 100 mm 

  

Port 2 KG-2A EFA150319 

Messbereich 2 mm 

Kennwert 1,525 mV/V 

Empfindlichkeit 0,7625 mV/V/mm 

Linearitätsabweichung < 3% vom Messbereich 

Eingangswiderstand 350,9 Ω 

Messbasis 100 mm 

 

4 Methode und Auswertung 

Das an der Laxenburger Brücke eingesetzte Mess-

system ist hinsichtlich Mote-Typ und angeschlosse-

ner KG-2A-Risswegaufnehmer baugleich mit dem 

in [4] untersuchten System. Für die Feldauswertung 

wird daher die dort ermittelte systembezogene Kor-

rekturfunktion auf die Messwerte übertragen. Die 

Korrektur adressiert den temperaturabhängigen 

Einfluss der Messelektronik und Signalaufbereitung 

des Motes. Sensorindividuelle Temperatureinflüsse 

der im Feld verbauten Risswegaufnehmer werden 

nicht korrigiert und sind als verbleibender Unsi-

cherheitsanteil zu berücksichtigen. 

Für die systembezogene Korrektur wird die On-

Board-Temperatur des Motes verwendet, da sie die 

thermischen Bedingungen der Messelektronik am 

direktesten beschreibt. Die nahe dem Riss gemes-

sene Betontemperatur wird zur Gegenüberstellung 

der Messwerte verwendet. 

Im Feld können die Temperatur am Sensor, die 

Temperatur an der Bauteiloberfläche und die Luft-

temperatur voneinander abweichen. Solche Unter-

schiede entstehen unter anderem durch Sonnenein-

strahlung, Abschattung, Wind, Niederschlag, Wär-

mespeicherung des Bauteils und unterschiedliche 

Oberflächenmaterialien. Zudem sollten gegebenen-

falls auch Verzögerungen zwischen Temperaturän-

derungen und struktureller Antwort bei der Daten-

interpretation berücksichtigt werden [7]. Punktelle 

Messaufnahmen können diese Unsicherheiten je-

doch schwer abbilden, müssen aber für vollumfäng-

liche Beurteilungen zumindest berücksichtigt wer-

den. Fokus der Auswertung liegt darin, zu prüfen ob 

die systembezogene Temperaturkompensation tem-

peraturgeführte Anteile in den Felddaten reduziert 

und dadurch die Bewertung kleiner relativer Riss-

breitenänderungen verbessert. Für die Auswertung 

werden folgende Annahmen getroffen: 

• Als maßgebende Temperaturgröße für die 

Kompensation wird OnBoard Temperatur ver-

wendet. Für die Interpretation thermischer 

Einflüsse auf den Messwert wird die nahe dem 

Riss gemessene Betontemperatur verwendet.  

• Für die weitere Analyse wird ein Zeitraum mit 

möglichst wenigen Messausfällen ausgewählt, 

da bei drahtloser Datenübertragung über LoRa 

vereinzelte Kommunikationsausfälle auftreten 

können.  

• Ausgewertet werden Änderungen der Riss-

breite. Der Anfangszeitpunkt t0 wird daher als 

Referenzzustand mit einer Rissbreitenände-

rung von Δw=0 definiert.  

Auf Grundlage dieser Annahmen werden zunächst 

die Rohdaten der Rissbreitenmessung betrachtet. 

Anschließend wird die systembezogene Korrektur-

funktion auf die gemessene Spannungsänderung an-

gewandt. Die daraus resultierenden temperaturkom-

pensierten Messwerte werden den Rohdaten gegen-

übergestellt und hinsichtlich Temperaturabhängig-

keit, Tagesgang, Streuung und verbleibender 

Trends analysiert. 
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4.1 Aufarbeitung der Rohdaten 

Im ersten Schritt wird der sensorbezogene Output, 

welcher eine Spannungsänderung der DMS-Voll-

brücke je nach Dehnung misst, in einen zugehörigen 

Weg umgewandelt. Hierzu wird für das vorliegende 

drahtlose Messsystem folgende Formel verwendet: 

 

𝑋 =
𝑚𝑎𝑖𝑛𝑚𝑣𝑝𝑣

(1000 − 𝑟𝑒𝑓𝑚𝑣𝑝𝑣) ∙
𝑅𝑠𝑒𝑛𝑠𝑜𝑟

𝑅5

∙
𝐶𝑎𝑝𝑠𝑒𝑛𝑠𝑜𝑟

𝑅𝑂𝑆𝑒𝑛𝑠𝑜𝑟
∙ 1000 

(2) 

Mit: 

𝑋  ................ berechneter Weg [mm] 

𝑚𝑎𝑖𝑛𝑚𝑣𝑝𝑣  .. gemessene Spannungsänderung 

[mV/V] 

𝑟𝑒𝑓𝑚𝑣𝑝𝑣  ...... gemessene 

Referenzspannungsänderung [mV/V] 

𝑅5  ............... Referenzwiderstand des Systems mit 

100 Ω [Ω] 

𝑅𝑠𝑒𝑛𝑠𝑜𝑟  ....... Eingangswiderstand der DMS-

Vollbrücke [Ω] (Tabelle 2) 

𝑅𝑂𝑆𝑒𝑛𝑠𝑜𝑟 ..... Kennwert der DMS-Vollbrücke des 

Sensors [mV/V] (Tabelle 2) 

𝐶𝑎𝑝𝑆𝑒𝑛𝑠𝑜𝑟  .. Messbereich des Sensors [mm] 

(Tabelle 2) 

In der Messmethodik ist berücksichtigt, dass die 

Versorgungsspannung der Messschaltung über den 

Messzeitraum schwanken kann. Für die folgenden 

Untersuchungen wird ein zusammenhängender 

Messzeitraum von über einem Jahr vom 01.05.2024 

bis 30.05.2025 betrachtet. Abbildung 3 zeigt die 

Zeitreihe der Rissbreitenänderungen für Port 1 und 

Port 2. Abbildung 4 stellt die kumulative Verschie-

bung in Bezug auf die an der Messstelle gemessene 

Betontemperatur dar. 

 

Abbildung 3 Messwerte von Zeitraum 01.05.2024 bis 

30.05.2025 von Steg F Feld 10 der Laxen-

burger Brücke 

 

Abbildung 4 Verschiebung der Rissbreitensensoren in 

Bezug auf die gemessene Temperatur für 

Port 1 und Port 2 

4.2 Temperaturkorrektur des Messsystems 

Für die Temperaturkorrektur des Messsystems wird 

die in [4] ermittelte Temperaturkompensationsfunk-

tion verwendet, welche sich auch aus Abbildung 1 

ergibt, da das verbaute Messsystem baugleich mit 

dem aus der Laborkalibrierung ist. Für das Messsys-

tem wird die Temperaturkompensation direkt an der 
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gemessenen Spannungsänderung wie folgt vorge-

nommen: 

𝑚𝑎𝑖𝑛𝑐𝑜𝑟𝑟 =  𝑚𝑎𝑖𝑛𝑚𝑣𝑝𝑣  −  0,0005  ∗  𝑇 

−  0,0107  
(3) 

Mit: 

𝑚𝑎𝑖𝑛𝑐𝑜𝑟𝑟  ... Korrigierter Messwert [mV/V] 

𝑚𝑎𝑖𝑛𝑚𝑣𝑝𝑣  .. gemessene Spannungsänderung 

[mV/V](Formel (2)) 

𝑇  ................ gemessene OnBoard Temperatur [°C] 

Da der Mote zwei verschiedene Temperaturen 

misst, wird der an der Platine befindliche OnBoard 

Temperatursensor zur Kompensation gewählt, da 

dieser die Konditionen des Motes am besten wieder-

gibt. Jeder angepasste Messpunkt wird anschlie-

ßend wieder in Formel (2) in einen äquivalenten 

Weg umgerechnet. 

5 Ergebnisse 

Die Ergebnisse ohne und mit Temperaturkompen-

sation sind in Abbildung 5 für Port 1 und Abbildung 

6 für Port 2 in Bezug auf die gemessene Betontem-

peratur dargestellt, die zugehörigen Zeitreihen in 

Abbildung 7. In Tabelle 3 für Port 1 und Port 2 wer-

den die Rohdaten den korrigierten Messdaten ge-

genübergestellt. 

 

Abbildung 5 Temperaturkorrigierte Messwerte aus 

SMUSEU43 Port 1 

 

Abbildung 6 Temperaturkorrigierte Messwerte aus 

SMUSEU43 Port 2 

 

 

Abbildung 7 Temperaturkorrigierte Zeitreihen für 

Port1 und Port 2 

Zur Einordnung der im Feld beobachteten Rissbrei-

tenänderungen wurde ergänzend die Wiederholprä-

zision der baugleichen Messkette anhand der stabi-

lisierten Haltepunkte aus der Laborkalibrierung [4] 

bewertet. Dazu wurde für jeden Temperaturhalte-

punkt die Standardabweichung der korrigierten 

Weggröße innerhalb der stabilen Plateauphase be-

rechnet. Die maximale Standardabweichung betrug 

0,000494 mm für den Sensor an Port 2 und 

0,000587 mm für den Sensor an Port 3. 
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Unter Ansatz eines Erweiterungsfaktors von k=2 er-

geben sich daraus erweiterte Wiederholpräzisions-

anteile von rund 0,0010 mm beziehungsweise 

0,0012 mm mit einer 95 % Wahrscheinlichkeit un-

ter Annahme einer Normalverteilung. Diese Werte 

liegen deutlich unterhalb der im Feld beobachteten 

Streuungen der kompensierten Messwerte. Die 

Standardabweichung der kompensierten Felddaten 

beträgt 0,0033 mm für Port 1 und 0,0021 mm für 

Port 2. Damit sind die in der Feldmessung beobach-

teten Änderungen nicht auf eine schlechte Wieder-

holpräzision zurückzuführen, sondern auf tatsächli-

che geringfügige Rissbreitenveränderungen. 

Insgesamt zeigen die Ergebnisse, dass die Tempera-

turkompensation sowohl die Streuung als auch die 

Temperaturabhängigkeit der Messwerte deutlich 

verringert. Die Wirkung ist bei Port 2 stärker ausge-

prägt als bei Port 1. Zusammengefasst ist der Effekt 

der Kompensation im Boxplot in Abbildung 8 er-

sichtlich. 

 

Abbildung 8 Boxplot zum Vergleich der Ports mit den 

kompensierten Messwerten 

6 Diskussion 

Die Auswertung zeigt, dass die unkompensierten 

Rissbreitenmessungen an der Laxenburger Brücke 

deutlich temperaturgeführt sind. Ohne eine geeig-

nete Temperaturkompensation könnte aus Mess-

werten eine ausgeprägte temperaturabhängige Riss-

breitenänderung abgeleitet werden. Diese Interpre-

tation ist jedoch nur eingeschränkt belastbar, da äu-

ßere Einwirkungen, wie z.B. Temperatur, nicht nur 

auf das Tragwerk, sondern auch auf das gesamte 

Messsystem Einfluss nehmen. 

Durch die Anwendung der systembezogenen Tem-

peraturkompensation wird dieser Einfluss deutlich 

reduziert. Bei beiden Ports nehmen Temperaturstei-

gung, Korrelation mit der Betontemperatur und 

Standardabweichung ab. Die Ergebnisse zeigen da-

mit, dass ein wesentlicher Anteil der scheinbar tem-

peraturabhängigen Rissbreitenänderung in den 

Rohdaten auf die Temperatursensitivität des Mess-

systems zurückzuführen ist.  

Die ergänzende Bewertung der Wiederholpräzision 

ordnet die verbleibenden Änderungen messtech-

nisch ein. Sie zeigt, dass die Wiederholpräzision des 

Messsystems besser ist als die Streuung der tempe-

raturkompensierten Messwerte. Die im Feld beo-

bachteten Änderungen sind daher nicht ausschließ-

lich auf die Messunsicherheit des Messystems zu-

rückzuführen, sondern beinhalten auch minimale 

Rissbreitenveränderungen.  

Dieser Umstand erlaubt es, dass die Messwerte auch 

im Bereich ihrer Streuung bewertet und interpretiert 

werden können. So fällt bei der Betrachtung der 

Streuung in Abhängigkeit von der Temperatur auf, 

dass die Streuung bei höheren Temperaturen an-

scheinend auch höher ist. Dies könnte Folge von be-

trieblichen Einwirkungen sein. Plausibel ist insbe-

sondere ein verkehrsinduzierter Anteil, da höhere 

Betontemperaturen häufig mit Tageszeiten erhöhten 

Verkehrsaufkommens zusammenfallen.  

Für die Bewertung der Messdaten ist zwischen der 

Messaufgabe, den daraus resultierenden Genauig-

keitsanforderungen und dem Nachweis der Eignung 

des Gesamtmesssystems zu unterscheiden. Nach [6] 

liegt der Genauigkeitsanspruch für Rissbreitenmes-

sungen bei 0,05 mm unter statischen Lasten. Mit 

Tabelle 3 Gegenüberstellung kompensierter und roher Messwerte je Port 

Kennwert Port 1  Port 1 Korrigiert %  Port 2  Port 2 Korrigiert %  

Temperatursteigung [mm/K] -0,000471 0,000110 -76,6 % -0,000594 -0,000018 -97,0 % 

Pearson r mit Temperatur -0,7706 0,2949 -61,7 % -0,8971 -0,0764 -91,5 % 

Standardabweichung [mm] 0,0053 0,0033 -38,8 % 0,0058 0,0021 -64,3 % 

tägliche Median-Amplitude [mm] 0,0055 0,0033 -39,4 % 0,0045 0,0024 -47,1 % 
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dem vorliegenden Messsystem kann eine Mess-

genauigkeit von ~20 µm erreicht werden, sofern 

eine Kalibrierung und Temperaturkompensation 

vorgenommen wird [4]. In diesem Beitrag wird 

durch die Korrektur des Temperatureinflusses auf 

die Messelektronik gezeigt, welche Auswirkung 

eine Kompensation haben kann. Sie verbessert so-

mit die Interpretierbarkeit, ersetzt jedoch keine voll-

ständige Messunsicherheitsbilanz oder sensorindi-

viduelle Feldkalibrierung. Hinzu kommt, dass die 

Übertragung der Kalibrierung auf ein baugleiches, 

jedoch nicht identisches Messsystem erfolgt. Be-

wertet wird daher die grundsätzliche Übertragbar-

keit der systembezogenen Mote-Korrektur, nicht 

eine vollständige sensorindividuelle Validierung. 

Insgesamt zeigen die Ergebnisse, dass Temperatur-

einflüsse bei hochauflösenden Rissbreitenmessun-

gen kleine Messwertänderungen maßgeblich über-

lagern können. Eine Temperaturkompensation re-

duziert diesen messtechnisch bedingten Anteil so-

mit deutlich. 

7 Zusammenfassung und Ausblick 

Die Diskussion zeigt, dass hochauflösende Riss-

breitenmessungen an bestehenden Brücken nur 

dann belastbar interpretiert werden können, wenn 

die Messaufgabe, die geforderte Genauigkeit und 

das Verhalten der gesamten Messkette gemeinsam 

betrachtet werden. Für die Bewertung kleiner Riss-

breitenänderungen reicht es nicht aus, Rohdaten di-

rekt als Bauteilreaktion zu deuten. Vielmehr müssen 

systematische Einflüsse aus Messelektronik, Senso-

rik, Befestigung und Umgebungstemperatur ge-

trennt und in ihrer Kombination bewertet werden. 

Die angewandte systembezogene Mote-Korrektur 

stellt hierfür einen wichtigen methodischen Schritt 

dar. Sie reduziert den temperaturabhängigen Anteil 

der Messelektronik und verbessert damit die Aussa-

gekraft der Felddaten. Gleichzeitig zeigt die Unter-

suchung, dass die Korrektur nur einen Teil der 

Messunsicherheit adressiert. Dennoch konnte ge-

zeigt werden, dass die Streuung bei den kompen-

sierten Messwerten nicht eine Folge hoher Messun-

sicherheit ist, sondern auch reale Rissbreitenverän-

derungen beinhalten. Wichtig ist hier, dass Aspekte 

wie die Wiederholpräzision mit in eine Bewertung 

aufgenommen werden müssen. Weiterführende 

Forschung sollte daher auf eine vollständige Eig-

nungsbewertung des Gesamtmesssystems abzielen. 

Dazu sind sensorindividuelle Kalibrierungen der 

tatsächlich verbauten Risswegaufnehmer, zusätzli-

che Temperaturmessungen an Mote, Sensor und 

Bauteil sowie eine systematische Verknüpfung mit 

Verkehrs- und Lastdaten erforderlich. Auf dieser 

Grundlage kann künftig eine belastbare Messunsi-

cherheitsbilanz für den Feldeinsatz erstellt und die 

Trennung zwischen realer Rissbewegung, Ver-

kehrseinfluss und messtechnisch bedingten Sig-

nalanteilen weiter verbessert werden. 
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KURZFASSUNG: 

Dieser Beitrag widmet sich der Materialeinsparung bei Gründungskörpern mit dem Ziel CO2‑Emissionen im 

Bauwesen zu verringern. In einem laufenden Forschungsprojekt wurde hierfür gemeinsam mit Industriepart-

nern eine Methode zur Herstellung von Bohrpfählen entwickelt, welche auf Kreisring‑ anstatt auf Vollquer-

schnitte setzt. Ziel ist es, praxistaugliche und wirtschaftliche Lösungen bereitzustellen, um Tragwerkspla-

ner*innen und Geotechniker*innen bei Entwurf und Konstruktion von Bohrpfählen hinsichtlich des Optimie-

rungspotenzials in Bezug auf die Materialeinsparung zu unterstützen. Künftig sollen Leitfäden und Tabellen 

die Anordnung von 3D‑gedruckten Hohlkörpern innerhalb eines Bohrpfahls in Abhängigkeit von Beanspru-

chung, Länge und Durchmesser festlegen. Hierzu wurden numerische Untersuchungen (FEM) zur Bestim-

mung nicht benötigter Querschnittsbereiche durchgeführt. Die querschnittsoptimierten Pfähle wurden hin-

sichtlich Tragfähigkeit und Baugrundinteraktion erneut berechnet und ihre Herstellung mittels Bauteilprü-

fungen verifiziert. Angestrebt wird ein vergleichbares Lastabtragungsverhalten bei reduziertem Materialauf-

wand. Zudem wurde der Herstellungsprozess detailliert betrachtet und ein Prototyp im Maßstab 1:1 entwi-

ckelt und überprüft. Je nach Gründungstyp und Bodenbeschaffenheit ergeben sich Materialeinsparungen 

beim Beton von bis zu 40%. 

 

 

1 Einleitung 

1.1 Problemstellung 

Der Bausektor ist für etwa 40 % der weltweiten 

CO2-Emissionen verantwortlich. Über ein Viertel 

dieser Emissionen wird direkt durch die Bauindust-

rie verursacht [1]. Weltweit wächst das Bewusstsein 

für Umweltschutz, was auch im Bausektor spürbar 

ist. Alternative Baumethoden, regenerative Bauma-

terialien und energieeffiziente Gebäude sind die ers-

ten Reaktionen auf die Anforderungen nachhaltigen 

Bauwesens. Fakt ist auch, dass Fundamente – ge-

mäß dem derzeitigen Stand der Technik – aus Stahl-

beton hergestellt werden. Insbesondere im Spezial-

tiefbau, aber auch bei Baugrubenverbauten, werden 

regelmäßig Bohrpfähle eingesetzt. In der Praxis 

sind Bohrpfähle hinsichtlich der inneren Tragfähig-

keit oft überdimensioniert ausgeführt [2]. Grund ist 

die Herstellung von Vollquerschnitten, deren maß-

gebende Nachweise (äußere Tragsicherheit) sowohl 

von Bodenkennwerten, als auch der Boden-Bau-

werks-Interaktion über Pfahlspitzendruck und 

Pfahlmantelreibung abhängen. Die Boden-Bau-

werks-Interaktion wird zudem von Ausführungsart/ 

Herstellungsprozess der Bohrpfähle beeinflusst. 

1.2 Zielsetzung 

Ziel ist die Materialeinsparung des Betons bei Bohr-

pfählen, ohne das Lastübertragungsverhalten zwi-

schen Bauteil und Baugrund zu beeinträchtigen. Die 

Einsparung ist daher nur durch den gezielten Einbau 

von Hohlkörpern im Inneren des Bohrpfahls mög-

lich. Dabei kann es sich um 3D-betongedruckte 

Aussparungskörper handeln, deren großer Vorteil 

die Formfreiheit der Konstruktion sowie der Ferti-

gungsprozess ist. 
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1.3 Methode 

In diesem Forschungsprojekt soll das aus der Prob-

lemstellung abgeleitete Ziel der Materialeinsparung 

von Beton bei Bohrpfählen umgesetzt werden. Zu 

diesem Zweck müssen zunächst die nicht benötig-

ten Querschnittsbereiche identifiziert werden. An-

schließend soll eine geeignete Geometrie der Aus-

sparungskörper entwickelt werden. Diese muss 

nicht nur einen ökologischen Nutzen erbringen, 

sondern auch technisch und wirtschaftlich realisier-

bar sein [3]. 

Dieses erfordert einen iterativen Entwurfsprozess: 

Eine Geometrie wird entworfen, auf Druckbarkeit 

und Einbaubarkeit geprüft und anschließend mittels 

FEM-Simulation auf dessen Tragsicherheit über-

prüft. Zudem sind Möglichkeiten zu entwickeln, die 

Hohlkörper in den Bewehrungskorb zu integrieren. 

Zudem muss der Nachweis der Auftriebssicherheit 

der Hohlkörper, sowohl im Grundwasser als auch 

im Frischbeton, erbracht werden. Begleitend dazu 

sollen Laborversuche und ein abschließender Feld-

versuch die theoretischen Forschungsergebnisse 

und die grundsätzliche Machbarkeit auf der Bau-

stelle verifizieren. Erwartet werden, in Abhängig-

keit von Pfahldurchmesser, Pfahltiefe sowie Bau-

grund Materialeinsparungen von bis zu 40 %. 

2 Stand der Technik / Wissenschaft 

2.1 Bohrpfähle 

Zur Auslegung von Bohrpfählen muss zunächst das 

Tragverhalten erfasst werden, um optimierbare 

Querschnittsbereiche für Materialeinsparungen ab-

zuleiten. Dies umfasst zunächst die statische Ana-

lyse eines konventionellen Bohrpfahls. Der Schwer-

punkt liegt dabei sowohl auf den zulässigen Verfor-

mungen, welche maßgeblich vom umgebenden Bo-

den bestimmt werden, als auch auf den inneren 

Kraft- und Spannungszuständen als Grundlage für 

die Bewertung der Querschnittsausnutzung. 

Um mögliche Optimierungskonzepte zu entwi-

ckeln, muss der Herstellungsprozess von Bohrpfäh-

len untersucht werden. Bei konventionell herge-

stellten Bohrpfählen mit verrohrter Bohrung um-

fasst dieser Prozess [4]: 

(1) Niederbringen der Verrohrung mittels Ver-

rohrungsanlage 

(2) Lösen des Bodens mittels Greif- oder Dreh-

bohrer 

(3) Einbau des (vorgefertigten) Bewehrungskor-

bes 

(4) Betoniervorgang unter gleichzeitigem Ziehen 

des Rohres 

(5) Aushärtung des Bohrpfahls 

Die Herstellung von Bohrpfählen mit Verrohrung 

eignet sich für den Einsatz materialreduzierter 

Bohrpfähle, da der Bewehrungskorb vor dem Beto-

nieren eingebracht wird. Bei anderen Verfahren, 

wie z.B. der Herstellung von Schneckenortbeton-

pfählen, wird der Pfahl zunächst betoniert und an-

schließend der Bewehrungskorb eingesetzt. Hier ist 

das nachträgliche Einbringen des Bewehrungskor-

bes mit integrierten Hohlkörpern nicht möglich.  

Neben den klassischen Gründungspfählen, welche 

für eine Materialreduktion geeignet sind, gibt zu-

dem drei Arten von Bohrpfahlwänden: aufgelöste, 

tangierende oder überschnittene Bohrpfahlwände 

[4]. Alle drei Varianten eignen sich für eine Opti-

mierung, sofern sie verrohrt hergestellt werden. Bei 

überlappenden Bohrpfahlwänden eignen sich je-

doch nur die Sekundärpfähle für das Einbringen von 

Hohlkörpern, da die Primärpfähle unbewehrt sind 

und daher keine Befestigung von Hohlkörpern zu-

lassen (vgl. Kapitel 5). 

2.2 Beton-3D-Druck 

Heutzutage unterscheidet sich diese additive Ferti-

gung vor allem durch den großformatigen Druck auf 

der Baustelle, wo Bauteile mit großen Druckbreiten 

(bis zu 30 cm) hergestellt werden, während kleine 

Drucksysteme dünnwandige Bauteile mit einer 

Druckbreite von etwa 15 mm oder mehr produzie-

ren können [5]. 

Das Institut für Tragwerksentwurf an der Techni-

schen Universität Graz arbeitet seit 2015 im Robo-

terdesignlabor des Labors für Tragwerksentwurf am 

3D-Betondruck [5]. Pilotprojekte zeigen, dass der 

3D-Betondruck die wirtschaftliche Herstellung 

komplexer Geometrien ermöglicht und den Materi-

alaufwand bei Stahlbetonplatten und -decken redu-

ziert. Hier wurden bereits Einbauteile für die Her-

stellung von Leichtbaudecken entwickelt, welche 

die CO2-Emissionen im Hochbau reduzieren [6]. 

Ungeachtet der Anzahl bereits erfolgreich abge-

schlossener Forschungsprojekte und Pilotprojekten 

des Instituts für Tragwerksentwurf (ITE), besteht 

weiterhin erheblicher Forschungsbedarf für den 
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strukturellen Einsatz additiv gefertigter Betonele-

mente [5][7][8].  

3 Aussparungskörper – Entwurf und 
Konstruktion 

Der Entwurf der Aussparungskörper hängt von 

mehreren Faktoren ab. Zunächst bestimmt der 

Pfahldurchmesser den maximalen Durchmesser des 

Hohlkörpers, abzüglich der Betondeckung sowie 

der Durchmesser der Bewehrungsstäbe. Zusätzlich 

muss das Einbringen eines Betonrohres über die ge-

samte Pfahltiefe, zwischen Aussparungskörper und 

Bewehrungskorb, möglich sein 

Abbildung 1 Querschnitt eines optimierten Bohrpfahls 

unter gegebenen Randbedingungen 

Dies ist einerseits notwendig, um eine Entmischung 

des Pfahlbetons aufgrund großer Fallhöhen zu ver-

hindern, sowie das Betonieren im Grundwasser im 

Kontraktorverfahren zu ermöglichen. Abbildung 1 

zeigt den möglichen Querschnitt eines optimierten 

Bohrpfahls, wobei die Randbedingungen der Beton-

deckungen sowie der Platzbedarf des Betonierroh-

res berücksichtigt werden. 

Abbildung 2 zeigt die im Entwurfsprozess erarbei-

teten Geometrien. Vergrößert in der Abbildung dar-

gestellt sind die beiden im Feldversuch (vgl. Kapitel 

5) getesteten Varianten V-04 und V-06. Die Aus-

wahl begründet sich mit der höchsten Materialeffi-

zienz aus Variante V-04, während V-06 die höchste 

Resilienz im Lastfall „Frischbetondruck“ aufweist. 

Weitere Kriterien sind die Herstellbarkeit des Bau-

teils in bestehenden 3D-Betondrucksystemen sowie 

die spätere Lage des Aussparungskörpers im Bohr-

pfahl, da beim Betonieren in größeren Pfahltiefen 

durch den hydrostatischen Frischbetondruck höhere 

Belastungen auf den Hohlkörper wirken. Aufgrund 

der dünnwandigen Bauweise und der äußeren Be-

lastung ist das Ziel, die Aussparungskörper so zu 

gestalten, dass durch die Schalentragwirkung die 

auftretenden inneren Beanspruchungen in erster Li-

nie durch Membranspannungen aufgenommen wer-

den. Die zuvor genannten geometrischen Randbe-

dingungen erfordern jedoch eine Abweichung vom 

idealen Kreisquerschnitt, wodurch im Körper auch 

 

Abbildung 2 Aussparungskörper der Entwurfsvarianten (v.li.:) V-01 ; V-02 ; V-03 ; V-04 ; V-05 und V-06  
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Biegespannungen auftreten. Anhand eines Finten-

Elemente-Modells (FE-Modell) in der Statik Soft-

ware SOFiSTiK erfolgte die Spannungsermittlung 

für die gewählten Geometrien. Ohne Berücksichti-

gung von geometrischen Imperfektionen erfolgte 

die Lastaufbringung des Betonierdrucks vereinfacht 

als Flächenlast von 175 kN/m² - dies entspricht ei-

ner Betonierhöhe von 7,0 m. Da es bisher kein all-

gemein anerkanntes Bemessungsverfahren für 3D-

gedruckte Betonbauteile gibt [7], wird als Bemes-

sungskriterium die Hauptzugspannung begrenzt, 

um ein Versagen der Hohlkörper zu verhindern.  

 

Abbildung 3 FE-Analyse eines Aussparungskörpers, 

Lastfall hydrostatischer Frischbetondruck 

Bei Betrachtung der Spannungen ist ersichtlich, 

dass die größte Zugspannung von 1,38 N/mm² an 

der Außenseite des Aussparungskörpers, an den 

Rändern des Querschnitts auftritt. Diesem Ergebnis 

gegenübergestellt wurde auf Basis bisheriger Ver-

suche die Biegezugfestigkeit von 3,0 N/mm² [5]. 

Weiters ist der Wert aufgrund der Einzigartigkeit 

des Versuchs mit Probebohrpfahl aus derzeitiger 

Sicht konservativ gewählt. Begleitende Laborpro-

ben haben eine mittlere Biegezugfestigkeit von 8 

N/mm² ergeben (vgl. Kapitel 4.1). Neben der Trag-

sicherheit werden die ökonomische und ökologi-

sche Nachhaltigkeit berücksichtigt. 3D-Druckbeton 

enthält höhere Zementanteile, weist somit höhere 

CO₂-Emissionen auf und ist zudem kostspieliger als 

herkömmlicher Beton. Die Praxis zeigt, dass der 

3D-Betondruck dann wirtschaftlich ist, wenn 1 Teil 

Printbeton 6 Teile konventionellen Beton ersetzt. 

Daher wurden nur Entwürfe mit jenem Verhältnis 

über 6,0 betrachtet. In Tabelle 1 sind die verschie-

denen Varianten aus Abbildung 2 hinsichtlich der 

Ökologie gegenübergestellt. Nach Abschluss des 

Entwurfsprozesses folgt die Herstellung der Aus-

sparungskörper (vgl. Abbildung 4). 

Tabelle 1 Vergleich der Aussparungskörpervarianten hinsichtlich eingesparten Betons zu verwendetem 3D-Druckmaterial  

Aussparungskörper Variante: V-01 V-02 V-03 V-04 V-05 V-06 

Eingesparter Beton (B) [dm3] 146 309 251 253 201 210 

Verwendeter Printbeton (P) [dm3] 29 59 37 32 35 33 

Verhältnis B/P 5,03 5,24 6,78 7,90 5,74 6,40 

   

a) b) c) 

Abbildung 4 Darstellung des 3D-Druckverfahrens für die Aussparungskörper a) der statisch optimierten Variante V-06, 

b) der ökologisch optimierten Variante V-04, c) drei Aussparungskörper sowie Prüfkörper 
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4 Laborversuche 

4.1 Festigkeitsprüfungen 

Parallel zur Herstellung der Aussparungskörper 

wurden Druckfestigkeitsprüfungen des 3D-Druck-

materials durchgeführt. Die charakteristischen 

Druckspannungen wurden an Würfeln mit einer 

Kantenlänge von 15 cm gemäß der österreichischen 

Norm für Beton – Spezifikation, Eigenschaften, 

Herstellung, Verwendung und Konformität 

ÖNORM B 4710-3 [9] geprüft. Dabei wurden so-

wohl gegossener Druckbeton ohne Zusatz eines Ab-

bindebeschleunigers, als auch 3D-betongedruckte 

Probewürfel mit beschleunigtem Printmaterial ge-

prüft (Abbildung 5). In beiden Fällen lagen die zum 

Versagenszeitpunkt gemessenen Druckspannungen 

über den vom Hersteller angegebenen 35 N/mm². 

Die Zugfestigkeit wurde mittels eines Dreipunkt-

Biegeversuchs geprüft. Als Prüfkörper diente eine 

3D-betongedruckte Scheibe mit den Abmessungen 

Länge/Breite/Höhe = 40 / 1,7 / 16 cm, welche ste-

hend produziert und liegend getestet wurde, um die 

Lastabtragung in praxisrelevanter Richtung zu si-

mulieren. Es wurden mittlere Zugspannungen von 8 

N/mm² gemessen, während nach Herstellerangabe 

„ca. 9 N/mm²“ zu erwarten sind. 

 

Abbildung 5 Überprüfung der Druckfestigkeit mittels 

Würfeldruckprüfung 

 

Abbildung 6 Überprüfung der Biegezugfestigkeit mit-

tels Dreipunktbiegezugprüfung 

4.2 Auftriebssicherheit 

Zusätzlich zu herkömmlichen Festigkeitsprüfungen 

wurde ein Laborversuch zur Auftriebssicherheit von 

3D-betongedruckten Aussparungskörpern im 

Frischbeton konzipiert und durchgeführt, um die 

Lagesicherheit der Hohlkörper während der Beto-

nierphase zu beurteilen. Untersucht wurde der Bei-

trag viskoser Kräfte als Gegenkraftkomponente zur 

archimedischen Auftriebskraft. Zu diesem Zweck 

wurde ein Versuch durchgeführt, bei dem ein 3D-

betongedruckter Hohlkörper mit Durchmesser 30 

cm und einer Höhe von 40 cm in einer Schalungs-

kammer (l/b/h = 50 / 50 / 150 cm) in Pfahlbeton ein-

betoniert und anschließend mit einer konstanten Ge-

schwindigkeit von 1,2 cm/s aus dem Frischbeton 

herausgezogen wurden (vgl. Abbildung 7). Durch 

den Einsatz von Messtechnik wurde die vorhandene 

Haltekraft gegen den erwarteten Auftrieb ermittelt. 

 

Abbildung 7 Versuchsaufbau zur Ermittlung der visko-

sen Widerstandskräfte 
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Die Ergebnisse belegen, dass viskose Kräfte einen 

wesentlichen Einfluss auf die Auftriebssicherheit 

haben und somit dafür sorgen, dass die Hohlkörper 

im Frischbeton in Position bleiben. Somit kann der 

Auftriebsnachweis nach archimedischem Prinzip 

𝐹𝐺 ≥ 𝐹𝐴 um die viskose Widerstandskraft 𝐹𝑅 erwei-

tert werden: 

𝐹𝐺 + 𝐹𝑅 ≥ 𝐹𝐴 (1) 

𝐹𝐺 ................ Gewichtskraft 

𝐹𝑅 ................ viskose Widerstandskraft 

𝐹𝐴 ................ Auftriebskraft 

Die viskose Widerstandskraft wird über das den 

hydrostatischen Frischbetondruck auf die Mantel-

fläche der Aussparungskörper ermittelt. Diese hori-

zontale Resultierende wird mit dem Korrelationsko-

effizienten  multipliziert, um die viskose (Rei-

bungs-)Kraft als vertikale Resultierende zu erhal-

ten:  

𝐹𝑅 = (𝜎ℎ𝑘 ⋅ 𝐴𝐴𝐾) ⋅  (2) 

𝜎ℎ𝑘 .............. hydrostatischer Frischbetondruck 

𝐴𝐴𝐾 ............. Mantelfläche des Aussparungskörpers 

 .................. Korrelationskoeffizient 

Der Korrelationskoeffizient kann im Fall von Rei-

bungskräften materialabhängig für feste Werkstoffe 

aus der Literatur entnommen werden. Für die vor-

handene Situation, der viskosen Reibungskräfte in-

nerhalb des Frischbetons, gibt es jedoch keine nach-

schlagbaren Koeffizienten. Grund hierfür ist einer-

seits der bislang wenig erforschte Werkstoff des 

3D-Druckbetons, welcher zudem mit unterschiedli-

chen Layerstärken verschiedene Oberflächenrau-

higkeiten vorweist, die wiederum die mit frischbe-

ton benetzte Fläche darstellt, welche maßgebend für 

die Widerstandskräfte ist. Andererseits können 

Flüssigkeiten selbst keine Reibungen übertragen. 

Der Frischbeton wird zwar als flüssig, bzw. fließfä-

hig kategorisiert, überträgt jedoch viskose Kräfte, 

welche in vorliegendem Laborversuch ermittelt 

wurden. Aus den Versuchsbeobachtungen lässt sich 

somit ein erster Korrelationskoeffizient berechnen: 

 =
𝐹𝐴 + 𝐹𝑍
𝜎ℎ𝑘 ⋅ 𝐴𝐴𝐾

 (3) 

𝐹𝑍 ................ erforderliche Zugkraft aus Versuch 

Die Summe der archimedischen Auftriebskraft so-

wie der zusätzlichen Zugkraft, welche für das Her-

ausziehen des Probekörpers erforderlich ist, stellt 

die messbare, resultierende viskose Widerstands-

kraft 𝐹𝑅 des Laborversuches dar. Aus den vorliegen-

den Versuchsparametern resultiert somit ein Korre-

lationskoeffizient von  ≅ 𝟎, 𝟎𝟑𝟓. Für die Ermitt-

lung eines allgemeinen Koeffizienten sind weitere 

Laborversuchen notwendig, um die Varianz diver-

ser Versuchsparameter abzubilden. 

5 Feldversuch 

Ziel des Feldversuchs war es, die Herstellung 

zweier verschiedener, materialreduzierter Bohr-

pfähle unter realen Bedingungen zu demonstrieren 

und zu bewerten. Dabei wurden im ersten Pfahl die 

Variante V-04 und im zweiten Pfahl die Ausspa-

rungskörpervariante V-06 eingesetzt (vgl. Kapitel 

3). So wurde einerseits ein materialreduzierte Pfahl 

mit größtmöglicher ökologischer Optimierung ge-

testet. Im zweiten Pfahl wurde der Einsatz der sta-

tisch optimierten Geometrie untersucht. Der Pro-

zess des Feldversuchs umfasste folgende Schritte: 

(1) Entwurf zweier optimierten Bohrpfähle  

(2) Konstruktion der weiterentwickelten Ausspa-

rungskörper-Varianten 

(3) numerische Simulation der Aussparungskör-

per (vgl. Abbildung 3) 

(4) Produktion (3D-Betondruck) der Ausspa-

rungskörper (vgl. Abbildung 4) 

(5) Manuelles Einschieben der Hohlkörper in den 

Bewehrungskorb (vgl. Abbildung 8) 

(6) Fixierung der Aussparungskörper in der vor-

gesehenen Lage im Bewehrungskorb mittels 

verschweißtem Stabstahl (vgl. Abbildung 1) 

(7) Transport der vorgefertigten und mit Ausspa-

rungskörpern bestückten Bewehrungskörbe 

auf die Baustelle (vgl. Abbildung 9) 

(8) Herstellung zweier Bohrpfähle auf einem 

Baufeld (vgl. Abbildung 10)  

(9) Freilegen und -schneiden des ausgehärteten, 

materialreduzierten Bohrpfahls (vgl. Abbil-

dung 11)  

Letzter Schritt dient zur Validierung der Tragfähig-

keit, Lagesicherheit und Dichtheit der Aussparungs-

körper, sowie deren Verbund mit dem Pfahlbeton. 

Die Dichtheit tieferliegender Aussparungskörper 

konnte mittels Sondierung bestätigt werden. 



  Philip Wehbe, Gert Eilbracht, David Gierlinger, Andreas Trummer, Stefan Peters 

  213 

 

Abbildung 9 Bewehrungskörbe mit integrierten Aus-

sparungskörpern  

 

Abbildung 10 Einbringen des mit Aussparungskörpern 

bestückten Bewehrungskorbes  

Das Betonieren stellte während des Feldversuchs 

die größte Herausforderung dar, da das Betonrohr 

aufgrund der feststehenden Hohlkörper nicht mittig 

in das Bohrloch eingeführt werden konnte. Zu die-

sem Zweck wurden die Aussparungskörper, wie im 

Entwurfsprozess beschrieben, als exzentrische El-

lipsoide gestaltet, um so viel Pfahlbeton wie mög-

lich einzusparen und gleichzeitig die Platzanforde-

rungen zu erfüllen. 

Ergebnis des Feldversuchs ist zunächst der Beweis 

der Praxistauglichkeit der Herstellung materialredu-

zierter Bohrpfähle. Auch konnten die Bemessungs-

ergebnisse der numerischen Analyse verifiziert wer-

den. Hierbei wurde die Tragsicherheit der Ausspa-

rungskörper im Lastfall „hydrostatischer Frischbe-

tondruck auf die Mantelfläche“ untersucht. Wäh-

rend das numerisch ermittelte Bauteilversagen der 

Variante V-04 eingetreten ist, konnte die Tragsi-

cherheit des Aussparungskörpers V-06 erfolgreich 

demonstriert und bestätigt werden. Die Validierung 

der Ergebnisse stellt künftig die Grundlage für Wei-

terentwicklungen der Aussparungskörper dar. 

 

Abbildung 11 Schnitt durch den materialreduzierten 

Bohrpfahl mit Aussparungskörper V-06 

 

Abbildung 8 Einbringen der Aussparungskörper in den vorgefertigten Bewehrungskorb  



Materialeinsparung bei Bohrpfählen mittels 3D-betongedruckten Aussparungskörpern 

214 

6 Fazit und Ausblick 

Das Projekt veranschaulicht den Übergang von der 

Idee zur praktischen Umsetzung. 3D-betonge-

druckte Aussparungskörper können in ungenutzten 

Querschnittsbereichen von Bohrpfählen so einge-

setzt werden, dass die Tragfähigkeit und Ge-

brauchstauglichkeit erhalten bleiben und der Mate-

rialbedarf deutlich reduziert wird. Die Herstellbar-

keit wurde unter realen Bedingungen nachgewie-

sen. Methodisch erweitert die Berücksichtigung von 

viskosen Kräften die Überprüfung der Auftriebssi-

cherheit und schließt damit eine sicherheitsrele-

vante Lücke in der Herstellungsphase materialredu-

zierter Bohrpfähle. Es wurde ein Konzept entwi-

ckelt, mit dem je nach Belastung, Pfahldurchmesser 

und Pfahltiefe bis zu 40 % des eingesetzten Materi-

als eingespart werden können.  

Für eine breitere Anwendung wird eine schrittweise 

Weiterentwicklung empfohlen. Darüber hinaus sol-

len die entscheidenden Einflussgrößen der Hohlkör-

pergeometrie sowie deren Fixierung im Beweh-

rungskorb weiterentwickelt werden. Zudem muss 

die Steifigkeit materialreduzierter Bohrpfähle unter 

Berücksichtigung verschiedener statischer Belas-

tungen untersucht werden. Parallel dazu sollen zu-

sätzliche und vielfältigere Laborversuche zu visko-

sen Kräften den bestehenden Korrelationskoeffi-

zienten für den Nachweis der Auftriebssicherheit 

verifizieren. Es müssen weitere Überprüfungen 

durch Feldversuche in der Baupraxis durchgeführt 

werden, um bisher unbekannte Herausforderungen 

bei der Ausführung aufzudecken und zu bewältigen. 

Schließlich soll ein Entwurfskonzept erstellt wer-

den, um eine breite Anwendung zur Reduzierung 

des Ressourcenverbrauchs in der Bauindustrie si-

cherzustellen. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

7 Literatur 

[1] United Nations Environment Programme 

(2005) Global Status Report for Buildings and 

Construction 2024/2025: Not just another 

brick in the wall – The solutions exist. Scaling 

them will build on progress and cut emissions 

fast. Paris. 

[2] Schmitt, J., Burbaum, U., Bormann, A.: Sim-

mer Grundbau 2, Springer Nature, Wiesba-

den, 2024 

[3] Kloft, H., Gehlen, C., Dörfler, K., Hack, N., 

Henke, K., Lowke, D., Mainka, J., Raatz, A.: 

Additive Fertigung im Bauwesen, Bautechnik, 

vol. 98, pp. 222-231, 2021 

[4] Keller Grundbau Ges.mbH Homepage, 

https://www.kellergrundbau.at/sites/keller-

at/files/2019-07/broschuere-bohrpfaehle-

bohrpfahlwaende-at.pdf , zuletzt aufgerufen 

am 17.05.2026 

[5] Gierlinger, D., Hansemann, G., Schmid R., 

Trummer, A., Peters, S.: Entwerfen und Kon-

struieren mit Beton-3D-Druck. Bautechnik, 

pp. 1–15, 2025 

[6] Hansemann, G.: coebro [ceiling] – Struktur-

leichtbaudecken mittels 3D-gedruckter Scha-

lungselemente aus Beton. Dissertation, TU 

Graz, 2025 

[7] Asprone, D. et al.: Structural Design and Test-

ing of Digitally Manufactured Concrete Struc-

tures, In: Roussel, N., Lowke, D.: Digital Fab-

rication with Cement-Based Materials: State-

of-the-Art Report of the RILEM TC276-DFC, 

Vol. 36, Springer, pp. 187–222, 2022 

[8] Deutscher Beton- und BautechnikVerein e. V. 

[Hrsg.]: Digitale Fertigung im Betonbau – 

Grundsätze, Definitionen und mögliche An-

wendungen, DBV-Heft 53, 2023 

[9] Austrian Standards: ÖNORM B 4710-3: Beton 

– Festlegung, Eigenschaften, Herstellung und 

Konformität, 2023 

https://www.kellergrundbau.at/sites/keller-at/files/2019-07/broschuere-bohrpfaehle-bohrpfahlwaende-at.pdf
https://www.kellergrundbau.at/sites/keller-at/files/2019-07/broschuere-bohrpfaehle-bohrpfahlwaende-at.pdf
https://www.kellergrundbau.at/sites/keller-at/files/2019-07/broschuere-bohrpfaehle-bohrpfahlwaende-at.pdf


  215 

Unterschiedliche Prüfkonzepte anwenden – gleiche Be-

wertung erwarten? 
Einfluss der Prüf- und Bewertungsmethodik auf die Ergebnisse der 

Wassereindringtiefe und den Frostwiderstand von Beton 

Claudia Baldermann, Michael Autischer, Konstantin Volker Hohmann, Sarah Steiner, Joachim 

Juhart 
Institut für Materialprüfung und Baustofftechnologie, Technische Universität Graz, Österreich  

 

KURZFASSUNG: 

Die Bewertung der Dauerhaftigkeit von Beton erfolgt über normative Prüfverfahren, deren nationale und 

europäische Anwendung zu unterschiedlichen Ergebnissen führen kann. In diesem Beitrag werden die Was-

sereindringtiefe sowie Frost- und Frost-Tausalzprüfungen vergleichend betrachtet. Für die Wassereindring-

tiefe zeigen die Ergebnisse, dass mittlere und maximale Eindringtiefe unterschiedliche Informationen liefern 

und nicht unmittelbar ineinander überführbar sind. Bei den Frostprüfungen steht das österreichische Nullbe-

tonkonzept im Fokus. Die untersuchten Nullbetone zeigen trotz normativ definierter Zusammensetzung deut-

liche Streuungen, die durch Luftporengehalt, Bindemittelzusammensetzung und Prüfalter beeinflusst werden. 

Dadurch kann der Nullbeton als Referenz die Bewertung des Prüfbetons maßgeblich verschieben. Die Ergeb-

nisse unterstreichen den Bedarf an einer differenzierteren und besser dokumentierten Bewertungssystematik. 

 

 

1 Einleitung 

Die Bewertung der Dauerhaftigkeit von Beton er-

folgt auf Basis normativer Prüfverfahren, die so-

wohl auf europäischer als auch auf nationaler Ebene 

festgelegt sind. Obwohl diese Prüfungen grundsätz-

lich eine vergleichbare Beurteilung ermöglichen 

sollen, können Unterschiede in Prüfmethode, Pro-

bekörpergeometrie, Auswertung und Bewertungs-

konzept zu abweichenden Ergebnissen führen. Dies 

ist insbesondere bei der Wassereindringtiefe sowie 

bei Frost- und Frost-Tausalzprüfungen relevant. 

In Österreich werden einzelne Dauerhaftigkeitsprü-

fungen durch nationale Anwendungsregeln ergänzt 

bzw. abweichend bewertet. Während bei der Was-

sereindringtiefe unterschiedliche methodische Zu-

gänge zu systematischen Abweichungen führen 

können, basiert die Bewertung der Frostbeständig-

keit auf einem relativen Vergleich mit einem soge-

nannten Nullbeton. Dadurch wird eine geeignete 

Standardisierung erhalten, jedoch hängt somit das 

Prüfergebnis nicht ausschließlich vom untersuchten 

Prüfbeton ab, sondern auch von der Qualität, Her-

stellung, Lagerung und Streuung des Nullbetons. 

Ziel des Beitrags ist es, die Auswirkungen nationa-

ler und europäischer Prüf- und Bewertungskonzepte 

anhand der Wassereindringtiefe sowie der Frost- 

und Frost-Tausalzprüfung zu untersuchen. 

2 Methodik 

Für die Untersuchung des Einflusses der Prüfme-

thode [2][3] auf die Wassereindringtiefe wurden Er-

gebnisse aus unterschiedlichen Prüf- bzw. Bewer-

tungsansätzen gegenübergestellt und hinsichtlich 

Korrelation, systematischer Abweichungen und 

möglicher Auswirkungen auf die Beurteilung iden-

tischer Betone im Vergleich betrachtet. 

Für die Frostprüfung wurde der Fokus auf das öster-

reichische Bewertungskonzept mit Nullbeton ge-

legt. Dabei wurden Nullbetone von verschiedenen 

Prüfstellen hergestellt und geprüft. Deren Ergeb-

nisse werden vergleichend gegenübergestellt. Ne-

ben den absoluten bzw. flächenbezogenen Abwitte-

rungsmassen wurden insbesondere Einflussgrößen 

wie Luftporengehalt, Prüfalter, Druckfestigkeit und 

Zusammensetzung berücksichtigt.  
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2.1 Wassereindringtiefe 

Das Verfahren der Wassereindringtiefe nach ÖN B 

4710-3 [2] wird in Österreich verwendet, um den 

Nachweis für die Expositionsklasse XW1 und XW2 

[1] zu erbringen.  

Im Beitrag werden die Ergebnisse aus der nationa-

len Norm [2] mit den Ergebnissen aus der europäi-

schen Norm EN 12390-8 [3] verglichen. Hierfür 

wurden drei Betonsorten mit der Bezeichnung 

BS1A, BS1C und B1 mit Größtkorn 22 und der 

Konsistenzklasse F52 von je drei Betonwerken her-

gestellt herangezogen. Die B1-Betone wurden mit 

einem CEM II/C-M (S-LL) bzw. CEM III/B und ei-

nem w/b-Wert zwischen 0,58 und 0,53 hergestellt. 

Die Betone der Serie BS1A und BS1C enthielten je-

weils CEM I + AHWZ bzw. CEM II/A + AHWZ. 

Wobei die Betone der BS1A Serie mit einem w/b-

Wert von 0,50 hergestellt wurden und die BS1C Be-

tone mit einem w/b-Wert, der zwischen 0,53 und 

0,63 lag. Zu beiden Prüfungen gelangten jeweils 

drei Prüfkörper mit den Dimensionen von 120 x 120 

x 200 mm je Betonsorte, (n=9).  

Beide Verfahren beruhen auf einer Beanspruchung 

von Wasser, welches mit einem definierten Druck 

auf die Oberfläche gebracht wird und anschließen-

der Bestimmung der Eindringtiefe am gespaltenen 

Prüfkörper. Unterschiede bestehen in Prüfdauer, 

aufgebrachten Druck und Auswertung: Nach ÖN B 

4710-3 [2] wird über 14 Tage mit 1,75 bar bzw. 7 

bar geprüft und die mittlere Eindringtiefe bestimmt; 

nach EN 12390-8 [3] erfolgt die Prüfung über 3 

Tage bei 5 bar mit Bewertung der maximalen Ein-

dringtiefe. 

2.2 Prüfverfahren auf Frostwiderstand mit 
und ohne Tausalz 

Normativ können Prüfverfahren zur Beurteilung des 

Frostwiderstands von Beton zunächst nach dem ver-

wendeten Beanspruchungsmedium unterschieden 

werden. Bei der Frost-Tau-Beanspruchung ohne 

Tausalz erfolgt die Prüfung mit entionisiertem Was-

ser, welches den Expositionsklassen XF1 und XF3 

der [1] entspricht. Die Prüfverfahren in Österreich 

sind das Würfelprüfverfahren für XF1 und das Bal-

kenprüfverfahren für XF3, sowie international der 

CIF-Test [4]. Die Frost-Tausalz-Beanspruchung er-

folgt hingegen unter Verwendung einer 3%igen 

Natriumchlorid-Lösung (NaCl) und ist den Exposi-

tionsklassen XF2 und XF4 nach [1] zuzuordnen. 

Für diese Beanspruchung wird in Österreich das 

Plattenprüfverfahren, welches laut CEN/TS 12390-

9 [4] als Referenzverfahren dient, angewendet. Dar-

über hinaus werden CDF-basierte Prüfverfahren in-

ternational zur Bewertung der Frost-Tausalz-Be-

ständigkeit eingesetzt. Die Verfahren unterscheiden 

Tabelle 1 Gegenüberstellung der Prüfverfahren auf Frostbeanspruchung mit und ohne Tausalz  

 Würfelprüfverfahren Balkenprüfverfah-

ren 

Plattenprüfverfahren CDF- und CIF-Prüfverfahren 

Prüfung von  XF1 XF3 XF2 und XF4  

Prüfkörper 

[-fläche] 

(Anzahl) 

Würfel [geschalt] 

100x100x100mm 

(n=4) 

Prismen [geschalt] 

100x100x400mm 

(n=3) 

Würfel [geschnitten]  

150x150x50mm (n=4) 

Würfel [geschalt] 

140x150x70mm (n=5) 

Prüfflüssig-

keit 

Entionisiertes Was-

ser 

Entionisiertes 

Wasser 

3% NaCl [2][4] und entio-

nisiertes Wasser [4] 

CDF (3% NaCl) und CIF 

(entionisiertem Wasser) 

Dauer FTZ 24h  12h 24h 12h 

Anzahl FTZ 56 56 56 28 (CDF-Test); 56 (CIF-Test) 

1 FTZ be-

steht aus 

16h Frost- und 8h 

Tauphase 

8h Frost- und 4h 

Tauphase 

16 h Frost- und 8 h 

Tauphase  

7 h Frost- und 5 h Tauphase 

T
min

/T
max

 -15°C/+20°C (Wür-

felmitte) 

-20°C/+20°C 

(Prüfmedium) 

-20°C/+20°C  

(Prüfmedium) 

-20°C/+20°C (Prüfmedium) 

Prüfkrite-

rium 

Abwitterungsmasse 

[%] 

Schalllaufzeit [%] 

= Innere Gefüge-

schädigung 

Abwitterungsmasse [g/m²] Abwitterungsmasse [kg/m²] 

Zus. innere Schädigung - E-

Modul 

Grenzwert  Prüfbeton < Nullbe-

ton + 2% 

Prüfbeton < Null-

beton + 5% 

Prüfbeton < Nullbeton 

(>300 g/m²) + 100 g/m²  

Prüfbeton < Nullbeton 

(<300 g/m²) + 200 g/m²  

CDF-Test: ≤ 1500 g/m² nach 

28 FTW [5] 

CIF-Test: ≤ 1000 g/m² nach 

28 FTW [5] 
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sich dabei hinsichtlich Probekörpergeometrie, Vor-

lagerungsmethodik, Frost-Tau-Zyklen und im Be-

wertungskonzept. In Tabelle 1 erfolgte eine Gegen-

überstellung der Prüfverfahren gegenüber der ver-

schiedenen Frostbeanspruchungen.  

Insbesondere bei der Auswertung hat Österreich ein 

Alleinstellungsmerkmal. Die Bewertung für die Ex-

positionsklassen XF1, XF2 und XF4 (Abwitterung) 

bzw. XF3 (Schalllaufzeit) erfolgt immer relativ zu 

einem sogenannten Nullbeton (Vergleichsbeton) 

und ist damit einzigartig im europäischen Raum. 

Dabei ist die Zusammensetzung der Nullbetone je 

nach Expositionsklasse XF1-XF4, aufgezeigt in Ta-

belle 2, klar in der nationalen Norm ÖN B 4710-3 

[2] geregelt.  

Tabelle 2 Zusammensetzung der Nullbetone [2], alle 

mit einer Gesteinskörnung mit GK 22 und 

einem Ausbreitmaß von 38± 2 cm. 

 

Würfelprüf-

verfahren 

Balkenprüf-

verfahren 

Plattenprüf-

verfahren 

Prüfung von XF1 XF3 XF2; XF4 

Zement 

CEM II/A 

CEM II/A 

42,5 (mind. 

300 kg/m³) 

XF2 und 

XF4 = CEM 

II/A 

W/B-Wert 

0,55 0,55 

XF2 = 0,50 

XF4 = 0,45 

Luftgehalt 

(Frischbeton) 

[%] 

Keine künst-

lichen Luft-

poren 

2,5 % bis 

6,5 %  

XF2 = 2,5 % 

bis 6,5 % 

XF4 = 4,0 % 

bis 8,0 % 

L300 [%] - ≥ 1,0 

XF2 = ≥ 1,0 

XF4 =≥ 1,8 

Abstandfaktor 

[mm] - - XF4 =≥0,18 

 

Unterschiede sind dabei hauptsächlich im W/B-

Wert und Luftgehalt (Tabelle 2) zu finden. So haben 

zum Beispiel die Nullbetone bei der Prüfung auf 

XF3 und XF2 einen vorgeschriebenen Luftgehalt 

von 2,5 bis 6,5% und bei XF4 von 4,0-8,0%. Wobei 

dieser Bereich recht groß gefasst ist. 

Für die Bewertung der Prüfergebnisse werden je 

nach Verfahren unterschiedliche Kenngrößen her-

angezogen: beim Würfelprüfverfahren der Masse-

verlust (XF1), beim Plattenprüfverfahren die flä-

chenbezogene Abwitterung (XF2/XF4) und beim 

Balkenprüfverfahren die Veränderung der Schall-

laufzeit (XF3) [4].  

In der nationalen ÖN 4710-3 [2] wurde zusätzlich 

zu der Regelung des Nullbetons festgelegt, dass die 

Probekörper für den Nullbeton nicht jedes Mal ge-

sondert hergestellt werden müssen, sondern bis zu 

ein Jahr gelagert werden können. Hierfür müssen 

die Probekörper in einer dicken Kunststofffolie ein-

gepackt sein und erst die letzten 14 Tage (XF2/XF4) 

bzw. 20 Tage (XF1) vor dem jeweiligen Prüfbeginn 

ausgepackt werden.  

3 Ergebnisse und Diskussion 

Im folgenden Kapitel wird auf die Ergebnisse der 

Wassereindringtiefe nach der nationalen und inter-

nationalen Norm eingegangen und ob eine Über-

tragbarkeit auf die jeweils andere Methode möglich 

ist.  

Im zweiten Diskussionskapitel der Frostprüfung 

werden die Ergebnisse der Nullbetone hinsichtlich 

der Einflussparameter des Luftgehaltes, Prüfalter 

und Bewertungsgrundlagen diskutiert. 

3.1 Wassereindringtiefe - Vergleich WUB mit 
WUE und Empfehlung 

Die Ergebnisse der Wassereindringtiefe nach der 

nationalen [2] und europäischen Norm [3] sind in 

Tabelle 3 zusammengefasst. Beide Bewertungsan-

sätze zeigen eine große Streuung und 2 unplausible 

Messergebnisse („Ausreißer“, von derselben Prüf-

stelle). In mehreren Wertepaaren liegt die größte 

Wassereindringtiefe über der mittleren Eindring-

tiefe; in anderen Fällen ist jedoch das Gegenteil der 

Fall.  

Tabelle 3 Ergebnisse der Mittelwert (n=3) der Was-

sereindringtiefe national (WUB) [2] und in-

ternational (WUE) [3] geprüft. 

 WUB  WUE  

 [mm] CoV [%] [mm] CoV [%] 

BS1 A_1 18,7 3,2 10,3 20,4 

BS1 A_2* 3,3 34,9 14,7 21,7 

BS1 A_3 12,3 20, 8,7 25,3 

BS1 C_1 14,7 4,1 10,7 29,0 

BS1 C_2* 4,3 34,9 14,3 21,7 

BS1 C_3 10,0 10,0 11,6 3,4 

B1_1 16,0 6,3 15,0 29,3 

B1_2 12,3 17,1 13,7 29,2 

B1_3 16,7 59,3 17,7 31,1 

* Unplausible Ausreißer 

 

Abbildung 1 zeigt den Zusammenhang zwischen 

der nach ÖN B 4710-3 [2] bestimmten mittleren 

Wassereindringtiefe (WUB) und der nach EN 
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12390-8 [3] bestimmten größten Wassereindring-

tiefe (WUE). Eine Korrelation ist trotz Eliminierung 

unplausibler Messergebnisse nicht festzustellen 

(Bestimmtheitsmaß von R²=0,07) und somit ist 

grundsätzlich kein Zusammenhang zwischen bei-

den Kenngrößen erkennbar. Außerdem sind Stan-

dardabweichungen bzw. Variationskoeffizienten 

„CoV“ groß (Tabelle 3 und Abbildung 1). Die hö-

here Streuung der WUB-Werte kann darauf hinwei-

sen, dass die mittlere Eindringtiefe stärker von dem 

Verlauf und der Verteilung des durchfeuchteten Be-

reiches beeinflusst wird. Die maximale Eindring-

tiefe nach WUE stellt demgegenüber einen konser-

vativen Einzelwert dar, der lokale Eindringspitzen 

erfasst. Dadurch können beide Auswertungen trotz 

gleicher Grundprüfung zu unterschiedlichen Be-

wertungen führen. 

Dies ist in Übereinstimmung mit der Literatur, da 

für die Wassereindringtiefe nach [2] und [3] keine 

allgemein angegebenen Präzisionskennwerte zur 

Wiederhol- oder Vergleichbarkeit existieren. 

Santhanam et al. [6] zeigen ebenfalls, dass für die 

WUE keine normativen Präzisionsangaben vorlie-

gen und berichten von CoV von 12–24 % aus eignen 

Ergebnissen. Anhand der Ergebnisse dieser Studie 

und aus [6] ist es nicht möglich eine direkte Über-

tragbarkeit zwischen WUB und WUE abzuleiten. 

Für die Bewertung ist es entscheidend, dass beide 

Kenngrößen unterschiedliche Informationen lie-

fern.  

Eine getrennte Betrachtung beider Werte kann sinn-

voll sein, so wie der spanische Structural Code [7] 

zeigt: Für aggressive Expositionsklassen, darunter 

XS, XD, XF, XM und XA, wird die Wasserun-

durchlässigkeit nach [3] (WUE) bewertet, wobei so-

wohl Grenzwerte für die maximale als auch für die 

mittlere Wassereindringtiefe festgelegt werden. Für 

zahlreiche Expositionsklassen werden beispiels-

weise ≤ 50 mm als maximale und ≤ 30 mm als mitt-

lere Eindringtiefe angesetzt. 

Der Umstand, dass die Wassereindringprüfung nach 

der EN 12390-8 [3] europaweit etabliert ist, spräche 

dafür auch in Österreich XW-Klassen danach aus-

zurichten und für internationale Vergleichbarkeit zu 

sorgen. Allerdings müssten dafür wesentlich mehr 

Prüfdaten zum Auswerten vorliegen und zusammen 

mit Vergleichs- und Wiederholpräzisionsdaten sys-

tematisch ausgewertet werden. Gleichzeitig wird 

angeregt, neben der mittleren Eindringtiefe auch die 

maximale Eindringtiefe systematisch zu erfassen (in 

beiden Verfahren WUB oder WUE). Die maximale 

Eindringtiefe bildet lokale Schwachstellen konser-

vativ ab, während die mittlere Eindringtiefe zusätz-

liche Informationen über die gesamte Eindringfront 

liefert. Die getrennte Betrachtung beider Kenn-

werte, wie sie auch in anderen Ländern bzw. Regel-

werken angewendet wird, könnte die Aussagekraft 

der Prüfung erhöhen und eine differenziertere Be-

wertung ermöglichen. 

3.2 Frostwiderstand 

Der Vergleich der Regelwerke zeigt, dass die Be-

wertung des Frost- und Frost-Tausalz-Widerstands 

im Grunde nicht europaweit harmonisiert ist. Die 

CEN/TS 12390-9 [4] stellt zwar Prüfverfahren zur 

Bestimmung der Abwitterung mit Wasser bzw. Nat-

riumchlorid-Lösung bereit, legt jedoch keine euro-

paweit einheitlichen Grenzwerte fest bzw. liefert 

auch keinen Verweis solcher Grenzwerte. Vielmehr 

kann die Bewertung entweder relativ zu einem Be-

ton bekannter Performance oder anhand absoluter 

Zahlenwerte auf Basis lokaler Erfahrung erfolgen. 

Das österreichische Nullbetonkonzept stellt im eu-

ropäischen Vergleich eine eigene Bewertungs-

grundlage dar, während international häufiger abso-

lute oder präskriptive Bewertungssysteme verwen-

det werden [5][13]. Jedoch stellt die Bewertung ge-

genüber einen Nullbeton eine zusätzliche Fehler-

quelle da, da diese aufgrund der unterschiedlichen 

Lagerung und Luftgehalt zu einer hohen Variabilität 

führen kann. Dies wird im Folgenden anhand der 

Ergebnisse diskutiert. 

 

Abbildung 1 Vergleich der Ergebnisse zwischen der 

mittleren (WUB - nationale Anforderung) 

und größten (WUE – europäische Anforde-

rung) Wassereindringtiefe  
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3.2.1 Einfluss des Luftgehaltes des Nullbetons auf 
die Bewertung 

Es wurden Ergebnisse von mehreren Prüfstellen zu-

sammengetragen, die jeweils eigene Nullbetone 

hergestellt und nach [2] bzw. [4] geprüft haben. Die 

Bewertungsgrenzwerte wurden zusammenfassend 

in der Tabelle 1 (letzte Zeile) dargestellt.  

Die Gegenüberstellung der Ergebnisse der vier Ver-

fahren zeigt deutliche Unterschiede, wie in der Ab-

bildung 2 ersichtlich. In den Prüfverfahren deren 

Beurteilung der Ergebnisse auf die Ermittlung von 

Massenverlusten/Abwitterungsmasse (XF1, XF2 

und XF4) beruhen, zeigen die Nullbetone eine hohe 

Variabilität zwischen den Prüfergebnissen. Demge-

genüber liefert das XF3-Balkenprüfverfahren, das 

auf der Schalllaufzeitmessung basiert, vergleichs-

weise konstante Werte. Dementsprechend ist hier 

eine wesentlich homogenere Bewertung möglich. 

Die in der Tabelle 4 ausgewiesenen Variationskoef-

fizienten bestätigen dieses Bild. Die Variationsko-

effizienten für XF1 und XF2 weisen mit rund 38 % 

bzw. 31 % laut [9] eine hohe Variabilität auf. Der 

sehr hohe Wert von 66 % aus diesem Beitrag ist be-

dingt durch die geringe Anzahl von zwei Werten 

(XF1-Prüfung). Hingegen liegt die Streuung im 

XF3-Verfahren bei lediglich 1 %.  

Zudem zeigt Abbildung 2 (XF2 / XF4), dass die drei 

Nullbetone T1, T2 und T3 im Rahmen des normna-

tiv festgelegten Luftgehaltes sehr unterschiedliche 

Werte aufweisen. Nach ÖN B 4710-3 [2] sind Luft-

gehalte zwischen 2,5 und 6,5 % für XF4 zulässig. 

Entsprechend fallen auch die gemessenen Abwitte-

rungsmassen nach 56 Frost-Tau-Zyklen deutlich 

unterschiedlich aus. 

Tabelle 4 Gegenüberstellung der Variationskoeffi-

zienten, aus der CEN/TS 12390-9 [4] und 

berechnet aus dem Ergebnis zu den Nullbe-

tonen des Beitrages 

Prüfverfahren Variationskoef-

fizient [4] 

Variationskoeffizient 

(Beitrag) 

XF1 (Würfel-

prüfverfahren) 

38% „66%“ 

XF3 (Balken-

prüfverfahren) 

k.A. 1 % 

XF2 (Platten-

prüfverfahren) 

31% 29% 

 

Zur Klärung der hohen Variabilität wurde eine Lite-

raturreche [8][9][11][12] hinsichtlich des Einflusses 

des Luftgehaltes auf die Ergebnisse der Abwitte-

rung von Betonen durchgeführt, deren Zusammen-

setzung die Anforderungen der ÖN B 4710-3 [2] an 

Nullbetone erfüllen. In der Literatur werden Werte 

zur Abwitterungsmasse für Nullbetone zwischen 

100 und 700 g/m² beschrieben [10][9]. Diese große 

Streuung stimmt mit den hier ermittelten Ergebnis-

sen überein und lässt sich maßgeblich durch die 

Schwankungen im normativ zulässigen Luftporen-

gehalt erklären, wie in Abbildung 3 aufgezeigt wird. 

 

Abbildung 2  dargestellt sind die Ergebnisse zu den Nullbetonen die durch unterschiedliche Prüfstellen hergestellt und 

geprüft wurden. Die Prozentwerte in den jeweiligen Balken sind die am Frischbeton gemessen Luftgehalte. 
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Grundsätzlich liegen die geprüften Nullbetone in-

nerhalb des in der Literatur beschriebenen Wertebe-

reichs - abhängig von ihrem Frischbetonluftgehalt. 

Gleichzeitig wird jedoch deutlich, dass die Abwit-

terungsmasse auch bei vergleichbaren Frischbeton-

Luftgehalten deutlich streuen kann. Dies ist insbe-

sondere für das Nullbetonkonzept relevant, da die-

ser als Referenz für die Beurteilung des Prüfbetons 

herangezogen wird. Zeigen Nullbetone trotz ver-

gleichbarer Ausgangsrezeptur unterschiedliche Ab-

witterungsmassen, beeinflusst dies unmittelbar die 

Bewertung des zu prüfenden Betons. Ein Prüfbeton 

wird somit je nach Schädigungsniveau des mitge-

prüften Nullbetons unterschiedlich eingeordnet. 

 

Abbildung 3 Einordnung der Abwitterung österr. Null-

betone abhängig von ihrem Frischbeton-

luftgehalt im Vergleich mit Literaturwer-

ten 

Die dargestellten Nullbeton-Varianten zeigen, dass 

die Abwitterung nicht allein über den Frischbeton-

Luftgehalt erklärt werden können. Zwar ist ein aus-

reichender Luftgehalt grundsätzlich eine notwen-

dige Voraussetzung für eine hohe Frost-Tausalz-

Beständigkeit, die Literatur zeigt jedoch, dass wei-

tere Parameter maßgeblich sind. So zeigen Gier-

giczny et al. [9], dass zusätzlich zum Luftgehalt 

auch die Luftporenstruktur und die Bindemittelzu-

sammensetzung eine wesentliche Einflussgröße ist. 

Löfgren/Chalmers [10] zeigen den Einfluss der Bin-

demittelzusammensetzung, indem sie Betone mit 

unterschiedlichen Hüttensandanteilen im Bindemit-

tel untersuchten. Dabei wurde gezeigt, dass insbe-

sondere bei höheren Hüttensandanteilen, die Abwit-

terung unter bestimmten Prüfbedingungen erhöht 

wird. Gleichzeitig wird darauf hingewiesen, dass 

Alter, Vorlagerung und Karbonatisierung einen we-

sentlichen Einfluss auf das Ergebnis der Prüfungen 

haben. 

Damit bestätigt die Literatur die in Abbildung 3 er-

kennbare Tendenz: Der Luftgehalt ist nur ein Teil 

der Erklärung; die Bindemittelzusammensetzung 

und die daraus resultierende Gefügeentwicklung 

sind für die Abwitterungsbeständigkeit zudem ent-

scheidend. 

3.2.2 Einfluss des Prüfalters des Nullbetons auf 
die Bewertung 

Neben der Zusammensetzung und dem Luftgehalt 

des Nullbetons zeigt auch das Prüfalter bzw. der 

Prüfbeginn einen deutlichen Einfluss auf das Ergeb-

nis der Frostprüfung. Dies wird in Abbildung 4 am 

Beispiel eines XF1-Nullbetons gezeigt. Bei einem 

Prüfbeginn nach 365 Tagen ist die Abwitterungs-

masse gegenüber dem Prüfbeginn nach 28 Tagen 

um etwa 89 % reduziert, während die Druckfestig-

keit nur um rund 30 % zunimmt. Damit zeigt sich, 

dass die Frostbeständigkeit des Nullbetons nicht nur 

durch Rezeptur und Luftporengehalt, sondern auch 

durch Hydratationsfortschritt, Gefügeverdichtung 

und Lagerungsdauer beeinflusst wird. 

 

Abbildung 4 Kennwerte eines Nullbetons im Prüfalter 

von 28d und einem Jahr; Prüfmethode: 

Würfelprüfverfahren für XF1  

Dieser Effekt ist für das österreichische Nullbeton-

konzept relevant, weil ein Nullbeton normativ bis zu 

einem Jahr gelagert [2] und anschließend gemein-

sam mit einem Prüfbeton geprüft werden darf. Ein 

älterer Nullbeton weist aufgrund der fortgeschritte-

nen Hydratation und des dichteren Porengefüges 

tendenziell eine geringere Abwitterung auf. 

Dadurch wird der Vergleichsmaßstab für den Prüf-

beton strenger. Ein identischer Prüfbeton könnte so-

mit je nach Alter bzw. Lagerungsdauer des verwen-

deten Nullbetons unterschiedlich bewertet werden. 

Daraus folgt, dass eine Bewertung des Frostwider-

stands ausschließlich über den Vergleich mit einem 
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Nullbeton nur dann belastbar ist, wenn dessen Prüf-

alter, Lagerungsbedingungen und Feuchtezustand 

eng definiert und dokumentiert werden. 

3.2.3 Einordnung der unterschiedlichen Bewer-
tungssysteme von Frostprüfungen 

International werden Frost- und Frost-Tausalzprü-

fungen nicht einheitlich bewertet. Die CEN/TS 

12390-9 [4] beschreibt die Methode zur Prüfung des 

Frostwiderstandes von Beton, legt jedoch keine eu-

ropaweit verbindlichen Grenzwerte fest. Vielmehr 

kann die Bewertung entweder durch Vergleich mit 

einem Beton erfolgen, dessen Verhalten unter den 

jeweiligen lokalen Bedingungen als ausreichend be-

kannt ist oder anhand absoluter Zahlenwerte, die auf 

nationalen bzw. lokalen Erfahrungen beruhen.  

In verschiedenen europäischen Ländern wurden 

dennoch direkte Bewertungsmaßstäbe etabliert. Für 

den CDF- bzw. CIF-Test, welches jedoch nur ein 

Alternativprüfverfahren laut [4] darstellt, werden 

beispielsweise im deutschen BAW-Merkblatt [5] 

anwendungsbezogene Abnahmekriterien verwen-

det, wie Grenzwerte für die mittlere Abwitterung 

sowie für das 95 %-Quantil. Auch für plattenartige 

Frost-Tausalzprüfungen existieren in einzelnen 

Ländern direkte Klassifizierungen. In Schweden 

wird die Frostbeständigkeit nach SS 137244 [13] 

beispielsweise über Qualitätsklassen beurteilt; da-

bei gelten Abwitterungswerte unter 0,1 kg/m² als 

„very good“, Werte unter 0,2 kg/m² bzw. unter 0,5 

kg/m² bei begrenzter weiterer Zunahme als „good“ 

und Werte unter 1,0 kg/m² bei begrenzter weiterer 

Zunahme als „acceptable“. 

Damit unterscheidet sich die europäische Aus-

gangslage deutlich von einem einheitlichen Grenz-

wertsystem. Diese Beispiele zeigen, dass direkte 

Grenzwerte für CDF-, CIF- und Platten-Prüfungen 

international durchaus verwendet werden. Sie sind 

jedoch nicht europaweit harmonisiert, sondern an 

nationale Regelwerke, Anwendungsbereiche oder 

lokale Erfahrungswerte gebunden.  

Abbildung 5 ordnet die Ergebnisse der österreichi-

schen Nullbetone aus der XF4-Prüfung im Platten-

prüfverfahren in die schwedischen Bewertungsklas-

sen nach [13] ein. Der überwiegende Teil der Null-

betone liegt im Bereich „sehr gut“ bzw. „gut“, ein-

zelne Ergebnisse erreichen den Bereich „akzepta-

bel“. Damit zeigen die untersuchten Nullbetone ins-

gesamt eine geringe bis moderate Abwitterung und 

liegen deutlich unterhalb kritischer Abwitterungs-

bereiche. Gleichzeitig ist erkennbar, dass mit stei-

gender Abwitterungsmasse auch die Standardab-

weichung zunimmt. Dies zeigt, dass höhere Abwit-

terungsniveaus nicht nur zu ungünstigeren Mittel-

werten führen, sondern auch mit einer größeren 

Streuung der Einzelwerte verbunden sein können. 

Die Einordnung nach den schwedischen Grenzen 

bietet damit eine zusätzliche Möglichkeit, die öster-

reichischen Nullbetonergebnisse international ein-

zuordnen und ihre Variabilität sichtbar zu machen. 

 

Abbildung 5 Zuordnung der Abwitterungsmassen der 

Nullbetone (XF4) in die Klassen nach [13]  

Für den Vergleich mit dem österreichischen Bewer-

tungssystem ist daher entscheidend, dass zwei 

grundlegend unterschiedliche Bewertungspraktiken 

gegenüberstehen. Das österreichische System be-

wertet Würfel-, Platten- und Balkenprüfungen rela-

tiv zu einem mitgeprüften Nullbeton. International 

finden sich neben rezepturbasierten Vorgaben auch 

direkte Grenzwerte in nationalen bzw. anwendungs-

bezogenen Regelwerken. Dadurch kann ein identi-

sches Prüfergebnis je nach Bewertungssystem un-

terschiedlich interpretiert werden. 

4 Zusammenfassung 

Der Vergleich von WUB und WUE zeigt, dass 

beide Kenngrößen nicht unmittelbar ineinander 

überführbar sind. Die maximale Wassereindring-

tiefe erfasst lokale Eindringspitzen, während die 

mittlere Eindringtiefe das globale Eindringverhal-

ten beschreibt. Eine kombinierte Bewertung beider 

Kennwerte wäre sinnvoll. 

 

Solange es keine einheitlichen und qualitätssicheren 

Regelungen bzw. Grenzwerte in Bezug zu der Be-

stimmung des Frostwiderstanden mit und ohne 
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Tausalz gibt, können die Ergebnisse nur verglei-

chend betrachtet werden.  

Die Ergebnisse zeigen, dass österreichische Nullbe-

tone zwar im Bereich internationaler Literaturdaten 

und den normativen Anforderungen liegen, jedoch 

wegen der sehr großen Bandbreite ihres möglichen 

Luftgehalts und des kaum definierten Prüfalters 

(28d bis 1 Jahr) extreme Unterschiede in der Abwit-

terungsmasse aufweisen können.  

Für die Bewertung österreichischer Nullbetone 

ergibt sich daraus ein wesentlicher methodischer 

Punkt. Wenn der Nullbeton als Vergleichsmaßstab 

verwendet wird, muss seine eigene Variabilität 

möglichst gut kontrolliert werden. Eine alleinige 

Angabe des Frischbeton-Luftgehalts ist dafür nicht 

ausreichend. Ergänzend sollten mindestens w/z- 

bzw. w/b-Wert, Bindemittelart und -zusammenset-

zung, Prüfalter, Vorlagerung sowie Luftporenkenn-

werte im Festbeton, etwa L300, Abstandsfaktor und 

Mikroluftporengehalt, systematisch erfasst und in 

engeren Grenzen festgelegt werden [11]. Andern-

falls besteht die Gefahr, dass Unterschiede in der 

Bewertung des Prüfbetons nicht primär aus dessen 

Beständigkeit resultieren, sondern aus der Streuung 

bzw. unterschiedlichen Leistungsfähigkeit des Null-

betons.  

 

Als Ausblick sollten die Prüf- und Bewertungsver-

fahren stärker hinsichtlich Reproduzierbarkeit und 

Vergleichbarkeit abgesichert werden. Für die Was-

sereindringtiefe betrifft dies vor allem die systema-

tische Erfassung von mittlerer und maximaler Ein-

dringtiefe sowie die Auswertung größerer Datens-

ätze zur Wiederhol- und Vergleichspräzision. Für 

die Frostprüfung sollte die Variabilität des Nullbe-

tons durch engere Vorgaben zu Prüfalter, Bindemit-

telzusammensetzung und Luftporenkennwerten, 

Regelkarten oder eventuell sogar zentral herge-

stellte Referenz-Nullbetone reduziert werden. 

Dadurch könnte der Einfluss des Nullbetons auf die 

Bewertung des Prüfbetons verringert werden. 
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KURZFASSUNG: 

Ermüdungsversuche sind mit einem hohen zeitlichen und finanziellen Aufwand verbunden. Zur Reduktion 

der Versuchszeit ist das Stoppen der Versuche vor dem Versagen und eine anschließende Extrapolation auf 

die Bruchlastwechselzahl anhand des Ermüdungsverhaltens denkbar. Hierfür ist die Steigung der Dehnung 

bei Oberlast sehr gut geeignet. Eine besondere Charakteristik ist, dass die Dehnung in Phase II linear ansteigt, 

was eine Extrapolation ermöglicht. Im folgenden Beitrag wird untersucht, ob die Schätzung der Bruchlast-

wechselzahl anhand der Dehnung zuverlässige Ergebnisse liefert und wie weit die zyklische Belastung fort-

geschritten sein muss, um eine realitätsnahe Schätzung zu erhalten. Hierfür wurden 15 Ermüdungsversuche 

unter einstufiger Druckschwellbeanspruchung auf einem Spannungsniveau (Smax/Smin = 0,80/0,05) an einem 

hochfesten Beton systematisch ausgewertet. Dabei zeigt sich, dass eine bedeutende Korrelation zwischen der 

Bruchlastwechselzahl und der Steigung der Dehnung bei Oberlast in Phase II vorliegt und eine realitätsnahe 

Schätzung erreicht werden kann, sobald die Ermüdungsbeanspruchung in Phase II der Ermüdungslebens-

dauer liegt. Da es sich bei den Untersuchungen um erste Tastversuche handelt, ist die Übertragbarkeit der 

Schlussfolgerungen auf weitere Spannungsniveaus noch zu untersuchen.  

 

 

1 Einleitung 

Die Durchführung von Ermüdungsversuchen ist mit 

erheblichem zeitlichen und finanziellen Aufwand 

verbunden. Ein wesentlicher Kostenfaktor sind da-

bei die Energiekosten, die durch den Betrieb hyd-

raulischer Prüfmaschinen entstehen [1], [2]. Zwar 

ermöglichen resonanzbasierte Prüfmaschinen hoch-

frequente Versuche mit deutlich reduzierten Ener-

gieverbrauch [3], jedoch führen die aus der Fre-

quenz resultierenden Temperaturerhöhungen zu ei-

ner deutlichen Reduktion des Ermüdungswider-

stands [4]. Aus dem Grund der Erwärmung werden 

Ermüdungsversuche überwiegend mit Prüffrequen-

zen unterhalb von 10 Hz durchgeführt [5]. Zusätz-

lich liegt ein Einfluss der Probekörpergröße vor [6], 

sodass mehrheitlich zylindrische Probekörper mit 

den Abmessungen von Durchmesser/Höhe = 

100/300 bzw. 60/180 herangezogen werden [5]. 

Diese Prüffrequenzen und Probekörperabmessun-

gen stellen oft die Konfiguration dar, die für die 

zahlreichen Ermüdungsversuche zur Bewertung 

neuer Betone sowie zur Klärung offener For-

schungsfragen herangezogen wird. Um Lastwech-

selzahlen in bemessungsrelevanten Größenordnun-

gen (ab >107 Lastwechseln) zu erzeugen, sind aller-

dings Versuchsdurchführungen von mehreren Wo-

chen bis Monaten erforderlich [1]. 

Ein möglicher Ansatz zur Reduzierung der Ver-

suchsdauer und der damit einhergehenden Kosten 

besteht darin, die Versuche vorzeitig abzubrechen 

und anschließend die Bruchlastwechselzahl anhand 

des gemessenen Ermüdungsverhaltens zu extrapo-

lieren [7]. Als geeignete Kenngröße bietet sich hier-

für die Dehnungsentwicklung an [8]. Zahlreiche 

Untersuchungen belegen eine direkte Korrelation 

zwischen der logarithmierten Steigung der Dehnung 

in Phase II und der logarithmierten Bruchlastwech-

selzahl [9], [10], die nach [11] Sparks-Menzies Ver-

hältnis genannt wird. Mithilfe dieser Korrelation 

könnte die Bruchlastwechselzahl ohne eine Ver-

suchsdurchführung bis zum Versagen mit ausrei-

chender Genauigkeit geschätzt werden. 
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In diesem Beitrag wird eine mögliche Methode zur 

Schätzung der Bruchlastwechselzahl anhand der 

Dehnungsentwicklung präsentiert. Hierfür wurden 

Ermüdungsversuche unter Druckschwellbeanspru-

chung auf einem Spannungsniveau durchgeführt 

und entsprechend ausgewertet. 

2 Ermüdungsverhalten von druck-
schwellbeanspruchtem Beton 

Das Ermüdungsverhalten von druckschwellbean-

spruchtem Beton wird überwiegend mittels einstu-

figer zyklischer Versuche untersucht. Auf deren 

Grundlage wurden Wöhlerkurven abgeleitet, die in 

der Bemessung Anwendung finden. Die Bewertung 

des Ermüdungswiderstands erfolgt dabei aus-

schließlich anhand des Verhältnisses der einwirken-

den Spannung zum Bemessungswert der Druckfes-

tigkeit bei Ermüdungsbeanspruchung 𝑓cd,fat. 

Untersuchungen zeigten, dass während des Ermü-

dungsversuchs aufgezeichnete Messgrößen eine 

differenziertere Beurteilung des Schädigungsver-

haltens ermöglichen. Von besonderer Bedeutung ist 

die Dehnungsentwicklung, die typischerweise einen 

dreiphasigen Verlauf aufweist [12]. Die Phase I ist 

durch einen starken initialen Dehnungsanstieg mit 

anschließend kontinuierlich abflachendem Verlauf 

gekennzeichnet, was auf die Entstehung von Mikro-

rissen zurückzuführen ist. Die Phase II weist einen 

annähernd linearen Anstieg auf, der dem stabilen 

Wachstum der Mikrorisse zugeordnet werden kann. 

In der Phase III vereinigen sich die Mikrorisse zu 

Makrorissen, wodurch Bruchflächen entstehen; dies 

geht mit einem exponentiellen Anstieg der Dehnung 

einher [12]. Die Gesamtdehnung setzt sich aus elas-

tischen, viskosen, temperaturbedingten sowie schä-

digungsinduzierten Anteilen zusammen [13]. Insbe-

sondere der Dehnungsanstieg in Phase II zeigt eine 

ausgeprägte Korrelation mit der Bruchlastwechsel-

zahl und eignet sich daher als geeigneter Indikator 

zur Beschreibung des Ermüdungsverhaltens [9], 

[12]. 

Aus den gemessenen Dehnungen kann für jeden 

Lastwechsel zusätzlich die Steifigkeit bestimmt 

werden. Diese nimmt mit zunehmender Anzahl von 

Lastwechseln ab und lässt sich ebenfalls in drei Pha-

sen unterteilen: In Phase I tritt ein ausgeprägter Stei-

figkeitsabfall mit abnehmender Abnahmerate auf. 

Die Phase II ist durch einen annähernd linearen 

Rückgang der Steifigkeit gekennzeichnet. In 

Phase III erfolgt schließlich eine beschleunigte, ex-

ponentielle Abnahme bis zum Versagen [14]. So-

wohl die Dehnungsentwicklung als auch die Steifig-

keitsänderung liefern somit wertvolle Kenngrößen 

zur Charakterisierung des Ermüdungswiderstands. 

Als weiterer Schädigungsindikator kann die Dissi-

pationsenergie genannt werden. Diese entspricht 

der im Spannungs-Dehnungs-Diagramm einge-

schlossenen Fläche zwischen Be- und Entlastungs-

ast und beschreibt die im Material umgesetzte Ener-

gie pro Lastwechsel [15]. Zwischen der kumulierten 

dissipierten Energie beim Versagen und der Bruch-

lastwechselzahl besteht ein funktionaler Zusam-

menhang, der sich in Form einer Versagenslinie dar-

stellen lässt [15]. 

Ein wesentlicher Vorteil dieser Ermüdungsparame-

ter besteht darin, dass diese weitgehend unabhängig 

von der Druckfestigkeit sind. Dadurch lassen sich 

Unsicherheiten reduzieren, die bei der Auswertung 

konventioneller Wöhlerkurven infolge der Ver-

suchsdurchführung auftreten. So wird beispiels-

weise die mittlere Druckfestigkeit vergleichbarer 

Probekörper als Referenzwert für die zyklisch ge-

prüften Probekörper herangezogen. Frühere Unter-

suchungen zeigen jedoch, dass die daraus resultie-

renden Unsicherheiten aufgrund der unbekannten 

Druckfestigkeit des auf Ermüdung geprüften Probe-

körpers erheblich sein können [5]. 

3 Versuchsdatenbank 

Die Ermüdungsversuche wurden an zylindrischen 

Probekörpern mit den Abmessungen Durchmes-

ser/Höhe = 100/300 mm durchgeführt. Insgesamt 

wurden 360 Probekörper in einer Charge herge-

stellt. Als Schalung wurden abgelängte KG-Rohre 

verwendet, die mit Silikon auf einer Siebdruck-

sperrholzplatte fixiert wurden. Die Betonage er-

folgte mit einem hochfesten, selbstverdichtenden 

Transportbeton. Die Probekörper wurden zunächst 

in Überlänge hergestellt. Nach dem Ausschalen 

wurden die Lasteinleitungsflächen der Probekörper 

planparallel auf die Sollhöhe von 300 mm geschlif-

fen. Die Lagerung erfolgte im Hallenklima des 

Otto-Mohr-Laboratoriums der TU Dresden.  

Für die folgenden Untersuchungen wurden zehn 

Druckfestigkeits- und 15 Ermüdungsversuche her-

angezogen. Die Versuche wurden in einer hydrauli-

schen Prüfmaschine mit einer maximalen Kapazität 

von 2 MN der Firma Walter + Bai AG durchgeführt 
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(Abbildung 1). Die Prüfmaschine verfügt über eine 

Druckplattenkühlung, um eine externe Aufwär-

mung des Probekörpers durch das Hydrauliköl zu 

verhindern. Die Dehnungen wurden mit vier umlau-

fend angeordneten Laserdistanzsensoren (Baumer 

OM20-P0026.HH.YUN) aufgezeichnet. Bei den Er-

müdungsversuchen wurden zudem die Probekör-

pererwärmung an drei Stellen auf der Mantelober-

fläche sowie die Lufttemperatur und -feuchtigkeit 

aufgezeichnet.  

Zu Beginn wurden zehn Druckfestigkeitsversuche 

zur Ermittlung der Ermüdungslast durchgeführt. 

Dabei wurde eine Spannungsgeschwindigkeit 

𝜎̇ = 0,5 MPa/s verwendet. Das Betonalter lag bei 

t = 188 Tagen, sodass die weitere Festigkeitszu-

nahme infolge fortschreitender Zementhydratation 

weitgehend abgeklungen war. Die mittlere Druck-

festigkeit betrug fcm = 104,02 MPa mit einer gerin-

gen Standardabweichung von sf = 3,24 MPa. Die 

Ermüdungsversuche wurden auf dem Oberspan-

nungsniveau Smax = 0,80 und dem Unterspannungs-

niveau Smin = 0,05 durchgeführt. Es wurde eine ein-

stufige, sinusförmige Belastung gewählt. Bei allen 

Ermüdungsversuchen trat ein schlagartiges Versa-

gen ein und zeigten das für ihre Geometrie zu er-

wartende Bruchbild in Form eines Scherbruchs. Die 

erreichten Bruchlastwechselzahlen sind in Abbil-

dung 2 in einem Wöhlerdiagramm dargestellt. Um 

mögliche Ausreißer auszuschließen, wurde ein Aus-

reißertest unter Berücksichtigung der mittleren ab-

soluten Medianabweichung durchgeführt. Dieser 

belegte, dass keine Ausreißer vorlagen. Die Streu-

ung wurde unter Ansatz der Weibull-Verteilung er-

mittelt und als 90 % Konfidenzintervall dargestellt. 

Ein Vergleich mit den Wöhlerkurven aktueller Re-

gelwerke zeigt, dass lediglich die Bruchlastwech-

selzahl eines Probekörpers das Niveau des Model 

Codes 2020 [16] unterschreitet. Die Wöhlerkurven 

nach Eurocode 2 [17] und Model Code 1990 [18] 

werden von keinem Probekörper unterschritten. 

4 Ermittlung der Steigung der Deh-
nung bei Oberlast 

Abbildung 3a zeigt die Dehnung bei Oberlast für ei-

nen exemplarischen Ermüdungsversuch, die den 

charakteristischen dreiphasigen Verlauf aufzeigt. 

Um die Steigung der Dehnung in Phase II bestim-

men zu können, ist die Detektion der Phasenüber-

gänge erforderlich. Da Phase II mit einem annä-

hernd konstanten Dehnungszuwachs verbunden ist, 

wurde zunächst die erste Ableitung für die Deh-

nungsgeschwindigkeit und anschließend die zweite 

Ableitung für die Dehnungsbeschleunigung berech-

net, um Bereiche mit Änderungen der Steigung zu 

identifizieren. 

Aufgrund von Ungenauigkeiten bei der Lastaufbrin-

gung sowie bei der Messung trat ein Rauschen in 

den Messwerten auf, das die Ableitungsbildung er-

schwerte. Aus diesem Grund wurden die Messwerte 

mit dem Savitzky-Golay-Filter [19] geglättet. Ein 

Vorteil dieses Filters besteht darin, dass auch in den 

Randbereichen eine Glättung mit geringer Verzer-

rung des Verlaufs möglich ist (Abbildung 3a). 

Für den geglätteten Dehnungsverlauf wurde die 

erste Ableitung nach der Lastwechselzahl und damit 

 

Abbildung 1 Versuchsaufbau (Foto/Grafik: Sören Voß) 

 

Abbildung 2 Wöhlerkurve (Grafik: Sören Voß) 
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die Dehnungsgeschwindigkeit bestimmt (Abbil-

dung 3b). Zu Beginn der zyklischen Belastung so-

wie kurz vor dem Versagen traten hohe Dehnungs-

geschwindigkeiten auf, während sich dazwischen 

auf Grund des konstanten Dehnungszuwachs ein 

plateauförmiges Minimum ausbildete, das als 

Phase II der Ermüdungsbeanspruchung angesehen 

werden kann. 

Da die genaue Position der Phasenübergänge an-

hand der Dehnungsgeschwindigkeit nicht eindeutig 

zugeordnet werden kann, wurde die Dehnungsbe-

schleunigung herangezogen. Hierfür wurde zu-

nächst die Dehnungsgeschwindigkeit erneut unter 

Verwendung des Savitzky-Golay-Filters geglättet 

und anschließend die zweite Ableitung gebildet. Die 

Dehnungsbeschleunigung ist in Abbildung 3c aus-

schnittsweise dargestellt, um insbesondere den Be-

reich um Null hervorzuheben. Da eine fließende 

Änderung der Dehnungsbeschleunigung zu erwar-

ten war, bot nur die Gesamtansicht nicht die erfor-

derliche Detailtiefe. Anhand der Dehnungsbe-

schleunigung wurde der Phasenübergang I als der 

Bereich definiert, in dem die Dehnungsbeschleuni-

gung ausgehend von negativen Werten ein annä-

hernd konstantes Niveau nahe null erreicht. Der 

Phasenübergang II wurde als der Bereich festgelegt, 

in dem die Dehnungsbeschleunigung dieses nahezu 

konstante Niveau im Bereich um null verlässt und 

in positive Werte übergeht. 

Dieses Vorgehen wurde für alle weiteren Ermü-

dungsversuche wiederholt. Dabei zeigt sich, dass 

der Phasenübergang zwar im Bereich der in der Li-

teratur bekannten Näherungswerte liegt, jedoch 

trotz gleicher Charge und Spannungsniveau signifi-

kant streuen kann (Tabelle 1). Hieraus ergibt sich, 

dass die Phasenübergänge für jeden Ermüdungsver-

such individuell ermittelt werden sollten. 

Abbildung 4 präsentiert die detektierten Phasen-

übergänge in den Dehnungsverläufen für alle Ermü-

dungsversuche aus Kapitel 3. Dabei ist kein Zusam-

menhang zwischen der Bruchlastwechselzahl und 

der Dehnung beim jeweiligen Phasenübergang er-

kennbar. Vielmehr zeigt sich insbesondere beim 

Phasenübergang II eine weitgehend konstante Deh-

nung unabhängig der Bruchlastwechselzahl. Dies 

resultiert in einem steileren Dehnungsanstieg bei 

früh versagenden Probekörpern (Abbildung 4).  

In Abbildung 6 ist die Dehnung bei Oberlast für den 

exemplarischen Ermüdungsversuch inklusive der 

detektierten Phasenübergänge aufgetragen. Die 

Dehnung in der Phase II wurde mit einer linearen 

 

Abbildung 3 a) Dehnung bei Oberlast, b) Dehnungsgeschwindigkeit und c) Ausschnitt der Dehnungsbeschleunigung 

(Grafik: Sören Voß) 

Tabelle 1 Auf die Bruchlastwechselzahl bezogene Phasen-

übergänge 

Phasenübergang (bez. auf Nf) I II 

Maximalwert 0,298 0,948 

Minimalwert 0,138 0,771 

Mittelwert 0,210 0,857 

Standardabweichung 0,043 0,052 

 

Abbildung 4 Dehnung bei Oberlast aller Ermüdungs-

versuche inklusive der Phasenübergänge 

(Grafik: Sören Voß) 
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Regression beschrieben. Anschließend wurde die 

Steigung berechnet und logarithmiert. 

Die logarithmierte Steigung der Dehnung bei Ober-

last in Phase II in Abhängigkeit von der logarith-

mierten Bruchlastwechselzahl ist für alle Probekör-

per in Abbildung 5 dargestellt. Dabei bildet sich ein 

linearer Zusammenhang aus, das Sparks-Menzies-

Verhältnis [11]. Abbildung 5 bestätigt die in Abbil-

dung 4 dargestellte Beobachtung, dass ein früheres 

Versagen mit einer höheren Steigung einhergeht. 

Zudem sind ein hohes Bestimmtheitsmaß 

R² = 0,981 sowie eine geringe Streuung erkennbar. 

5 Einfluss des Schädigungsgrads 
auf die Schätzung der Bruchlast-
wechselzahl 

Um eine Verwertung von gestoppten Ermüdungs-

versuchen zu ermöglichen, wurde untersucht, ob 

eine Schätzung der Bruchlastwechselzahl auch bei 

Ermüdungsversuchen ohne zyklisches Versagen 

möglich ist. Der Fokus lag darauf, wie weit der Er-

müdungsversuch fortgeschritten sein muss, um eine 

präzise Schätzung zu erhalten. Hierfür wurden die 

in Kapitel 3 beschriebenen Ermüdungsversuche 

herangezogen, wobei die Datensätze zunächst redu-

ziert und anschließend schrittweise erweitert wur-

den. Das exemplarische Vorgehen ist in Abbildung 

7 dargestellt. Zu Beginn wurden ausschließlich die 

ersten 10 Lastwechsel berücksichtigt und daraus die 

Steigung der Dehnung bei Oberlast bestimmt. An-

schließend wurde der Datensatz iterativ erweitert, 

sodass mit jeder Iteration zusätzliche Lastwechsel 

in die Steigungsbestimmung einbezogen wurden. In 

Abbildung 7a wird dies beispielhaft für einen Be-

reich bis 7 % der Bruchlastwechselzahl gezeigt. 

Um den Einfluss der Phase I zu begrenzen, wurde 

ausschließlich für die Phase I die Randbedingung 

eingeführt, dass maximal 10 % des gesamten Da-

tensatzes berücksichtigt werden. Dies ist in Abbil-

dung 7b dargestellt, in der bereits 15 % des Daten-

satzes vorlagen, aber ausschließlich die Lastwech-

sel im Bereich von 5 bis 15 % der Bruchlastwech-

selzahl ausgewertet wurden. Nach Erreichen des 

Phasenübergangs I, sodass unter Berücksichtigung 

der Randbedingung mit 10 % ausschließlich Last-

wechsel der Phase II in die Auswertung einfließen, 

wurde dieser fixiert. Als Folge konnte ab Phase II 

auch mehr als 10 % des Datensatzes berücksichtigt 

werden. Dies ist in Abbildung 7c dargestellt, wo 

Lastwechsel ab dem Phasenübergang I (ca. 20 %) 

bis zu 40 % der Bruchlastwechselzahl einbezogen 

wurden.  

Zur Vermeidung von Einflüssen der Phase III 

wurde zusätzlich der Phasenübergang II festgesetzt, 

sobald dieser erreicht wurde, sodass ausschließlich 

Lastwechsel zwischen Phasenübergang I und II be-

rücksichtigt wurden. Als Folge gingen die Last-

wechsel der Phase III nie in die Auswertung ein. 

Dies veranschaulicht auch Abbildung 7d: Hier lag 

der gesamte Datensatz vor, jedoch werden nur die 

Lastwechsel der Phase II zur Ermittlung der Stei-

gung herangezogen. 

Während jeder Iteration wurde auf Basis der Stei-

gung der Dehnung die Bruchlastwechselzahl 

lg(𝑁pred
f ) geschätzt. Hierzu wurde das Sparks-Men-

 

Abbildung 5 Sparks-Menzies Verhältnis (Grafik: Sören 

Voß) 

 

Abbildung 6 Dehnung bei Oberlast mit zugeordneten 

Phasenübergängen (Grafik: Sören Voß) 
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zies-Verhältnis aus Kapitel 4 herangezogen (Abbil-

dung 7e). Die geschätzte Bruchlastwechselzahl 

wurde auf die experimentell ermittelte Bruchlast-

wechselzahl bezogen, um einen vergleichbaren 

Maßstab für alle Versuche zu schaffen. Ein Wert 

von 1,0 entspricht dabei einer exakten Schätzung. In 

Abbildung 7f ist das Verhältnis der geschätzten zur 

experimentellen Bruchlastwechselzahl in Abhän-

gigkeit von der bezogenen Bruchlastwechselzahl 

𝑁bez
f  dargestellt. Letztere beschreibt den Anteil des 

Datensatzes, der zum Zeitpunkt der Schätzung be-

reits bekannt war. Dieses Vorgehen wurde auf alle 

Ermüdungsversuche aus Kapitel 3 angewendet (Ab-

bildung 8). Neben den einzelnen Versuchen wurden 

auch der Mittelwert sowie ein 90 %-Konfidenzin-

tervall dargestellt, welches unter Annahme einer 

log-Normalverteilung bestimmt wurde. Zusätzlich 

erfolgte eine Unterscheidung der Verhältnisse im 

logarithmischen 𝑙𝑔(𝑁pred
f )/𝑙𝑔(Nf) sowie im linearen 

𝑁pred
f /Nf Maßstab.  

Es zeigte sich, dass die Bruchlastwechselzahl zu Be-

ginn systematisch unterschätzt wird. Dies ist auf den 

ausgeprägten initialen Dehnungsanstieg in Phase I 

zurückzuführen. Bereits beim Erreichen des Pha-

senübergangs I konnte jedoch eine sehr präzise 

Schätzung erreicht werden, die sich weiter verbes-

sert, sobald ausschließlich Daten aus Phase II be-

rücksichtigt wurden. Ab diesem Punkt hatte eine 

weitere Erhöhung von 𝑁bez
f  nur noch einen geringen 

Einfluss auf das Ergebnis. Somit stellt dies die 

Schwelle dar, ab der ein Versuch gestoppt werden 

könnte. Nach dem Erreichen des Phasenüber-

gangs II liegt die Schätzung im Mittel bei etwa 1,0, 

was auf den regressionsbasierten Ansatz des 

Sparks-Menzies-Verhältnisses zurückzuführen ist. 

Dass nicht für alle Ermüdungsversuche eine exakte 

Schätzung erzielt werden kann, ist ebenfalls auf die 

zugrunde liegende Regression zurückzuführen, da 

eine perfekte Übereinstimmung nur dann erreicht 

wird, wenn ein Messwert exakt auf der Regressions-

geraden liegt.  

Da die Bruchlastwechselzahl mit diesem Verfahren 

tendenziell unterschätzt wird, liegt die Schätzung 

somit auf der sicheren Seite. Zur Anwendung dieses 

Verfahrens sind nach wie vor experimentelle Ermü-

dungsversuche bis zum Versagen erforderlich, um 

ein Sparks-Menzies Verhältnis für den entsprechen-

den Beton aufstellen zu können, da eine Übertrag-

barkeit des Sparks-Menzies Verhältnisses anderer 

Betone nicht gewährleistet werden kann [12]. Auf-

grund des linearen Zusammenhangs des Sparks-

Menzies-Verhältnisses wird angenommen, dass al-

lerdings bereits fünf Ermüdungsversuche mit an-

nehmbaren Versuchsdauern hierfür ausreichen. 

 

Abbildung 7 Exemplarisches Vorgehen der Schätzung der Bruchlastwechselzahl 𝒍𝒈(𝑵𝐩𝐫𝐞𝐝
𝐟 ) in Abhängigkeit der bezoge-

nen Bruchlastwechselzahl 𝑵𝒃𝒆𝒛
𝐟 = 𝐍𝐢/𝐍

𝐟
 (Grafik: Sören Voß) 
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6 Zusammenfassung und Ausblick 

Der hohe zeitliche und finanzielle Aufwand bei Er-

müdungsversuchen an Beton mit realitätsnahen 

Lastwechselzahlen stellt eine erhebliche Herausfor-

derung dar. Eine beschleunigte Versuchsdurchfüh-

rung führt jedoch zu einer signifikanten Tempera-

turerhöhung, die eine deutliche Reduktion des Er-

müdungswiderstands zur Folge hat. Vor diesem 

Hintergrund werden alternative Ansätze zur effi-

zienten Versuchsdurchführung untersucht. 

Ein möglicher Ansatz besteht darin, Versuche bis zu 

einer definierten Grenzlastwechselzahl durchzufüh-

ren und anschließend die Bruchlastwechselzahl auf 

Grundlage des beobachteten Ermüdungsverhaltens 

zu extrapolieren. Diese Methodik wurde anhand der 

Dehnungsentwicklung analysiert und systematisch 

an Ermüdungsversuchen an zylindrischen Probe-

körpern auf einem konstanten Spannungsniveau 

(Smax = 0,80; Smin = 0,05) überprüft. Die wesentli-

chen Erkenntnisse aus den vorliegenden Untersu-

chungen lassen sich wie folgt zusammenfassen: 

• Erforderlichkeit der individuellen Detektion 

der Phasenübergänge für jeden Ermüdungs-

versuch aufgrund ausgeprägter Streuungen 

• Nachweis einer sehr starken Korrelation zwi-

schen der logarithmierten Steigung der Deh-

nung bei Oberlast in Phase II und der logarith-

mierten Bruchlastwechselzahl (Sparks-Men-

zies Verhältnis) 

• Ermöglichung einer im Mittel exakten Schät-

zung bei Vorliegen von 50 % des Datensatzes 

• Möglichkeit einer präzisen Schätzung der 

Bruchlastwechselzahl bereits mit Erreichen 

von Phase II der Ermüdungslebensdauer 

Folglich eignet sich die vorgestellte Methode gut 

zur Schätzung der Bruchlastwechselzahl, sofern die 

exakte experimentelle Bruchlastwechselzahl eines 

jeden Probekörpers nicht erforderlich ist. Daraus re-

sultiert, dass mit dem vorgestellten Verfahren die 

Versuchsdauer und die damit verbundenen Kosten 

um mindestens die Hälfte gesenkt werden können. 

Die gewonnenen Erkenntnisse beruhen ausschließ-

lich auf den Ergebnissen eines Spannungsniveaus. 

Im Folgenden ist zu untersuchen, ob eine Übertra-

gung auch auf andere Spannungsniveaus und ande-

ren Betonen möglich ist. Darüber hinaus sollte ge-

prüft werden, ob weitere Ermüdungsparameter, wie 

beispielsweise die Dissipationsenergie, ebenfalls 

geeignete Schätzungen ermöglichen. 
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KURZFASSUNG: 

Die Reduktion des Treibhauspotenzials von Beton gewinnt vor dem Hintergrund europäischer Klimaziele 

und nationaler CO₂-Klassifizierungssysteme zunehmend an Bedeutung. Während die Herstellung von Beton 

in Österreich traditionell auf einem deskriptiven Ansatz nach ÖN B 4710-1 basiert, eröffnet die performance-

orientierte Betonkonzeption nach ONR 23339 zusätzliche Möglichkeiten zur gezielten Optimierung von Re-

zepturen. Im vorliegenden Beitrag werden fünf Performancebetone der Druckfestigkeitsklasse C25/30 und 

der Konsistenzklasse F52 hinsichtlich Frischbetoneigenschaften, Druckfestigkeit, Dauerhaftigkeit und Glo-

bal Warming Potential untersucht. Der Schwerpunkt liegt auf Betonen für den Hochbau, ohne künstlich ein-

gebrachte Luftporen. Die Dauerhaftigkeitsbewertung erfolgt durch Vergleich mit im laufenden Forschungs-

projekt „NÖB“ ermittelten Kennwerten für deskriptive Standardbetone nach ÖNORM B 4710-1 sowie Lite-

raturangaben. Die Ergebnisse zeigen, dass durch klinkerreduzierte Rezepturen mit erhöhten Anteilen an Zu-

satzstoffen, wie AHWZ (aufbereitete, hydraulisch wirksame Zusatzstoffe) und Kalksteinmehle sowie den 

Einsatz von Pflanzenkohle, deutliche Reduktionen des GWP erreichbar sind. Gleichzeitig zeigen die Unter-

suchungen, dass verlängerte Erhärtungszeiten, Verarbeitbarkeitsverluste und Fragen der Robustheit zentrale 

Herausforderungen für die praktische Anwendung performanceoptimierter Betone darstellen. 

 

1 Einleitung 

Die Verringerung von Treibhausgasemissionen hat 

in der Beton- und Zementindustrie erheblich an Be-

deutung gewonnen. Durch die Verordnung der Eu-

ropäischen Union zur Klimaneutralität bis 2050 [1] 

und die zugehörige europäische Roadmap [2] steigt 

der Handlungsdruck auf die Branche. CEMBU-

REAU zeigt in einer eigenen Roadmap [3] mögliche 

Reduktionspfade entlang der gesamten Wertschöp-

fungskette auf. Diese werden durch die fünf Berei-

che Clinker, Cement, Concrete, Construction und 

Carbonation beschrieben. Aus betontechnologi-

scher Sicht sind insbesondere Cement und Concrete 

relevant. Auf Zementebene soll der Klinkeranteil 

durch Zusatzstoffe und alternative Bindemittel re-

duziert werden, während auf Betonebene die Opti-

mierung der Rezepturen und die Verringerung des 

Zementgehalts im Vordergrund stehen. Beide An-

sätze sind technologisch eng miteinander verbun-

den. 

Beton wird in Österreich im Wesentlichen anhand 

von Druckfestigkeit, Dauerhaftigkeit, Größtkorn 

und Verarbeitbarkeit deklariert. Seit 2025 ermög-

licht das ÖBV-Merkblatt „CO₂-Klassen für Beton“ 

zusätzlich eine Einordnung nach dem Global War-

ming Potential (GWP). Berücksichtigt werden die 

Lebenszyklusphasen A1–A3 gemäß ISO 14025 und 

EN 15804+A2, die den Bereich von der Rohstoff-

bereitstellung bis zur Herstellung im Betonwerk ab-

bilden. Auf Grundlage druckfestigkeitsabhängiger 

Referenzwerte erfolgt die Einstufung in Global-

Warming-Reduction-Klassen von GWr0 bis GWr9. 

GWr9 entspricht einer Verringerung des GWP um 

mindestens 90 % gegenüber dem jeweiligen Basis-

wert. 

Die Herstellung von Beton wird in Österreich durch 

die ÖN B 4710-1 geregelt. Das deskriptive Konzept 

stellt die Dauerhaftigkeit über Mindestbindemittel-

gehalte, maximale Wasser-Bindemittel-Werte, defi-

nierte Luftkennwerte und zulässige Zementarten si-

cher. Verarbeitbarkeit und Druckfestigkeit werden 

durch Prüfungen am Frisch- beziehungsweise Fest-

beton nachgewiesen. Die Vorgaben beruhen auf 

langjähriger Erfahrung, begrenzen jedoch den 



CO₂-reduzierte Performancebetone nach ONR 23339: Potenziale und Grenzen 

232 

Spielraum für eine weitere GWP-Reduktion. Insbe-

sondere die vorgeschriebenen Mindestbindemittel-

gehalte und die eingeschränkte Auswahl zulässiger 

Zementarten führen dazu, dass bestimmte CO₂-

Grenzen mit einer rein deskriptiven Rezepturausle-

gung und marktüblichen Zementen nicht unter-

schritten werden können. 

Einen weitergehenden Optimierungsansatz bietet 

die performancebasierte Konzeption von Beton 

gleichwertiger Leistungsfähigkeit nach ONR 

23339. Dabei kann von festen Mindest- und Höchst-

werten der Zusammensetzung abgewichen werden, 

sofern gegenüber einem Referenzbeton nach ÖN B 

4710-1 eine gleichwertige Leistungsfähigkeit nach-

gewiesen wird. Von besonderer Bedeutung sind 

hierbei der Karbonatisierungswiderstand für XC 

und der Chloridwiderstand für XD. Dadurch können 

Betonrezepturen stärker auf den jeweiligen Anwen-

dungsfall und eine möglichst geringe Umweltwir-

kung abgestimmt werden. Dem zusätzlichen Opti-

mierungspotenzial stehen jedoch ein erhöhter Prüf-

aufwand, ein hoher betontechnologischer Wissens-

bedarf und Fragen zur praktischen Robustheit ge-

genüber. 

Untersucht werden Betone ohne künstlich einge-

brachte Luftporen mit moderaten Dauerhaftigkeits-

anforderungen bis zur Kurzbezeichnung B2 

(XC4/XW1/XD2/XF1/XA1L). B2 umfasst neben 

dem Karbonatisierungswiderstand auch Anforde-

rungen an Chlorid- und Frostangriff sowie an lösen-

den chemischen Angriff. Betone mit geringeren An-

forderungen werden anhand ihres Karbonatisie-

rungswiderstands den Klassen XC1, XC2 und XC3 

bzw. B1 (XC3/XW1) zugeordnet. 

Ziel der Untersuchung ist es, das erreichbare GWP-

Reduktionspotenzial von Performancebetonen bei 

angestrebter Einhaltung der Druckfestigkeitsklasse 

C25/30 und der Konsistenzklasse F52 zu bestim-

men. Hierzu werden fünf Rezepturkonzepte unter-

sucht, bei denen der Klinkergehalt durch AHWZ, 

Kalksteinmehle, hüttensandreiche Zemente und 

Pflanzenkohle reduziert wird. Die Mischungen wer-

den den für B2 relevanten Dauerhaftigkeitsprüfun-

gen unterzogen und anhand der Ergebnisse den je-

weils erreichten Expositions- und GWr-Klassen zu-

geordnet. Auf diese Weise werden sowohl das 

GWP-Reduktionspotenzial als auch die technischen 

Grenzen der untersuchten Performancekonzepte be-

wertet. 

2 Materialien, Rezepturen und Pro-
benherstellung 

Für die untersuchten Betonrezepturen wurden – mit 

Ausnahme der Pflanzenkohle – Ausgangsstoffe ver-

wendet, die in der ÖN B 4710-1 vorgesehen sind 

(Tabelle 1). Ein wesentlicher Anteil des Zements wird 

durch Kalksteinmehle unterschiedlicher Feinheit 

substituiert (Mikro-, Meso- und Makro-KSM), wie 

von Juhart et al. [14,15] beschrieben. Pflanzenkohle 

ist derzeit nicht für die Verwendung in Beton nor-

mativ zugelassen. Sie wird durch Pyrolyse herge-

stellt und kann aufgrund ihres bilanziell negativen 

Treibhauspotenzials das Gesamt-GWP des Betons 

deutlich reduzieren [16]. Ihre Anwendung in Beton 

Tabelle 1  Kennwerte der eingesetzten Ausgangsstoffe  

Produktbezeichnung Dichte 

[g/cm³] 

Blaine 

[cm²/g] 

d50 

[µm] 

GWP 

[kg CO2-eq/t] 

Quelle für GWP 

CEM I 52.5 R 3.12 4500 8.2 539 [4] 

CEM I 52.5 N SR0 3.13 4400 7.1 544 [4] 

CEM III/B 32.5 N 2.88 4400 10.7 267 [4] 

AHWZ 2.88 4000 9.8 95–114 [5,6] 

Kalksteinmehl sehr fein 

(„Mikro-KSM“) 

2.75 >10000 0.9 17–56 [7,8] 

Kalksteinmehl fein  

(„Meso-KSM“) 

2.75 5200 5.9 17–44 [7,9] 

Kalksteinmehl grob 

(„Makro-KSM“) 

2.75 – 11-73 13–28 [10,11] 

Gesteinskörnung < 4 mm 2.70 – 500 1.7–1.8 [12] 

Gesteinskörnung > 4 mm 2.70 – - 1.6-2.4 [12] 

Fließmittel (FM) 1.06 – - 1530 [13] 
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befindet sich jedoch noch in Entwicklung und ist 

Gegenstand aktueller Forschung. 

Sofern für einen Ausgangsstoff eine Umweltpro-

duktdeklaration vorliegt, werden die darin angege-

benen GWP-Werte herangezogen. Andernfalls wird 

auf Literaturdaten zurückgegriffen. Für die einge-

setzte Pflanzenkohle werden Werte zwischen −2580 

und −3190 kg CO₂-eq/t angegeben [17–19]. Zur Er-

mittlung theoretisch minimaler GWP-Werte nach 

dem deskriptiven Konzept wird der Mindestbinde-

mittelgehalt gemäß ÖN B 4710-1 mit den GWP-

Werten eines CEM II/C kombiniert. Diese liegen 

gemäß den verfügbaren Produktdeklarationen zwi-

schen 315 und 390 kg CO₂-eq/t [4,5]. Für die weite-

ren Berechnungen werden konservativ −2580 kg 

CO₂-eq/t für die Pflanzenkohle und 315 kg CO₂-eq/t 

für den CEM II/C angesetzt. 

Die fünf Performancebetone (Tabelle 2) wurden in 

einem 750-Liter-Skako-Hochleistungsmischer mit 

einem Mischungsvolumen von jeweils 150 Litern 

hergestellt. Zunächst wurden die Feststoffe trocken 

in den Mischer eingebracht und anschließend unter 

Zugabe der flüssigen Bestandteile gemischt. Nach 

der Entleerung erfolgten die Frischbetonprüfungen 

und die Probenherstellung. Nach 75 Minuten wurde 

das Ausbreitmaß (ABM) nach erneutem händi-

schem Aufmischen mit einer Hacke nochmals be-

stimmt. 

Die untersuchten Mischungen bilden keine syste-

matische Parameterstudie, sondern unterschiedliche 

Gesamtkonzepte der Rezepturoptimierung ab. Ne-

ben Art und Menge der Bindemittelkomponenten 

variieren teilweise der Wassergehalt, die Fließmit-

teldosierung, die Zusammensetzung der Gesteins-

körnung und das Größtkorn. Die Wirkung einzelner 

Ausgangsstoffe kann daher nicht vollständig isoliert 

werden. Im Mittelpunkt steht die vergleichende Be-

wertung der fünf Rezepturkonzepte hinsichtlich 

GWP, Verarbeitbarkeit, Festigkeitsentwicklung und 

Dauerhaftigkeit. 

3 Methoden 

Die Konzeption der Performancebetone erfolgte mit 

dem Ziel, das GWP bei gleichzeitiger Einhaltung 

der Druckfestigkeitsklasse C25/30 gemäß den An-

forderungen der ÖN B 4710-1 für die Eignungsprü-

fung möglichst weit zu reduzieren. Der hierfür maß-

gebende Grenzwert der Würfeldruckfestigkeit be-

trägt 39 MPa. Zusätzlich wurde die Konsistenz-

klasse F52 angestrebt. An den in Tabelle 2 darge-

stellten Performancebetonen wurden das Ausbreit-

maß (ABM) nach 10 und 75 Minuten, die Druckfes-

tigkeit an jeweils drei 150-mm-Würfeln je Prüfzeit-

punkt sowie die für die Betonklasse B2 relevanten 

Dauerhaftigkeitskennwerte nach ÖN B 4710-3 be-

Tabelle 2 Rezepturzusammensetzung der untersuchten Performancebetone 

Ausgangsstoff M1  

[kg/m³] 

M2  

[kg/m³] 

M3  

[kg/m³] 

M4  

[kg/m³] 

M5  

[kg/m³] 

CEM I 52.5 R 147 121 – 105 41 

CEM I 52.5 N SR0 – – 121 – – 

CEM III/B 32.5 N – – – – 164 

AHWZ 101 84 84 70 - 

Mikro-KSM 20 16 – 23 16 

Meso-KSM 59 49 49 25 49 

Makro-KSM 1(¹) – – – 115 – 

Makro-KSM 2 (²) – 143 143 – 143 

Pflanzenkohle – – 11 – – 

GK 0/4 923 883 874 900 883 

GK 4/8 442 537 530 425 537 

GK 8/16 346 220 216 185 220 

GK 16/22 211 181 178 – 181 

GK 16/32 – – – 420 – 

Zugabewasser  138 145 155 145 145 

FM 4.0 4.0 4.8 2.7 3.0 

W/B-Wert nach ÖN B 4710-1  0.61 0.79 0.84 0.91 0.72 

¹ Mehlkornanteil 94 %. ² Mehlkornanteil 65 %. 
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stimmt (Tabelle 3). Die Zuordnung zu den Exposi-

tionsklassen erfolgte erst auf Grundlage der erziel-

ten Prüfergebnisse. 

Gemäß ONR 23339 sind für den Nachweis grund-

sätzlich drei Chargen erforderlich. Im Rahmen die-

ser Studie wurde der Vergleich in reduziertem Um-

fang anhand einer Charge durchgeführt. Da ein ein-

zelner Referenzbeton stets nur einen Ausschnitt der 

möglichen Zusammensetzungen und Eigenschaften 

einer Betonklasse abbildet, verfolgt das laufende 

FFG-Projekt NÖB („Nachhaltigkeits-Benchmarks 

für österreichische Betone“) das Ziel, statistisch re-

präsentative Kennwerte für österreichische Stan-

dardbetone zu ermitteln. Im Mittelpunkt stehen da-

bei die bislang nicht quantitativ definierten Karbo-

natisierungs- und Chloriddiffusionsraten der Expo-

sitionsklassen XC und XD. Zwischenergebnisse aus 

dem Projekt NÖB [20] sowie Literaturdaten von 

Krispel et al. [21] bilden die Grundlage für den Ver-

gleich und die Zuordnung der Performancebetone. 

3.1 Dauerhaftigkeitskennwerte 

Die Prüfung und Lagerung für die Expositionsklas-

sen XC, XD, XW, XF1 und XA1L (A) erfolgten 

nach ÖN B 4710-1 beziehungsweise ÖN B 4710-3. 

Die Wassereindringtiefe für XW wurde an drei 

Prüfkörpern mit den Abmessungen 200 × 200 × 120 

mm bestimmt. Für die Klasse XW1 gilt im Rahmen 

der Eignungsprüfung ein Grenzwert von 40 mm. 

Die Frost-Tau-Beständigkeit für XF1 wurde über 

die nach ÖN B 4710-1 zulässige XF3-Prüfung nach-

gewiesen. Die Prüfung erfolgte an drei Prismen mit 

den Abmessungen 100 × 100 × 400 mm im Ver-

gleich zu einem Nullbeton. Der Widerstand gegen 

lösenden chemischen Angriff für XA1L wurde an 

drei Prismen mit den Abmessungen 75 × 75 × 250 

mm ebenfalls im Vergleich zu einem Nullbeton ge-

prüft. 

Der Karbonatisierungswiderstand für XC wurde im 

beschleunigten Verfahren nach ÖN EN 12390-12 

an zwei Prismen mit den Abmessungen 100 × 100 

× 400 mm bestimmt. Da die Prüfnorm mehrere Ver-

fahren zur Auswertung der Karbonatisierungsge-

schwindigkeit zulässt, werden in dieser Studie ver-

einfachend die Karbonatisierungstiefen nach 70 Ta-

gen verglichen und als Indikator für den Karbonati-

sierungswiderstand herangezogen. 

Der Chloridwiderstand für XD wurde nach ÖN EN 

12390-11 an zwei 150-mm-Würfeln bestimmt. Der 

Vergleich mit den Standardbetonen aus dem Projekt 

NÖB und der Literatur [20,21] erfolgt anhand des 

Chloriddiffusionskoeffizienten. 

3.2 GWP-Wert Berechnung 

Für die Berechnung des GWP von 1 m³ Beton wer-

den Environmental Product Declarations (EPDs) 

herangezogen. Während Zemente unterschiedlicher 

österreichischer Hersteller bereits weitgehend durch 

EPDs abgebildet sind, fehlen entsprechende Da-

Tabelle 3 Prüfmatrix 

Eigenschaft Verfahren/Norm Prüfkörperanzahl Prüfkörper Bewertungsziel 

Ausbreitmaß ÖN EN 12350-5 - - F52 

Druckfestigkeit ÖN EN 12390-3 3 je Termin Würfel 150 mm C25/30 

Wassereindringtiefe ÖN EN 12390-8 3 200x200x120 mm XW1 

Frost-Tau-Widerstand ÖN B 4710-3 3 100x100x400 mm XF1 über XF3 

Lösender Angriff ÖN B 4710-3 3 75x75x250 mm XA1L 

Karbonatisierung ÖN EN 12390-12 2 100x100x400 mm XC 

Chloriddiffusion ÖN EN 12390-11 2 Würfel 150 mm XD2 

Tabelle 4 Prüfungsergebnisse der Performancebetone hinsichtlich Ausbreitmaß, Druckfestigkeit, Wassereindringtiefe, 

Frost-Tau-Beständigkeit und Widerstand gegen lösenden chemischen Angriff. 

Bezeichnung ABM 10/75 min 

[cm] 

DF 28d 

 [MPa]  

DF 90d  

[MPa] 

Wassereindring-

tiefe XW [mm] 

XF1/XF3 XA1L 

M1 56/43 57,6 66,8 17  bestanden bestanden 

M2 61/59 43,9 52,4 18  bestanden bestanden 

M3 57/55 37,7 47,6 27 bestanden Nicht geprüft 

M4 61/54 34,0 45,5 Nicht geprüft bestanden bestanden 

M5 56/35 40,5 46,7 13 bestanden bestanden 
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tensätze teilweise noch für Zusatzstoffe, Zusatzmit-

tel und Gesteinskörnungen. Um dennoch eine ein-

heitliche Vergleichsgrundlage zu schaffen, wird der 

Online-GWP-Rechner des Güteverbands Transport-

beton (GVTB) verwendet. Dieser berücksichtigt die 

Rohstoffbereitstellung (A1), den Transport der Aus-

gangsstoffe zum Betonwerk (A2) und den Herstel-

lungsprozess im Werk (A3). 

Da es sich bei den untersuchten Betonen um Labor-

mischungen handelt, müssen für A2 und A3 Annah-

men getroffen werden. Die Datengrundlage für A2 

bilden die im Projekt NÖB erhobenen Werte. Für 

jedes Werk wurde ein Mittelwert aus allen dort her-

gestellten Betonmischungen berechnet. Für die La-

bormischungen wurde aus konservativen Gründen 

der höchste werksspezifische Mittelwert von 16,6 

kg CO₂-eq/m³ angesetzt. Für A3 wurde auf Grund-

lage des GVTB-GWP-Rechners in der Version 

2025-10 ein Wert von 1,8 kg CO₂-eq/t verwendet. 

Zur Ermittlung eines theoretisch minimalen GWP 

nach dem deskriptiven Konzept wurden Mischun-

gen für XC1, XC2, XC3 und B2 (XC4 bzw. XD2) 

mit den Mindestbindemittelgehalten gemäß ÖN B 

4710-1 berechnet. Die geringsten GWP-Werte wei-

sen CEM-III- und CEM-II/C-Zemente auf. Da 

CEM-III-Zemente für die Expositionsklassen XC 

nach ÖN B 4710-1 nur bei einer Erhöhung des Ze-

mentgehalts eingesetzt werden dürfen, wurde für 

die Berechnungen ein CEM II/C [4] herangezogen. 

Dieser erfüllt gemäß der Bautechnischen Zulassung 

BTZ-0051 die Anforderungen der ÖN B 4710-1 für 

die Klassen XC1 bis XC4 und XD2.  

Ergänzend wurden aus den im Projekt NÖB erhobe-

nen Daten klassenbezogene Mittelwerte für Betone 

der Klassen XC1, XC2, XC3 und B2 berechnet. 

Diese dienen als Überblick über die GWP-Werte 

derzeit üblicher österreichischer Standardbetone. 

4 Ergebnisse und Diskussion 

4.1 Festigkeit, Verarbeitbarkeit und Dauer-
haftigkeit 

Die Ergebnisse der Prüfungen des ABM, der Druck-

festigkeit und der Dauerhaftigkeitskennwerte sind 

in Tabelle 4 zusammengefasst. Sämtliche Perfor-

mancebetone erreichten nach 10 Minuten die Kon-

sistenzklasse F52. Bei M1 und M5 war die Verar-

beitbarkeit nach 75 Minuten jedoch nicht mehr aus-

reichend, sodass eine Anpassung der Fließmitteldo-

sierung bzw. der Konsistenzhaltung erforderlich ist. 

Der für die Eignungsprüfung maßgebende Wert der 

 

Abbildung 1 Karbonatisierungstiefen nach 70 Tagen im beschleunigten Verfahren. Vergleich der Performancebetone 

(dunkelblau) mit deskriptiven Standardbetonen (hellblau und hellgrün) als Referenzwerte, um eine Zuord-

nung zu den Expositionsklassen XC1 bis XC4 zu ermöglichen. 
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Druckfestigkeitsklasse C25/30 wurde nach 28 Ta-

gen noch nicht von allen Betonen, spätestens nach 

90 Tagen jedoch von sämtlichen Mischungen er-

reicht. Die Anforderungen an XW1, XF1 bezie-

hungsweise XF3 und XA1L wurden von allen je-

weils geprüften Betonen erfüllt. 

Der Nachweis der Klassen XC und XD erfolgt nach 

ONR 23339 durch den Vergleich mit einem Refe-

renzbeton, der den Anforderungen der ÖN B 4710-

1 entsprechen und hinsichtlich der Zusatzstoffmen-

gen maximal einem CEM II/B gleichkommen muss. 

Ein individueller Referenzbeton bildet jedoch stets 

nur einen Ausschnitt der innerhalb einer Beton-

klasse möglichen Zusammensetzungen und Eigen-

schaften ab. Im Projekt NÖB wurde eine Vielzahl 

anforderungskonformer Standardbetone der Klas-

sen XC1, XC2, XC3 und B2 untersucht. Da die sta-

tistische Gesamtauswertung dieser Daten noch nicht 

abgeschlossen ist, werden für die vorliegende Un-

tersuchung Einzelbetone aus dem NÖB-Untersu-

chungsprogramm [20] und der Literatur [21] als Re-

ferenzbetone herangezogen. 

Da alle untersuchten Standardbetone die normati-

ven Anforderungen erfüllen, können sie grundsätz-

lich als Referenz dienen. Für die Zuordnung der 

Performancebetone werden deshalb die jeweils un-

günstigsten Kennwerte der anforderungskonformen 

Standardbetone angesetzt. Dieser optimierungsori-

entierte Ansatz ermöglicht es, das CO₂-Reduktions-

potenzial zu bewerten, ohne höherwertig zusam-

mengesetzte Standardbetone als allgemein gültigen 

Maßstab vorauszusetzen. Die Einordnung erfolgt 

anhand der in Abbildung 1 und Abbildung 2 darge-

stellten Vergleichswerte [20,21] für die Klassen 

XC1 bis XC4 beziehungsweise XD2. 

Die Karbonatisierungstiefe bildet die Karbonatisie-

rungsgeschwindigkeit zwar nicht unmittelbar ab, 

stellt jedoch einen geeigneten Indikator für den Kar-

bonatisierungswiderstand dar. M1 weist einen hö-

heren Widerstand als alle betrachteten XC4-Refe-

renzbetone auf. M2 wird der Klasse XC3 zugeord-

net. M5 und grenzwertig auch M3 erreichen die 

Klasse XC1. M4 erfüllt keine der betrachteten XC-

Klassen und ist daher als X0 einzustufen. 

Die Anforderungen an den Chloridwiderstand für 

XD2 erfüllen ausschließlich M1 und M5. M1 ist da-

mit die einzige untersuchte Mischung, die insge-

samt der Betonklasse B2 zugeordnet werden kann. 

M5 erfüllt zwar XD2, erreicht hinsichtlich des Kar-

bonatisierungswiderstands jedoch nur XC1 und ist 

daher als XC1 zu deklarieren. M2 bis M4 erfüllen 

die Anforderungen an XD2 nicht; bei diesen Mi-

schungen verhindert zudem der unzureichende Kar-

bonatisierungswiderstand eine Zuordnung zu B2. 

Die Ergebnisse zeigen, dass die Performancebetone 

hinsichtlich Festigkeit, Verarbeitbarkeit sowie XW, 

XF und XA grundsätzlich ein hohes Leistungsni-

veau erreichen. Die maßgebenden Einschränkungen 

 

Abbildung 2  Chloriddiffusionskoeffizient nach EN 12390-11. Vergleich der Performancebetone mit Daten aus dem Pro-

jekt NÖB und Literaturdaten zur Bewertung der Expositionsklasse XD2. 
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ergeben sich bei XC und XD. Für diese Expositi-

onsklassen ist zum Erreichen der Klasse B2 eine ge-

zielte iterative Optimierung erforderlich, insbeson-

dere durch Anpassung des W/B-Werts sowie der 

Art und des Substitutionsgrads der eingesetzten 

Bindemittelkomponenten. 

4.2 GWP 

Die Einstufung der Performancebetone (M1-M5) 

sowie die Mittelwerte der NÖB-Standardbetone in 

GWr-Klassen erfolgt in Abbildung 3.  

Die Mittelwerte der NÖB-Standardbetone weisen 

mit steigenden Dauerhaftigkeitsanforderungen hö-

here GWP-Werte und entsprechend niedrigere 

GWr-Klassen auf. Sie reichen von GWr4 für XC1 

bis GWr2 für B2 und repräsentieren damit die der-

zeit branchenüblichen Betone. Die theoretischen 

Mindestwerte des deskriptiven Konzepts liegen für 

die betrachteten XC-Klassen bzw. B2 hingegen im 

Bereich von GWr5. 

Die Performancebetone erreichen die Klassen 

GWr4 bis GWr6. M2 liegt mit GWr5 und der Dau-

erhaftigkeitsklasse XC3 erkennbar links vom theo-

retisch möglichen Bereich des deskriptiven Kon-

zepts. Auch die als XC1 eingestuften Betone M3 

und M5 erreichen mit GWr6 beziehungsweise 

GWr5 GWP-Werte, die unter den gemäß ÖN B 

4710-1 theoretisch möglichen Mindestwerten des 

deskriptiven Konzepts liegen. M5 liegt dabei unmit-

telbar an der Grenze zu GWr6. M4 weist ebenfalls 

ein sehr niedriges GWP und GWr6 auf, kann auf-

grund des unzureichenden Karbonatisierungswider-

stands jedoch nur als X0 eingestuft werden und ist 

daher für dauerhafte Hochbauanwendungen nicht 

unmittelbar relevant. 

M1 erfüllt als einzige Mischung sämtliche Anforde-

rungen der Betonklasse B2 und erreicht GWr4. Der 

Beton liegt damit innerhalb des theoretisch mögli-

chen Bereichs des deskriptiven Konzepts, verfehlt 

die Grenze zu GWr5 jedoch lediglich um etwa 2 kg 

CO₂-eq/m³. Die Ergebnisse zeigen somit, dass eine 

deutliche GWP-Reduktion auch für B2 möglich ist. 

Die höchsten GWr-Klassen wurden im Rahmen die-

ser Untersuchung allerdings bei den für den Hoch-

bau relevanten Klassen XC1 und XC3 erreicht. 

Die niedrigen GWP-Werte werden durch die im 

performancebasierten Konzept mögliche Reduktion 

 

Abbildung 3 Einordnung der Performancebetone anhand des GWP der Lebenszyklusphasen A1–A3, der erreichten 

GWr-Klasse für C25/30 im Hochbau und der Dauerhaftigkeitsklassifizierung. Die abgestufte Fläche kenn-

zeichnet den theoretisch möglichen GWP-Bereich des deskriptiven Konzepts nach ÖN B 4710-1 unter An-

satz des Mindestbindemittelgehalts und eines CEM II/C. GWP-Werte unterhalb des theoretischen Berei-

ches können mit dem deskriptiven Konzept nicht erreicht werden. Dargestellt sind außerdem die Mittel-

werte branchenüblicher Betone aus dem Projekt NÖB. 
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des Klinker- und Bindemittelgehalts sowie den Ein-

satz von AHWZ, Kalksteinmehlen und Pflanzen-

kohle erzielt. Dadurch konnten Kombinationen aus 

Dauerhaftigkeits- und GWr-Klassen erreicht wer-

den, die mit den deskriptiven Zusammensetzungs-

grenzen der ÖN B 4710-1 nicht erreichbar gewesen 

wären. M3 verdeutlicht insbesondere das GWP-Po-

tenzial der Pflanzenkohle. 

Die Einstufung in GWr-Klassen wird zusätzlich 

durch die Transportentfernungen der Ausgangs-

stoffe beeinflusst. Für A2 wurde mit 16,6 kg CO₂-

eq/m³ ein konservativer Wert angesetzt. Durch die 

Verwendung regional verfügbarer Rohstoffe könnte 

dieser Anteil reduziert und bei grenznahen Mi-

schungen eine höhere GWr-Klasse erreicht werden. 

Unabhängig davon weisen die Performancebetone 

gegenüber den NÖB-Standardbetonen eine deutli-

che Verringerung des GWP auf. 

Die Reduktion des Klinkeranteils und der verstärkte 

Einsatz langsam reagierender Bindemittelkompo-

nenten führen teilweise zu einer verzögerten Festig-

keitsentwicklung. Für einzelne Betone kann daher 

eine Deklaration der Druckfestigkeit nach 56 oder 

90 Tagen erforderlich sein. In diesem Zusammen-

hang sollte geprüft werden, ob auch Dauerhaftig-

keitsprüfungen erst nach einer der deklarierten Fes-

tigkeitsentwicklung entsprechenden Vorlagerungs-

dauer beginnen sollten. 

Auch Verarbeitbarkeit und Robustheit sind bei der 

weiteren Optimierung zu berücksichtigen. Der ge-

ringe Wassergehalt und der erhöhte Zusatzmittelbe-

darf können jedoch Viskosität, Entmischungsnei-

gung, Pumpbarkeit und Oberflächenbearbeitung be-

einflussen.  

5 Zusammenfassung 

Die Ergebnisse zeigen das erhebliche Potenzial per-

formanceorientierter Betonkonzepte zur Reduktion 

des Treibhauspotenzials. Durch die Verringerung 

des Klinker- und Bindemittelgehalts sowie den Ein-

satz von AHWZ, Kalksteinmehlen und Pflanzen-

kohle wurden GWP-Werte erreicht, die deutlich un-

ter jenen branchenüblicher Standardbetone liegen. 

Für die hochbaurelevanten Klassen XC1 und XC3 

wurden teilweise GWr-Klassen erreicht, die mit 

dem deskriptiven Konzept gemäß ÖN B 4710-1 

nicht erreichbar wären. 

Alle untersuchten Betone erreichten die angestrebte 

Druckfestigkeitsklasse C25/30 spätestens nach 90 

Tagen. Auch die jeweils geprüften Anforderungen 

an Wassereindringtiefe, Frost-Tau-Beständigkeit 

und Widerstand gegen lösenden chemischen An-

griff wurden erfüllt. Für XC und XD ergibt sich hin-

gegen ein differenziertes Bild. M1 weist die umfas-

sendste Dauerhaftigkeitsperformance auf und kann 

insgesamt der Klasse B2 zugeordnet werden. An-

dere stark GWP-optimierte Mischungen erreichen 

zwar für den Hochbau relevante XC-Klassen, wei-

sen jedoch Einschränkungen beim Karbonatisie-

rungs- oder Chloridwiderstand auf. Eine Reduktion 

des GWP ist daher stets gemeinsam mit Festigkeit, 

Verarbeitbarkeit und den anwendungsbezogenen 

Dauerhaftigkeitsanforderungen zu bewerten. Die 

Performancekonzeption nach ONR 23339 bietet 

hierfür einen geeigneten Rahmen, setzt jedoch be-

tontechnologisches Fachwissen und einen erhöhten 

Prüfaufwand voraus. 

Für die praktische Umsetzung sind insbesondere die 

verzögerte Festigkeitsentwicklung, geeignete Prüf-

zeitpunkte für Dauerhaftigkeitsuntersuchungen und 

die Robustheit gegenüber Schwankungen der Aus-

gangsstoffe und Herstellung zu berücksichtigen. 

Weitere Untersuchungen zur Pumpbarkeit, Oberflä-

chenbearbeitung und Anwendung unter Praxisbe-

dingungen sind erforderlich, um CO₂-reduzierte 

Performancebetone breiter einsetzen zu können. 
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Abstract: 

Concrete is one of the most widely used materials in underground construction, but it is also known for its 

high carbon footprint and high demand for raw materials. The use of fiber-reinforced shotcrete as a permanent 

lining in tunnels and underground structures offers a promising route to reducing concrete consumption while 

increasing construction productivity. However, its adoption remains limited due to the challenges associated 

with designing shotcrete mixtures with fiber contents high enough to ensure the structural performance re-

quired for permanent linings without compromising sprayability. This study aims to explore the combined 

use of mix design strategies, including adjustments to aggregate grading, paste content, and air-entraining 

agents, to improve the capacity of shotcrete to incorporate high dosages of steel macrofibers (up to 160 kg/m³) 

while maintaining the needed pump-  and sprayability within a practically acceptable machine pressure range. 

These observations may help concrete producers aiming to deliver high-quality fiber-reinforced shotcrete and 

engineers seeking to design tunnels and underground structures with shotcrete as a permanent lining. 

 

1 Introduction 

Wet-sprayed concrete (SpC), commonly referred to 

as shotcrete, is widely used in underground con-

struction. However, wet-shotcrete mixtures are of-

ten associated with a high carbon footprint com-

pared with other concrete-based construction meth-

ods. This is mainly due to the high cement content 

commonly required in these mixtures, which fre-

quently exceeds 450 kg/m³ and results in SpC mixes 

with a high global warming potential (GWP). Such 

high cement dosages are generally adopted to en-

sure a sufficient paste volume, which is essential for 

pumpability and sprayability. 

Despite the SpC's high carbon footprint, fiber-rein-

forced shotcrete (FR-SpC) used as a permanent lin-

ing (PL) has emerged as a promising strategy to re-

duce the overall environmental impact of under-

ground construction. At first glance, using FR-SpC 

for this purpose may appear contradictory, since 

wet-shotcrete mixtures usually require high cement 

contents. However, when FR-SpC is used as the per-

manent lining, the required total concrete volume 

can be substantially lower than that of cast-in-place, 
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conventionally reinforced concrete linings, as illus-

trated in Figure 1 by reducing the material consump-

tion (layer thickness, reinforcement) . 

 

Figure 1: comparison between SPL FR-SpC and cast-in-

place, reinforced concrete, adapted from 

[1]. 

Nevertheless, a major technical challenge remains: 

incorporating high fiber contents into shotcrete mix-

tures while maintaining adequate pumpability and 

sprayability. To address this issue, it is necessary to 

optimize pumpability of fiber-reinforced concrete in 

spraying machines. 

1.1 Pumpability of wet-shotcrete mixtures 

Before discussing the mechanisms governing 

pumpability, it is important to briefly describe the 

wet-shotcrete spraying machine, which differs sig-

nificantly from a conventional concrete pump. The 

wet-shotcrete spraying machine commonly uses a 

double-piston system combined with an S-shaped 

valve to provide concrete flow. Due to the operating 

principle of the piston pump, concrete conveying is 

discontinuous, resulting in fluctuating pressures 

within the pipeline [2]. Moreover, during pumping, 

the concrete is forced through the S-shaped valve, 

bends, and diameter reductions before reaching the 

steel pipe. These geometric restrictions induce lo-

calized pressure losses, increasing the resistance of 

the pumping circuit and potentially contributing to 

high pressure or blockage. 

 

(a) 

 
(b) 

 
(c) 

Figure 2: (a) concrete behaviour under different flow 

rates, (b) plug-flow behaviour, and (c) 

shear-flow behaviour. 

During flow through the steel pipe and hose, con-

crete may exhibit two main regimes: plug-flow or 

shear-flow. For pumpability purposes, plug-flow is 

desirable; however, this regime requires the for-

mation of a lubricant layer (LL) at the interface be-

tween the pipe wall and the concrete (Fig. 2b). Dur-

ing pumping, the concrete is subjected to shear, 

which promotes the migration of coarser particles 

toward the center of the pipe and finer particles to-

ward the pipe wall, a phenomenon known as shear-

induced particle migration (SIPM). As a result, the 

concrete plug flows at a higher velocity than the lub-

ricant layer (vplug > vLL)[3]. 

The thickness of the lubricant layer plays a key role 

in controlling the flow regime. As the shear imposed 

on the concrete increases, the LL may progressively 

become thinner and less stable. When the LL is no 

longer able to sustain plug-flow, the flow regime 

may shift from plug-flow to shear-flow (Fig. 2c). In 

rheological terms, the transition between plug-flow 

(1st branch shown in Fig. 2a) to shear-flow (2nd 

branch shown in Fig. 2a) can be associated with an 

increase in yield stress and a reduction in apparent 

viscosity (µ1>µ2), indicating a loss of stable plug-

flow conditions. This behavior increases the re-

sistance to pumping and increases the risk of block-

age; therefore, it should be avoided. 

Based on this flow mechanism, one key aspect has 

to be considered when designing SpC mixtures: the 

mixture must contain a sufficient amount of paste, 

and this paste must be able to migrate to the inter-

face between concrete and pipe during pumping, 

forming a stable lubricant layer. 
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1.2 State of the art of FR-SpC 

Several studies have investigated the effect of fibers 

on shotcrete performance [4]. However, most of 

these studies have focused primarily on predicting 

whether fiber-reinforced concrete can be pumped or 

sprayed, rather than explaining the mechanisms by 

which fibers make the pumping process more diffi-

cult. Another relevant aspect is the range of fiber 

dosages commonly investigated. In steel macrofi-

ber-reinforced shotcrete, fiber contents are typically 

around 30–45 kg/m³, whereas dosages above 60 

kg/m³ are less commonly addressed and may lead to 

severe pumpability limitations. For instance, mix-

tures containing 60 kg/m³ of steel fibers have been 

classified as non-pumpable in some studies [5], and 

only a few researchers challenged this threshold, 

reaching 80 kg/m³ [6,7]. Even when mixtures with 

fiber contents above this level can be pumped, the 

pressure loss along the pumping line may become 

high enough to limit the maximum pumping dis-

tance [4]. 

Chapdelaine and Beaupré (2000)[8] already empha-

sized that the composition of FR-SpC mixtures must 

be adjusted to ensure adequate pumpability and 

sprayability. In particular, the authors indicated that 

fiber-reinforced shotcrete requires a higher paste 

volume than conventional shotcrete, with a total 

paste volume above 420 L/m³, which is a plus of 

~60 l/m³ compared to pumpable non-fiber mixes. In 

addition, the coarse-to-total aggregate ratio (C/T) 

should ideally not exceed 40%. These recommenda-

tions highlight that fiber incorporation should not be 

treated only as an additional component in the mix-

ture, but as a parameter that changes the required 

balance between paste volume, C/T ratio, and flow-

ability. 

This point is particularly relevant when considering 

the study by Yun et al. (2016) [5], who investigated 

FR-SpC mixtures with fiber contents ranging from 

30 to 60 kg/m³. Their mixtures contained approxi-

mately 366 L/m³ of paste and a coarse-to-total ag-

gregate ratio (C/T) of 29%. Although the C/T ratio 

was below 40%, the paste volume was lower than 

the value recommended by Chapdelaine and 

Beaupré (2000)[8]. This may help explain why, 

based on their rheometer characterization, all fiber-

reinforced mixtures were classified as non-pumpa-

ble. 

This interpretation, however, should also consider 

the limitations of the rheological measurement ap-

proach used to assess pumpability. The used, so 

called IBB rheometer characterized the bulk rheol-

ogy of concrete, whereas it like all conventional rhe-

ometers provided limited information on the rheol-

ogy of the lubricant layer (LL) [9], which would 

play a decisive role in pipe flow and pumping pres-

sure prognosis. 

Increasing the entrained air content by using air-en-

training admixtures (AEA) may be a promising 

strategy to artificially increase the paste volume and 

improve pumpability [10]. However, the effective-

ness of this approach remains uncertain, since sev-

eral studies have reported a reduction in air content 

during pumping.  

These uncertainties make it difficult for concrete 

producers and designers to define reliable mixture 

proportions for pumpable and sprayable FR-SpC. 

Therefore, a better understanding of the mecha-

nisms governing the pumping of fiber-reinforced 

mixtures is required. More importantly, practical 

guidelines are needed to support the design of FR-

SpC mixtures with high fiber contents while main-

taining adequate pumpability and sprayability. 

1.3 Research significance 

Taking these factors into account, this study aims to 

demonstrate that highly fiber-reinforced shotcrete 

mixtures can be made pumpable and sprayable 

through targeted adjustments in mixture composi-

tion, particularly paste volume, coarse-to-total ag-

gregate ratio (C/T), and entrained air content. Be-

yond proving the feasibility of mixtures with high 

steel fiber contents, the study clarifies how these pa-

rameters affect fiber accommodation, lubricant 

layer rheology, and pumping stability. The pro-

posed design concept thus provides a practical basis 

for developing FR-SpC mixtures for reliable SPL 

application. The incorporation of SCMs in this 

study was outside the scope. Nevertheless, the 

demonstrated principles of binder substitution by 

artificial air in the fresh state of sprayed concrete 

also apply on multicomposite cements or binders in-

corporating SCMs. 
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2 Materials and methods 

2.1 Methodology  

The experimental program was divided into two 

parts. The first part consisted of laboratory tests 

conducted under controlled conditions at the TU 

Graz facility, whereas the second part comprised 

spraying tests performed under controlled real ap-

plication conditions at the VSH Hagerbach gallery. 

The laboratory tests investigated how aggregate 

grading, entrained air content, and powder (grains 

with d  125 µm) content affected fiber dispersion 

and lubricant layer rheology. The mixtures were de-

signed systematically, varying aggregate sieve lines 

(SL 1 vs. SL 2), air content (no additional entrained 

air, 8.5% ± 1.5% entrained air, and more than 15% 

entrained air), and cement content (low content 

(LC), normal content (NC), and high cement con-

tent (HC). Based on the results, three mixtures were 

selected for the field spraying tests at Hagerbach to 

validate the design approach developed under labor-

atory conditions.  

2.2 Concrete 

The materials used in this research were: (i) CEM I 

42.5N ( = 3.10 g/cm³), (ii) fine aggregate 0-4 mm 

( = 2.68 g/cm³), (iii) coarse aggregate 4-8 mm ( = 

2.66 g/cm³), (iv) sodium olefin sulfonate-based air 

entrainer (surfactant-based AEA with  = 0.99 

g/cm³), (v) organic-acid-based retarder ( = 1.12 

g/cm³), (vi) polycarboxylate ether (PCE) superplas-

ticizer ( = 1.05 g/cm³), (vii) aluminum sulfate al-

kali-free set accelerator ( = 1.1 g/cm³), and (viii) 

4D hook-end steel macrofiber ( = 7.85 g/cm³). 

Regarding the aggregate sieve lines (see Figure 3), 

two compositions were used: the first one (SL 1) 

was a blend of 59% of fine aggregate 0-4 mm with 

41% of coarse aggregate 4-8 mm, and the second 

one (SL 2) was a blend of 88% of fine aggregate 0-

4 mm and 12% of coarse aggregate 4-8 mm.  

Table 1 presents the concrete mixture compositions 

tested at TU Graz lab, whereas Table 2 presents the 

mixtures tested on-site in spraying tests. Note that 

the calculation takes into account a constant air con-

tent of 3% in compacted state after spraying accord-

ing to ÖBV-guidline for sprayed concrete[12].  As 

shown in Table 2, sieve line 2 was selected for the 

field tests.  

2.3 Fresh-state 

At the TU Graz laboratory, the following fresh 

properties were investigated: (i) spread-flow table 

[13], (ii) density [14], (iii) air content [15], and (iv) 

V-funnel. Although density, air content, and V-fun-

nel were measured to support mixture characteriza-

tion, the discussion focuses on spread-flow and LL 

rheology, as these parameters were directly related 

to fiber accommodation and pumpability.  

Furthermore, the LL rheology was also assessed us-

ing the sliding pipe rheometer (SLIPER); further in-

formation about this test can be found in [16].  

 

Figure 3: Aggregate grading curves used in the experi-

mental program. 

Table 1: Mixture compositions tested under laboratory 

conditions at TU Graz. 

Materials 
Low  

cement 

Normal  

cement 

High  

cement 

Cement (kg/m³) 

CEM I 42.5N 
436 465 532 

Total aggregate 

0-8 mm (1) 
1610 1543 1434 

Superplasticizer 6.7 1.5 - 

SF-AEA (kg/m³) Dosed to reaching the desirable air level 

Retarder (kg/m³) 3.9 4.2 4.7 

Water (L/m³) 204.7 215.5 242.9 

Steel macrofiber 0 to 120 kg/m³ 

Cal. air content(2) (%) 3 

Water/Cement 0.45 

Paste (l/m³) 429 447 489 

Powder (kg/m³) 558 582 640 

Total volume 1000 

(1) – the coarse-to-fine aggregate proportion depended on the 

selected sieve line (SL 1 or SL 2). 
(2) – the calculated air content corresponds to the nearly con-

stant air content of all mixes after the spraying, whereas 

the air content of the fresh concrete varies [11]. 
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2.4 Pumping pressure 

To assess the pumping pressure, the flow rate was 

first fixed at 12 m³/h. After pressure stabilization, 

the hydraulic pressure was recorded from the pres-

sure gauge available on the spraying machine. 

3 Results and Discussion 

3.1 Concrete fresh properties assessed in la-
boratory conditions  

As expected, when the steel macrofiber was intro-

duced into the concrete, the concrete spread on the 

flow table reduced (this will be called workability 

loss here). However, it is possible to observe in Fig-

ure 4 a noteworthy behavior: concrete mixes pro-

duced with the sieve line 1 are more sensitive to the 

fiber addition than the concretes produced with the 

sieve line 2. Additionally, comparing Fig. 4a with 

Fig. 4b, it is also possible to notice that the concretes 

produced with the sieve line 2 were capable of bear-

ing more fibers and showed less workability loss 

than the concretes produced with the sieve line 1. 

Furthermore, important observations are: (i) Ini-

tially, concretes designed with more coarse aggre-

gate (SL1) are capable of developing more extra air 

by mixing than with fine SL2 (Fig. 4a); however, 

when macrofibers are introduced, the introduced air 

tends to be expelled – a phenomenon known as de-

airing. It may happen because the space between ag-

gregates in the matrix reduces due to the fiber addi-

tion and, consequently, confines the air bubbles. 

Firstly, for a low dosage of fibers (40 kg/m³), the air 

bubbles are not totally confined; however, the ben-

efit of adding air to provide more space in the paste 

is limited. This observed behavior can be clearly no-

ticed by comparing the gap between the level curves 

on the bottom and the top of the chart (see Fig. 4a). 

It probably occurs because the pressure inside the 

bubbles is insufficient to displace the coarser aggre-

gate fraction laterally. 

When the fiber dosage was increased even more, the 

results suggest that the air bubbles started to rupture 

(causing de-airing), and the interlock between ag-

gregate and fibers started to have a significant influ-

ence on the workability loss. For the pumpability as-

pect, the de-airing effect is undesirable because the 

benefit of adding air to control the pumping pressure 

could be lost. 

On the other hand, when sieve line 2 was used, it is 

possible to observe in Fig. 4b the opposite effect: 

the macrofiber seems to interact mechanically dur-

ing the mixing, causing an internal stirring effect, as 

can be noticed in this figure comparing the bottom 

part (pure paste without extra air) and upper part 

(paste with extra air). The sieve line 2 also has a 

smaller number of coarser grains, making the space 

in the matrix large enough to bear the fibers. Fur-

thermore, it can be presumed that the air bubbles are 

capable of pushing the small grains to the side; 

therefore, making this sieve line more suitable for 

adding a high dosage of fibers.  

 
(a) 

Table 2: Mixture compositions selected for the field spray-

ing tests at Hagerbach. 

Materials LC_A2_120 NC_A1_160 HC_A0_120 

Cement (kg/m³) 

CEM I 42.5N 
436 465 532 

Fine aggregate  

0-4 mm (kg/m³) 
1415 1358 1245 

Coarse aggregate  

4-8 mm (kg/m³) 
195 185 189 

Superplasticizer (kg/m³) 3.0 3.4 0.5 

SF-AEA (kg/m³) 1.7 1.0 - 

Retarder (kg/m³) 3.9 4.2 4.7 

Accelerator (%) 7 

Water (L/m³) 204.7 215.5 242.9 

Steel macrofiber (kg/m³) 120 160 120 

Calc. air content (%)(1) 3 

Paste (l/m³) 429 447 489 

Powder (kg/m³) 558 582 640 

Total volume 1000 

(1) - the calculated air content corresponds to the nearly con-

stant air content of all mixes after the spraying, whereas the air 

content of the fresh concrete varies 
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(b) 

Figure 4: Spread-flow loss due to steel macrofiber intro-

ducing: (a) mixes produced with coarser 

sieve line SL 1, and (b) mixes produced 

with finer sieve line SL 2.  

Another important aspect regards the sieve line and 

the fiber dosage influence on lubricant layer rheol-

ogy – the effect of these parameters can be found in 

Figure 5. It is indicated by arrows, that for the con-

cretes produced with sieve line 1, the flowing be-

havior seems to changes with fiber addition likely 

from plug- to shear-flow at a point of ~40 kg/m³, 

this behavior is characterized by viscosity decreas-

ing simultaneously to the yield stress increasing 

(Fig. 5a). On the other hand, for the concretes pro-

duced with the sieve line 2 (Fig. 5b), this behavior 

cannot be observed. 

The observed behaviour leads to the hypothesis that 

under pumping, the grains have free mobility to mi-

grate to the center of the pipe (caused by SIPM); 

however, when the portion of coarse aggregates in-

creases (SL 2 → SL 1), the fibers and the grains start 

to interact (and interlock), and the plug viscosity 

reaches a viscosity equilibrium prematurely. This 

interaction may compromise the layer formation, 

making it less thick. Thus, when the fiber dosage in-

creases even more, the lubricant layer thickness 

tends to decrease even more till the point that the 

flowing regime changes to shear-flow.  

 
(a) 

 
(b) 

Figure 5: lubricant layer rheology: (a) concretes produced 

with sieve line 1, and (b) concretes pro-

duced with sieve line 2. 

Attention should also be paid to the fiber-free mix-

tures represented on the vertical axis. The results 

suggest that mixtures with a higher proportion of 

coarse aggregate exhibit improved pumpability 

compared with those containing a larger fraction of 

fine aggregate. However, for sprayed mixtures in-

corporating high fiber dosages, an aggregate sieve 

line with a reduced coarse aggregate content ap-

peared to be more advantageous. It is also possible 

to observe that adding air improves the LL rheology 

(reduces the LL viscosity). Therefore, this possible 

effect of increasing paste volume by entrained air 

not only helps to introduce more fibers but also 

helps to mitigate the negative fiber impact on the LL 

formation. Therefore, based on all the observations 

aforementioned, the aggregate sieve line 2 was se-

lected to be used in the real-scale campaign.  

3.2 Pumpability at the real-scale  

Regarding the concretes produced at Hagerbach, the 

fresh concrete mix as batched and its rheological 

properties are presented in Table 3. The average 

spread-flow value was in a narrow range (50.0 ± 2.6 

cm) indicating comparability. To assess the real 

paste volume in the fresh state before spraying, the 

concrete mix designs of the site tests of Table 2 were 

re-calculated considering the measured air content 

(Table 3). After that recalculation, the paste content 

shows a comparative average of 520 ± 24 L/m³  
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which was the aim of the adjustments to get an equal 

paste volume level for all mixes. This variation was 

considered acceptable for a real-scale spraying cam-

paign, since the mixtures contained an air-entrain-

ing admixture (AEA) and were produced under field 

conditions. Differences in mixer energy, particu-

larly torque, together with the internal stirring effect 

caused by the fibers, may have contributed to addi-

tional air incorporation, as also observed in the la-

boratory tests. 

Regarding LL rheology, Table 3 shows that mix-

tures HC_A0_120 and NC_A1_160 presented sim-

ilar rheological behavior. In contrast, mixture 

LC_A2_120 showed lower yield stress and higher 

viscosity than the other concretes. This behavior 

may be associated with the higher superplasticizer 

dosage used in this mixture [17] (see Table 2). How-

ever, this adjustment was necessary to achieve com-

parable workability among the mixtures, as defined 

in the experimental program. 

Considering that the concretes displayed compara-

ble workability and paste contents within a rela-

tively narrow range, the main differences among 

them were associated with the LL rheological prop-

erties and the way the paste volume was achieved. 

Figure 6 shows the hydraulic pressure recorded dur-

ing spraying at a flow rate of 12 m³/h. The results 

indicate that increasing the cement content to in-

crease the paste volume can reduce pumping pres-

sure; however, from an environmental perspective, 

the benefit of using additional cement for this pur-

pose is questionable. 

The mixture LC_A2_120 contained 96 kg/m³ less 

cement than HC_A0_120, corresponding to a reduc-

tion of approximately 88 kg CO₂-eq/m³ based on the 

GWP of CEM I according to [18], while part of its 

paste volume was compensated by entrained air. 

Despite this lower cement content, the hydraulic 

pressure difference between these two mixtures was 

only 12.5 bar. It should also be noted that 

LC_A2_120 still had 28 L/m³ less paste than 

HC_A0_120. Therefore, the results suggest that fur-

ther increasing the effective paste volume through 

AEA could potentially reduce this pressure differ-

ence even more. 

Table 3: Sprayed concretes mix design after adding air, 

fresh and rheological properties assessed in the 

field. 

Material HC_A0_120 LC_A2_120 NC_A1_160 

Cement (kg/m³) 

CEM I 42.5N 
527 363 384 

Fine aggregate  

0-4 mm (kg/m³) 
1232 1056 1123 

Coarse aggregate  

4-8 mm (kg/m³) 
187 147 153 

Superplasticizer (kg/m³) 0 3 3 

SF-AEA (kg/m³) 0 1 1 

Retarder (kg/m³) 5 3 3 

Water (L/m³) 240 168 178 

Steel macrofiber (kg/m³) 119 93 132 

Measured air content (%) 4% 19% 19.8% 

Real paste (L/m³)  495 523 543 

Spread-flow (cm) 53.0 ± 1.0 49.0 ± 0.0 48.0 ± 1.0 

LL viscosity (mbarh/m³) 1.72 2.14 1.79 

LL yield stress (mbar) 1.65 1.34 1.75 

 

Figure 6: Concretes’ maximum pumping pressures 

This indicates that, for controlling pumping pres-

sure, increasing the effective paste volume through 

entrained air may be a more efficient and sustaina-

ble strategy than increasing the cement content. 

Another aspect shown in Figure 6 is the effect of 

fiber content on maximum hydraulic pressure. 

Comparing mixtures NC_A1_160 and 

HC_A0_120, the mixture with 40 kg/m³ more steel 

fibers required approximately 20 bar higher hydrau-

lic pressure, corresponding to about 0.5 bar per 

kg/m³ of additional fiber. Under flow conditions, fi-

bers may orient along the flow direction, as ob-

served in other cement-based systems. However, 

even with this possible preferential orientation, the 

presence of fibers increases the internal resistance 

of the concrete flow and, consequently, the hydrau-

lic pressure required for pumping. This result helps 

to corroborate the well-known trend that increasing 

fiber content increases pumping resistance. 

Another aspect that needs to be highlighted is the 

concrete quality after spraying with the accelerator.  
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Figure 7: NC_A1_160 drilled core from boxes sprayed 

with 7% of accelerator. 

It is possible to observe in Fig. 7 a core extracted 

from concrete boxes sprayed with 7% of accelera-

tor, showing no layering and no honeycombs of fi-

bers caused by their high dosage. It also shows that 

very high fiber dosages could be incorporated with-

out exceeding the recommended pressure limit 

when the mixture is specifically designed for this 

purpose. It should be emphasized, however, that 

such high fiber contents are not required for conven-

tional shotcrete applications. Therefore, conven-

tional FR-SpC fiber dosages (<60 kg/m³) would al-

low further reduction of binder content and its opti-

mization in terms of replacing the cement by sup-

plementary cementitious materials, paste volume, 

and entrained air content at moderate pumping pres-

sures. This opens the possibility of designing more 

sustainable shotcrete mixtures while maintaining 

adequate pumpability and sprayability. 

4 Conclusions 

The results show that highly fiber-reinforced shot-

crete can be pumped and sprayed under real-scale 

conditions when the mixture is specifically de-

signed to accommodate high steel fiber contents. Fi-

ber dosages up to 160 kg/m³ can be successfully in-

corporated by combining a suitable aggregate grad-

ing and sufficient paste volume, which can be 

reached by entraining air. The sieve line with a high 

fine aggregate content, corresponding to 88% of the 

total aggregate fraction, exhibited no fiber–aggre-

gate interlocking and improved fiber accommoda-

tion. In addition, the use of AEA seems to have al-

lowed part of the paste volume to be compensated 

by entrained air, which means, in particular, a sav-

ing of cement by the expense of entrained air. The 

mixture LC_A2_120 contained 96 kg/m³ less ce-

ment than HC_A0_120, corresponding to approxi-

mately 88 kg CO₂-eq/m³ lower GWP, while the 

maximum hydraulic pressure was equivalent. These 

results suggest that controlling the C/T ratio, paste 

volume, and entrained air content is an effective 

strategy for designing pumpable and sprayable FR-

SpC mixtures. For conventional shotcrete, this ap-

proach may enable lower binder contents and pump-

ing pressures, thereby supporting more sustainable 

mixtures. 
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KURZFASSUNG: 

Die Korrosionsanfälligkeit konventioneller Stahlbewehrung beeinträchtigt die Nachhaltigkeit von Stahlbe-

tonkonstruktionen. Daher gewinnen innovative Materialien wie Textilbeton zunehmend an Bedeutung. Tex-

tilbeton zeichnet sich durch hohe Zugfestigkeit, Korrosionsbeständigkeit, geringes Eigengewicht sowie Po-

tenziale für ressourcen- und emissionsarme Bauweisen aus. Zur Charakterisierung der mechanischen Eigen-

schaften werden verschiedene Prüfverfahren eingesetzt. Die Aussagekraft und Übertragbarkeit der daraus 

gewonnenen Ergebnisse auf das reale Materialverhalten sind bislang nicht vollständig geklärt. Im Rahmen 

eines Ringversuchs (Round Robin Test) wurde daher die Wiederholpräzision und Reproduzierbarkeit von 

einaxialen Zugversuchen an basalttextilbewehrtem Beton in mehreren Laboren untersucht. Die Probekörper 

waren mit Basaltgittern bewehrt, die mittels Kettenwirken hergestellt wurden. Pro Labor wurden 10 Probe-

körper im einachsigen Zugversuch geprüft. Die Auswertung erfolgte nach ISO 5725. Ergänzend werden die 

Ergebnisse einer Versuchsserie an Dehnkörpern mit Basaltbewehrung aus dem Herstellungsverfahren Robo-

tic Winding den Resultaten des Ringversuchs gegenübergestellt. Die Ergebnisse zeigen insgesamt eine hohe 

Vergleichbarkeit und Zuverlässigkeit der Prüfmethoden zur Bestimmung des Zugverhaltens von textilbe-

wehrtem Beton. 

 

1 Einleitung 

Dieses Paper orientiert sich am Konferenzbeitrag 

von Zare et al. [1] und übernimmt dessen Inhalte in 

übersetzter Form. Zusätzlich werden die Ergebnisse 

aus Zare et al. um vergleichende Untersuchungen an 

robotisch gefertigten Textilien ergänzt. 

Komposit- oder Textilbewehrter Beton (Textile-

reinforced Concrete TRC) hat sich als vielseitiges 

Material für nachhaltiges Bauen herausgestellt. Mit 

der Möglichkeit leichte, korrosionsbeständige Kon-

struktionen herzustellen, bietet er eine Alternative 

zu herkömmlichen Stahlbeton [2][3]. Durch seine 

mechanischen Eigenschaften eignet er sich für 

strukturelle Anwendungen, weshalb standardisierte 

Tests für eine zuverlässige, flächendeckende An-

wendung von entscheidender Bedeutung sind [4]. 

1.1 Motivation 

Eine wesentliche Forschungslücke hinsichtlich der 

Zuverlässigkeit aktueller Prüfverfahren für textilbe-

wehrten Beton besteht in der fehlenden systemati-

schen Bewertung ihrer Reproduzierbarkeit unter 

Berücksichtigung unterschiedlicher Laborbedin-

gungen [5]. Einaxiale Zugversuche (auch Dehnkör-

perversuche) werden durchgeführt um die Zugfes-

tigkeit, den E-Modul, die Bruchdehnung und den 

Versagensmodus zu charakterisieren [6]. Bei der 

Probengeometrie werden in den meisten Studien 

Betonlamellen als Probekörper verwendet, um eine 

gleichmäßige Spannungsverteilung im textilbe-

wehrten Bereich sicherzustellen. Die Abmessungen 

der Probekörper variieren jedoch zwischen den ein-

zelnen Untersuchungen. Ebenso unterschiedlich 

sind die verwendeten Einspannverfahren. Zur Ver-

meidung eines vorzeitigen Versagens an den Pro-

benenden werden in verschiedenen Laboren 

Schleifpapier, Epoxidharz oder mechanische 

Klemmvorrichtungen eingesetzt [7]. Diese Metho-

den können jedoch Spannungskonzentrationen ver-

ursachen oder das Verankerungsverhalten beein-

flussen. 

Darüber hinaus hat das Herstellungsverfahren der 

textilen Bewehrung einen erheblichen Einfluss auf 

die Versuchsergebnisse. Basalttextilien, die im Fo-

kus der vorliegenden Untersuchung stehen, weisen 
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unterschiedliche Zugfestigkeiten (2000–3000 MPa) 

sowie Elastizitätsmodule auf, was zu Unterschieden 

in der Steifigkeit und Bruchdehnung des textilbe-

wehrten Betons führt. Kettengewirkte (KW) Texti-

lien sowie mittels Robotic Winding (RW) herge-

stellte Bewehrungsstrukturen [8] führen zudem zu 

unterschiedlichen Verbundeigenschaften zwischen 

den Fasern und dem Beton. Während zahlreiche 

Studien den Einfluss von Textiltyp, Matrixzusam-

mensetzung oder Verbundverhalten untersucht ha-

ben, existieren bislang keine umfassenden veröf-

fentlichten Ringversuche zur Bewertung der Ver-

gleichbarkeit einachsiger Zugprüfungen an textilbe-

wehrten Versuchskörpern. Die daraus resultierende 

Unsicherheit erschwert sowohl die Entwicklung 

standardisierter Prüfverfahren als auch die breite 

Anwendung des Werkstoffs im Bauwesen. 

1.2 Ziel 

Um diese Forschungslücke zu schließen, wurde die 

in diesem Beitrag beschriebene Ringversuchsreihe 

konzipiert, um die Wiederholpräzision und Repro-

duzierbarkeit bestehender Prüfmethoden für einach-

sige Zugversuche an basalttextilbewehrtem Beton 

zu bewerten. Durch die Standardisierung der Probe-

körpergeometrie, der Belastungsprotokolle sowie 

der verwendeten Textilbewehrungen (Basalt, 

KW/RW) soll untersucht werden, inwieweit unter-

schiedliche Ausführungen der Versuchsaufbauten 

in verschiedenen Laboren zu Abweichungen in den 

Ergebnissen führen. Gleichzeitig wird eine Grund-

lage für zuverlässige und vergleichbare Prüfdaten 

geschaffen. 

Die in dieser Arbeit dargestellten Ergebnisse stellen 

einen Teilausschnitt eines umfangreicheren Ring-

versuchs dar und basieren auf den Untersuchungen 

zweier beteiligter Prüflabore, dessen vollständige 

Auswertung derzeit noch läuft. Die bisher vorlie-

genden Ergebnisse aus zwei Laboren liefern jedoch 

bereits wichtige erste Erkenntnisse zur Wiederholp-

räzision und Reproduzierbarkeit der eingesetzten 

Prüfmethoden. 

Darüber hinaus wurde eine ergänzende Versuchsse-

rie mit basaltfaserverstärkten Proben durchgeführt, 

deren Textilien mittels RW hergestellt wurden. 

Durch den Vergleich dieser Ergebnisse mit den Re-

sultaten des Ringversuchs kann der Einfluss eines 

alternativen Textilherstellungsverfahrens auf das 

Zugfestigkeit sowie auf die Vergleichbarkeit der er-

mittelten Materialkennwerte untersucht werden. 

2 Material und Methodik 

2.1 Material und Eigenschaften 

In den folgenden Versuchen wurden Textilien aus 

Basalt verwendet. In Tabelle 1 werden detaillierte 

Eigenschaften der Textilien angeführt. Bei dem ket-

tengewirkten Basalt wurden jeweils 2 Rovings mit 

2400 tex auf einen Strang zusammengefasst (Abbil-

dung 1a oben) somit wird mit einer Feinheit von 

4800 tex gerechnet. Bei der Vergleichsserie wurden 

Rovings mit einer Feinheit von 4800 tex gewählt. 

Somit ist der direkte Vergleich der Zugfestigkeit der 

beiden Versuchsserien möglich. Die Zugfestigkeit 

der Stränge wurde anhand von Zugversuchen ein-

zelner imprägnierter Rovings ermittelt. Mittels der 

Dichte des Rohmaterials von 2750 g wurde die Fa-

serquerschnittsfläche pro Strang und in weiterer 

Folge die Zugfestigkeit ermittelt (siehe Formel (1)). 

Die Spannung für die Spannungs-Dehnungs-Linie 

wird ebenso berechnet. Die Abweichung der Zug-

festigkeit der beiden Serien kann auf die unter-

schiedlichen Herstellungsmethoden und die Im-

prägnierungsqualität zurückgeführt werden. Der E-

Modul wurde mit der von der deutschen Richtlinie 

für nichtmetallischen Bewehrung empfohlenen For-

mel berechnet [258]. Um die Werte zu erhalten, 

wird die Differenz zwischen 60 % und 10 % der 

Zugfestigkeit durch die Differenz der entsprechen-

den Dehnungen geteilt (siehe Formel (2)). Da das 

Zugverhalten eines einzelnen Rovings annähernd li-

near-elastisch ist, wird der E-Modul als Steigung 

der linearen Geraden in Abbildung 2 dargestellt. 

 
Tabelle 1 Eigenschaften der Textilien 

Fasermaterial Herstellung Feinheit 

[tex=g/km] 

Maschenweite 

[mm] 

Zugfestigkeit 

𝑓𝑓,𝑛𝑚,𝑢 

[MPa] 

Zugkraft -  

übertragung 

[kN/m] 

E-Modul 

[GPa] 

Basalt  

(Ringversuch) 

KW 2x2400 21 2023  168 78,74 

Basalt  

(Vergleichsserie) 

RW 4800 21 2448  203 80,45 
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𝑓𝑓,𝑛𝑚,𝑢 =
𝐹𝑓,𝑛𝑚,𝑢

𝐴𝑠𝑡𝑟𝑎𝑛𝑔
=

𝐹𝑓,𝑛𝑚,𝑢

𝐹𝑒𝑖𝑛ℎ𝑒𝑖𝑡/𝜌
 (1) 

𝐸𝑓,𝑛𝑚 =
0,6 ∙ 𝑓𝑓,𝑛𝑚,𝑢 − 0,1 ∙ 𝑓𝑓,𝑛𝑚,𝑢

0,6 ∙ 𝜀𝑓,𝑛𝑚,𝑢 − 0,1 ∙ 𝜀𝑓,𝑛𝑚,𝑢
 (2) 

Die Imprägnierung basiert bei den kettengewirkten 

Textilien auf Acrylat und bei den mit RW hergestel-

ten Textilien auf Epoxidharz. Die Maschenweite der 

Gitter betrug einheitlich 21 mm wie in Abbildung 

1a ersichtlich ist. Dadurch ergibt sich eine Faser-

querschnittsfläche von 83 mm²/m. Die zwei Herstel-

lungsarten unterscheiden sich dadurch, dass ketten-

gewirkte Textilien durch Garne im Kettenwirkver-

fahren zu einer Flächenstruktur verbunden werden 

und beim RW gefertigte Bewehrungsstrukturen die 

Endlosfasern robotergestützt entlang vorgegebener 

Wickelpfade abgelegt werden. Beim Wickeln wer-

den die Fasern in mehreren Ebenen abgelegt, was zu 

verschiedenen Lagen der Bewehrung im Probekör-

per führt. 

Für die Versuche wurde ein von der Firma PAGEL 

Spezial-Beton GmbH & Co. KG bereitgestellter 

Universalmörtel verwendet. Die Zusammensetzung 

ist in Tabelle 2 aufgeführt. Die Druckfestigkeit 

wurde anhand von 4 Druckprüfungen an 150 × 150 

× 150 mm großen Würfeln nach 28 Tagen bestimmt, 

Die Versuche ergaben einen Mittelwert und Stan-

dardabweichung von 61 ± 2 MPa. Entgegen den 

Herstellerangaben würde das in die Klassifizierung 

„Hochfester Beton“ fallen. Die statistische Aussa-

gekraft ist mit 4 Proben jedoch zu gering. Um eine 

bessere Verarbeitbarkeit (augenscheinliche Bewer-

tung) während der Herstellung der Probekörper si-

cherzustellen, wurde dem Anmachwasser ein Fließ-

mittel in einer Dosierung von 1,4 % der Mörtel-

masse zugesetzt. Für die Vergleichsserie wurde das 

gleiche Betonprodukt verwendet jedoch wurde kein 

Fließmittel hinzugefügt. 

2.2 Vorbereitung Probekörper 

Die Probekörper haben eine Länge von 1000 mm, 

eine Breite von 84 mm und eine Dicke von 20 mm 

(Abbildung 1b). Bei den Probekörpern mit den ket-

tengewirkten Basalttextilien wurden zwei parallele 

Textillagen (2 × 4 Stränge in Kettrichtung) mitei-

nander verbunden und mittig in der Schalung posi-

tioniert. Die Versuchskörper wurden seitlich in ei-

nem Arbeitsgang betoniert. Die Schalung war kaset-

tenförmig, also hatte Öffnungen mit Abmessungen 

von 1000 mm x 20 mm. An den drei geschlossenen, 

schmalen Seite gewährleistete eine keilförmige 

Fräsung die mittige Lage der Bewehrung. 

Nach dem Betonieren wurden die Probekörper mit 

Kunststofffolien abgedeckt, um einen gleichmäßi-

gen Aushärtungsprozess zu erzielen, und nach ei-

nem Tag ausgeschalt. Alle Probekörper wurden an 

Tabelle 2 Eigenschaften des Betons (lt. Hersteller) 

Parameter Einheit Wert 

Körnung mm 0-5 

Wasser kg/m³ 260 

Dichte Frischbeton kg/m³ 2200 

Druckfestigkeit (28d) N/mm² ≥ 45 

Elastizitätsmodul (28d) N/mm² ≥ 20 000 

 

    
(a) (b) (c) (d) 

Abbildung 1 Material und Methodik: (a) Maschenweite Textilien Basalt (KW-oben, RW unten), (b) Geometrie Ver-

suchskörper, (c) und (d) Versuchsaufbau Einaxialer Zugversuch in Labor A und B 
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einem zentralen Standort hergestellt und anschlie-

ßend unter Laborbedingungen bei einer Temperatur 

von 20–22 °C gelagert, bis der Beton ein Alter von 

28 Tagen erreichte. 

Die Bezeichnung der Probekörper ist wie folgt defi-

niert: B steht für Basalttextilien, P steht für Pagel 

(das in dieser Studie verwendete Betonprodukt) und  

T steht für den Zugversuch (tensile test). Dement-

sprechend bezeichnet BP-2x2400-T einen Probe-

körper, der mit einem Basalttextil mit einer Feinheit 

von 2x2400 tex bewehrt ist. Die Vergleichsserie 

wird unter dem Namen BP-4800-T geführt. 

Von den Probekörpertypen für den Ringversuch 

wurden insgesamt zwanzig Probekörper (10 pro La-

bor) hergestellt. Für die Vergleichsserie wurden 10 

Probekörper hergestellt. 

2.3 Versuchsaufbau und Prüfverfahren 

Der verwendete Versuchsaufbau bestand aus einem 

einaxialen Zugversuch gemäß der deutschen 

DAfStb-Richtlinie für das Bemessen und Konstru-

ieren mit nichtmetallischer Bewehrung [9]. Der 

Versuch wurde in der Richtlinie standardisiert, je-

doch finden sich statistische Auswertungen der Ver-

gleichs- und Wiederholpräzision in der fachein-

schlägigen Literatur nicht. Gemäß dieser Richtlinie 

soll die Länge des Messbereichs mindestens 200 

mm betragen. Um die Vergleichbarkeit der Ergeb-

nisse sicherzustellen, wurde die Messlänge schließ-

lich auf 500 mm festgelegt. 

Vor Beginn der Belastung wurde eine Vorlast von 

500 N aufgebracht. Anschließend wurden die Pro-

bekörper mit einer konstanten Belastungsgeschwin-

digkeit von 1 mm/min bis zum Versagen belastet. 

Die Messgrößen umfassten die Maschinenkraft F 

sowie der Maschinenweg u. Für die Analyse mittels 

Digital Image Correlation (DIC) wurde die Oberflä-

che der Probekörper vorbereitet, indem eine weiße 

Grundbeschichtung aufgetragen und anschließend 

zufällig verteilte schwarze Sprenkel aufgebracht 

wurden. Dadurch entstand das für eine präzise Ver-

formungserfassung erforderliche stochastische 

Muster. 

Zusätzlich wurden die Anzahl und der mittlere Ab-

stand der Risse zum Zeitpunkt des Versagens er-

fasst. Die Analyse dieser und weiterer mechani-

schen Kennwerte würden hier den Rahmen spren-

gen und sind deshalb nicht Teil dieses Aufsatzes. 

Abbildung 1c–d zeigt die in den beiden Laboren 

verwendeten Versuchsaufbauten für die einaxialen 

Zugversuche. 

3 Ergebnisse 

Die Ergebnisse der Ringversuche wurden anhand 

eines sorgfältigen, mehrstufigen Verfahrens ausge-

wertet, um die Datenqualität und die statistische 

Aussagekraft sicherzustellen. Zunächst wurde die 

Datenqualität überprüft, indem die Durchführung 

jedes einzelnen Versuchs kontrolliert und unvoll-

 

 

(a) (b) 

Abbildung 2 Spannungs-Dehnungslinie der Dehnkörperversuche: (a) BP-2x2400-T [1], (b) BP-4800-T (Vergleichsserie) 
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ständige oder fehlerhafte Messungen ausgeschlos-

sen wurden. Versagen in der Einspannung wurden 

als ungültig bewertet. Der Versagensmechanismus 

bei den kettengewirkten Textilien war teleskoparti-

ger Faserbruch und bei den mit RW hergestellten 

Bewehrungen spröder Faserbruch. 

Anschließend wurde der Spannungs-Dehnungs-

Verlauf der Versuchsreihen BP-2400-T analysiert. 

Dabei wurden sowohl die Mittelwerte der einzelnen 

Labore als auch der Gesamtmittelwert aller Versu-

che betrachtet. Die Vergleichsserie wurde nur in La-

bor B geprüft und daher kein Gesamtmittel berech-

net. Darüber hinaus wurde der Elastizitätsmodul (Y-

oungs Modulus) der Bewehrung ausgewertet, der 

aus den entsprechenden Roving-Zugversuchen er-

mittelt wurde (siehe Absatz 2.1). 

Die daraus resultierenden Spannungs-Dehnungs-

Beziehungen sind in Abbildung 2 dargestellt. 

Aus den Datensätzen wurden die relevanten mecha-

nischen Eigenschaften ermittelt, darunter die Zug-

festigkeit, die Bruchdehnung sowie der Elastizitäts-

modul (Youngscher Modul). In der vorliegenden 

Studie wurde ausschließlich die Zugfestigkeit beim 

Versagen (𝑓𝑓,𝑛𝑚,𝑢) auf Normalverteilung unter-

sucht, wobei das gleiche Verfahren auch auf andere 

mechanische Kennwerte angewendet werden kann. 

Zur Bewertung der Datenverteilung wurden Norma-

litätstests durchgeführt. Die Ergebnisse sind exemp-

larisch für die Versuchsreihe BP-4800-T in Abbil-

dung 3 dargestellt. Das Histogramm und das Q–Q-

Diagramme zeigen die Abweichung der beobachte-

ten Werte von der theoretischen Normalverteilung. 

Alle Datenpunkte liegen innerhalb der gestrichelten 

Linien, die das 95-%-Konfidenzintervall darstellen. 

Dies stützt die Annahme, dass die Versuchsdaten ei-

ner Normalverteilung folgen. 

Die Ausreißererkennung wurde gemäß ISO 5725-2 

[10] unter Verwendung des Grubbs-Tests bei einem 

Signifikanzniveau von 0,05 durchgeführt, um Ext-

remwerte zu identifizieren, die anschließend auf 

Grundlage statistischer Grenzwerte entfernt oder 

begründet werden könnten. In der vorliegenden Stu-

die wurden jedoch keine Ausreißer ausgeschlossen. 

 

Zusätzlich zum Grubbs-Test empfiehlt die ISO 

5725-2 [10] grundsätzlich die Anwendung des 

Cochran-Tests, um Laborausreißer anhand ihrer 

Varianzen zu identifizieren. Da jedoch nur zwei La-

bore an dieser Studie beteiligt waren, ist der 

Cochran-Test hierfür nicht geeignet. Stattdessen 

wurde ein t-Test durchgeführt, um zu prüfen, ob die 

Stichproben beider Labore als aus derselben Grund-

gesamtheit stammend angesehen werden können. 

Der endgültige Datensatz wurde anschließend ge-

mäß den Verfahren der ISO 5725 ausgewertet, 

wodurch eine robuste und reproduzierbare Bewer-

tung der Ringversuchsergebnisse sichergestellt 

wurde. 

Die Ergebnisse wurden mithilfe von Boxplots visu-

alisiert (Abbildung 4), welche die statistische Aus-

wertung jedes Labors darstellen. Die Boxplots zei-

gen den Mittelwert jedes einzelnen Labors sowie 

den übergeordneten Gesamtmittelwert (Grand 

Mean). Der grau schattierte Bereich kennzeichnet 

den Median, das erste Quartil und das dritte Quartil. 

Beim Vergleich von Ergebnissen verschiedener La-

bore wird zwischen Wiederholpräzision (Repeata-

 

Abbildung 3 Ergebnisse des Normalverteilungs-Tests der Serie BP-4800-T 
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bility, 𝑠𝑟) und Vergleichspräzision bzw. Reprodu-

zierbarkeit (Reproducibility, 𝑠𝐿) unterschieden. Die 

Wiederholpräzision beschreibt die natürliche Streu-

ung von Messergebnissen, die unter identischen Be-

dingungen mit derselben Ausrüstung und demsel-

ben Bediener innerhalb eines kurzen Zeitraums ge-

wonnen werden. Die Reproduzierbarkeit hingegen 

beschreibt die Übereinstimmung von Ergebnissen, 

die unter unterschiedlichen Bedingungen erzielt 

werden – in diesem Fall in zwei verschiedenen La-

boren. 

Die Wiederholpräzision wird als Standardabwei-

chung der Versuchsergebnisse innerhalb eines La-

bors berechnet. Die Reproduzierbarkeit berücksich-

tigt zusätzlich die Varianz zwischen den Laboren 

und wird wie folgt berechnet: 

𝑠𝑅 = √𝑠𝑟
2 + 𝑠𝐿

2 (3) 

𝑠𝐿 = √max(0, 𝑠𝑚𝑒𝑎𝑛
2 −

𝑠𝑟
2

max(1, 𝑛)
 (4) 

𝑠𝑟
2 ................ Varianz der Wiederholpräzision 

𝑠𝐿
2 ................ Varianz zwischen den Laboren 

𝑠𝑚𝑒𝑎𝑛
2  .......... Varianz der Labor-Mittelwerte 

 

 

Für die Vergleichsserie BP-4800-T wurde nur die 

Wiederholpräzision berechnet, da ein Vergleich mit 

einem anderen Labor nicht durchgeführt wurde. 

Die in Abbildung 4 dargestellten Grenzen der Wie-

derholpräzision (r-Wert) und die Reproduzierbar-

keitsgrenzen (R-Wert) sind als 95-%-Konfidenzin-

tervalle der jeweiligen Standardabweichungen defi-

niert. Sie werden gemäß DIN ISO 5725-6 durch 

Multiplikation der entsprechenden Standardabwei-

chungen mit dem Faktor 2,8 berechnet. 

 

Die Grenze der Wiederholpräzision (r-Wert) gibt 

an, wie stark sich zwei Messergebnisse höchstens 

unterscheiden dürfen, wenn sie unter identischen 

Bedingungen durchgeführt werden. Mit einer 

Wahrscheinlichkeit von 95 % wird diese Differenz 

nicht überschritten. 

Die Reproduzierbarkeitsgrenze (R-Wert) beschreibt 

die maximale Differenz zwischen zwei Messergeb-

nissen, die unter unterschiedlichen Bedingungen er-

mittelt wurden, beispielsweise in verschiedenen La-

boren, von unterschiedlichen Personen oder mit un-

terschiedlichen Geräten. Auch hier gilt, dass diese 

Differenz mit einer Wahrscheinlichkeit von 95 % 

nicht überschritten wird. 

  

(a) (c) 

Abbildung 4  Boxplot der Ergebnisse des einaxialen Zugversuchs für (a) BP-2x2400-T [1], (b) BP-4800-T mit den zugehöri-

gen Mittelwerten (μ) für jedes Labor sowie dem Gesamtmittelwert (Grand Mean), der Wiederholgrenze (r) und der Repro-

duzierbarkeitsgrenze (R) 
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4 Diskussion 

Die Ergebnisse der Ringversuche (Round-Robin-

Tests) zu den einaxialen Zugversuchen der textilbe-

wehrten Betonserie BP-2x2400-T, die in Tabelle 3 

zusammengefasst sind, zeigen, dass die angewandte 

Prüfmethode robust war und in beiden beteiligten 

Laboratorien konsistente Ergebnisse lieferte. 

Für BP-2x2400-T (17 Messungen) betrug die mitt-

lere Zugfestigkeit 1172,1 MPa bei einer Wiederhol-

standardabweichung von 𝑠𝑟 = 69,04 MPa und einer 

Reproduzierbarkeit von 𝑠𝑅 = 69,04 MPa.  

Die zwischen den Laboratorien auftretende Vari-

anzkomponente 𝑠𝐿
2 war vernachlässigbar, wodurch 

sich für beide Versuchsreihen identische Wieder-

hol- und Reproduzierbarkeitsgrenzen (r bzw. R) 

ergaben. Gemäß der Norm ISO 5725-2 entspricht 

dieses Verhalten vollständig den Anforderungen der 

Norm und weist darauf hin, dass keine statistisch 

signifikanten Unterschiede zwischen den Laborato-

rien festgestellt wurden.  

Für die Vergleichsserie BP-4800-T wurde eine mitt-

lere Zugfestigkeit von 1833,4 MPa ermittelt. Die 

beobachteten Unterschiede in der Zugfestigkeit 

zwischen Proben mit gleichem Fasermaterial und 

gleicher Feinheit deuten auf prozessbedingte Ein-

flüsse hin. Die Ursachen dieser Abweichungen so 

wie der Einfluss des Herstellungs- und Infiltrations-

prozesses (Injektion bei RW vs. Foulard bei KW) 

sind Gegenstand weiterer Forschung.  

Die Streuung der Spannung-Dehnungs-Kurven von 

Serie BP-4800-T (siehe Abbildung 2) sowie die teil-

weise Unterschreitung der reinen Spannungs-Deh-

nungs-Linie des einzelnen Rovings deuten auf zu-

sätzliche Biegebeanspruchungen der Proben hin. 

Eine mögliche Ursache hierfür liegt ebenfalls im 

Herstellungsprozess mit RW, wo die Rovings in Zu-

grichtung nicht in einer Ebene gelegt wurden. Somit 

sind nicht alle Stränge exakt zentrisch im Quer-

schnitt angeordnet und es entsteht eine Exzentrizität 

zwischen Lastangriff und Bewehrung. Abhängig 

von Richtung und Größe dieser Exzentrizität kön-

nen zusätzliche Biegemomente in unterschiedliche 

Richtungen auftreten, was die beobachtete Streuung 

der Spannungs-Dehnungs-Kurven erklärt.  

In Tabelle 4 wird die Anzahl der Versuche angege-

ben. Ungültige Versuche, hauptsächlich durch Ver-

sagen in der Einspannung, wurden bereits davor ex-

kludiert. Die durchgeführte statistische Verifizie-

rung gemäß ISO 5725-2 erfolgte mittels des 

Grubbs-Tests zur Ausreißererkennung sowie eines 

t-Tests zum Vergleich der beteiligten Laboratorien. 

Der Grubbs-Test bestätigte, dass in keinem der drei 

Datensätze extreme Ausreißer vorhanden waren 

(Tabelle 4). Zusätzlich wurde ein Zweistichproben-

t-Test durchgeführt, um zu untersuchen, ob die Er-

gebnisse beider Laboratorien aus derselben Grund-

gesamtheit stammen. Der Test bestätigt, dass die 

Messergebnisse der Laboratorien derselben statisti-

schen Population zuzuordnen sind (BP-2x2400-T: p 

= 0,377) 

Insgesamt bestätigte der Laborvergleich die Zuver-

lässigkeit und Eignung des angewandten Prüfauf-

baus. Das Fehlen systematischer Abweichungen 

zwischen den Laboratorien deutet darauf hin, dass 

das Verfahren für die untersuchten Materialien gut 

geeignet ist. Die beobachtete Streuung trat aus-

schließlich innerhalb der einzelnen Laboratorien 

auf, was für experimentelle Untersuchungen an 

Verbundwerkstoffen wie textilbewehrtem Beton ty-

pisch ist und auf geringe Schwankungen bei der 

Probenherstellung oder Ausrichtung der Prüfkörper 

zurückgeführt werden kann. 

Die Ergebnisse unterstreichen somit, dass das etab-

lierte Prüfverfahren für einaxiale Zugversuche re-

produzierbare und vergleichbare Resultate für TRC-

Tabelle 3 Zusammenfassung Ergebnisse 

Serie Anzahl 𝑓𝑓,𝑛𝑚,𝑢 Wiederholpräzi-

sion 𝑠𝑟  

Reproduzierbar-

keit 𝑠𝑅 

Wiederholpräzi-

sion Limit 𝑟  

Reproduzierbar-

keit Limit 𝑅  

BP-2x2400-T 17 1172,1 69,04 69,04 193,32 193,32 

BP-4800-T  9 1833,4 83,81 - 234,67 - 

Tabelle 4  Statistische Analyse zur Ausreißeridentifikation und zum Vergleich zwischen den Laboratorien. 

Serie Labor Anzahl  Grubbs G 𝐺𝑐𝑟𝑖𝑡  (α=0,05) Outlier P-value T-test 

BP-2x2400-T A 10 1,748 2,290 0 0,377 

B 7 1,526 2,020 0 

BP-4800-T B 9 1,563 2,215 0 - 
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Probekörper liefert, die sowohl mit kettgewirkten 

als auch mit Robotic Winding hergestellten Basalt-

textilien bewehrt sind.  

5 Schlussfolgerung 

Die interlaboratorische Untersuchung bestätigte, 

dass das angewandte Prüfverfahren für einaxiale 

Zugversuche an textilbewehrtem Beton (TRC) ge-

mäß der DAfStb-Richtlinie [8] konsistente und re-

produzierbare Ergebnisse liefert, wenn die Versu-

che unter vergleichbaren Bedingungen durchge-

führt werden. Das Fehlen statistisch signifikanter 

Unterschiede zwischen den Laboratorien, nachge-

wiesen durch eine standardisierte statistische Aus-

wertung, zeigt, dass die Methode ausreichend ro-

bust für die vergleichende Materialcharakterisie-

rung ist. 

Die Unterschiede in den Herstellungs- und Infiltra-

tionsprozessen der RW- und KW-Proben sind für 

die Materialcharakterisierung zu berücksichtigen. 

Die prozessbedingten Unterschiede können die Im-

prägnierungsqualität und in weitere Folge die 

Lastübertragung zwischen Matrix und Bewehrung 

beeinträchtigen. Dies beeinflusst das Zugtragver-

halten des basaltbewehrten Betons und kann somit 

ebenfalls zur Streuung der mechanischen Kenn-

werte beitragen. 
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KURZFASSUNG: 

3D-Gesamtmodelle sind im konstruktiven Ingenieurbau ein etabliertes Werkzeug zur integralen Abbildung 

des Tragverhaltens komplexer Tragwerke. Insbesondere bei statisch hochgradig unbestimmten Systemen ist 

die Aussagekraft linear elastischer Berechnungen kritisch zu hinterfragen, da wesentliche Umlagerungsef-

fekte infolge von Rissbildung, Kriechen und plastischen Verformungen unberücksichtigt bleiben. Dies kann 

zu einer unzutreffenden Erfassung der Schnittgrößen und damit zu verzerrten Bemessungsergebnissen füh-

ren. Im vorliegenden Beitrag werden die Herausforderungen und Anforderungen nichtlinearer Berechnungen 

im Stahlbetonbau sowie mögliche Vorgehensweisen zur Berücksichtigung des materialspezifischen Verhal-

tens von Stahlbeton in der statischen Analyse diskutiert. Anhand eines beispielhaften Stahlbetontragwerks 

werden verschiedene linear elastische und nichtlineare Berechnungsansätze auf Basis eines 3D-Gesamtmo-

dells systematisch untersucht und miteinander verglichen. Die Gegenüberstellung der Verfahren ermöglicht 

eine Bewertung der Relevanz des materialspezifischen Verhaltens von Stahlbeton für die statische Analyse 

und erlaubt Rückschlüsse auf praxistaugliche Ansätze. 

 

 

1 Einleitung 

Komplexe Bauwerke, steigende Anforderungen an 

Ressourceneffizienz sowie der Anspruch an eine 

zeit- und kosteneffiziente Planung und Ausführung 

stellen hohe Anforderungen an die Tragwerkspla-

nung [1]. Zudem sind 3D-Gesamtmodelle in der 

Planungspraxis etabliert und ermöglichen eine effi-

ziente Erfassung komplexer Tragstrukturen [2]. 

Fraglich ist jedoch, inwieweit eine rein linear elas-

tische Analyse das tatsächliche Tragverhalten aus-

reichend abbilden kann. Insbesondere bei geomet-

risch anspruchsvollen Tragwerken und Bauteilen 

mit konzentriertem Lastabtrag treten häufig kom-

plexe Spannungszustände auf, die zu aufwendigen 

konstruktiven Lösungen und anspruchsvollen Be-

wehrungsführungen führen können. Eine wirklich-

keitsnähere Abbildung des Tragverhaltens bietet 

das Potenzial, Lastumlagerungen innerhalb des 

Tragwerks besser zu erfassen und dadurch wirt-

schaftlichere sowie konstruktiv günstigere Lösun-

gen zu entwickeln. Dies betrifft insbesondere die 

Berücksichtigung der Boden-Bauwerk-Interaktion 

sowie lokaler Tragmechanismen, wie beispiels-

weise das Durchstanzen von Fundamentplatten. 

Durch eine verbesserte Modellierung können Berei-

che konzentrierter Lasteinleitung gezielter bewertet 

und aufwendige Bewehrungsdetails oder zusätzli-

che konstruktive Maßnahmen, etwa Vouten und 

komplexe Bewehrungsknoten, reduziert werden, 

siehe Abbildung 1. 

 

Abbildung 1 Praxisbeispiele für komplexe Bewehrungs-

knoten [3] 

Naheliegend erscheint daher die Anwendung einer 

vollständig nichtlinearen Analyse am 3D-Gesamt-

modell. Ein solcher Ansatz ermöglicht grundsätz-

lich die direkte Berücksichtigung von Steifigkeits-

änderungen infolge von Rissbildung, plastischen 

Materialeffekten sowie daraus resultierenden 
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Schnittgrößenumlagerungen innerhalb des Trag-

werks. Für die praktische Bemessung von Stahlbe-

tonhochbauten ist dieses Vorgehen jedoch mit er-

heblichen methodischen, numerischen und prüf-

technischen Herausforderungen verbunden [4–7]. 

Diese Herausforderungen betreffen sowohl die Mo-

dellbildung und Nachweisführung als auch die In-

terpretation und Bewertung der Ergebnisse. Eine 

grundlegende Problematik besteht darin, dass die 

Bewehrung als wesentliche Eingangsgröße der 

nichtlinearen Analyse bereits vor Beginn der Be-

rechnung festgelegt werden müsste. Die vorhan-

dene Bewehrung beeinflusst die Rissbildung, die 

plastische Rotationsfähigkeit sowie die resultieren-

den Bauteilsteifigkeiten. Gleichzeitig stellt die er-

forderliche Bewehrung jedoch das Ergebnis der Be-

messung dar. Es entsteht somit eine wechselseitige 

Abhängigkeit zwischen Schnittgrößenermittlung, 

Bewehrungsanordnung und Tragwerksverhalten. 

Unterschiedliche Annahmen hinsichtlich der Aus-

gangsbewehrung können zu abweichenden Steifig-

keitsverteilungen und damit zu unterschiedlichen 

Umlagerungsmechanismen sowie Schnittgrößen-

verläufen führen. 

Darüber hinaus lassen nichtlineare 3D-Gesamtmo-

delle im Gegensatz zu linear elastischen Berechnun-

gen keine Superposition einzelner Lastfälle zu. Das 

Tragverhalten des Systems hängt von der Lastge-

schichte, der Reihenfolge der Lastaufbringung so-

wie den gewählten Material- und Sicherheitsmodel-

len ab. Dadurch erhöht sich die Anzahl der zu un-

tersuchenden Lastkombinationen erheblich. Gleich-

zeitig verlieren etablierte Kontrollmechanismen der 

Tragwerksplanung, wie die getrennte Betrachtung 

einzelner Einwirkungsanteile oder die lineare Über-

lagerung von Lastfällen, an Aussagekraft [4]. 

Eine weitere Herausforderung ergibt sich aus der 

Modellierung lokaler Versagensmechanismen, ins-

besondere des Durchstanzens. Diese räumlichen 

Versagensmechanismen lassen sich mittels Scha-

lenmodellen nicht ohne Weiteres abbilden. Hierfür 

sind Untersuchungen mit volumetrischen Modellen 

erforderlich. Aufgrund der hohen Komplexität ist 

vor allem der Einsatz bruchmechanischer Simulati-

onen notwendig [8]. 

Zudem stellt auch die Wahl des Sicherheitskonzepts 

eine wesentliche Herausforderung dar. Während die 

klassische Bemessung auf einer klaren Trennung 

zwischen Einwirkungs- und Widerstandsseite ba-

siert, sind diese Größen in nichtlinearen Analysen 

deutlich stärker miteinander verknüpft. Material-

kennwerte, Sicherheitsbeiwerte, Modellunsicher-

heiten und Versagenskriterien müssen konsistent 

aufeinander abgestimmt werden. Abhängig vom ge-

wählten Sicherheitsformat können sich unterschied-

liche Bemessungsergebnisse und Sicherheitsni-

veaus ergeben. Die Durchführung nichtlinearer 

Analysen erfordert daher neben einer geeigneten 

Modellierung auch eine konsistente Einbindung in 

das zugrunde liegende Sicherheits- und Nachweis-

konzept [9; 10]. 

Die Anwendung nichtlinearer Analysen auf 3D-Ge-

samtmodelle ist mit einer Vielzahl an Herausforde-

rungen hinsichtlich Modellbildung, Nachweisfüh-

rung und Ergebnisinterpretation verbunden. Die 

wesentlichen Problemstellungen sind in Abbildung 

2 schematisch dargestellt. 

 

Abbildung 2 Überblick über die maßgebenden Problem-

stellungen bei der Anwendung nichtlinea-

rer Analyse am 3D-Gesamtmodell 

Vor diesem Hintergrund ist eine vollständig nichtli-

neare Analyse des 3D-Gesamtmodells für übliche 

Planungsaufgaben derzeit nur eingeschränkt zweck-

mäßig. Zwar ermöglicht dieser Ansatz die Berück-

sichtigung materialspezifischer Nichtlinearitäten 

und daraus resultierender Umlagerungseffekte, 

seine Anwendung erfordert jedoch den Umgang mit 

komplexen Fragestellungen der Modellierung, 

Nachweisführung und Ergebnisbewertung. Die dar-

gestellten Herausforderungen verdeutlichen den 
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Bedarf an Ansätzen, welche die wesentlichen nicht-

linearen Effekte erfassen und gleichzeitig eine prak-

tikable Anwendung in der Tragwerksplanung erlau-

ben. 

Untersuchungsansatz 

Ausgehend von den zuvor dargestellten Herausfor-

derungen ganzheitlicher nichtlinearer Analysen am 

3D-Gesamtmodell wird im Folgenden ein mögli-

cher Ansatz zur Berücksichtigung nichtlinearer Ef-

fekte vorgestellt. Hierbei dient das 3D-Gesamtmo-

dell weiterhin der Ermittlung des globalen Lastab-

trags, der Schnittgrößenumlagerungen innerhalb 

des Gebäudes sowie der Boden-Bauwerk-Interak-

tion. Ergänzend werden ausgewählte Bauteile oder 

Bauteilgruppen anhand etablierter Verfahren der 

Planungspraxis detailliert untersucht. Die Ergeb-

nisse dieser Teilanalysen fließen über die Bauteil-

abmessungen sowie die angesetzte Bewehrung in 

das nichtlinear 3D-Gesamtmodell ein. Standardbau-

teile, wie beispielsweise Geschossdecken, können 

dadurch weiterhin mit den in der Planungspraxis 

etablierten Bemessungsverfahren nachgewiesen 

werden. Gleichzeitig ermöglicht der Ansatz, we-

sentliche Einflüsse des nichtlinearen Tragverhaltens 

im 3D-Gesamtmodell zu berücksichtigen und kriti-

sche Bereiche, beispielsweise Abfangkonstruktio-

nen oder Bereiche konzentrierter Lasteinleitungen, 

gezielt zu untersuchen. [11] 

Referenztragwerk 

Für die Bewertung der Auswirkungen unterschied-

licher Berechnungsansätze wird ein Referenztrag-

werk herangezogen. Das untersuchte Beispielobjekt 

ist als stark vereinfachtes Stahlbeton-Tragwerk mit 

zwei Untergeschossen, 13 Obergeschossen sowie 

zwei Erschließungskernen ausgebildet. Die zu-

grunde liegende Geometrie ist in [2] ausführlich be-

schrieben und in Abbildung 3 schematisch darge-

stellt. 

 

Abbildung 3 Geometrie des Referenztragwerks 

1.1 Vorbemessung der Bauteile 

Die Decken werden über zweidimensionale Teilmo-

delle mit ungünstigen Laststellungen untersucht. Im 

Grenzzustand der Tragfähigkeit (ULS) erfolgt die 

Schnittgrößenermittlung linear elastisch, jedoch mit 

reduzierter Torsionssteifigkeit. Da die Torsionsstei-

figkeit infolge der Rissbildung nur eingeschränkt 

aktiviert wird, kann die Torsionssteifigkeit nach den 

Annahmen der Marcus-Theorie reduziert werden. 

Für die Verformungsberechnung im Grenzzustand 

der Gebrauchstauglichkeit (SLS) wird eine nichtli-

neare Analyse unter Ansatz der im ULS ermittelten 

Bewehrung durchgeführt. In Abbildung 4 ist die für 

die nichtlineare Analyse angesetzte Bewehrung 

schematisch dargestellt. Die Darstellung dient aus-

schließlich der Parametrisierung des nichtlinearen 

Modells und erhebt keinen Anspruch auf die Detail-

lierung einer ausführungsreifen Bewehrungspla-

nung. Darüber hinaus können die Ergebnisse des 

2D-Teilmodells nicht nur als Eingangsgröße für die 

nichtlineare Gesamtanalyse herangezogen werden, 

sondern auch unmittelbar zur Ermittlung der erfor-

derlichen Bewehrung der Geschossdecken dienen. 
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Abbildung 4 Angabe der Bewehrung im Regelgeschoß 

für nichtlineare Analyse 

Für die Fundamentplatte wird eine Grundbeweh-

rung zur Begrenzung der Rissbildung infolge Bie-

gezwang angesetzt. Die erforderliche Bewehrung 

kann hierfür vereinfachend auf Grundlage der An-

forderungen des EC 2 [12; 13] bestimmt werden. 

Die Kellerwände werden als Bauteile nach Richtli-

nie Weißen Wanne [14] betrachtet. Die horizontale 

Bewehrung wird dabei im Wesentlichen durch die 

Anforderungen an die Mindestbewehrung sowie die 

Begrenzung der Rissbreite bestimmt. Die vertikale 

Bewehrung ergibt sich hingegen aus den Beanspru-

chungen infolge Erd- und Wasserdrucks. Für die 

Stützen wird insbesondere in den unteren Geschos-

sen ein hoher Bewehrungsgrad angesetzt. Dies er-

möglicht die Ausbildung schlanker Querschnitte 

trotz hoher Normalkraftbeanspruchungen [15]. 

1.2 Setzungsmulde und Boden-Bauwerk-In-
teraktion 

Die Boden-Bauwerk-Interaktion wird über eine vor-

gegebene Setzungsmulde berücksichtigt. Die in der 

geotechnischen Berechnung ermittelte Baugrund-

verformung wird dabei als aufgezwungene Verfor-

mung in das Tragwerksmodell übernommen und als 

Zwangseinwirkung angesetzt [16]. Dadurch können 

die aus Setzungen resultierenden Beanspruchungen 

getrennt von den äußeren Einwirkungen erfasst 

werden. Neben einer mechanisch konsistenten Be-

rücksichtigung der Boden-Bauwerk-Interaktion er-

möglicht dieses Vorgehen auch eine differenzierte 

Anwendung der Teilsicherheitsbeiwerte entspre-

chend der jeweiligen Einwirkungsart nach [17]. 

2 Linear elastische und nichtlineare 
Berechnungsansätze 

Auf Grundlage des beschriebenen Untersuchungs-

ansatzes werden nachfolgend zwei linear elastische 

und drei nichtlineare Berechnungsverfahren vorge-

stellt. Im Fokus stehen dabei die Unterschiede in der 

Abbildung materialspezifischer Nichtlinearitäten 

sowie der Anwendung unterschiedlicher Sicher-

heitskonzepte. Die betrachteten Varianten sind in 

Abbildung 5 dargestellt. 

 

Abbildung 5 Übersicht der linear elastischen und nicht-

linearen Analysen 

Im Rahmen der linear elastischen Analyse erfolgt 

zum einen die Berechnung unter Ansatz voller Bau-

teil- und Anschlusssteifigkeiten. Zum anderen wer-

den modifizierte Steifigkeiten verwendet, um Ein-

flüsse aus Rissbildung und dem damit verbundenen 

Steifigkeitsabbau näherungsweise zu berücksichti-

gen [16; 18]. 

Aufbauend auf diesen linear elastischen Referenz-

ansätzen werden anschließend drei nichtlineare 

Verfahren gemäß fib Model Code 2010 [19] und fib 

Model Code 2020 [20] vorgestellt. 

Bei der Partial Safety Factor Method erfolgt die 

nichtlineare Berechnung mit Bemessungswerten 

der Materialeigenschaften. Dazu werden die cha-

rakteristischen Materialkennwerte durch Teilsicher-

heitsbeiwerte abgemindert. Dieses Vorgehen ent-

spricht dem in der Praxis etablierten, semiprobabi-

listischen Sicherheitskonzept. Unsicherheiten wer-

den dabei getrennt für Materialeigenschaften und 
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Einwirkungen berücksichtigt. Die Global Safety 

Factor Method verwendet dagegen mittlere Materi-

alkennwerte in einer nichtlinearen Berechnung. Der 

berechnete mittlere Widerstand wird anschließend 

mit einem globalen Sicherheitsbeiwert reduziert. 

Dieser berücksichtigt die Unsicherheiten aus Mate-

rial, Geometrie und Modellierung. Die Sampling-

based Method (auch Probabilistic Method nach Mo-

del Code 2010 [19]) basiert auf einer probabilisti-

schen Betrachtung. Die Materialeigenschaften wer-

den dabei durch statistische Verteilungen beschrie-

ben. Durch wiederholte nichtlineare Berechnungen 

mit zufällig variierten Materialparametern, bei-

spielsweise mittels Monte-Carlo-Simulation ergibt 

sich eine Verteilung der Tragfähigkeit. Daraus wird 

der Bemessungswiderstand unter Berücksichtigung 

einer definierten Versagenswahrscheinlichkeit ab-

geleitet. 

Für das Referenzgebäude gemäß Abbildung 3 wur-

den die Berechnungen mit den jeweiligen linear 

elastischen und nichtlinearen Ansätzen durchge-

führt. In Abbildung 6 sind die resultierenden Kraft-

summen auf die Fundamentplatte sowie deren pro-

zentuale Anteile dargestellt. Die Ergebnisse zeigen, 

dass untersuchten Methoden unterschiedlicher Si-

cherheitsformate einen erkennbaren Einfluss auf die 

Lastumlagerung haben. Je nach Vorgehensweise er-

geben sich unterschiedliche Kraftverteilungen, 

wodurch deutlich wird, dass die nichtlineare Be-

rechnung nicht nur die Höhe des Bemessungswider-

stands, sondern auch die Verteilung der Schnittgrö-

ßen beeinflussen kann. 

 

Abbildung 6 Kräfte im 3D-Gesamtmodell mit unter-

schiedlichen Modellierungsvarianten 

Zur schematischen Beurteilung der Steifigkeitsre-

duktionen im 3D-Gesamtmodell zeigt Abbildung 7 

das Verhältnis der Biegemomente zwischen proba-

bilistischer und linear elastischer Berechnung mit 

vollen Bauteilsteifigkeiten. Bei der Fundament-

platte wird die Schnittgrößenumlagerung überwie-

gend durch die globale Setzungsmulde bestimmt. 

Lokale Effekte infolge Spannweiten oder Lastein-

leitungspunkte sind demgegenüber nur schwach 

ausgeprägt. Lediglich im Bereich der Kerne und 

einzelner Stützen sind zusätzliche lokale Umlage-

rungen erkennbar. Für die Deckenplatte zeigt sich 

insbesondere in den Feldbereichen eine deutliche 

Abnahme der Biegemomente, während die Ände-

rungen über den Stützen geringer ausfallen. Damit 

ergibt sich eine Umlagerung, die nicht der üblichen 

Erwartung einer Verschiebung der Momente von 

den Stützen in die Felder entspricht. Ursache hierfür 

ist die erhöhte Bewehrungsmenge über den Stützen 

bei gleichzeitig moderater Feldbewehrung.  
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Abbildung 7 Vergleich der Biegemomente aus linear 

elastischer Berechnung und probabilisti-

schen Analyse 

3 Zusammenfassung 

Nichtlineare Berechnungsansätze erfassen das ma-

terialspezifische Verhalten von Stahlbeton und er-

möglichen dadurch eine wirklichkeitsnähere Abbil-

dung des Tragverhaltens, indem sowohl die Rissbil-

dung als auch das plastische Verformungsvermögen 

des Stahlbetons berücksichtigt werden. In den Un-

tersuchungen zeigt sich dies in unterschiedlichen 

Kraftsummen (siehe Abbildung 6) sowie in einer 

unterschiedlichen Momentenumlagerung im Ver-

gleich der linear elastischen mit der probabilisti-

schen nichtlinearen Berechnung (Abbildung 7). 

Durch die realitätsnähere Berechnung können Be-

wehrungsmengen reduziert und Bauteilabmessun-

gen verringert werden. Die betrachteten Sicher-

heitsformate unterscheiden sich vor allem im Re-

chenaufwand und in der Erfassung von Unsicher-

heiten. Die Partial Safety Factor Method ist praxis-

nah und einfach anwendbar. Die Global Safety Fac-

tor Method ermöglicht eine realitätsnähere Be-

schreibung des Tragverhaltens, während die Proba-

bilistic Method die umfassendste probabilistische 

Bewertung erlaubt, jedoch mit dem höchsten Be-

rechnungsaufwand verbunden ist. Als praxisnahe 

Alternative stellt die linear elastische Berechnung 

mit angepassten Steifigkeiten einen sinnvollen 

Kompromiss zwischen Berechnungsaufwand und 

Genauigkeit dar. Eine pauschale Steifigkeitsreduk-

tion ist jedoch kritisch zu betrachten und sollte an-

hand des Momenten-Krümmungs-Verhaltens über-

prüft werden. Denn eine konstante Abminderung 

bildet lediglich den globalen Einfluss auf das Trag-

system ab, eine lokal differenzierte Betrachtung der 

tatsächlichen Steifigkeitsverteilung ist damit nicht 

möglich. 

Die Ergebnisse verdeutlichen, dass die Wahl des 

Berechnungsmodells einen maßgebenden Einfluss 

auf Schnittgrößenverteilung, Tragverhalten und Be-

messung hat. Weiterführende Untersuchungen soll-

ten Bauphasen, zeitabhängige Effekte, horizontale 

Einwirkungen sowie probabilistische Analysen ein-

beziehen. 
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KURZFASSUNG: 

Dieser Beitrag bewertet die Umrechnung der beschleunigten Karbonatisierungsgeschwindigkeit nach Prüf-

verfahren EN 12390-12 zu einer „natürlichen“ Karbonatisierungsgeschwindigkeit für die Dauerhaftigkeits-

bemessung österreichischer Betone. Es werden die in der Schweizer Norm enthaltenen Faktoren für die Um-

rechnung der Zeit, CO2-Konzentration und der empirischen Korrektur des beschleunigten Prüfverfahrens mit 

einem Lebensdauerbemessungsmodell kombiniert und anhand der prognostizierten Karbonatisierungstiefen 

bewertet. Untersucht werden die Auswirkungen von atmosphärischen CO2-Konzentrationen von 400 und 500 

ppm, Nachbehandlungszeiten von 3 und 7 Tagen sowie die Schwankungsbreite der Karbonatisierungstiefen 

verursacht durch Unsicherheiten bei der Bestimmung des empirischen Korrekturfaktors, der den Einfluss der 

beschleunigten Karbonatisierung einbezieht. Die Ergebnisse zeigen, dass 500 ppm gegenüber 400 ppm CO2 

zu rund 12 % größeren Karbonatisierungstiefen führen. Eine Nachbehandlung von 7 statt 3 Tagen reduziert 

die Karbonatisierungstiefen im Modell um etwa 21 %. Für beschleunigte Karbonatisierungsgeschwindigkei-

ten von 1,0 bis 1,5 mm/√Tag kann die angesetzte Mindestbetondeckung für XC3 und XC4 je nach Randbe-

dingung erreicht bzw. für die Expositionsklasse XC3 teilweise auch überschritten werden. Höhere Karbona-

tisierungsgeschwindigkeiten von 2,0 mm/√Tag, die bei Betonen der Expositionsklasse XC1 und XC2 zu er-

warten sind, führen nach ca. 25 Jahren bereits zur Überschreitung der Mindestbetondeckung. Nach jetzigem 

Stand, unter Annahme von 400 ppm ist ein Umrechnungsfaktor von 2,7 - 2,9 plausibel. Unter Annahme 

realistischer Szenarien der CO2-Konzentrationen in den nächsten 50 Jahren laut Weltklimarat könnte die 

Konzentration von 500 ppm als Basis der Umrechnung herangezogen werden. Dies würde zu einer Erhöhung 

des Umrechnungsfaktors auf 3,1 führen. 

 

1 Einleitung 

Die Bestimmung des Karbonatisierungswiderstands 

ist ein zentrales Ziel des Forschungsprojekts NÖB – 

„Nachhaltigkeits-Benchmarks für Österreichische 

Betone“. Im Projekt werden beschleunigte und na-

türliche Karbonatisierungsgeschwindigkeiten einer 

Vielzahl repräsentativer Transportbetone unter-

sucht. Die Ergebnisse sollen eine Grundlage dafür 

schaffen, den Karbonatisierungswiderstand Öster-

reichischer Betone nicht nur über Rezepturvorga-

ben, sondern über messbare Dauerhaftigkeitskenn-

werte zu bewerten. In diesem Beitrag werden die 

Begriffe Karbonatisierungsgeschwindigkeit und 

Karbonatisierungskoeffizient trotz semantischer 

Differenzen synonym verwendet. Sensu strictu ist 

der errechnete Karbonatisierungskoeffizient keine 

Rate bzw. stellt keine „echte“ Geschwindidgkeit 

dar, da die Einheit in mm√Tag keine lineare Ablei-

tung zulässt.  

Für die Praxis ist dabei besonders relevant, wie aus 

der beschleunigten Prüfung von Beton nach EN 

12390-12 [1] eine natürliche Karbonatisierungsge-

schwindigkeit abgeleitet werden kann, der für die 

Lebensdauerbewertung von Stahlbetonbauteilen 

ausreichend belastbar ist. Mit „natürlich“ sind hier 

die atmosphärischen Bedingungen (65% Rel. Luft-

feuchte und 400 ppm CO2-Konzentration bei 20 °C) 

im Referenzprüfverfahren nach der derzeitigen 
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Norm EN 12390-10 [2] zu verstehen. Die beschleu-

nigte Prüfung verwendet eine stark erhöhte, kontrol-

lierte CO2-Konzentration von 3 % (entspricht 

30.000 ppm) in einer speziellen CO2-Kammer und 

liefert innerhalb weniger Monate bereits ein Ergeb-

nis. Die natürliche Prüfung nach EN 12390-10 [2] 

erfolgt dagegen unter atmosphärischen Bedingun-

gen und benötigt mindestens ein Jahr. Ein belastba-

rer Umrechnungsfaktor hätte daher einen hohen 

praktischen Nutzen für die Entwicklung von neuen 

Betonen nach dem Performance-Konzept und deren 

richtigen Einschätzung ihrer Lebensdauer. 

Die scheinbar einfache Umrechnung ist jedoch an 

mehrere Annahmen geknüpft. Die Karbonatisierung 

hängt nicht nur vom Material, sondern auch von re-

lativer Luftfeuchte, CO2-Konzentration, Nachbe-

handlung, Expositionsregime und Betrachtungszeit-

raum ab. Es sei darauf hingewiesen, dass die erhöhte 

CO2-Konzentration in der beschleunigten Prüfung 

mit 3% CO2 zu einer Erhöhung des pH-Wertes in 

der Porenlösung führen kann und so andere chemi-

sche Reaktionswege möglich sind. Es wird aber für 

die folgenden Berechnungen davon ausgegangen, 

dass der Einfluss der erhöhten Karbonatisierungsbe-

dingungen zwischen 3% und 4% CO2 vergleichbar 

mit jenen von 400 und 500 ppm CO2 sind.Für die 

Dauerhaftigkeitsbemessung ist eine Nutzungsdau-

ern von 50, 100 Jahren oder noch längere Zeit für 

kritische Infrastrukturbauten wie z.B. Tunnel und 

Brücken relevant. Wird der Umrechnungsfaktor un-

terschätzt, kann die Karbonatisierungstiefe zu nied-

rig prognostiziert werden. Daraus folgt eine mög-

licherweise zu geringe Betondeckung oder eine zu 

optimistische Einschätzung der Nutzungsdauer. 

Zusätzlich verändert sich die atmosphärische CO2-

Konzentration [3] u.a. durch den Klimawandel seit 

der Einführung eines ersten Umrechnungsfaktors in 

der Schweizer Norm SIA 262 [4] nach Vorarbeiten 

von Hunkeler & Lammer (2012) [5] und weiteren 

Arbeiten dazu [6]. Für aktuelle Außenlagerung kann 

400 ppm als Referenz dienen, für künftige Bemes-

sungszeiträume ist jedoch eine Anpassung der Kon-

zentration auf 500 ppm denkbar. Urbane Standorte 

und Verkehrsbauwerke können lokal bereits höhere 

Konzentrationen aufweisen. Damit wird die CO2-

Annahme zu einem bemessungsrelevanten Parame-

ter und nicht nur zu einer Randbedingung der Kli-

maveränderung. 

Der vorliegende Beitrag untersucht deshalb gezielt 

die Sensitivität der Umrechnung auf Basis einer ver-

einfachten Lebensdauerbemessung. Die Ergebnisse 

dieser Studie dienen zur methodischen Einordnung 

der wichtigsten Einflussgrößen. Im Mittelpunkt ste-

hen die Umrechnung nach der Faktorisierung von 

[5], die Herleitung eines c-Faktors aus Literaturda-

ten, die Prognose der zu erwartenden Karbonatisie-

rungstiefen aus einem Model nach Greve-Dierfeld 

& Gehlen (2015) [7] und schlussendlich die Frage, 

welche Größenordnung für einen zukünftigen Um-

rechnungsfaktor plausibel ist. 

2 Methodik 

2.1 Karbonatisierung im Stahlbeton 

Die Karbonatisierungstiefe xc wird in vielen Bemes-

sungsmodellen als Prozess der einem Wurzel-Zeit-

Gesetz folgt, beschrieben. Für eine natürliche Kar-

bonatisierungsgeschwindigkeit Kn ergibt sich die 

Tiefe zum Zeitpunkt t zu: 

𝑥c(t) =  K𝑛  ·  √t (1) 

Diese einfache Beziehung beschreibt nicht alle phy-

sikalischen und chemischen Einzelprozesse expli-

zit, bildet aber die Grundlage für viele ingenieurmä-

ßige Lebensdauerabschätzungen. Sie ist auch des-

halb zweckmäßig, weil Karbonatisierungsge-

schwindigkeiten häufig in mm/√Jahr (kn) oder 

mm/√Tag (kacc) angegeben werden. Für die Um-

rechnung zwischen beschleunigter und natürlicher 

Prüfung muss deshalb nicht nur die CO2-Konzent-

ration, sondern auch die Zeiteinheit konsistent um-

gerechnet werden.  

Die Anforderungen durch Umwelteinwirkungen auf 

den Beton wird durch Expositionsklassen angege-

ben. Das Milieu für den Angriff durch Karbonati-

sierung wird in 4 Klassen eingeteilt wobei für XC0 

kein Karbonatisierung zu berücksichtigen ist, da 

hier keine Stahlbewehrung verbaut wird (siehe Ta-

belle 1). Im Allgemeinen nimmt mit steigender Ex-

positionsklasse die Karbonatisierung zu. Der Si-

cherheitsbeiwert nach Greve-Dierfeld & Gehlen 

(2015) welcher in der vorliegenden Untersuchung 

besser als Risikofaktor für Korrosionsinitiierung zu 

verstehen ist, sieht aufgrund von unterschiedlicher 

Wasser- und CO2-Verfügbarkeit für XC3 ein gerin-

geres Risiko für Korrosion als für XC2 und XC4 vor 

[7]. 
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Tabelle 1: Expositionsklassen für Karbonatisierung gemäß 

ÖNORM B4710-1:2018 und Sicherheitsbeiwert laut Greve-

Dierfeld & Gehlen (2015) 

Expositions-

klasse 

Beschreibung der 

Umgebung 

Sicherheitsbeiwert 

γ 

XC0 keine Bewehrung - 

XC1 
trocken oder ständig 

nass 
- 

XC2 nass, selten trocken 1,25 

XC3 mäßige Feuchte 0,7 

XC4 
wechselnd nass und 

trocken 
1,25 

 

2.2 Variation des Umrechnungsfaktor nach 
Schweizer Norm SIA 262 

Für die Umrechnung der beschleunigten Karbonati-

sierungsgeschwindigkeit Kacc in eine natürlichen 

Karbonatisierungsgeschwindigkeit Knac wird eine 

Zerlegung in drei Faktoren verwendet. Der Faktor a 

beschreibt die Zeitumrechnung von Tagen auf 

Jahre, b den Einfluss der CO2-Konzentration und c 

eine Korrektur für den Unterschied zwischen be-

schleunigtem und natürlichem Karbonatisierungs-

verhalten. 

K𝑛𝑎𝑐  =  𝐾𝑎𝑐𝑐  ·  a ·  b ·  c (2) 

a =  √365 =  19,1 (3) 

b =  √(C400𝑝𝑝𝑚/ C3%) (4) 

Im betrachteten Prüfverfahren gilt für das Prüfver-

fahren nach EN 12390-12 eine CO2-Konzentration 

von 3 %. Für die Atmosphäre werden 400 und 

exemplarisch 500 ppm für ein negatives Klimasze-

nario angesetzt. Der Faktor b steigt daher rechne-

risch mit der atmosphärischen Konzentration. Bei 

400 ppm, entsprechend 0,04 Vol.-%, ergibt sich b = 

0,115. Bei 500 ppm, entsprechend 0,05 Vol.-%, 

ergibt sich b = 0,129 

Der c-Faktor wird in dieser Untersuchung nicht als 

fester Wert wie in [4] angenommen, sondern aus ei-

ner linearen Interpolation relativer Karbonatisie-

rungsgeschwindigkeiten zwischen 0,032 Vol.-% 

CO2 (320 ppm) und 4% CO2-Konzentration aus [5] 

abgeleitet. Verwendet werden die Punkte R = 1,17 

bei 0,032 Vol.-% CO2 und R = 0,86 bei 4,0 Vol.-% 

CO2. Für den Schweizer Umrechnungsfaktor a·b·c 

= 2,6 wird bei einer CO2-Konzentration im Prüfver-

fahren von 4% c=1,36 angenommen. Aus den oben 

genannten Annahmen ergibt sich für 400 ppm c = 

1,2465. Für 500 ppm ergibt sich c = 1,2457. Der c-

Faktor ändert sich in diesem Konzentrationsbereich 

nur geringfügig. Der Gesamtfaktor aus a·b·c steigt 

dennoch deutlich, weil b nicht linear steigt oder 

fällt, sondern abhängig von der Quadratwurzel des 

CO2-Verhältnisses ist. Bei 400 ppm beträgt a·b·c = 

2,75; bei 500 ppm beträgt a·b·c = 3,07. 

Diese Herleitung erlaubt die getrennte Betrachtung 

der Faktoren von Zeitumrechnung, CO2-Konzentra-

tion und empirischer Korrektur des Prüfverfahrens. 

Gleichzeitig ist zu beachten, dass der c-Faktor eine 

empirische Modellannahme basierend auf einer 

kleinen Datengrundlage [5] ist und mit Unsicherhei-

ten behaftet ist. Der Faktor ist aus Literaturdaten in-

terpoliert und noch nicht materialspezifisch mit Pro-

ben aus dem Projekt NÖB kalibriert. Deshalb wird 

zusätzlich untersucht, welche Auswirkung eine Va-

riation des c-Faktors um ±2 %, ±5 % und ±10 % hat. 

3 Modell zur Prognose der Karbona-
tisierungstiefe 

Die transformierten natürlichen Karbonatisierungs-

geschwindigkeiten Knac werden anschließend in das 

Modell nach Greve-Dierfeld & Gehlen [7] einge-

setzt, um die Entwicklung der prognostizierten Kar-

bonatisierungstiefen darzustellen: 

x𝑐 =  K 𝑛𝑎𝑐 ·  √(k 𝑒 ·  k𝑐  ·  k𝑎)  ·  √t 
·  W(t)  ·  γ𝑥𝑐 

(6) 

k 𝑐 =  (𝑡𝑐/ 7)^(−0,567) (7) 

Tabelle 2 Minimale und nominelle Betondeckungsmaße der Expositionsklassen nach ÖNORM B 

1992 1-1:2018 sowie Zuordnung zu Betonkurzbezeichnungen gemäß ÖNORM B4710-

1:2018 

 

Expositionsklasse Betonsorte cmin,dur  
50 Jahre 

cnom  
50 Jahre 

cmin,dur  
100 Jahre 

cnom  
100 Jahre 

XC1 XC1 15 20 20 25 

XC2, XC3, XC4 XC2, B1 25 30 30 35 

XC4 + XD1/XD2 B2, B3, (B4) 30 35 35 40 

XC4 + XD3 B7 40 45 45 50 
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In diesem Modell beschreibt ke den Einfluss der rel. 

Luftfeuchtigkeit, kc den Einfluss der Nachbehand-

lung, ka den CO2-Faktor, W(t) die „Wetterfunktion“ 

die Expositions- bzw. Benetzungshäufigkeit aus-

drückt und γXC den im Modell verwendeten Sicher-

heitsbeiwert. Für XC2 und XC4 wurde γXC = 1,5 und 

für XC3 γXC = 0,7 gesetzt. In der Berechnung wird 

ka =1 gesetzt, weil die CO2-Konzentration bereits 

über b und c in knac berücksichtigt wird. Eine zusätz-

liche Anwendung von ka würde den CO2-Effekt 

doppelt zählen. Für die Wetterfunktion wurde die 

Annahme von 65 Regentagen mit Schlagregen-

wahrscheinlichkeit von 10% getroffen.  

Die Nachbehandlungsdauer tc wird über kc berück-

sichtigt, welche für 3 Tage kc = 1,62 ergibt. Für 7 

Tage ergibt sich ein Wert für kc = 1,0. Da die Tiefe 

mit √kc skaliert, reduziert eine 7-tägige Nachbe-

handlung die berechnete Karbonatisierungstiefe ge-

genüber 3 Tagen um 21,4 %. Diese Differenz ist 

größer als der Unterschied zwischen 400 und 500 

ppm CO2 und zeigt, dass die Nachbehandlung eine 

zentrale Modellannahme ist. Angelehnt an die 

Schweizer Norm wurden in dieser Modellrechnung 

3 Tage Nachbehandlungszeit angenommen, da dies 

eine praxisrelevante Annahme darstellt.  

4 Vergleichswerte und Parameterva-
riation 

Für die Bewertung der Ergebnisse werden indika-

tive Vergleichswerte aus der Festlegung der Beton-

deckung gemäß ÖNORM B 1992-1-1:2018 [8] in 

Ergänzung zu ÖNORM B 4710-1:2018 [9] verwen-

det. In ÖNORM B 1992-1-1:2018 wird für Unge-

nauigkeit bei der Ausführung auf der Baustelle ein 

Toleranzmaß cdev auf die Mindestbetondeckung 

cmin,dur aufgeschlagen, sodass schlussendlich mit der 

nominellen Betondeckung cnom,dur geplant werden 

kann. Zusätzlich sieht diese Norm eine Festlegung 

der Werte für 50 Jahre Nutzungsdauer gemäß Ta-

belle 2 und eine pauschale Erhöhung der Mindest-

betondeckung von 5mm bei einer Lebensdauerbe-

messung von 100 Jahren vor [8]. Für XC3 werden 

25 mm bei 50 Jahren und 30 mm bei 100 Jahren an-

gesetzt. Für XC4 werden 30 mm bei 50 Jahren und 

35 mm bei 100 Jahren angesetzt. Die Expositions-

klasse XC4 hat hier in Einklang mit der Betonkurz-

bezeichnungen laut ÖNORM B 4710-1:2018 [9]  

Folgende beschleunigte Karbonatisierungsge-

schwindigkeiten wurden beispielhaft eine Parame-

tervariation untersucht: 1,0 und 1,5 sowie 2,0 

mm/√Tag. Kleinere Werte stehen für dichte Betone 

mit hohem Karbonatisierungswiderstand, größere 

Werte für typische Betone der Expositionsklassen 

XC1 bzw XC2, bei denen die Dauerhaftigkeitsbe-

messung aufgrund ihrer Anwendungsbereiche we-

niger kritisch ist aber generell ein schnelleres Vo-

ranschreiten der Karbonatisierung zu erwarten ist. 

Für XC2 wird ein Szenario mit kacc = 2,0 mm/√Tag 

betrachtet, um die Wirkung einer höheren Karbona-

tisierungsgeschwindigkeit im Vergleich zu zeigen, 

wobei die Paramaterannahmen von XC4 übernom-

men wurden, da ein vergleichbares Risiko für die 

Korrosion der Bewehrung gegeben ist [7].  

5 Ergebnisse 

Die Abbildungen 1 bis 3 zeigen die mit dem Modell 

(vgl. Gleichung 6) berechneten Karbonatisie-

rungstiefen unter Berücksichtigung zweier wesent-

licher Einflussgrößen: der atmosphärischen CO2-

Konzentration und der Unsicherheit des c-Faktors 

bei der Umrechnung von beschleunigter auf natürli-

che Karbonatisierung. Die blauen Kurven beziehen 

sich auf 400 ppm CO2 und die roten Kurven auf 500 

ppm CO2. Die mittleren, fettgedruckten Kurven 

stellen den Umrechnungsfaktor mit dem aus der In-

terpolation abgeleiteten c-Faktor dar. Die schattier-

ten Bereiche zeigen zusätzlich die Variation dieses 

Faktors um ±2 %, ±5 % und ±10 %. Abbildung 1 

zeigt die Entwicklung der Karbonatisierungstiefen 

für kacc = 1,0 mm/√Tag. Bei diesen niedrigeren be-

schleunigten Karbonatisierungsgeschwindigkeiten 

bleiben die berechneten Tiefen für XC3 und XC4 

unterhalb der angesetzten Vergleichstiefen, welche 

die Mindestbetondeckung cmin,dur nach Tabelle 2 für 

die angenommene Expositionsklasse und Betons-

orte darstellen. Der Einfluss der CO2-Konzentration 

ist dennoch erkennbar, führt in diesem Fall aber 

noch nicht zu einer grundsätzlich anderen Bewer-

tung.  
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Abbildung 1: Karbonatisierungstiefen nach dem Modell 

von Greve-Dierfeld & Gehlen (2015) für kacc = 1,0 

mm/√Tag. Fettgedruckte Linien zeigen die Mittelwerte mit 

zu Grunde liegender CO2-Konzentration von 400 (untere 

Linie) und 500 ppm (obere Linie). Die schattierten Bänder 

stellen die Abweichung der Karbonatisierungstiefe bei der 

Annahme von ±2 %, ±5 % und ±10 % Unsicherheit des c-

Faktors dar. Die gepunkteten Linien markieren die ange-

setzten Mindestbetondeckungen für 50 und 100 Jahre.  

Bei kacc = 1,5 mm/√Tag wird die Bewertung bereits 

kritisch. In XC3 wird der 50-Jahres-Vergleichswert 

von 25 mm bei 500 ppm erreicht beziehungsweise 

überschritten. Bei 100 Jahren liegen die berechneten 

Werte im Bereich oder oberhalb der angesetzten 

Vergleichstiefe. Für XC4 ergibt sich ein ähnliches 

Bild, wobei der Sicherheitsbeiwert des Greve-Dier-

feld-Modells den Verlauf gegenüber XC3 verän-

dern. Unter ungünstigen Annahmen sollte eine be-

schleunigte Karbonatisierungsgeschwindigkeit von 

1,5 mm/√Tag daher nicht mehr pauschal als unkri-

tisch eingestuft werden. 

Der Unterschied zwischen 400 und 500 ppm beträgt 

in den betrachteten Berechnungen rund 12 %. Ab-

solut entspricht dies je nach kacc, Exposition und 

Zeitraum etwa 1,5 bis 5 mm zusätzlicher Karbona-

tisierungstiefe. Diese Größenordnung ist für die 

Dauerhaftigkeitsbemessung relevant, weil sie im 

Bereich typischer Sicherheits- oder Ausführungsre-

serven der Betondeckung liegt (z.B. 5mm laut 

ÖNORM B 1992-1-1:2018). Eine scheinbar geringe 

Änderung der CO2-Annahme kann daher bei langen 

Nutzungsdauern zu einer anderen technischen Be-

wertung führen. 

 
Abbildung 2: Prognostizierte Karbonatisierungstiefen 

nach dem Modell von Greve-Dierfeld & Gehlen (2015) für 

kacc = 1,5 mm/√Tag.  

Ergänzt wird die Betrachtung durch ein mögliches 

XC2-Szenario mit kacc = 2,0 mm/√Tag (siehe Abbil-

dung 3). Diese Modellierung ist nicht als pauschale 

Klassifizierung von XC2 zu verstehen, sondern als 

Sensitivitätsanalyse für eine höhere beschleunigten 

Karbonatisierungsgeschwindigkeit. Für die Modell-

berechnungen wurden die Parameterannahmen von 

XC4 übernommen, da hier die Bewehrungskorro-

sion infolge von Karbonatisierung der maßgebende 

Schadensmechanismus ist. 
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Abbildung 3: Prognostizierte Karbonatisierungstiefen 

nach dem Modell von Greve-Dierfeld & Gehlen (2015) für 

kacc = 2,0 mm/√Tag. 

Besonders bei 500 ppm liegen die Kurven in Abbil-

dung 3 über weite Bereiche oberhalb der angesetz-

ten 50- und 100-Jahres-Linien. Daraus folgt, dass 

eine reine Bemessung über Expositionsklassen 

nicht ausreicht, wenn die gemessene beschleunigte 

Karbonatisierung hoch ist. Der Materialparameter 

kacc = 1,0 mm/√Tag hat in den betrachteten Szena-

rien weitgehend Lebensdauerreserven, kacc = 1,5 

mm/√Tag liegt bereits im kritischen Übergangsbe-

reich, und kacc = 2,0 mm/√Tag führt unter ungünsti-

gen CO2- und c-Faktor-Annahmen zu klaren Über-

schreitungen der Mindestbetondeckung bei längerer 

Nutzungsdauer. 

Dies zeigt, dass die obengeannten Parameter einen 

entscheidenden Einfluss auf die Robustheit der 

Dauerhaftigkeitsbewertung haben. 

6 Diskussion 

Die Ergebnisse verdeutlichen, dass ein pauschaler 

Umrechnungsfaktor nur dann sinnvoll ist, wenn die 

Randbedingungen klar definiert sind. Für 400 ppm 

ergibt sich bei 3 % Prüfkammer-CO2 ein Gesamt-

faktor von 2,75. Für 500 ppm ergibt sich ein Ge-

samtfaktor von ~3,1. Damit liegt ein plausibler zu-

künftiger Umrechnungsfaktor nahe 3,0. Wird dage-

gen mit heutigen oder optimistischen CO2-Annah-

men gerechnet, erscheinen Werte zwischen etwa 2,7 

und 2,9 nachvollziehbar. 

Die Nachbehandlung hat in der hier verwendeten 

Modelllogik einen noch stärkeren Einfluss als die 

CO2-Erhöhung von 400 auf 500 ppm. Der Wechsel 

von 3 auf 7 Tage reduziert die Tiefe um 21,4 %. 

Dieser Effekt ist deshalb kritisch, weil der Einfluss 

der Nachbehandlungsannahme zwar bekannt ist, 

aber im Kontext der beiden EN 12390 Prüfungen 

und der jetzigen Umrechnungen nicht explizit be-

achtet wird – im Gegensatz zum CO2-Faktor. Für 

eine belastbare Umrechnung muss daher eindeutig 

festgelegt werden, welche Nachbehandlung dem 

Modell zugrunde liegt und ob diese Annahme zur 

tatsächlichen Praxis passt. Hier erscheint die apri-

ori-Modelannahme von 7 Tagen im Modell von 

Greve-Dierfeld & Gehlen großzügig. Eine Möglich-

keit wäre die Unterscheidung der Annahmen für 50 

und 100 Jahre, sodass für 100 Jahre generell die 

höchste Ausführungsklasse (höhere Anforderung an 

die Nachbehandlung) angewendet wird. 

Für die Planung bedeutet dies, dass beschleunigte 

Karbonatisierungsgeschwindigkeit nicht isoliert be-

wertet werden sollten, sondern abhängig von Expo-

sition und erwarteter Lebensdauer verstanden wer-

den müssen. Ein Beton mit kacc = 1,0 mm/√Tag er-

scheint in den betrachteten Szenarien weitgehend 

robust. Bei kacc = 1,5 mm/√Tag können die Karbo-

natisierungstiefen für XC3 und XC4 bereits die nor-

mativen Grenzen im Bezug auf die Mindestbeton-

deckung erreichen. Bei kacc = 2,0 mm/√Tag zeigt 

sich ein deutlich kritischeres Bild, da hier nach etwa 

der Hälfte der geplanten Lebensdauer die Mindest-

betondeckung überschritten wird. Diese Einteilung 

ist für performancebasierte Dauerhaftigkeitskon-

zepte wesentlich, da sie grob das derzeit diskutierte 

ERC-Konzept mit Widerstandsklassen anhand von 

höchstzulässigen Karbonatisierungsgeschwindig-

keiten abbilden [9]. Das ERC-Konzept sieht eine 

Einteilung von Betonen anhand ihrer charakteristi-

schen Karbonatisierungsgeschwindigkeit vor. 

Ein weiterer Punkt betrifft die Verwendung des 

Faktors ka. Wenn die CO2-Konzentration bereits 

über die Transformation von Kacc nach Knac berück-

sichtigt wird, darf ka nicht nochmals relativ zu 400 

ppm angesetzt werden. Für eine konsistente Anwen-

dung muss daher entschieden werden, ob CO2 im 

Transformationsfaktor oder im Lebensdauermodell 

berücksichtigt wird. 

Die vorliegenden Ergebnisse sind als Sensitivitäts-

analyse zu verstehen. Die endgültige Festlegung ei-

nes österreichischen Umrechnungsfaktors sollte auf 

der statistischen Auswertung aller Projektdaten be-

ruhen. Dabei sind Bindemitteltyp, Klinkergehalt, 

reaktives CaO, Wasser-Bindemittel-Verhältnis, 

Festigkeit, Porenstruktur und Saisonalität der natür-

lichen Auslagerung zu berücksichtigen. Erst diese 
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Auswertung kann zeigen, ob ein einheitlicher Fak-

tor ausreicht oder ob materialabhängige Korrektu-

ren erforderlich sind. 

7 Zusammenfassung 

Die Untersuchung zeigt, dass die Umrechnung von 

beschleunigter zu „natürlicher“ Karbonatisierungs-

geschwindigkeit bei 3 % CO2-Konzentration wäh-

rend der Schnellprüfung sensitiv gegenüber CO2-

Szenario, Korrekturfaktor und Nachbehandlung ist. 

Für 400 ppm ergibt sich ein Gesamtfaktor a·b·c von 

2,75; für 500 ppm steigt der Faktor auf ~3,1. Der 

Unterschied beträgt 11,7 % und führt über 50 bis 

100 Jahre zu mehreren Millimetern (~2-5mm) zu-

sätzlicher Karbonatisierungstiefe, welche großteils 

noch das Vorhaltemaß von 5mm laut ÖNORM B 

1992-1-1:2018 einhalten. 

Die Nachbehandlung von 7 statt 3 Tagen reduziert 

die berechnete Tiefe um 21,4 %. Dieser Einfluss ist 

größer als der CO2-Unterschied zwischen 400 und 

500 ppm. Für die Praxis folgt daraus, dass ein Um-

rechnungsfaktor nur zusammen mit der zugrunde 

gelegten Nachbehandlung, CO2-Annahme und c-

Faktor-Herleitung angegeben werden sollte. Für 

Österreich erscheint ein Faktor nahe 3,0 unter künf-

tig erhöhter atmosphärischer CO2-Konzentration 

technisch plausibel. Eine endgültige Empfehlung 

sollte jedoch auf der vollständigen Auswertung der 

NÖB-Daten und Verwendung bereits veröffentlich-

ter Daten beruhen. 
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KURZFASSUNG: 

Der Beitrag untersucht basaltbewehrte Tübbinge entlang eines mehrstufigen Versuchspfads, von der Materi-

alcharakterisierung der Basaltprodukte über Betonbiegebalken bis zu Tübbingversuchen, und passt die 

Prüfansätze an basalttypische Eigenschaften an. Zugversuche zeigen eine Dehnratenempfindlichkeit, eine 

vergleichsweise geringe Scherfestigkeit sowie deutliche Verbundgewinne durch schraubenartige oder besan-

dete Oberflächen. Im Tübbingversuch verhält sich Stahlbeton steifer und bilinear mit Fließbeginn einzelner 

Stäbe, während basaltbewehrte Segmente nahezu linear bleiben. Die maximale Basaltstabfestigkeit wurde 

nicht erreicht. Extrapolationen weisen jedoch auf mögliche Vorteile basaltbewehrter Segmente in dieser Aus-

führung bei sehr großen Verformungen hin. Insgesamt liefern die Ergebnisse Hinweise für verbesserte Ver-

bundoberflächen und scherkritische Details für gewickelte 3D-Bewehrungsformen aus Basalt und zeigen das 

Potenzial einer leichten Basaltbewehrung mit unter 50 kg pro Tübbing. 

 

 

1 Einleitung 

Tunnelbauwerke sind zentrale Elemente moderner 

Infrastrukturnetze. Das Wachstum internationaler 

Metropolen steigert den Bedarf an unterirdischen 

Verkehrsverbindungen, etwa für den Ausbau von 

U-Bahn-Systemen, während zugleich überregional 

leistungsfähige Verbindungsachsen entstehen. 

Als kritische Infrastrukturen fungieren Tunnel oft 

als Engpässe wichtiger Handels- und Verkehrsrou-

ten. Planung und Ausführung erfordern daher hohe 

Präzision, lange Vorlaufzeiten und große Dauerhaf-

tigkeit, Nutzungsdauern bis zu 150 Jahren sind üb-

lich [1]. Entsprechend dominieren statisch konser-

vative, teils überdimensionierte Auslegungen, die 

Robustheit und Lebensdauer erhöhen. Im Segment-

tunnelbau gilt weiterhin der massive Stahlbetontüb-

bing als Stand der Technik.  

1.1 Problemstellung 

Mit der wachsenden Bedeutung massiver Infra-

strukturbauwerke rückt ihre ökologische Bewertung 

in den Fokus. Haupttreiber der Emissionen sind Ze-

ment und Stahl. Trotz Fortschritten bei emissionsär-

meren Zementen und Ersatzstoffen bleibt der CO₂-

Fußabdruck von Stahlbeton hoch. Auch die Dekar-

bonisierung der Stahlproduktion kommt voran, je-

doch bisher mit begrenzten Kapazitäten. [2] 

Ein wirksamer Hebel ist der Ersatz bzw. die Reduk-

tion konventioneller Stabstahlbewehrung durch 

nachhaltigere Materialien, insbesondere bei hoch 

bewehrten Bauteilen. Beispielhaft werden allein in 

Sohltübbingen des Brenner Basistunnels etwa 

105 kg/m³ Bewehrung verwendet [3]. Bei rund 

1.980 kg-CO₂/t für Baustahl kann der Emissionsbei-

trag der Bewehrung dort mit jenem von Zement 

(576 kg-CO₂/t) vergleichbar sein [4]. In der Tüb-

bingserienfertigung können aufgrund der hohen 

Stückzahlen schon kleine Materialsubstitutionen zu 

spürbaren Gesamteinsparungen führen. 

Als Alternative werden Faserbetone seit Jahren be-

reits eingesetzt. Zunehmend wird international ins-

besondere auf Stahlfaserbeton im Tübbingbau ge-

setzt. Neben einer möglichen Reduktion des klassi-

schen Bewehrungsstahls bieten sie ein deutlich duk-

tileres Tragverhalten infolge der homogenen Faser-

verteilung. Dies wirkt sich insbesondere in Kanten- 

und Eckbereichen vorteilhaft aus, da dort bei Stahl-

betontübbingen spröde Abplatzungen bis zur freilie-

genden Bewehrung auftreten können. In der Praxis 
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führen solche Schäden zu nachträglichen Sanie-

rungsaufwänden. Allein am Brenner Basistunnel 

wurden Schäden an etwa 50 % der eingebauten 

Stahlbetonringe berichtet, wovon viele nachträglich 

instandgesetzt werden mussten [5]. Zusätzlich sin-

ken Aufwand in der Fertigung sowie für den Trans-

port. 

Gleichzeitig sind faserbasierte Lösungen begrenzt. 

Höhere Tragfähigkeiten erfordern höhere Fasergeh-

alte, die wiederum die Verarbeitbarkeit beeinträch-

tigen. In der Praxis liegen typische Stahlfasergeh-

alte daher häufig im Bereich von etwa 30 bis maxi-

mal 60 kg/m³ [6]. Für geologisch anspruchsvolle 

Bereiche, in denen schwere, hoch bewehrte Tüb-

binge mit üblichen 150 kg/m³ Stabstahl erforderlich 

sind, reicht die Tragfähigkeit reiner Stahlfaserlö-

sungen bei gleicher Tübbinggeometrie unter Um-

ständen nicht aus. Daher können hybride Systeme 

eingesetzt werden, bei denen ein reduzierter Stab-

stahlkorb mit Stahlfaserbeton kombiniert wird. 

Weiterführend werden auch Konzepte zur gezielten 

Faserausrichtung sowie der Einsatz zusätzlicher 

Mikrostahlfasern untersucht [7]. Diese Ansätze re-

duzieren jedoch den emissionsintensiven Stahl nur 

teilweise. 

Vor diesem Hintergrund rücken nichtmetallische 

Textilbewehrungen in den Fokus, darunter Fasern 

aus Carbon, Glas, Aramid und Basalt. Basaltfasern 

werden zunehmend als attraktiver Stahlersatz disku-

tiert, insbesondere aufgrund ihres vergleichsweise 

geringen Emissionsprofils in der Herstellung [8]. 

Darüber hinaus besitzen sie eine hohe Zugfestigkeit 

bei niedriger Dichte, einen hohen Schmelzpunkt 

und sind nicht leitfähig. Abbildung 1 (KI-generiert) 

zeigt typische Produkte aus Basaltfasern, vom Fa-

serbündel am Roving zu Makrofaser, Geogrids und 

Faserverbundkunststoffen in Stabform (BFRP).  

 

Abbildung 1 Typische Basaltfaserprodukte 

Zur Erhöhung der Verbund- und Formstabilität wer-

den auch Basaltfasern mit Harz imprägniert. Vor der 

vollständigen Aushärtung lassen sich die flexiblen 

Bündel zu unterschiedlichen Geometrien verarbei-

ten. In Kombination mit Fertigungstechniken der 

Textilindustrie ermöglicht dies auch für komplexe 

Bauteilgeometrien die automatisierte Herstellung 

dreidimensionaler Bewehrungsstrukturen sowie 

eine trajektoriengerechte Bewehrungsführung zur 

Maximierung der Materialeffizienz. 

1.2 Zielsetzung und Aufbau 

In Kooperation mit einem Unternehmen, das Basalt-

fasern zu Bewehrungen für Betonfertigteile verar-

beitet, wurden im Rahmen mehrerer Projekte expe-

rimentelle Untersuchungsreihen gestartet. Ziel ist 

die Überführung von Basaltbewehrungen in die Se-

rienfertigung, insbesondere für Tübbinge. Der Bei-

trag bündelt die Meilensteine: Zugversuche zur Ma-

terialcharakterisierung der Basaltfasern, Biegever-

suche an basaltbewehrten Betonbalken zur Bewer-

tung von Tragverhalten und Rissbildung sowie Bau-

teilversuche an basaltbewehrten Tübbingsegmenten 

unter typischen Beanspruchungen. Begleitende Be-

rechnungen, Bemessungsansätze und numerische 

Simulationen werden hier nicht behandelt und sind 

Gegenstand separater Arbeiten. 

2 Methodik der Laborversuche 

Basaltfaserrovings bestehen aus Bündeln endloser 

Einzelfilamente mit einem Durchmesser von etwa 

17 µm und werden häufig in 2.400 tex (g/km) gelie-

fert. Zur besseren Verarbeitbarkeit erhalten die Fila-

mente beim Ziehen eine <1 µm dünne Schlichte, die 

Schutz-, Schmier- und Haftvermittlerfunktionen 

übernimmt. Für die gewünschte Verbundwirkung 

der Einzelfasern sowie zum Schutze vor dem alka-

lischem Betonmilieu werden diese mit einem Harz, 

meist auf Epoxidbasis, imprägniert. Auf derselben 

Basis sind Gittergewebe und Stäbe als Vielfaches 

der beharzten Bündel verfügbar. 

Für den Einsatz im Beton sind neben der Betonzu-

sammensetzung die herstellerspezifischen Kenn-

werte maßgeblich. Häufig wird eine maximale Zug-

festigkeit angegeben, die jedoch nicht als charakte-

ristischer Bemessungswert zu verstehen ist.  Da der-

zeit keine einheitlichen Prüfnormen oder verbindli-

chen Deklarationsvorschriften für textile Beweh-

rungen existieren, sind Herstellerangaben nur ein-

geschränkt vergleichbar. Daher sollten die verwen-

deten Materialkennwerte stets kritisch hinterfragt 

und im Kontext der jeweiligen Prüfmethodik sowie 
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der Herstellerangaben interpretiert werden. Details 

zur Schlichte bleiben meist betriebsintern, während 

Angaben zu Imprägnierung und Harzanteil teil-

weise vorliegen. Bei Basaltstäben finden sich in der 

Regel Zugfestigkeit, E‑Modul, Bruchdehnung und 

Wärmeausdehnungskoeffizient, belastbare Krite-

rien zu Verbund und Dauerhaftigkeit sind nur selten 

enthalten.  

Vor diesem Hintergrund wurden im Projekt die 

maßgebenden Materialparameter von Fasern und 

Stäben sowie deren Verbund im Beton systematisch 

charakterisiert. Zwar existieren zahlreiche Studien, 

die Produktheterogenität zwischen Herstellern ver-

hindert jedoch eine direkte Vergleichbarkeit und 

Übertragbarkeit der Ergebnisse. 

2.1 Zugversuche 

Allgemein existieren bereits zahlreiche bauprak-

tisch relevante Regelwerke zur nichtmetallischen 

Bewehrung und deren Prüfung. Das fib Bulletin 

40 [9] behandelt zwar nicht explizit Basaltfasern, 

jedoch verwandte Produkte wie Glasfaserstäbe. Im 

deutschsprachigen Raum liegen ein Sachstandsbe-

richt der Österreichischen Bautechnik Vereinigung 

[10] und eine Richtlinie des Deutschen Ausschusses 

für Stahlbeton [11] mit Fokus auf Stäbe und Grids 

vor. Auch ein amerikanisches Regelwerk [12] regelt 

die Anwendung nichtmetallischer Bewehrung und 

liefert Bemessungsansätze. Als zentrales Normdo-

kument gilt die ISO 10406-1 [13], die Versuchsauf-

bauten für Faserverbundstäbe und -grids detailliert 

festlegt, ohne Basaltfasern gesondert zu adressieren.  

Entsprechend sind auch Basalt-Produkte in Form 

von Faserverbundwerkstoffen wie Stäbe und Grids, 

sowie Kurzfasern ausgelegt. Die Produktdatenblät-

ter geben dann Werte beispielsweise zur Zugfestig-

keit an, welche häufig auf Prüfverfahren der ge-

nannten ISO beruhen. Die in dieser Arbeit verwen-

deten Stäbe wurden zusätzlich im Rahmen eines 

Gemeinschaftsprojekts an der BOKU Wien geprüft, 

einschließlich Zug-, Auszug- und Scherversuchen.  

2.1.1 Zugversuche an Basaltfaserbündel 

Rovings sowie gewickelte, getränkte Fabrikate sind 

für den Einsatz als Betonbewehrung normativ nicht 

abschließend geregelt. Materialcharakterisierungen 

erfolgen daher in Anlehnung an textile Normen oder 

angepasst an Prüfkonzepte für Faserverbundstäbe. 

Dabei ist zwischen Versuchen mit und ohne Trän-

kung zu unterscheiden. Etwa werden trockene Ro-

vings nicht direkt geklemmt, um Vorschädigungen 

zu vermeiden. In dieser Arbeit wurden Zugversuche 

gemäß ISO 3341 [14] durchgeführt. Basaltfasern 

sind in der DIN EN 14020‑2 [15], welche zur Klas-

sifizierung auf die ISO 2078 [16] verweist, als Tex-

tilglasrovings definiert. Dieser Teil 2 gibt ebenfalls 

die ISO 3341 zur Zugfestigkeitsbestimmung an. 

Abbildung 2 zeigt den in Anlehnung an diese Richt-

linie realisierten Versuchsaufbau zur Durchführung 

von Zugversuchen an unbeharzten Basaltfaserro-

vings. Links eine Aufnahme bei bereits gerissenen 

Basaltfasern sowie rechts die Vorgabe laut ISO 

3341. 

 

Abbildung 2 Angefertigte Zugversuchsapparatur in 

Anlehnung an ISO 3341 [14] 

Die prüftechnische Wegregelung und Prüfge-

schwindigkeit betrug 1,5 mm/min und liegt damit 

deutlich unter den für Textilien nach ISO 3341 üb-

lichen 200 mm/min, jedoch im Bereich beweh-

rungsrelevanter Vorgaben nach ISO 10406-1 [13] 

und nahe Literaturwerten für textile Betonbeweh-

rungen mit 1,2 mm/min [17]. 

2.1.2 Ergebnisse Materialcharakteristika 

Tabelle 1 fasst die im Rahmen dieser Untersuchun-

gen relevanten Kennwerte zusammen. Trockene 

Rovings wurden mit der beschriebenen Vorrichtung 

geprüft, die harzimprägnierten Bündel charakteri-

sierte eine externe Prüfstelle in Anlehnung an ein 

Regelwerk für Carbon-Faserverbundzugversuche 

ASTM D4018 [18]. Zug-, Auszug- und Scherversu-

che an Basaltstäben wurden durch Projektpartner 

der BOKU Wien ergänzt [19]. 
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Tabelle 1 Festigkeiten unterschiedlicher Basaltprodukte 
 

Festigkeit Basaltart Stab-ø/ 

 tex 

fm  

[N/mm²] 

E 

[GPa] 

Zug 

Fasern  

unbeharzt 

2400 tex 920 50,1 

Fasern  

beharzt* 

2400 tex 1150 37,4 

Stab** 12 mm 950 55,7 

Scherung Stab** 12 mm 136 (τ) - 

Verbund Stab** 12 mm 9,2 (τ) - 

* Externe Prüfanstalt nach [18]  

** Projektpartner BOKU Wien [19] 

 

2.2 Biegetragverhalten  

Aufbauend auf validierte Vorversuche zur Korrela-

tion zwischen Klein- und Großversuchen mit Ba-

saltfaserbeton wurden erneut Standardbiegebalken 

geprüft. Die Geometrie folgt der ÖNORM EN 

12390-5 [20] in 4-Punkt-Biegeanordnung, um 

Scherversagen bei den schubschwächeren Basalt-

produkten zu vermeiden. Die Prüfkörper maßen 550 

× 150 × 150 mm. Die Mischung basiert auf der Tüb-

bingrezeptur (Tabelle 2), aufgrund feiner Wickel-

strukturen wurde der Anteil des Größtkorns 16 mm 

(8/16) reduziert und auf kleinere Fraktionen (0/4, 

4/8) umgelegt. Die Proben lagerten zur normgerech-

ten Aushärtung im Wasser und wurden nach 28 Ta-

gen geprüft [21].  

Tabelle 2 Rezeptur für Betonbiegebalken (BB) in Anleh-

nung an die Tübbingrezeptur  

Beton Klasse Wasser 

[kg/m³] 

Zement 

[kg/m³] 

W/Z Zuschlag 

[kg/m³] 

Tübbing C 35/45 170 400 0,43 1855 

BB C 35/45 155 330 0,47 1845 

 

Zur zusätzlichen Charakterisierung wurden basalt- 

und stahlbewehrte Vergleichsbalken mit 2,5 cm Be-

tonüberdeckung ausgeführt (vgl. Tab. 3). Die Be-

wehrung lag symmetrisch in den unteren Ecken. 

Unterschiedliche Wickelkonzepte und Oberflächen, 

mit zusätzlichem schraubenartig umlaufendem 

Strang (gerödelt), oder Besandung, wurden erprobt. 

Für die Wicklungen wurde eine mit den Stäben 

identische tex-Menge im Querschnitt umgesetzt. 

Die Tränkung erfolgte dabei vor der robotischen 

Ablage. Die Konfigurationen sind in Tabelle 3 zu-

sammengefasst [22]. Zur Auswertung wurden 

Kennwerte aus Last-Durchbiegungs- sowie Riss-

verhalten herangezogen. 

Die Ergebnisse wurden mit den Materialcharakteri-

sierungen abgeglichen und analytisch verifiziert. 

Tabelle 4 zeigt die Übereinstimmung zwischen 

Zugversuchen und aus den Biegebalken über die 

Biegezugfestigkeit rückgerechnete Zugfestigkeit. 

Tabelle 4 Gegenüberstellung der Zugfestigkeiten Basalt-

faserwerkstoffe aus Laborversuchen 

Bezeichnung Stab-ø / tex Zugversuch 

fm [N/mm²] 

Biegeversuch 

fm [N/mm²] 

Roving beharzt 9600 tex 928* 973 

Basaltstab 8 mm 1065** 576+ 

Basaltstab 12 mm 950** 610+ 
+Mindestwerte aufgrund Betonversagen 

 

Die Ergebnisse wurden im Rahmen eines For-

schungsprojekts umfassend ausgewertet, die voll-

ständige Darstellung ist dem Projekt-Endbericht zu 

entnehmen [22]. Zusammenfassend konnten ferti-

gungstechnische Parameter der 3D-Basaltbeweh-

rung und deren Grenzen, wie minimale Biegeradien 

aufgrund der geringen Scherfestigkeit, identifiziert 

Tabelle 3 Versuchsübersicht Betonbiegebalken mit variierender Ausführung der Basaltbewehrung [22] 

Produktart Verbund Auslegung Querschnitt Seitliche Ansicht Draufsicht 

Stäbe besandet/gerödelt 2 x ø 8/12 mm 

   

Geogrid gerade   4800 tex / 30 mm   

   

Roving gerade/gerödelt 2 x 8 x 4800 tex 

   

Roving  

Fachwerk 

gerade 2 x 8 x 4800 tex 

   

Roving  

Fächerung 

gerade/gerödelt 2 x 8 x 4800 tex 
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sowie Maßnahmen zur Erhöhung der Verbundfes-

tigkeit und der Systemsteifigkeit abgeleitet werden. 

Darauf aufbauend konnte die Dimensionierung der 

Basaltbewehrung für die Tübbinge erfolgen (siehe 

Kapitel 3.1). Aufgrund des Bogenverhaltens und 

der differierenden Last- und Spannungsverteilung 

sind leichte Abweichungen gegenüber den Biege-

balken zu erwarten. Korrelationsanalysen und mög-

liche Anpassungen der Laborgeometrie sind nicht 

Teil dieser Arbeit.  

3 Tübbingversuche 

Die Versuche wurden am 1:1‑Tübbingprüfstand der 

Montanuniversität Leoben durchgeführt (Abbil-

dung 3). Die Versuchsanordnung bildet einen 

Scheiteldruck‑ bzw. Dreipunkt‑Biegeversuch ab, 

wobei zwei hydraulische Vertikalzylinder die Last 

über Zugstangen in ein 34 cm breites Querhaupt 

einleiten, wodurch am Scheitel eine über die Seg-

mentbreite gleichmäßig verteilte schmale Flächen-

last aufgebracht wird. Der Tübbing ist beidseitig 

über geometriespezifische Tübbingschuhe an die 

Auflager gekoppelt, welche eine Rotation am Seg-

mentende erlauben. Ein Auflager ist fest ausgeführt, 

das gegenüberliegende ist über Gleitflächen hori-

zontal verschieblich und kann über zwei hydrauli-

sche Zylinder zusätzlich horizontal belastet werden. 

 

Abbildung 3 Tübbingprüfstand der Montanuniversität 

Für die Versuchsinterpretation ist wesentlich, dass 

der Prüfstand unterschiedliche statische Randbedin-

gungen abbilden kann. Wird das bewegliche Aufla-

ger gesperrt, resultiert ein Randzustand, der einer 

idealisierten vollständigen Einspannung im Tüb-

bingring nahekommt. Unter den hohen Normalkräf-

ten können entsprechend dem Momenten‑Normal-

kraft‑Zusammenhang deutlich höhere Vertikallas-

ten bzw. Biegemomente aufgenommen werden. Bei 

beweglich geschalteter Auflagerung kann der Ver-

such kraftgeregelt mit einer konstanten horizontalen 

Druckkraft betrieben werden. Hierfür werden typi-

scherweise 500 kN (moderate Einspannung) bzw. 

1.000 kN (hohe Einspannung) angesetzt, wodurch 

die Tragfähigkeit infolge erhöhter Normalkraft zu-

nimmt. Als konservativer Grenzfall kann, wie auch 

in der vorliegenden Untersuchung, das Auflager na-

hezu frei beweglich geführt werden, wobei aus re-

gelungstechnischen Gründen lediglich eine geringe 

horizontale Kraft von etwa 80 kN vorgegeben wird. 

Dieser Zustand entspricht dem pessimistischen Fall 

ohne nennenswerte horizontale Konfinierung. Die 

gewählte Krafteinleitung über eine einzelne Linien-

last in Segmentmitte stellt gegenüber verteilten Be-

lastungssystemen zusätzlich einen konservativen 

Lastfall mit hoher Spannungskonzentration und ma-

ximalen Biegemomenten dar. Für die Auswertung 

werden Kräfte (Kraftmesszellen), Zylinderwege, 

Verformungen (Seilzug‑ und LVDT‑Sensorik), 

Dehnmessstreifen zur Erstrissdetektion sowie Pho-

togrammetrie (DIC) zur Bestimmung von Rissöff-

nung und Rissfortschritt erfasst. [23] 

3.1 Bewehrungsauslegung 

Für die Bemessung und Auslegung der Biegebe-

wehrung aus Basalt wurde der Grenzzustand der 

Tragfähigkeit ausgesucht (GZT) um eine Vergleich-

barkeit des Verhaltens bis zur maximalen Tragfä-

higkeit zu ermöglichen. Hierfür wurde die mittlere 

maximale Vertikalkraft aus drei Stahlbetontübbing-

versuchen vorhandener Versuchsreihen am Lehr-

stuhl mit identischer Tübbinggeometrie und Rezep-

tur als Ausgangspunkt genommen. Mit dieser wurde 

anschließend die erforderliche Anzahl an Basalt-

Bewehrungsstäben berechnet. Für die Versuchsaus-

legung wurden keine Bemessungswerte, demnach 

keine Sicherheitsbeiwerte, sondern reine Versuchs-

ergebnisse verwendet. 

Aus der Vertikalkraft wurde nach [23] das effektive 

Biegemoment am Tübbingscheitel mit 650 kNm be-

rechnet. Über den Ansatz des Hebelarms erhält man 

die erforderliche Zugkraft der Bewehrung. Wie in 

Gleichung (1) angegeben wurde für den Hebelarm 

das 𝑧 0,9-Fache der effektiven Höhe ℎ𝑒𝑓𝑓 angenom-

men.  
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𝑧 = 0,9 ⋅ ℎ𝑒𝑓𝑓 = 0,9 ⋅ (ℎ − ü𝐵 −
𝑑𝐵
2
) (1) 

ℎ .................. Bauteilhöhe 

ü𝐵 ................ Betonüberdeckung 

𝑑𝐵 ............... Bewehrungsdurchmesser 

Die im Versuch entsprechend auftretende Zugkraft 

T, welche von der innenseitig liegenden Biegebe-

wehrung getragen wurde, errechnet sich über das 

Moment M mit der Gleichung 𝑇 =
𝑀

𝑧
.  

Da aufgrund ausführlicher Versuchsreihen an Ba-

saltstäben im Rahmen des gemeinsamen For-

schungsprojektes von der BOKU Wien durch-

schnittlich bis zu 10 % geringere Zugfestigkeiten 

als in den Datenblättern angegeben anfielen, wurde 

hinsichtlich der in den Tübbingen eingesetzten Ba-

saltstäben eine von den Datenblättern ebenfalls um 

10 % geringere Zugfestigkeit 𝜎𝑚 mit 950 N/mm² 

für Basaltstäbe mit 12 mm Durchmesser angenom-

men. Die erforderliche Bewehrungsfläche ergibt 

sich dann mit 𝐴𝑒𝑟𝑓 =
𝜎𝑚

𝑇
 und beträgt im vorliegen-

den Fall 2.470 mm². Für den gewählten einheitli-

chen Stabdurchmesser von 12 mm sind somit 22 

Stäbe als Biegebewehrung notwendig.  

 

Abbildung 4 Tübbingbewehrung aus Basalt 

In Abbildung 4 ist im Längs- sowie Querschnitt die 

Anordnung der Basaltbewehrung dargestellt. Diese 

ähnelt aufgrund von vorgegebenen Ausnehmungen 

in der Tübbingschalung stark jener aus Stahlbeton, 

welche in der Dissertation [23] beschrieben wird. 

Für den strukturellen Zusammenhalt der Biegebe-

wehrung bzw. der einzelnen Basaltstäbe wurden 20 

gewickelte Bügelbewehrungen (1 und 2) aus ge-

tränkten Basaltfaserbündeln mit 9.600 tex vollauto-

matisiert hergestellt, welche über ein Klippsystem 

im Abstand von etwa 25 cm fest mit den Stäben ver-

bunden wurde. Somit konnte eine Formstabile 3D-

Bewehrung im Stecksystem hergestellt werden. Die 

12 mm Basaltstäbe (3 und 4) wurden an der Tüb-

bingaußenseite mit etwa 4,9 m und an der Innen-

seite mit 4,6 m Länge eingebaut.  

Um ein möglichst gutes Verbundverhalten zwi-

schen Beton und Bewehrung zu erzielen, wurden 

gerippte Basaltstäbe verwendet. Die Oberflächen-

profilierung verbessert die mechanische Verzah-

nung zwischen Beton und Basaltbewehrung und un-

terstützt dadurch die Kraftübertragung. 

Die Betonrezeptur wurde in Anlehnung an die ur-

sprüngliche Rezeptur der Stahlbetontübbinge aus-

geführt (siehe Tabelle 2). Es handelt sich dabei um 

einen C35/45 mit GK 16 und einen typischen ge-

zielt erhöhten Feinkornanteil, um den Dichtigkeits-

anforderungen zu entsprechen. Um im Rahmen des 

gemeinsamen Forschungsprojekts einen weiteren 

Schritt zur Umsetzung multipler Nachhaltigkeitsan-

sätze bei der Herstellung der Tübbinge zu gehen, 

wurde der Gesteinskörnungsanteil zu 50 % durch 

rezyklierte Zuschlagstoffe ersetzt.  Aus Vorversu-

chen im Labormaßstab konnte sichergestellt wer-

den, dass der Austausch der Zuschlagstoffe zu kei-

ner Veränderung der maßgebenden Betoneigen-

schaften führte. 

3.2 Versuchsdurchführung 

Die Versuchsdurchführung wurde ident mit jenen 

Tübbingversuchen aus Stahlbeton gehalten, um den 

möglichen Vergleich gewährleisten zu können. Die 

Steigerung der Vertikalkraft erfolgte in Stufen, be-

ginnend mit 20 kN Schritten, aufgebracht innerhalb 

von 100 s. Nach jeder Stufe erfolgte eine 30 s lange 

Pause bzw. ein Halten der Hydraulik, innerhalb wel-

cher die DIC ohne vertikale Verformungen erfolgen 

konnte, womit die entlang einer Schiene fahrende 

Kamera eine verformungsfreie Gesamtaufnahme 

für die präzise Auswertung des Rissbildes ermög-

licht wird. Abbildung 5 zeigt eine Einzelaufnahme 

einer Tübbingstirnfläche mit Rissverteilung am 

Versuchsende. Mittels DIC können Risse auch hin-

ter der Zugstange erfasst werden. Für die vorlie-

gende Auswertung wird der Verlauf der Durchbie-

gung des Tübbingscheitels in der Mitte über die 

Seilzugsensoren gemittelt. Sämtliche Tübbingver-

suche erfolgten nach 28 Tagen Betonaushärtung. 
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4 Ergebnisse und Diskussion 

Nachfolgend werden die Ergebnisse der im Zuge 

des Forschungsprojektes durchgeführten Versuche 

mit Basaltstäben bewehrten Tübbinge vorgestellt. 

Die für den Vergleich der Tragfähigkeit gewählte 

Tübbingversuch mit Stahlbetonbewehrung ent-

stammt der Dissertation Gehwolf [23]. Zur Gegen-

überstellung der Tragfähigkeiten und dem differen-

ten Verformungsverhalten werden die Ergebnisse in 

Abbildung 6dargestellt. Die vertikale Krafteinlei-

tung an der Tübbingmitte wird hierbei der vertika-

len Verformung des Tübbings ebenfalls in vertika-

ler Richtung gegenübergestellt.  

Auffällig ist der nahezu konstante Rissbeginn bei 

etwa 150 kN vertikaler Last, der bei vergleichbaren 

Betonqualitäten nur gering von der Bewehrung be-

einflusst wird. Der Stahlbetontübbing zeigt ein 

deutlich steiferes Verhalten. Der Stahl trägt im elas-

tischen Bereich zunehmend, es bilden sich fort-

schreitend Risse an der Innenschale parallel zur 

Längsfuge. Ab etwa 460 kN setzt das Fließen ein-

zelner Stäbe ein, woraufhin die Durchbiegung stark 

zunimmt. Die Versuche wurden bei circa 60 mm 

aufgrund des Prüfstandhubs beendet. Insgesamt er-

geben sich drei Verformungsphasen: Rissbeginn, 

Übergang mit Rissbildung und elastischer Stahlde-

hnung sowie der Bereich des Stahlfließens. 

Das in Abbildung 6 gezeigte Verformungsverhalten 

der basaltbewehrten Tübbinge unterscheidet sich 

aufgrund des linear-elastischen, bis zum abrupten 

Faserbruch reichenden Materialverhaltens der Ba-

saltstäbe. Der erste basaltbewehrte Tübbing er-

reichte aufgrund geringeren Wassergehalts und hö-

herer 28-Tage-Festigkeit die höchste Tragfähigkeit. 

Dem Beton wurden rezyklierte Zuschläge beige-

mischt, nach zu hoch angenommener Feststoff-

feuchte der ersten Charge wurde diese ab der zwei-

ten Charge korrekt eingestellt. 

Bis zum Rissbeginn bei ca. 150 kN dominiert die 

Betonzugfestigkeit. Anschließend erfolgt ein konti-

nuierlicher Übergang zur vollständigen Zugspan-

nungsaufnahme durch die Basaltbewehrung. Auf-

grund der Bauteilgröße und der homogenen Riss-

verteilung verläuft dieser Übergang mit geringen 

 

Abbildung 5  Kraft-Durchbiegungs-Diagramm der basaltbewehrten Tübbinge im Vergleich zu einem Stahlbetontübbing 

 

Abbildung 6  Aufnahme einer Tübbingseite mit Basaltbewehrung zur Darstellung der Rissverteilung 
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Abweichungen, sodass das Kraft‑Durchbie-

gungs‑Diagramm näherungsweise bilinear ist und in 

einen linearen Basaltzweig übergeht. Demgegen-

über zeigen kleinere Prüfkörper (Betonbiegebalken) 

einen ausgeprägten, sprunghaften Übergang infolge 

inhomogener Rissbildung. Die Versuche wurden 

bei etwa 65 mm Durchbiegung aufgrund des be-

grenzten Zylinderhubs beendet. An der Stirnfläche 

des basaltbewehrten Tübbinge entstand ein mit 

Stahlbetontübbingen vergleichbares Rissbild. Wäh-

rend sich weder die Rissanzahl noch der Rissab-

stand des endgeprüften Tübbings signifikant unter-

schieden, traten Unterschiede in der Rissentwick-

lung auf. Aufgrund des geringeren Elastizitätsmo-

duls der Basaltbewehrung bildeten sich die Risse 

früher und erreichten bereits bei niedrigeren Last-

stufen größere Rissbreiten. 

Im Anfangsbereich weisen Stahlbetontübbinge eine 

höhere Tragfähigkeit auf. Zum Zeitpunkt des Ver-

suchsabbruchs (470 kN Vertikallast) lagen die be-

rechneten Spannungen der Stahlbewehrung in Tüb-

bingmitte mit rund 605 MPa nahe der Fließgrenze. 

Die Basaltbewehrung erreichte ihre maximale Trag-

fähigkeit im vorliegenden Versuchsaufbau hinge-

gen nicht. Eine theoretische Extrapolation der 

Last-Verformungs-Zweige ergibt einen Schnitt-

punkt bei sehr großen Durchbiegungen von etwa 

120 mm, ab dem die Basaltbewehrung rechnerisch 

überlegen wäre. Die vorliegende Betrachtung be-

zieht sich auf den Grenzzustand der Tragfähigkeit.  

Im Grenzzustand der Gebrauchstauglichkeit gilt ge-

mäß ÖBV eine zulässige Rissbreite von 0,2 mm als 

Dichtigkeitsanforderung. Dieser Grenzwert wird 

von den basaltbewehrten Tübbingen bereits bei 

deutlich geringeren Vertikallasten erreicht, sodass 

die Gebrauchstauglichkeit vor der Tragfähigkeit 

maßgebend wird. Die Auswertung dieses Verhal-

tens ist Gegenstand weiterführender Publikationen. 

 

5 Zusammenfassung 

Die Arbeit untersucht basaltbewehrte Tübbinge ent-

lang eines mehrstufigen Bewertungswegs: von der 

Materialcharakterisierung von Basaltfasern und 

Stäben über Verbund- und Biegeversuche an Beton-

biegebalken bis zu drei Versuchen an Tübbingen. 

Die für unimprägnierte Basaltfasern relevanten 

Prüfansätze, die aus der Textilindustrie stammen, 

wurden angepasst und ein Vergleichsrahmen zu 

Stahlbewehrung geschaffen. Die Ergebnisse bele-

gen die Dehnratenempfindlichkeit von Zugversu-

chen an unprägnierter Basaltfasern. Folglich sind 

Herstellerangaben zur Zugfestigkeit stets im Zu-

sammenhang mit dem jeweiligen Prüfverfahren und 

den Randbedingungen zu interpretieren. Niedrige 

Prüfgeschwindigkeiten sind für strukturelle Anwen-

dungen zweckmäßig, der E‑Modul bleibt weitge-

hend unbeeinflusst. Die vergleichsweise geringe 

Scherfestigkeit erfordert angepasste Prüf- und Kon-

struktionskonzepte und ist insbesondere beim Wi-

ckeln zu berücksichtigen. Rauere bzw. besandete 

Oberflächen erhöhen den Verbund und wirken sich 

positiv auf das Trag- und Rissverhalten aus. Da die 

profilierten Basaltstäbe gegenüber Basaltrovings 

ein deutlich besseres Verbundverhalten in den Bie-

gebalkenversuchen aufwiesen, wurden diese für die 

Biegebewehrung der Tübbinge gewählt. Im Tüb-

bingversuch zeigt Stahlbeton ein steiferes, bilinear 

geprägtes Verhalten, basaltbewehrte Segmente ei-

nen nahezu linearen Verlauf ab dem Betonriss. Die 

maximale Stabfestigkeit wurde nicht erreicht, Ext-

rapolationen deuten bei sehr großen Verformungen 

von etwa 120 mm auf mögliche Vorteile hinsicht-

lich Tragfähigkeit basaltbewehrter Segmente hin. 

Insgesamt erweisen sich basaltbewehrte Tübbinge 

als technisch umsetzbar und zukunftsfähig, insbe-

sondere hinsichtlich Nachhaltigkeit. Für die breite 

Implementierung sind jedoch standardisierte Klas-

sifizierungen, verbundoptimierte Oberflächen, 

scherkritische Detaillösungen und eine auf Tübbin-

glasten optimierte Bewehrungsauslegung zur Erhö-

hung der Materialeffizienz erforderlich. Der vorlie-

gende leichte, mit weniger als 50 kg basaltbewehrte 

Tübbing mit einfachem Steckbausystem unter-

streicht das Potenzial. 



   Alexandros Evangelatos, Kirolos Louies, Robert Galler 

  283 

6 Literatur 

[1] Hellmich, C., Pichler, B., Heissenberger, R. 

and Moritz, B.: 150 Jahre zuverlässige Eisen-

bahntunnel – Erweiterung der hybriden Me-

thode zur langfristigen Sicherheitsbewertung, 

Geomechanik und Tunnelbau, vol. 13, pp. 

538 – 546, 2020 

[2] Waldl, G., Papsch, F.: Roadmap zur CO2-

Neutralität der österreichischen Zementin-

dustrie bis 2050, BHM Berg- und Hüttenmän-

nische Monatshefte, vol. 167, pp. 342 – 348, 

2022 

[3] Eberli, M., Bender, A.: TBM-Tunnelvortrieb 

mit Einbau von Sohltübbingen und Stahlfaser-

spritzbeton, Spritzbetontagung, Tunnelaus-

kleidung mit Stahlfaserspritzbeton, pp. 132 – 

146, 2021 

[4] Sauer, J.: Ökologische Betrachtungen zur 

Nachhaltigkeit von Tunnelbauwerken der Ver-

kehrsinfrastruktur, Doktorarbeit, Technische 

Universität München, 2016 

[5] Mölgg, G.: Analyse von Tübbingschäden bei 

Perlkieshinterfüllung, Masterarbeit, Universi-

tät Innsbruck, 2025 

[6] Kühbacher, M.: Faserbeton im Tunnelbau, 

Dissertation, Montanuniversität Leoben, 2024 

[7] Medeghini, F.: Steered Fiber Orientation and 

Targeted Material Placement, Dissertation, 

Ruhr-Universität Bochum, 2026 

[8] Kromoser, B., Reichenbach, S., Stoiber, N., 

Preinstorfer, P., Huber, T.: Potentiale von 

nichtmetallischer Bewehrung im Infrastruk-

tur-Betonbau NIMETBEW, VIF2019, Projekt-

endbericht, 2022 

[9] fib bulletin 40: FRP reinforcement in RC 

structures, technical report, International Fed-

eration for Structural Concrete, 2007 

[10] ÖBV: Nichtmetallische Bewehrung, Sach-

stand, Österreichische Bautechnik Vereini-

gung, 2024 

[11] DAfStb: Betonbauteile mit nichtmetallischer 

Bewehrung, DAfStb-Richtlinie, Deutscher 

Ausschuss für Stahlbeton, 2024 

[12] ACI 440.1R-15: Guide for the Design and 

Construction of Structural Concrete Rein-

forced with Fiber-Reinforced Polymer (FRP) 

Bars, American Concrete Institute, Committee 

440, 2015  

[13] ISO 10406-1: Fibre-reinforced polymer 

(FRP) reinforcement of concrete – Test meth-

ods – Part 1: FRP bars and grids, ISO, 2015  

[14] ISO 3341: Textile glass- Yarns – Determina-

tion of breaking force and breaking elonga-

tion, ISO, 2000 

[15] DIN EN 14020‑2: Verstärkungsfasern – Spe-

zifikation für Textilglasrovings – Teil 2: Prüf-

verfahren und allgemeine Anforderungen, 

DIN, 2003 

[16] ISO 2078: Textile glass – Yarns – Designa-

tion, ISO, 2022 

[17] Zhang, X., Wang, X., Peng, Z., Zhu, Z., Wu, 

Z.: Parametric study on mechanical proper-

ties of basalt leno textile applied as concrete 

reinforcement, Advances in Structural Engi-

neering, vol. 25, pp. 48 – 62, 2021  

[18] ASTM D4018: Standard Test Methods for 

Properties of Continuous Filament Carbon 

and Graphite Fiber Tows, ASTM, 2017 

[19] ÖBV: Green Infrastructures: CO2-optimierte 

und ressourceneffiziente Weiße Wannen, Tun-

nelschalen und konstruktive Bauteile für den 

Tiefbau, Forschungsendbericht 1, 2025 

[20] ÖNORM EN 12390-5: Prüfung von Festbeton 

- Teil 5: Biegezugfestigkeit von Probekörpern, 

Austrian Standards International, 2019  

[21] ÖNORM EN 12390-2: Prüfung von Festbeton 

- Teil 2: Herstellung und Lagerung von Pro-

bekörpern für Festigkeitsprüfungen, Austrian 

Standards International, 2019 

[22] Evangelatos, A., Louies, K., Löschnauer, J., 

Galler, R.: EbiT – Forschungsbericht: Endlos-

basaltfaser als smarte Bewehrung im Tiefbau, 

2025 

[23] Gehwolf, P.: Tragverhalten von Tübbingen im 

maschinellen Tunnelbau – Experimentelle und 

numerische Analyse, Dissertation, Montanuni-

versität Leoben, 2018 

  



Tübbingversuche mit nachhaltiger Basaltbewehrung 

284 

 



  285 

Numerische Untersuchung der Momentenumlagerung 

in punktgestützten Vollplatten 

Dipl.-Ing. Amir Skopljak, Prof. Dr. Dirk Schlicke 
Institut für Betonbau, Technische Universität Graz, Österreich 

 

 

KURZFASSUNG: 

Punktgestützte Stahlbetondecken werden im Allgemeinen auf Basis linear elastisch ermittelter Schnittgrößen 

bemessen. In der konstruktiven Durchbildung wird außerdem oftmals eine Erhöhung der Feldbewehrung for-

ciert. Hintergrund ist die ingenieurmäßige Annahme, dass die linear elastisch ermittelten Biegemomente in-

folge der Rissbildung vom Stützbereich in den Feldbereich umgelagert werden. Die vorliegende Studie geht 

der Frage nach, inwiefern diese Umlagerung bei typischer Bewehrungskonfiguration mit Biegebewehrungs-

zulagen an der Plattenoberseite über den Stützen für das Durchstanzen als generell vorausgesetzt werden 

kann. Vermutet wird ein gegenteiliger Effekt infolge der im Zustand II höheren Biegesteifigkeit der Stütz-

querschnitte infolge der Biegebewehrungszulagen an der Plattenoberseite. In dieser Studie werden dafür ana-

lytische Handrechenverfahren nach DAfStb Heft 631, linear elastische sowie materialnichtlineare FE-Ana-

lysen mit 2D-Layer-Modellen von Vollplatten untersucht. Die Ergebnisse zeigen im Gebrauchszustand (SLS) 

zunächst die ingenieurmäßige Vermutung einer Umlagerung vom Stütz- in den Feldbereich. Demgegenüber 

tritt im Grenzzustand der Tragfähigkeit (ULS) eine signifikante Umlagerung der Biegemomente zu den Stüt-

zen auf, wobei sich der Momentennullpunkt in den Feldbereich hinein verschiebt. 

 

 

1 Motivation 

Flachdecken sind der am häufigsten eingesetzte De-

ckensystemtyp der Gegenwart. Der gebräuchlichste 

und zugleich einfachste Querschnitt weist eine kon-

stante Dicke auf. In der Praxis wird daraufhin bei 

der linear elastischen Berechnung der Schnittkräfte 

eine konstante Deckensteifigkeit über die gesamte 

Decke angesetzt. Mit zunehmender Belastung und 

nach der Rissbildung im Stützbereich wie auch im 

Feldbereich kommt es jedoch zu einer Schnittgrö-

ßenumlagerung, vor allem der Biegemomente. Das 

Ausmaß dieser Umlagerung vor der Ausbildung 

plastischer Gelenke hängt von der Steifigkeit des 

Deckenquerschnitts im Stütz- und Feldbereich im 

Zustand II ab. Punktgestützte Decken weisen zudem 

eine Durchstanzproblematik auf, die mit dem Nach-

weis gegen Durchstanzen nach EC2 [1] entspre-

chend bemessen wird. Zur Vermeidung bzw. zum 

Geringhalten einer Durchstanzbewehrung wird über 

den Stützen in der Regel eine Biegebewehrungszu-

lage vorgesehen. Steigt der Bewehrungsgrad im 

Stützbereich hierdurch im Vergleich zum Feld an, 

ist die Steifigkeit der Deckenquerschnitte im Zu-

stand II im Stützbereich deutlich größer als im Feld-

bereich. Selbst wenn die Stützbereiche früher in den 

Zustand II übergehen, so ergibt sich hieraus ein sehr 

begrenztes Umlagerungsvermögen vom Stütz- in 

den Feldbereich. Es ist sogar der umgekehrte Fall 

möglich, dass das Tragsystem der Decke im Zu-

stand II eher einer Kragarmkette als einer Einfeld-

trägerkette entspricht und somit die Stützmomente 

in der Decke nach der Rissbildung im Vergleich zu 

einer linear elastischen Berechnung ansteigen.  

Die händische Berechnung mithilfe der Gurt- und 

Feldstreifenmethode nach DAfStb Heft 631 [2] 

empfiehlt empirische Formeln zur Ermittlung der 

Bemessungsschnittgrößen, in denen die Steifig-

keitsverteilung der Decke im Zustand II unberück-

sichtigt bleibt. Das gleichartige Verfahren ist auch 

im Anhang I von [1] verankert. Zudem erlaubt [1], 

die für die Nachweise im Grenzzustand der Tragfä-

higkeit (ULS) maßgebenden Schnittgrößen auf 

Grundlage linear elastischer Berechnungen mit be-

grenzter Umlagerung zu ermitteln. Im vorliegenden 
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Zusammenhang betrifft dies in erster Linie die Um-

lagerung der Biegemomente vom Stütz- in den 

Feldbereich.  

Unter diesen Gesichtspunkten wird im vorliegenden 

Beitrag diskutiert, ob übliche Ansätze zur Berech-

nung der Schnittkräfte in der Vollplatte zutreffende 

Steifigkeitsabbildungen liefern und wie groß der 

Fehler im Vergleich zu einer realistischeren Be-

rücksichtigung der Umlagerung der Biegemomente 

innerhalb der Decke im Zustand II ist. Ziel dieser 

Studie ist es, den Einfluss der Abbildung der De-

ckensteifigkeit auf die Umlagerung der Biegemo-

mente in der numerischen Analyse punktgestützter 

Vollplatten für ULS-Lastniveaus zu untersuchen 

und festzustellen, ob Potenzial für eine Optimierung 

des Deckenquerschnitts oder der Bewehrungsfüh-

rung innerhalb der Decke besteht. 

Für die Analyse wird ein Veranschaulichungsbei-

spiel einer Volldecke herangezogen, an dem zu-

nächst eine händische Schnittgrößenermittlung und 

Bemessung der Decke nach [2] durchgeführt wur-

den, gefolgt von einer linear elastischen FE-Berech-

nung und anschließend einer materiell nichtlinearen 

FE-Analyse, um die Schnittgrößenumlagerung in-

nerhalb der Decke zu ermitteln und zu demonstrie-

ren. Der Fokus der Analyse liegt auf den Biegemo-

menten in den Grenzzuständen der Tragfähigkeit 

mit ausreichender Versagensankündigung und nicht 

auf den Nachweisen im Grenzzustand der Ge-

brauchstauglichkeit, bei denen Spannungsbegren-

zungen in Beton und Bewehrung, Rissbreiten oder 

Verformungen nachgewiesen werden.  

Zudem ist anzumerken, dass die nichtlineare 

FE‑Analyse die Thematik der plastischen Rotatio-

nen automatisch erfasst, indem das nichtlineare Ma-

terialverhalten vor und nach der Rissbildung bis hin 

zum Fließen bzw. Versagen der Bewehrung oder 

zur ausgeprägten Druckplastizität des Betons die 

Rotationsfähigkeit der Querschnitte abbildet (siehe 

auch [3] zu NLFEA‑basierten Rotationen nach 

MC2010 LoA IV). Die Momentenumlagerung wird 

dabei bis zum vollständigen Versagen der Decke 

verfolgt, sei es durch die Ausbildung plastischer Ge-

lenke infolge der Biegung oder durch das Durch-

stanzen. Die rechnerische Ermittlung und Begren-

zung der zulässigen Rotation einzelner Querschnitte 

gemäß [1] werden in diesem Beitrag nicht berück-

sichtigt.  

2 Veranschaulichungsbeispiel 

Untersucht wird ein Deckenausschnitt um eine In-

nenstütze ohne Exzentrizität. Der Fokus liegt damit 

auf dem isolierten Verhalten der Decke um diese In-

nenstütze. Das System ist symmetrisch aufgebaut 

und weist in beiden Tragrichtungen gleiche Syste-

meigenschaften und auch Belastungen auf. Für die 

Analyse wird nur eine Haupttragrichtung betrachtet. 

In diesem Beispiel ist dies die horizontale Richtung 

in der Grundrissebene gemäß Abbildung 1.  

Ungünstige Lastverteilungen werden nicht betrach-

tet, stattdessen wird durchgehend mit Volllast ge-

rechnet. Dadurch lässt sich die maximale zugehö-

rige Stützenkraft ermitteln und die Studie im Hin-

blick auf das Bemessungsverfahren und den metho-

dischen Vergleich vereinfachen. 

Die betrachtete Decke weist die Stützweiten bzw. 

die Abmessungen 6 x 6 Meter auf. Die Deckenhöhe 

beträgt h = 0,24 m und mit der Betonwichte von 

γc = 25 kN/m³ ergibt sich eine ständige Last aus Ei-

gengewicht von g = 6 kN/m². 

 
Abbildung 1 Darstellung der Deckenfelder und des 

Stützenrasters im Grundriss der Hoch-

baudecke (oben) sowie Visualisierung des 

FE‑Modells eines repräsentativen Decken-

ausschnitts (unten) 
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Die Aufbaulast wird mit g1 = 1,0 kN/m² angenom-

men. Die veränderliche Deckenlast beträgt 

q = 3,0 kN/m². Als Stützengeometrie wird eine 

rechteckige Stütze mit einer Kantenlänge von 

bST = 30 cm angenommen. Zur Verringerung des 

Modellierungs- und Rechenaufwands wird der De-

ckenausschnitt im FE-Berechnungsmodell als vier-

seitig eingespannte Platte modelliert. Für die Aus-

wertung der Ergebnisse wird stets die gesamte ver-

tikale Auflagerkraft FV,GESAMT herangezogen. Somit 

beträgt die Gesamtkraft aus Eigengewicht und Auf-

baulast FG,k,GES. = (0,24 ∙ 25 + 1) ∙ 6 ∙ 6 = 252 kN und 

infolge der gesamten veränderlichen Last 

FQ,k,GES. = 3 ∙ 6 ∙ 6 = 108 kN. 

3 Bemessung mittels Handrechen-
verfahren 

Für die analytische Berechnung der Schnittgrößen 

punktgestützter Flachdecken, bei denen ein Längen- 

zu Breiten-Verhältnis von 0,8 < Lx / Ly < 1,25 vor-

liegt, kann das Annäherungsverfahren nach DAfStb 

Heft 631, Kapitel 3 [2], verwendet werden. In die-

sem Näherungsverfahren werden Feld- und Gurt-

streifen der Decke definiert und die Lastabtragung 

über ein Ersatzdurchlaufträgersystem approximiert. 

Die Aufteilung und Definition der Feld- und Gurt-

streifen werden in Abbildung 2 dargestellt. 

 

Abbildung 2 Verteilung der mit dem Näherungsverfah-

ren der Ersatzdurchlaufträger ermittelten 

Biegemomente (optimiert aus [2])  

Der Gurtstreifen wird zusätzlich in zwei Streifen-

breiten von jeweils 0,1 L unterteilt, um die Vertei-

lung der Biegemomente im Stützbereich orthogonal 

zur Tragrichtung besser zu berücksichtigen, wie in 

Abbildung 3 gezeigt. Wie dort ersichtlich, sind die 

Momente im Gurtstreifen in der Regel höher als in 

den Feldstreifen.  

Zur Ermittlung der einwirkenden Biegemomente 

werden die folgenden Faktoren verwendet, wie in 

[2] definiert: 

 ds / l1,min = 0,3 / 3,0 = 0,1;  

 kSS = -0,160;  

 kFG = 0,052 

Verteilung der Stützmomente 

 
 

Verteilung der Feldmomente 

 

Abbildung 3 Verteilung der Biegemomente in Feld- und 

Gurtstreifen rechtwinkelig zur betrachte-

ten Tragrichtung (optimiert aus [2])  

Das einwirkende Stützmoment der inneren Gurt-

streifen wird nach dem Näherungsverfahren der Er-

satzdurchlaufträger mit Gleichung (1) bestimmt. 

𝑚SS = 𝑘SS ⋅ 𝑐 ⋅ 𝑞 ⋅ 𝑙m1
2 = −57,6 kNm/m (1) 

Nach [2] ist für doppelt symmetrische Platten der 

Korrekturbeiwert c zur Berücksichtigung der Ein-

flüsse der Stützendicke ds und des Stützweitenver-

hältnisses ε auf das größte Stützmoment 𝑚SS mit 1,0 

anzusetzen. Die einwirkenden Stützmomente in den 

äußeren Gurtstreifen werden proportional zum inne-

ren Stützmoment mit Gleichung (2) bestimmt. 

𝑚SG = 0,7 𝑚SS = −40,3kNm/m (2) 

Die einwirkenden Feldmomente in den Gurtstreifen 

ergeben sich aus Gleichung (3). 

𝑚FG = 𝑘FG ⋅ 𝑞 ⋅ 𝑙1
2 = 18,7kNm/m (3) 

Die so ermittelten Schnittgrößen werden unter Be-

rücksichtigung der Gurtstreifenbreite auf Stab-

schnittgrößen integriert. Die integrierten Werte 

[kNm] sind in Tabelle 2 ausgewiesen. Auf Basis 

dieser Biegemomente erfolgt anschließend die 

Querschnittsbemessung der Decke. 
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Der händische Durchstanznachweis der Decke wird 

gemäß EC2 [1] geführt. Es wird eine Zulagenbe-

wehrung im Stützbereich vorgesehen, um den Ein-

satz einer Durchstanzbewehrung zu vermeiden. Als 

Grenze für die Zulage wird ein Bewehrungsgrad 

von 2% eingehalten. Für den Bewehrungsgrad 

ρerf,ULS,EC2 = 0,011 ist der Durchstanznachweis nach 

[1] erfüllt. Daraus ergibt sich die erforderliche Zu-

lagenfläche 

As,Zulage,erf  = 0,011 · 21 · 100 = 23,1 cm²/m. 

4 Bemessung mittels FE-Analyse 

Die Modellierung, die Ermittlung der Schnittgrößen 

und die Bemessung der Vollplatte erfolgen im 

FE-Programm SOFiSTiK. Die FE-Modellierung 

basiert auf Flächenelementen und die Bewehrung 

wird nach dem Baumann/Layer-Verfahren [4] be-

messen.  

4.1 Linear elastische Berechnung 

Im Weiteren erfolgt die linear elastische Schnittgrö-

ßenermittlung und anschließend die Bemessung der 

Decke im Zustand II. Der Durchstanznachweis er-

folgt direkt im FE-Programm. 

Die Steifigkeit der Decke wird bei der linear elasti-

schen Analyse in der Regel über die Definition der 

Elementdicke berücksichtigt. Oft wird die gesamte 

Geschossdecke modelliert. In diesem Fall wird zur 

Reduktion des Modellierungs- und Rechenauf-

wands lediglich ein Deckenausschnitt betrachtet. 

Die durch die linear elastische Berechnung ermit-

telte erforderliche Bewehrung ist in Tabelle 1 dar-

gestellt. Wie ersichtlich, besteht eine gute Überein-

stimmung der Ergebnisse mit dem Handrechenver-

fahren, insbesondere im Feldbereich. 

Die in der Tabelle 1 ausgewiesenen Werte stellen 

eine abgestufte, verschmierte Bewehrung über die 

gesamte Breite des Gurtstreifens dar, vgl. auch Ab-

bildung 2 zur Verteilung der Biegemomente [2] so-

wie Abbildung 3 (Verteilung der Stützmomente) 

und Abbildung 4 (Ergebnisse der computergestütz-

ten Bemessung). 

Wie bereits bei der händischen Berechnung ist die 

Zulagenbewehrung aus dem Durchstanznachweis 

maßgebend.  

Tabelle 1 Vergleich der ermittelten erforderlichen Längs-

bewehrung im Stützbereich bei händischer und 

computergestützter Bemessung in cm²/m  

Erforderliche  

Bewehrung 

Obere Lage 

Biegung  

Obere Lage 

Durchstanzen 

Untere Lage 

Biegung 

Handrechen-

verfahren 
7,2 23,1 2,7 

Lineare 

FE-Analyse 
7,6 20,5 2,8 

 

Für dieses Beispiel wird als Grundbewehrungsnetz 

eine Mattenbewehrung Q335 (Ø 8 mm – 15 cm) mit 

einer vorhandenen Bewehrung von 3,35 cm²/m ge-

wählt. Im Stützbereich wird eine Zulagenbeweh-

rung Ø 20 mm – 15 cm mit 20,94 cm²/m angeord-

net. Die gesamte vorhandene Bewehrung im Stütz-

bereich beträgt damit As,vorh. = 24,29 cm²/m. 

 

 

Abbildung 4 Erforderliche Biegebewehrung der Platte in betrachteter Tragrichtung aus computergestützter Bemessung 

mit linear elastischer Berechnung 
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4.2 Nichtlineare Finite-Elemente-Analyse 

Um die Auswirkungen der Rissbildung und Steifig-

keitsänderungen adäquat zu erfassen, erfolgt eine 

materialnichtlineare FE-Analyse. Als Bewehrung 

wird hierfür die Bewehrung gemäß linear elasti-

scher FE-Analyse und Bemessung übernommen. 

Die Steifigkeit der Zugzone infolge Tension‑Stiffe-

nings wird in der nichtlinearen Berechnung gemäß 

[5] berücksichtigt. 

Die Last wird iterativ gesteigert bis zum Versagen 

der Platte. Als Kenngröße für das Lastniveau dient 

jeweils die gesamte aufgebrachte Last. 

Für die Nachweise der Tragfähigkeit in der nichtli-

nearen Analyse wird die γR-Methode [6][7] ange-

wendet. Dabei werden die Materialparameter so an-

gepasst, dass die charakteristische Fließgrenze der 

Bewehrung um 10 % erhöht wird, was in etwa ei-

nem Ansatz mit Mittelwerten entspricht, während 

die charakteristische Betonfestigkeit um 15 % redu-

ziert wird, siehe Gleichung (4). ULS-Nachweise 

gelten als erfüllt, wenn die numerische Berechnung 

in der γR-Methode die Konvergenz für das 1,27-fa-

che der Designlast erreicht.  

1,1 𝑓yk

1,27
=

𝑓yk

1,15
 (4) 

0,85 𝑓𝑦𝑘

1,27
=

𝑓𝑐𝑘

1,5
  

Dieser Ansatz entspricht dem üblichen Berech-

nungsansatz mit Teilsicherheitsbeiwerten, in denen 

die Modellunsicherheit [6][7] bereits enthalten ist.  

 

Abbildung 5 Kraft-Verschiebungs-Diagramm aus der 

nichtlinearen FE-Analyse als Kennlinie 

des Tragverhaltens der Decke     

 

Abbildung 6 Gegenüberstellung der Momentenverläufe bei linearer und nichtlinearer FE-Berechnung für die seltene 

Lastfallkombination im SLS sowie die ULS-Lastkombination und ein erhöhtes ULS-Lastniveau in kNm  
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Die tatsächliche Versagenslast bzw. die Tragfähig-

keit der Decke entspricht etwa dem 1,6-fachen 

ULS-Lastniveau (siehe Abbildung 5). Ergänzend ist 

der Verlauf der Biegemomente für die Lastfälle sel-

tene, ULS und 1,27-fach (bzw. 1,3-fach) erhöhtes 

ULS-Lastniveau bei der vorgegebenen Verlegung 

der Bewehrung in Abbildung 6 dargestellt. 

5 Diskussion 

Die berechneten Biegemomente sind für die unter-

schiedlichen Rechenverfahren als Absolutwerte in 

Tabelle 2 gegenübergestellt.  

 

Ergänzend dazu zeigt Tabelle 3 die prozentuale Ab-

weichung der Ergebnisse bezogen auf die Hand-

rechnung. 

Die Ergebnisse zeigen für die Gebrauchszustände 

(SLS), dass es hier zunächst zu einer Umlagerung 

vom Stütz- in den Feldbereich kommt, wenngleich 

die Biegesteifigkeit im Zustand II im Stützbereich 

aufgrund der Biegebewehrungszulagen für das 

Durchstanzen höher ist. Hintergrund ist, dass die 

Rissbildung zunächst im Stützbereich beginnt und 

sich daraus erst einmal eine Umlagerung vom Stütz- 

in den Feldbereich ergeben muss. Diese Umlage-

rungen können im vorliegenden Fall noch innerhalb 

der Modellunsicherheit von 10 % eingeordnet wer-

den, sodass die Nachweisführung im Grenzzustand 

der Gebrauchstauglichkeit auf Basis von linear elas-

tisch ermittelten Schnittgrößen als ausreichend ge-

nau erachtet werden kann. 

Erst mit zunehmender Laststeigerung im Grenzzu-

stand der Tragfähigkeit kann eine Umkehr in der 

Schnittgrößenumlagerung gemäß der eingangs for-

mulierten Hypothese, dass Flachdecken mit Biege-

bewehrungszulagen über den Stützen unter Berück-

sichtigung der Rissbildung zu einer Schnittgrö-

ßenumlagerung vom Feld- in den Stützbereich nei-

gen, beobachtet werden.  

Beim Lastniveau des Grenzzustandes der Tragfä-

higkeit (1,0 x ULS) zeigt sich im vorliegenden Bei-

spiel, dass die Umkehr der Schnittgrößenumlage-

rung gerade die anfängliche Umlagerung im SLS 

vom Stütz- in den Feldbereich weitgehend kompen-

siert, sodass bei diesem Lastniveau (1,0 x ULS) na-

hezu idente Biegemomente zwischen linear elasti-

scher und nichtlinearer Berechnung auftreten. Im 

Nachweiszustand der Tragfähigkeit nach der 

γR-Methode (1,3 x ULS) ist infolge der Rissbildung 

im Feldbereich ein nennenswerter Zuwachs der 

Stützmomente zu beobachten. Für dieses Lastni-

veau ist jedoch die Bemessung der Vollplatte wei-

terhin auf Grundlage der linear elastischen Schnitt-

größen nach [1] sinnvoll, insbesondere wenn die 

Rotationsfähigkeit des Stützquerschnittes sicherge-

stellt ist und eine Erhöhung der Feldbewehrung for-

ciert wird. Bei weiterer Laststeigerung (über 1,3 x 

ULS) treten signifikante Zunahmen der Stützmo-

mente gegenüber der linear‑elastischen Berechnung 

auf. 

6 Fazit 

Übliche Bemessungsmethoden sind erprobt und 

diese Analyse bestätigt für das gewählte Beispiel, 

dass eine linear elastische Schnittgrößenermittlung 

Tabelle 2 Vergleich der Werte von Biegemomenten in 

kNm der Gurtstreifen im Stütz- und Feldbe-

reich bei unterschiedlichen Lastniveaus und 

unterschiedlichen Rechenverfahren   

MStütze  

MFeld    
 

[kNm]  

Lastniveau 

SLS 

qu-st. 

SLS 

selten 

1,0 x 

ULS 

1.3 x 

ULS 

1.6 x 

ULS 

FV,GES. [kN] 284 360 502 652 803 

Handrechen-

verfahren 

-93 -118 -164 -213 -262 

35 45 63 81 100 

Lineare  

FE-Analyse 

-82 -103 -144 -200 -271 

36 46 64 89 121 

Nichtlineare  

FE-Analyse 

-76 -92 -158 -254 -414 

39 50 61 71 85 

Tabelle 3 Vergleich der Abweichungen der Biegemo-

mente der Gurtstreifen im Stütz- und Feldbe-

reich bei unterschiedlichen Lastniveaus und 

unterschiedlichen Rechenverfahren bezogen 

auf die Handrechnung in % 

MStütze  

MFeld    
 

[kNm]  

Lastniveau 

SLS 

qu-st. 

SLS 

selten 

1,0 x 

ULS 

1.3 x 

ULS 

1.6 x 

ULS 

FV,GES. [kN] 284 360 502 652 803 

Handrechen-

verfahren 

100 % 100 % 100 % 100 % 100 % 

100 % 100 % 100 % 100 % 100 % 

Lineare  

FE-Analyse 

88 % 87 % 88 % 94 % 103 % 

103 % 102 % 102 % 110 % 121 % 

Nichtlineare  

FE-Analyse 

82 % 78 % 96 % 119 % 158 % 

111 % 111 % 97 % 88 % 85 % 
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für die Bemessung punktgestützter Vollplatten so-

wohl für die Nachweise im SLS als auch im ULS 

eine ausreichende Genauigkeit bietet. Für SLS-

Lastniveaus zeigt die nichtlineare Analyse eine 

leichte Umlagerung der Biegemomente in den Feld-

bereich, vor allem weil die Rissbildung zunächst im 

Stützbereich einsetzt. Diese Umlagerung liegt in-

nerhalb der Modellunsicherheit, sodass der Ver-

gleich mit nichtlinear ermittelten Schnittgrößen hin-

sichtlich der Spannungs- und Rissbreitennachweise 

im SLS nicht gegen die Verwendung linear elastisch 

ermittelter Schnittgrößen spricht. Auch wenn dies 

hinlänglich bekannt ist, soll an dieser Stelle erwähnt 

sein, dass demgegenüber eine Berechnung mit li-

near elastischen Steifigkeiten nicht eins-zu-eins für 

die Verformungsnachweise genutzt werden sollte, 

da die Krümmungszunahme im Zustand II eine er-

hebliche Zunahme der Durchbiegung mit sich 

bringt.  

Für das ULS-Lastniveau stimmen die Biegemo-

mente zwischen linear elastischer Berechnung und 

nichtlinearer Analyse aufgrund der Umkehr der 

Schnittgrößenumlagerung weiterhin gut überein. 

Erst bei Lastniveaus mit ausgeprägter Rissbildung 

im Feldbereich, die über den ULS hinausgehen, 

kommt es zu einer deutlich stärkeren Umlagerung 

der Biegemomente in den Stützbereich. Inwiefern 

es sich hierbei um ein generelles Verhalten von 

Flachdecken mit Biegebewehrungszulagen über 

den Stützen handelt, soll in zukünftigen Untersu-

chungen systematisch geklärt werden. Zudem be-

ruht der hier verwendete Analyseansatz auf der Prä-

misse einer Momentenumlagerung ohne vorheriges 

rechnerisches Durchstanzversagen. Ob und in wel-

chem Umfang diese Umlagerung vor Durchstanzen 

überhaupt erreicht wird, soll in weiterführenden 

Analysen quantifiziert werden, insbesondere im 

Hinblick auf die Interaktion von Momentenumlage-

rung und Durchstanzen.  

Insgesamt erscheint vor diesem Hintergrund und im 

Sinne einer materialeffizienten, lastabtragungsge-

rechten Bemessung eine Optimierung des Platten-

querschnitts theoretisch möglich. Ein sinnvoller 

Ansatz wäre die Verwendung veränderlicher Quer-

schnitte, d.h. dickere Querschnitte im Stützbereich 

und möglichst dünne Querschnitte im Feldbereich. 

Eine derartige Gestaltung könnte die in Zustand II 

auftretende Umlagerung gezielt berücksichtigen 

und die Bewehrungsführung entlasten. Diese Frage-

stellung ist Gegenstand zukünftiger Untersuchun-

gen, insbesondere mit Blick auf die SLS-Nachweise 

(Spannungsbegrenzung, Rissbreite, Verformung), 

auf eine optimierte Bewehrungsführung sowie auf 

die Rotationsfähigkeit der Querschnitte und Druck-

membrantragwirkung [8]. 
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KURZFASSUNG: 

Diese Studie untersucht das Tragverhalten vorgespannter Industriebodenplatten für Anwendungen mit erhöh-

ten Anforderungen an die Dichtigkeit und Gebrauchstauglichkeit. Hierzu wurde ein Finite-Elemente-Modell 

entwickelt, das die Boden-Bodenplatte-Interaktion, betriebliche Lasten aus Blocklagern, Hochregalen und 

Gabelstaplerverkehr sowie Schwindverformungen berücksichtigt. Die Ergebnisse zeigen, dass die Vorspan-

nung die Hauptzugspannungen signifikant reduziert und dadurch ein rissfreies Tragverhalten ermöglicht. 

Dadurch können die Anforderungen an wasserundurchlässige Bauwerke erfüllt und gleichzeitig Dehnfugen 

vermieden werden. Im untersuchten Fallbeispiel konnte die Plattendicke gegenüber einer konventionell be-

wehrten Lösung von 25 cm auf 18 cm reduziert werden, was einer Betoneinsparung von etwa 175 kg/m² 

entspricht. Neben der Verringerung des Materialverbrauchs ergeben sich Vorteile hinsichtlich Bauzeit, In-

standhaltung und Dauerhaftigkeit. Die vorgestellte Methodik stellt eine geeignete Grundlage für die Opti-

mierung und Bemessung vorgespannter Industriefußbodenplatte dar. 

 

1 Motivation 

Industriefußbodenplatten (IFBP) werden seit vielen 

Jahrzehnten erfolgreich geplant und ausgeführt. Sie 

dienen als Verkehrs- und Lagerflächen sowie als 

tragende Gründungselemente, beispielsweise für 

Hochregallager, und müssen hohe Anforderungen 

hinsichtlich Ebenheit, Verschleißbeständigkeit, 

chemischer Widerstandsfähigkeit, Dauerhaftigkeit 

und Tragfähigkeit erfüllen. Trotz der kontinuierli-

chen Weiterentwicklung von Betonbaustoffen und 

etablierter Bemessungskonzepte [1–3] ist in den 

vergangenen Jahren eine zunehmende Anzahl von 

Schadensfällen bei industriellen Betonbodenplatten 

zu beobachten. Diese sind insbesondere auf das Zu-

sammenwirken von aufgezwungenen Verformun-

gen sowie hohen betrieblichen Beanspruchungen 

infolge von Gabelstaplerverkehr und Hochregalan-

lagen zurückzuführen. 

IFBP aus Beton werden üblicherweise als großflä-

chige Plattensysteme ausgeführt. Zur Aufnahme 

aufgezwungener Verformungen werden Bewe-

gungs- bzw. Dehnfugen angeordnet. Diese dienen 

der Begrenzung von Zwangsspannungen infolge 

von Änderungen der mittleren Bauteiltemperatur, 

Schwinden und Quellen sowie temperaturbedingter 

Gradienten über die Plattendicke. Die aus diesen 

Verformungen resultierenden Spannungszustände 

beeinflussen maßgeblich das Tragverhalten sowie 

die Rissbildung von IFBP. In der ingenieurmäßigen 

Praxis werden die auftretenden Zwangsspannungen 

durch die Unterteilung der Bodenplatte in einzelne 

Felder mittels regelmäßig angeordneter Dehnfugen 

reduziert. 

Im Rahmen der vorliegenden Fallstudie werden un-

terschiedliche Bemessungsvarianten von IFBP un-

tersucht, die wasserrechtlichen Anforderungen un-

terliegen. Vergleichbare Regelwerke bestehen welt-

weit, beispielsweise in Form des österreichischen 

Wasserrechtsgesetzes (WRG) [4]. Für derartige 

Bauwerke gelten erhöhte Anforderungen an die Be-

grenzung der Rissbreiten, um das Austreten um-

weltgefährdender Stoffe und daraus resultierende 

Umweltschäden zu vermeiden. Entsprechend ein-

schlägigen Richtlinien, wie der DAfStb-Richtlinie 

„Wasserundurchlässige Bauwerke aus Beton“ [5], 

sind hierfür zulässige Rissbreiten von typischer-

weise höchstens 0,20 mm einzuhalten. Bei konven-

tionell bewehrten Industriebodenplatten führt dies 
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zu erhöhten Bewehrungsgraden, während bei stahl-

faserbewehrten IFBP höhere Faserdosierungen er-

forderlich werden. Zusätzlich sind Anforderungen 

an die Mindesthöhe der Druckzone einzuhalten. 

Eine wesentliche Herausforderung stellt dabei die 

Ausbildung von Fugen infolge temperatur- und 

schwindbedingter Verformungen dar. Darüber hin-

aus wirkt sich die kontinuierliche Beanspruchung 

durch Gabelstaplerverkehr, während der Nutzungs-

dauer nachteilig auf die Dauerhaftigkeit aus. Die 

wiederholten Lastwechsel führen häufig zu lokalen 

Schädigungen, insbesondere zu Kantenabbrüchen 

und Schäden im Bereich von Dehnfugen. Diese 

Schadensmechanismen verursachen erhöhte In-

standhaltungsaufwendungen und steigende Lebens-

zykluskosten [6,7]. 

Demgegenüber können vorgespannte IFBP eine 

deutlich verbesserte strukturelle Leistungsfähigkeit 

aufweisen. Durch die Vorspannung lassen sich die 

geforderten Rissbereiten zuverlässig einhalten. In 

vielen Fällen kann sogar ein vollständig rissfreies 

Tragverhalten erreicht werden [8]. Ein weiterer we-

sentlicher Vorteil besteht in der Möglichkeit einer 

weitgehend fugenlosen Bauweise. Dadurch werden 

potenzielle Ausführungsfehler sowie Schäden in-

folge von Rissbildungen und Kantenabbrüchen un-

ter dauerhaftem Staplerverkehr erheblich reduziert. 

Darüber hinaus bieten vorgespannte IFBP ein be-

trächtliches Materialeinsparungspotenzial, da sie 

häufig mit geringeren Plattendicken und reduzier-

tem Bewehrungsaufwand ausgeführt werden kön-

nen. Die eingebrachten Vorspannkräfte führen zu 

einem überwiegend druckbeanspruchten Span-

nungszustand im Betonquerschnitt, sodass die auf-

tretenden Zugspannungen unterhalb der charakte-

ristischen Betonzugfestigkeit verbleiben. 

Im vorliegenden Beitrag werden die wesentlichen 

Eigenschaften konventionell bewehrter und vorge-

spannter Industriefußbodenplatten anhand ausge-

wählter technischer und wirtschaftlicher Kriterien 

gegenübergestellt. Die Bewertung erfolgt mithilfe 

numerischer Finite-Elemente-Analysen (FE-Analy-

sen), die eine detaillierte Beurteilung des Tragver-

haltens unter Gebrauchslastbedingungen ermögli-

chen. Für eine wirtschaftliche Auslegung mit gerin-

gen Herstellungs- und reduzierten Instandhaltungs-

kosten ist dabei insbesondere eine ganzheitliche Be-

trachtung des Tragwerks erforderlich, welche so-

wohl den Planungs- und Ausführungsprozess als 

auch die Interaktion zwischen Baugrund und In-

dustriebodenplatte berücksichtigt. 

2 Numerische Modellierung 

2.1 FE-Modell der Industriefußbodenplatte 

Gemäß dem österreichischen WRG [4] müssen In-

dustriehallen, in denen wassergefährdende Stoffe 

gelagert werden, so ausgeführt werden, dass ein 

Eindringen dieser Stoffe in den Untergrund sowie 

eine Gefährdung des Grundwassers dauerhaft aus-

geschlossen werden können. 

Zur Erfüllung dieser Anforderungen sind in der Re-

gel Mindestanforderungen hinsichtlich der Platten-

dicke, der zulässigen Rissbreiten sowie der Ausbil-

dung von Dehnfugen einzuhalten. Für wasserun-

durchlässige konventionell bewehrte IFBP wird üb-

licherweise eine Mindestplattendicke von ℎ =

0,25 m empfohlen. Zur Bewertung des Potenzials 

einer vorgespannten Ausführungsvariante wurde im 

Rahmen der Untersuchungen eine vorgespannte 

IFBP betrachtet. Dabei konnte die Plattendicke auf 

18 cm reduziert werden. Die Vorspannung erfolgt 

über ein regelmäßiges Spanngliedraster mit einem 

Achsabstand von 65 × 65 cm. Die FE-Analysen 

wurden mit der Software SOFiSTiK [9] durchge-

führt. 

Der vorgeschlagene Modellierungsansatz berück-

sichtigt sowohl die Spannungen infolge von Stap-

ler- und Hochregallasten als auch Zwangsspannun-

gen aus Schwinden während der Nutzungsdauer. 

Darüber hinaus wird die Interaktion zwischen Bau-

grund und IFBP explizit abgebildet. Das numeri-

sche Modell beschreibt eine auf linear elastischem 

Halbraum gelagerte IFBP, die mittels 2D Schalen-

elemente mit einer FE-Netzgröße von 

0,35 × 0,35 m diskretisiert wurde. Für die unter-

suchten Varianten wurde eine Betonfestigkeits-

klasse C30/37 mit einem Elastizitätsmodul 𝐸c von 

33000 MN/m² angesetzt. Die IFBP wurde mit linear 

elastischem Materialverhalten modelliert. 
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Die Grundrissabmessungen der IFBP betragen 𝐿y =

62,3 m in y-Richtung sowie 𝐿x = 39,2 m in x-

Richtung, siehe Abbildung 1 (links). Da die betrach-

tete Struktur eine Industriehalle darstellt, wurden in 

beiden Hauptrichtungen Stützenaussparungen in ei-

nem regelmäßigen Raster von 7,0 m berücksichtigt. 

Die Stützen sind konstruktiv von der Bodenplatte 

entkoppelt und auf separaten Einzelfundamenten 

gelagert. Die Aussparungen für Stützen weisen 

Grundrissabmessungen von 0,70 × 0,70 m auf. 

Die vorgespannte IFBP wurde in Anlehnung an [10] 

unter Verwendung verbundloser Monolitzen der 

Spannstahlgüte St 1660/1860 bemessen. Im FE-

Modell wurden die Monolitzen mithilfe der Spann-

gliedfunktion des SOFiSTiK-Moduls „Tendon“ ab-

gebildet, wodurch die Vorspannkräfte direkt in das 

Tragwerksmodell eingeleitet werden konnten. Das 

FE-Modell berücksichtigt dabei die Auswirkungen 

der elastischen Verformung des Betons, Reibungs-

verluste, Verluste infolge des Keilschlupfs sowie 

zeitabhängige Vorspannkraftverluste, die insgesamt 

mit etwa 10 % angesetzt wurden. 

Aufgrund der Stützenanordnung der Überbaukon-

struktion ist das Spanngliedraster im Bereich der 

Stützen lokal unterbrochen. Innerhalb jedes 7 × 7 m 

großen Feldes wurden in beiden Richtungen jeweils 

elf Spannglieder angeordnet. Diese geometrischen 

Diskontinuitäten wurden im numerischen Modell 

explizit berücksichtigt, um das Tragverhalten reali-

tätsnah abzubilden, siehe Abbildung 1 (rechts). 

Die Interaktion zwischen IFBP und Baugrund 

wurde über einen linear elastischen Halbraum be-

schrieben. Der modellierte Halbraum wurde mit ei-

ner Tiefe von 50 m modelliert und besteht aus zwei 

Bodenschichten: einer 0,20 m Schottertragschicht 

mit einem Steifemodul 𝐸s von 100 MN/m², unterla-

gert von einer 49,8 m mächtigen Sandschicht mit ei-

nem 𝐸s von 40 MN/m². In der FE-Analyse wurde 

die horizontale Steifigkeit des Halbraums mit 40 % 

der vertikalen Anfangssteifigkeit in z-Richtung an-

gesetzt. 

2.2 Lastfälle 

2.2.1 Eigengewicht 

Das Eigengewicht der Bodenplatte wurde innerhalb 

der FE-Software SOFiSTiK automatisch auf Grund-

lage eines spezifischen Betongewichts von 𝛾c =

25,0 kN/m³ berechnet und als ständige Einwirkung 

im numerischen Modell berücksichtigt. 

2.2.2 Hochregallasten 

Zur Ermittlung der inneren Schnittgrößen infolge 

der Hochregallasten wurden Doppelreihenregale 

mit einem Abstand von 1,20 m zwischen den Fuß-

platten in Querrichtung sowie 2,80 m in Längsrich-

tung berücksichtigt. Die Fußplatten weisen Abmes-

sungen von 15 × 15 cm auf, wobei eine maximale 

Last von 75 kN pro Fußplatte angesetzt wurde, 

siehe Abbildung 2. Die Lastabtragung in die Boden-

platte wurde gemäß [11] unter einem Lastausbrei-

tungswinkel von 45° angenommen. 

Die Hochregalreihen sind entlang der y-Achse der 

Bodenplatte ausgerichtet. Im Randbereich der Bo-

denplatte ist jeweils eine Einzelregalanordnung vor-

gesehen, während im Innenbereich Doppelreihen 

mit einem Gangabstand von etwa 3,70 m angeord-

net sind. 

Zur realitätsnahen Erfassung des Einflusses der 

Staplerpositionierung wurden drei repräsentative 

Laststellungen untersucht: (i) Position des Staplers 

 

Abbildung 1 FE-Modell der IFBP (links) und Darstellung der diskreten Spannglieder (rechts) 
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in der Gangmitte mit seitlicher Exzentrizität zu ei-

ner einzelnen Hochregalreihe; (ii) Position des 

Staplers in der Gangmitte zwischen den Fußplatten 

zweier gegenüberliegender Hochregalreihen sowie 

(iii) eine isolierte Position ohne den Einfluss an-

grenzender Hochregalbereiche, siehe Abbildung 2. 

 

Abbildung 2 Grundriss der IFBP mit einzelnen Hoch-

regal- und Staplerlasten 

In der vorliegenden Studie führen Hochregallasten 

zu stark konzentrierten, lokal wirkenden Punktbe-

anspruchungen. Diese Punkteinzellasten verursa-

chen ausgeprägte Spannungsspitzen in begrenzten 

Bereichen, weshalb eine sorgfältige numerische 

Modellierung sowie eine geeignete Auswertung der 

Simulationsergebnisse erforderlich sind. 

Zur Vermeidung einer Glättung („Verschmieren“) 

der lokalen Lasten infolge der Diskretisierung des 

FE-Netzes und damit einer unrealistischen Bewer-

tung der Spannungsverteilungen wurde ein verfei-

nertes Netz mit einer Elementgröße von 

0,35 × 0,35 m verwendet. Diese Netzfeinheit ge-

währleistet eine hinreichend genaue Abbildung der 

lokalen Lastabtragung. Der gewählte Diskretisie-

rungsansatz steht in Übereinstimmung mit den Er-

gebnissen aus [12], die zeigen, dass eine vergleich-

bare Netzauflösung ausreichend ist, um lokal einge-

leitete Einwirkungen, wie etwa Einzellasten aus Re-

galfußplatten oder Radlasten von Gabelstaplern, re-

alitätsnah im FE-Modell zu erfassen. 

2.2.3 Blocklagerlasten 

Die Blocklagerlasten wurden in einem regelmäßi-

gen Raster über die gesamte Bodenplattenfläche an-

geordnet, mit einem Gangabstand von 2,0 m und ei-

nem Randabstand von 0,70 m, verteilt über die ge-

samte Bodenplattenfläche. Jedes Blocklagerfeld 

weist eine Abmessung von 2,50 × 2,50 m auf und 

ist mit einer Flächenlast von 50 kN/m² vorgesehen. 

Um den Einfluss der Positionierung des Gabelstap-

lers realistisch zu erfassen, wurden vier repräsenta-

tive Lastfälle definiert. Diese umfassen: (i) den Ga-

belstapler in der Gangmitte zwischen den Blockla-

gerbereichen; (ii) den Gabelstapler in der Gangmitte 

am Schnittpunkt der Längs- und Quergang; (iii) den 

Gabelstapler im Quergang zwischen den Blockla-

gerbereichen und (iv) den Gabelstapler im Quer-

gang im Bereich einer Stützenaussparung, siehe Ab-

bildung 3. 

 

Abbildung 3 Grundriss der IFBP mit Blocklager- und 

Staplerlasten 

2.2.4 Staplerlasten 

Zur Abbildung der dynamischen Belastungen in-

folge des Gabelstaplerverkehrs wurde ein Stapler 

der Klasse 4 (FL4) mit einem Radstand von 1,20 m 

berücksichtigt. Im FE-Modell wurden ausschließ-

lich die Vorderräder angesetzt. Gemäß [13] wurde 

hierfür eine Achslast von 90 kN je Rad angenom-

men. Zur Berücksichtigung dynamischer Effekte in-

folge von Beschleunigungs- und Bremsvorgängen 

wurde diese Achslast für die Schnittgrößenermitt-

lung mit einem dynamischen Verstärkungsfaktor 

von 𝜑 = 2,0 gemäß [13] erhöht. 



   Efim Griniov, Dirk Schlicke 

  297 

Die resultierende Radlast beträgt somit 90 kN je 

Rad nach dynamischer Verstärkung. Im FE-Modell 

wurde diese Last als äquivalente, gleichmäßig ver-

teilte Flächenlast über die Radaufstandsfläche von 

0,20 × 0,20 m aufgebracht. Die Lastabtragung in 

die IFBP erfolgte unter Annahme eines Lastausbrei-

tungswinkels von 45° gemäß [11]. 

2.2.5 Verformungen infolge Trocknungsschwinden 
während der Nutzungsdauer 

Zur Berücksichtigung aufgezwungener Verformun-

gen wurde das Trocknungsschwinden des Betons in 

Form der Trocknungsschwinddehnung Δ𝜀cds,lin,eq 

über die Nutzungsdauer in das FE-Modell integriert. 

Aufgrund der weitgehend abgedichteten Bedingun-

gen an der Unterseite der IFBP sowie der freien 

Austrocknung an der Oberseite wurde das Trock-

nungsschwinden als linearer Dehnungsgradient 

über die Plattendicke angesetzt. Dieser verläuft von 

0,0 ‰ an der Unterseite der Bodenplatte bis zu 

- 0,10 ‰ an der der Luft ausgesetzten Oberseite.  

3 Ergebnisse der FE-Analysen 

In diesem Kapitel werden die numerischen Ergeb-

nisse mit besonderem Fokus auf der Entwicklung 

der Hauptspannungen vorgestellt. Ein zentraler Be-

standteil der Analyse ist die Auswertung der Haupt-

zugspannungen, weil diese maßgeblich für die Be-

urteilung der Rissgefährdung und damit für die Ge-

brauchstauglichkeit sowie Dauerhaftigkeit der IFBP 

sind. Zur Identifikation potenzieller Bereiche mit 

erhöhter Rissgefährdung wurden die auftretenden 

Hauptzugspannungen unter maßgebenden Ge-

brauchslastbedingungen untersucht. Die Bewertung 

erfolgte anhand der seltenen Lastfallkombination 

gemäß [14]. 

 

Abbildung 4  Hauptzugspannungen der IFBP ohne Vorspannung: Unterseite (links) und Oberseite (rechts) 
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3.1 Ergebnisse der FE-Analyse für Indust-
riebodenplatte ohne Vorspannung 

Abbildung 4 zeigt die Hauptzugspannungen der 

IFBP mit einer Plattendicke von ℎ = 0,18 m ohne 

Vorspannung. Dargestellt sind die Hauptzugspan-

nungen sowohl an der Unterseite als auch an der 

Oberseite der Bodenplatte unter den in Ab-

schnitt 2.2 beschriebenen Belastungen. 

Die Ergebnisse ermöglichen eine Beurteilung der 

Spannungsverteilung innerhalb der Bodenplatte so-

wie die Identifikation kritischer Bereiche mit erhöh-

ten Zugspannungen, die für die Entstehung von Ris-

sen maßgebend sein können. 

Wie in Abbildung 4 zu sehen ist, führt der Lastfall 

„Blocklagerlast und Staplerlasten“ zu einer Haupt-

zugspannung von 4,21 MN/m² an der Oberseite der 

IFBP. Damit wird die mittlere Zugfestigkeit des Be-

tons 𝑓ctmvon 2,90 MN/m² überschritten, was auf ein 

Risiko von Rissbildung hinweist. Die hohen Zug-

spannungen resultieren dabei überwiegend aus den 

Einwirkungen des Trocknungsschwindens. 

In der Praxis werden die durch das Trocknungs-

schwinden verursachten Spannungen durch die 

Ausbildung von Dehnfugen kontrolliert. Diese Fu-

gen ermöglichen eine freie Verformung der Boden-

platte und reduzieren dadurch die infolge der 

Schwindverformung entstehenden Zugspannungen. 

3.2 Ergebnisse der FE-Analyse für Indust-
riebodenplatte mit Vorspannung 

Für dasselbe FE-Modell der IFBP werden nun die 

in Abschnitt 2.1 beschriebenen Spannglieder akti-

viert. Abbildung 5 zeigt die Ergebnisse für den maß-

gebenden Lastfall „Blocklagerlast und Staplerlast“ 

der vorgespannten Industriebodenplatte. 

Für die vorgespannte IFBP in Abbildung 5 zeigt die 

Verteilung der Hauptzugspannungen maximale 

Werte von 2,22 MN/m² an der Oberseite der IFBP. 

Damit wird die mittlere Zugfestigkeit des Betons 

nicht überschritten. Folglich ist die Entstehung 

schädlicher Risse infolge der Gebrauchslasten als 

unwahrscheinlich einzustufen. 

Tabelle 1 zeigt die maximalen Werten von Haupt-

zugspannungen in der IFBP sowohl an der Unter-

seite als auch an der Oberseite. 

Tabelle 1 Maximale Hauptzugspannungen in MPa 

Lastfall IFBP ohne 

Vorspannung 

IFBP mit 

Vorspannung 

Hochregallasten und Stap-

lerlasten 
3,42 1,46 

Blocklasten und Staplerlas-

ten 
4,21 2,22 

 

4 Diskussion 

Die vorliegende Studie präsentiert einen numeri-

schen FE-Ansatz zur Bewertung des Tragverhaltens 

vorgespannter Industriebodenplatte. Durch die Be-

rücksichtigung der Boden-Bodenplatte-Interaktion 

sowie der Anforderungen des Grenzzustands der 

Gebrauchstauglichkeit ermöglicht das entwickelte 

FE-Modell eine realitätsnahe Abbildung der Span-

nungsentwicklung über die gesamte Nutzungs-

dauer. Damit bildet es eine zuverlässige Grundlage 

 

Abbildung 5  Hauptzugspannungen der IFBP mit Vorspannung: Unterseite (links) und Oberseite (rechts) 
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für die Bewertung und den Vergleich unterschiedli-

cher Konstruktionsvarianten. 

Wie in Abbildung 4 und Abbildung 5 dargestellt, 

können die Hauptzugspannungen durch den Einsatz 

einer Vorspannung in der Industriebodenplatte sig-

nifikant reduziert werden. Durch die Begrenzung 

der Hauptzugspannungen unterhalb der Betonzug-

festigkeit wird die Entstehung von Rissen verhin-

dert, wodurch ein dauerhaft wasserundurchlässiges 

Tragwerk sichergestellt werden kann. 

Im Rahmen der vorliegenden konzeptionellen Stu-

die wurde die Plattendicke auf 18 cm reduziert, um 

gegenüber der in vergleichbaren Anwendungen üb-

lichen Mindestdicke von 25 cm gemäß [5] eine ef-

fizientere Ausnutzung der Tragfähigkeit zu erzie-

len. Obwohl dieser Ansatz formal von den Vorga-

ben der DAfStb-Richtlinie [5] abweicht, kann ein 

rechnerisch nachgewiesenes rissfreies Verhalten in-

folge der Vorspannung ebenfalls als Nachweis für 

die Sicherstellung der Dichtigkeit herangezogen 

werden. 

Darüber hinaus wurden im numerischen Modell 

keine Dehnfugen berücksichtigt. Infolge der aufge-

zwungenen Verformungen entstehen dadurch er-

hebliche schwindbedingte Zugspannungen inner-

halb der Bodenplatte. Diese können jedoch durch 

die infolge der Vorspannung eingebrachten 

Druckspannungen wirksam kompensiert werden. 

Hierin liegt ein wesentlichen Vorteil der vorge-

spannten IFBP. Der durch die Vorspannung er-

zeugte Druckspannungszustand wirkt den Schwind-

beanspruchungen entgegen und reduziert somit das 

Risiko einer Rissbildung auch bei fugenlosen IFBP. 

Dadurch können die konstruktive Komplexität und 

der Instandhaltungsaufwand reduziert werden. 

Gleichzeitig werden potenzielle Schadensquellen, 

die aus der Alterung oder Undichtigkeit von Dehn-

fugen resultieren, vermieden. Dies trägt langfristig 

zur Erhöhung der Dauerhaftigkeit und Ge-

brauchstauglichkeit des Bauwerks bei. 

5 Schlussfolgerungen 

In der vorliegenden Studie wurde ein Berechnungs-

ansatz entwickelt, der das Gesamtverhalten der Bo-

denplatte einschließlich der Boden-Bodenplatte-In-

teraktion realitätsnah abbildet. Die numerische Un-

tersuchung erfolgte mittels der Finite-Elemente-

Methode. Die Ergebnisse der dargestellten FE-Ana-

lyse bestätigen, dass das vorgespannt ausgeführte 

Industriebodensystem eine praxisnahe und tragfä-

hige Alternative zum konventionell bewehrten Sys-

tem darstellt. Darüber hinaus zeigt die FE-Analyse, 

dass die Hauptzugspannungen unter der seltenen 

Lastfallkombination geringer ausfallen und dadurch 

das Risiko einer Rissinitiierung verringert wird. 

Der Einsatz von Spanngliedern in IFBP ermöglicht 

eine Reduktion der Plattendicke sowie den potenzi-

ellen Verzicht auf Dehnfugen. Hierdurch ergeben 

sich Einsparungen hinsichtlich des Materialver-

brauchs, der Bauzeit, des Aushubvolumens sowie 

der damit verbundenen CO₂-Emissionen. Gleichzei-

tig führt der Entfall von Dehnfugen zu einer Verrin-

gerung des Instandhaltungsaufwands und reduziert 

potenzielle Gebrauchstauglichkeitsprobleme in-

folge von Fugenschäden. Die vorgespannte IFBP 

bleibt dadurch dauerhaft wasserdicht und erfüllt die 

geforderten Leistungskriterien gemäß [5]. 

Die Untersuchungen des vorliegenden Fallbeispiels 

zeigen, dass unter den angenommenen Belastungs-

bedingungen die Plattendicke von 25 cm bei einem 

konventionell bewehrten IFBP auf 18 cm bei einem 

vorgespannten System reduziert werden kann. 

Diese Verringerung um 7 cm entspricht einer Be-

toneinsparung von etwa 175 kg/m² Bodenfläche. 

Die Vorteile beschränken sich jedoch nicht aus-

schließlich auf Materialeinsparungen. Zusätzliche 

wirtschaftliche Potenziale ergeben sich durch den 

geringeren Transportaufwand für Beton sowie 

durch einen reduzierten Einbauaufwand auf der 

Baustelle. Eine weitere Verringerung der Plattendi-

cke erscheint grundsätzlich möglich, sofern die er-

forderliche Durchstanztragfähigkeit nachgewiesen 

werden kann. 

Durch die Berücksichtigung des gesamten Trag-

werksystems einschließlich der Boden-Boden-

platte-Interaktion konnte die Spannungsentwick-

lung über die Nutzungsdauer mit höherer Genauig-

keit erfasst werden. Die durchgeführten Analysen 

ermöglichen eine fundierte Bewertung des Tragver-

haltens und liefern wertvolle Erkenntnisse für die 

weitere Optimierung vorgespannter Industrieboden-

systeme. 
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KURZFASSUNG: 

Building Information Modelling (BIM) gewinnt für die gewerkeübergreifende Planung zunehmend an Be-

deutung. In der Tragwerksplanung bestehen jedoch weiterhin Defizite bei der konsistenten Kopplung von 

BIM-Architekturmodellen und Tragwerksanalysemodellen, insbesondere bei der Rückführung von Informa-

tionen aus dem Tragwerksanalyse- in das BIM-Modell. 

Diese Arbeit entwickelt und untersucht einen bidirektionalen Workflow zwischen BIM-Architekturmodell 

und Tragwerksanalysemodell. Ein eigens entwickeltes Programm überführt das Architekturmodell automa-

tisiert in ein Tragwerksanalysemodell und führt anschließend geometrische Änderungen sowie ausgewählte 

Analyseergebnisse wieder in das Architekturmodell zurück. 

Der Workflow wird anhand eines Referenzmodells erprobt, an dem statische Analysen und bauteilbezogene 

Anpassungen vorgenommen werden. Dank frühzeitiger Integration von Tragwerksinformationen in die Ar-

chitekturplanung war dabei keine manuelle Nachbearbeitung erforderlich; bei komplexeren oder weniger 

konsistenten Ausgangsmodellen ist dies jedoch nicht ohne Weiteres zu erwarten. Die Ergebnisse zeigen die 

grundsätzliche Machbarkeit eines solchen bidirektionalen Workflows als Grundlage für eine integrale Pla-

nung. 

 

1 Einleitung 

In der Tragwerksplanung werden im Zuge der stati-

schen Analyse und Bemessung häufig Änderungen 

an bestehenden Bauteilen erforderlich, etwa durch 

angepasste Querschnitte oder zusätzliche tragende 

Elemente. Die Kommunikation dieser Änderungen 

erfolgt in der Praxis vielfach außerhalb eines durch-

gängigen modellbasierten Informationsaustauschs. 

In der Praxis etablierte Lösungen für eine direkte 

und strukturierte Rückführung von Änderungen im 

Tragwerksanalysemodell zurück in das BIM-Archi-

tekturmodell sind den Autoren nicht bekannt. 

Vor diesem Hintergrund wird in diesem Beitrag ein 

Ansatz zur bidirektionalen Kopplung des BIM-Ar-

chitekturmodells mit dem Tragwerksanalysemodell 

untersucht, der sowohl die automatisierte Überfüh-

rung des Architekturmodells in ein Tragwerksana-

lysemodell als auch die strukturierte Rückführung 

von Änderungen und Analyseergebnissen in die 

BIM-Umgebung umfasst.  

Der entwickelte Workflow wird anhand eines in 

Vectorworks erstellten Referenzmodells erprobt. 

Das BIM-Architekturmodell wird dabei über eine 

eigens entwickelte Schnittstelle automatisiert in ein 

Tragwerksanalysemodell überführt und in 

SOFiSTiK für die statische Analyse und 

Bemessung verwendet; die dabei eingesetzten 

Werkzeuge und Datenformate werden in 

Abschnitt 3 im Detail beschrieben. Der 

bidirektionale Ansatz soll insbesondere dazu 

beitragen, im Zuge der statischen Bearbeitung 

vorgenommene Änderungen strukturiert an die 

Architekturplanung zurückzuführen und so den 

eingangs beschriebenen manuellen 

Abstimmungsaufwand zu reduzieren. 
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2 Stand der Forschung und Prob-
lemstellung 

Building Information Modelling (BIM) hat die Pla-

nung, Koordination und Dokumentation von Bau-

werken wesentlich verändert. Digitale Gebäudemo-

delle dienen dabei zunehmend als zentrale Informa-

tionsgrundlage für die Zusammenarbeit unter-

schiedlicher Planungsdisziplinen. Im Sinne einer 

gemeinsamen Datenbasis können daraus fachbezo-

gene Informationen abgeleitet und für nachgela-

gerte Planungs-, Analyse- und Ausführungspro-

zesse weiterverwendet werden [1, 2]. Für die Trag-

werksplanung eröffnet sich dadurch grundsätzlich 

die Möglichkeit, tragwerksrelevante Informationen 

und vor allem die Geometrie der tragenden Bauteile 

unmittelbar aus einem BIM-Architekturmodell zu 

übernehmen und daraus ein geeignetes Trag-

werksanalysemodell abzuleiten. 

Die Anwendung von BIM in der Tragwerksplanung 

geht jedoch über die reine Nutzung eines dreidimen-

sionalen Gebäudemodells hinaus. Erforderlich ist 

vielmehr eine fachgerechte Ableitung und Weiter-

verarbeitung jener Informationen, die für die stati-

sche Analyse, Bemessung und konstruktive Durch-

bildung des Tragwerks benötigt werden [3, 4]. 

2.1 Herausforderung der BIM-to-FEM-Über-
führung 

Die direkte Überführung eines BIM-

Architekturmodells in ein Tragwerksanalysemodell 

ist mit methodischen und technischen 

Herausforderungen verbunden. Architekturmodelle 

werden in erster Linie für Entwurf, Koordination, 

Darstellung und Dokumentation erstellt und 

enthalten entsprechend detaillierte 

dreidimensionale Bauteilgeometrien sowie 

semantische Informationen. 

Tragwerksanalysemodelle verfolgen dagegen ein 

anderes Modellierungsziel: Sie bilden das tragende 

System in abstrahierter und berechnungsorientierter 

Form ab. Dreidimensionale Bauteile müssen dazu in 

der Regel auf ein- oder zweidimensionale Elemente 

reduziert, Bauteilachsen und Mittelflächen 

bestimmt, sowie Anschlusspunkte und strukturelle 

Zusammenhänge, die nach der 

Dimensionsreduktion verloren gingen, wieder 

eindeutig hergestellt werden. Wie in Tabelle 1 bei 

[5] anhand vertikaler und horizontaler 

Bauteilanschlüsse dargestellt, müssen nach der 

Dimensionsreduktion beispielsweise Stützen-

Träger- und Stützen-Decken-Anschlüsse überprüft 

und die analytischen Elemente gegebenenfalls 

verlängert oder ausgerichtet werden, um eine 

durchgängige Konnektivität herzustellen. 

Zusätzlich müssen tragende und nichttragende Bau-

teile zuverlässig unterschieden und für die Berech-

nung relevante Eigenschaften wie Material, Quer-

schnitt und Bauteiltyp korrekt zugeordnet werden. 

Unterschiedliche Modellierungsweisen, uneinheit-

liche semantische Angaben und softwarespezifische 

Interpretationen von Austauschformaten können 

diesen Prozess erschweren. In der Folge entstehen 

bei der automatisierten Modellableitung häufig ge-

ometrische oder semantische Inkonsistenzen, die 

eine manuelle Nachbearbeitung erforderlich ma-

chen [5–7]. 

Eine vorangegangene Untersuchung automatisierter 

BIM-to-FEM-Workflows hat gezeigt, dass verfüg-

bare Softwarelösungen grundsätzlich in der Lage 

sind, aus IFC-basierten Architekturmodellen bere-

chenbare Tragwerksanalysemodelle abzuleiten. Der 

erreichbare Automatisierungsgrad hängt jedoch we-

sentlich von der geometrischen Repräsentation, der 

semantischen Konsistenz und der Modellierungs-

disziplin des Ausgangsmodells ab [8]. Typische 

Schwierigkeiten entstehen unter anderem durch ge-

ometrische Unregelmäßigkeiten, überlappende oder 

mehrfach vorhandene Bauteile und mehrschichtige 

Bauteilaufbauten. Zudem können geringfügige 

Winkel- oder Lageabweichungen dazu führen, dass 

analytische Achsen und Knoten nicht exakt zusam-

menfallen und die abgeleiteten Elemente daher 

nicht durchgängig miteinander verbunden sind. 
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2.2 Forschungslücke bei der FEM-to-BIM-
Rückführung 

Während die Ableitung von Tragwerksanalysemo-

dellen aus BIM-Architekturmodellen bereits in ver-

schiedenen Forschungs- und Praxisansätzen unter-

sucht wurde [5–7, 9], ist die systematische Rückfüh-

rung von Informationen aus dem Tragwerksanaly-

semodell in das Architekturmodell deutlich weniger 

etabliert. Im Zuge der statischen Analyse und Be-

messung werden regelmäßig Anpassungen am 

Tragwerk notwendig, beispielsweise veränderte 

Querschnitte, angepasste Bauteilgeometrien oder 

zusätzliche tragende Elemente. Werden diese Ände-

rungen nicht in das BIM-Architekturmodell über-

nommen, entstehen voneinander abweichende Mo-

dellstände und zusätzliche manuelle Abstimmungs-

prozesse. Insbesondere die konsistente Aktualisie-

rung bestehender Bauteile und die Ergänzung neuer 

Elemente stellen dabei weiterhin eine methodische 

und technische Herausforderung dar. Erste, sehr ak-

tuelle Ansätze in diese Richtung wurden kürzlich 

vorgeschlagen, etwa zur Rückführung eines im 

Tragwerksanalysemodell abgeleiteten Bauteilmo-

dells in die Architekturumgebung [10] oder zur 

strukturierten Integration von Berechnungsergeb-

nissen in eine erweiterte IFC-Struktur [11]; eine 

strukturierte Rückführung projektspezifischer Pla-

nungsänderungen, wie sie in dieser Arbeit unter-

sucht wird, decken diese Arbeiten jedoch noch nicht 

ab. 

2.3 Zielsetzung der Arbeit 

Vor diesem Hintergrund besteht die Zielsetzung 

dieser Arbeit in der Entwicklung und Untersuchung 

eines bidirektionalen Workflows zwischen BIM-

Architekturmodell und Tragwerksanalysemodell. 

Neben der automatisierten BIM-to-FEM-Überfüh-

rung wird insbesondere betrachtet, wie im Trag-

werksanalysemodell vorgenommene geometrische 

Änderungen und neu ergänzte tragende Bauteile in 

das BIM-Modell zurückgeführt werden können. Er-

gänzend wird untersucht, inwieweit ausgewählte 

Analyseergebnisse aus dem FEM-Modell ausgele-

sen, aufbereitet und im BIM-Modell visualisiert 

werden können. Exemplarisch wird dies anhand von 

Verformungsinformationen erprobt, die etwa für 

Anschlussdetails von Fassaden- und Fensterkon-

struktionen oder für die Planung der Dachentwässe-

rung relevant sein können. Damit soll ein Beitrag zu 

einem konsistenteren digitalen Planungsprozess ge-

leistet werden, in dem das BIM-Modell nicht nur 

der Architekturplanung, sondern allen beteiligten 

Planungspartnern als gemeinsame, konsistent aktu-

alisierte Informationsgrundlage dient. 

 

 

Abbildung 1 Übersicht über den bidirektionalen Workflow 
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3 Methodik und Anwendung des 
Workflows 

Ausgangspunkt des Workflows ist ein in Vector-

works erstelltes Referenzmodell, das im IFC-For-

mat [12] exportiert und anschließend in Rhino 

[13]/Grasshopper [14] weiterverarbeitet wird. Für 

die BIM-to-FEM-Überführung wird aus dem Archi-

tekturmodell ein Tragwerksanalysemodell abgelei-

tet und über das SAF-Format [15] an SOFiSTiK 

[16] übergeben, siehe Abbildung 1. Nach der stati-

schen Analyse und der Anpassung einzelner Bau-

teile werden die vorgenommenen Änderungen aus 

der SOFiSTiK-Datenbank ausgelesen, in Grasshop-

per aufbereitet und mit dem ursprünglichen IFC-

Modell zusammengeführt. Auf dieser Grundlage 

wird eine aktualisierte IFC-Datei erzeugt, die an-

schließend wieder in die BIM-Umgebung importiert 

werden kann. Der schematische Ablauf des Work-

flows ist als Flussdiagramm in Abbildung 2 darge-

stellt. 

3.1 Aufbau des entwickelten Werkzeugs 

Das entwickelte Werkzeug wurde in der visuellen 

Programmierumgebung Grasshopper innerhalb von 

Rhino erstellt. Es übernimmt die Verarbeitung und 

Verknüpfung der unterschiedlichen Datenquellen 

des Workflows. Als Eingangsdaten dienen zum ei-

nen die aus Vectorworks exportierte IFC-Datei und 

zum anderen die aus dem Tragwerksanalysemodell 

stammenden Daten in Form der .cdb-Datei von SO-

FiSTiK. Für die Ableitung des analytischen Modells 

wird ergänzend der SCIA AutoConverter [17] ein-

gesetzt, der aus dem IFC-Modell ein SAF-Modell 

erzeugt. Abbildung 3 zeigt einen Teil des modular 

gegliederten Aufbaus des Grasshopper Program-

mes. Die beschrifteten Pfeile ordnen die wesentli-

chen Verarbeitungsschritte den entsprechenden Be-

reichen des visuellen Programmcodes zu. Der 

Workflow umfasst die Eingabe der IFC-Datei und 

der Steuerparameter, das Einlesen und Verarbeiten 

der SAF- und IFC-Daten, die Ordnung der Bauteile, 

die Anpassung der Geometrie, die Zuordnung zu 

den Geschossen, die Erzeugung der Eingabedaten 

 

Abbildung 2 Flussdiagramm des untersuchten Workflows 
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für TEDDY beziehungsweise SOFiSTiK sowie die 

Berechnung der Materialmengen. Die farblich hin-

terlegten Bereiche fassen dabei funktional zusam-

mengehörige Programmbausteine zusammen. 

Innerhalb der Grasshopper-Software werden die 

Geometrie- und Bauteilinformationen der IFC-Da-

tei eingelesen und für die weitere Verarbeitung auf-

bereitet. Dabei werden insbesondere Bauteiltyp, 

Geometrie, Lage, Querschnitt, Material und Grup-

penzuordnung berücksichtigt, soweit diese Informa-

tionen in den jeweiligen Datenquellen verfügbar 

sind. Das Werkzeug bildet damit die zentrale 

Schnittstelle zwischen dem BIM-Architekturmo-

dell, den verwendeten Austauschformaten und dem 

Tragwerksanalysemodell. 

Für die Rückführung bleiben die Informationen des 

ursprünglichen IFC-Modells innerhalb des Work-

flows erhalten. Die aus SOFiSTiK ausgelesenen 

Änderungen werden mit dem Ausgangsmodell zu-

sammengeführt, anstatt isoliert exportiert zu wer-

den. Der konzeptionelle Vorteil dieses Vorgehens 

gegenüber einem konventionellen IFC-Austausch 

wird in Abschnitt 4.3 diskutiert. 

 

3.2 BIM-to-FEM-Überführung 

Im BIM-to-FEM-Schritt wird das aus Vectorworks 

exportierte Architekturmodell zunächst auf die für 

die Tragwerksanalyse relevanten Bauteile reduziert. 

Die Unterscheidung tragender und nichttragender 

Wände erfolgt dabei anhand der in der IFC-Datei 

hinterlegten Trageigenschaft (LoadBearing). An-

dernfalls werden die Materialeigenschaften und die 

Wandstärke herangezogen. Nichttragende Elemente 

und architektonische Detailinformationen, die kei-

nen unmittelbaren Einfluss auf das Tragverhalten 

besitzen, werden aus dem weiteren Prozess ausge-

schlossen. Die verbleibenden Wände, Decken, Stüt-

zen und Träger bilden die geometrische Grundlage 

für das Tragwerksanalysemodell. 

Im Zuge der Modellableitung werden die dreidi-

mensionalen Bauteilgeometrien in analytische 

Tragwerkselemente überführt. Wände und Decken 

werden dabei als Flächenelemente in ihrer Mittel-

fläche, Träger und Stützen als linienförmige Ele-

mente in ihrer Schwerachse abgebildet. Die dabei 

entstehenden Bauteilachsen und Mittelflächen wer-

den anschließend so verlängert beziehungsweise ge-

kürzt, dass an den ursprünglichen Anschlusspunk-

ten wieder durchgängige geometrische Verbindun-

gen zwischen den Bauteilen bestehen. Das so abge-

leitete analytische Modell wird mit dem über den 

 

Abbildung 3 Visueller Programmiercode in Grasshopper (Rhino) und Zuordnung der zentralen Verarbeitungsschritte 
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SCIA AutoConverter erzeugten SAF-Modell ver-

glichen, um Abweichungen in Geometrie und 

Konnektivität zu identifizieren; auftretende Kon-

flikte werden im Zuge dieses Vergleichs aufgelöst. 

Zusätzlich werden die für die Analyse erforderli-

chen Eigenschaften, beispielsweise Querschnittsab-

messungen und Materialien, soweit möglich aus 

dem BIM-Modell übernommen. 

Das resultierende analytische Modell wird im SAF-

Format ausgegeben und anschließend in SOFiSTiK 

importiert. Nach dem Import wird das Modell hin-

sichtlich geometrischer Konsistenz, Bauteilzuord-

nung und analytischer Konnektivität kontrolliert. 

Erforderliche Korrekturen werden innerhalb der 

Tragwerksanalysesoftware vorgenommen, bevor 

die statische Analyse durchgeführt wird. 

3.3 Änderungen im Tragwerksanalysemodell 

Nach der Überführung in SOFiSTiK wird das Trag-

werksanalysemodell statisch untersucht und hin-

sichtlich seiner Tragfähigkeit und Gebrauchstaug-

lichkeit bewertet. Die Bearbeitung erfolgt über die 

Modellierungsumgebung SOFiPLUS(-X), in der die 

importierten Strukturflächen und Strukturlinien 

weiterverarbeitet werden können. 

Im untersuchten Referenzmodell wurden die Quer-

schnitte ausgewählter Stützen vergrößert. Darüber 

hinaus wurden zusätzliche Über- und Unterzüge in 

das Tragwerksanalysemodell eingefügt, siehe Ab-

bildung 6. Diese Anpassungen bilden typische Än-

derungen ab, die sich im Zuge der statischen Ana-

lyse und Bemessung ergeben können und anschlie-

ßend mit dem Architekturmodell abgestimmt wer-

den müssen. Für die spätere Rückführung werden 

sämtliche geänderten und neu erzeugten Bauteile ei-

ner eigenen SOFiSTiK-Gruppe beziehungsweise ei-

ner definierten Gruppennummer zugeordnet. 

Dadurch können die betroffenen Elemente in der 

Datenbank gezielt identifiziert und ausgelesen wer-

den. Die Gruppenzuordnung dient somit als Filter, 

mit dem ausschließlich jene Bauteile weiterverar-

beitet werden, die gegenüber dem ursprünglichen 

BIM-Modell verändert oder ergänzt wurden.  

 

 

 

3.4 FEM-to-BIM-Rückführung der Geometrie 

Für die Rückführung der geometrischen Änderun-

gen greift das Grasshopper-Programm über die von 

SOFiSTiK bereitgestellte Python-Schnittstelle [18] 

auf die SOFiSTiK-Datenbank im cdb-Format zu. 

Ausgelesen werden zum einen die gruppierten Bau-

teile mit veränderter Geometrie, Lage oder verän-

dertem Querschnitt, zum anderen die neu ergänzten 

Über- und Unterzüge. Die aus der Datenbank über-

nommenen Informationen werden anschließend in 

Rhino/Grasshopper in eine für den BIM-Export ge-

eignete geometrische Darstellung überführt. Die 

veränderten Bauteile werden innerhalb des 

Grasshopper-Programms den entsprechenden Ele-

menten des ursprünglichen IFC-Modells zugeord-

net. Diese Zuordnung erfolgt nicht über persistente 

IFC-GlobalIDs, sondern über ein positionsbasiertes 

Gruppennummernsystem, das aus Stockwerk und 

Bauteiltyp abgeleitet wird. Bestehende Elemente 

können dadurch ersetzt, beziehungsweise aktuali-

siert werden, während neu erzeugte Bauteile dem 

Modellbestand hinzugefügt werden. Die unverän-

derten Elemente des ursprünglichen BIM-Modells 

bleiben erhalten. 

Aus der Zusammenführung des ursprünglichen 

IFC-Modells mit den rückgeführten Änderungen 

wird eine neue vollständige IFC-Datei erzeugt. 

Diese wird anschließend in Vectorworks importiert 

und bildet dort den aktualisierten Stand des BIM-

Architekturmodells ab. Die der SOFiSTiK-Gruppe 

zugeordneten, neu ergänzten Bauteile werden dabei 

in Vectorworks rot eingefärbt, um sie visuell von 

den unveränderten Elementen unterscheiden zu 

können (siehe Abbildung 7). Der Rückführungspro-

zess erfolgt somit nicht über einen direkten Export 

des vollständigen SOFiSTiK-Modells, sondern über 

eine gezielte Verarbeitung der Änderungen und de-

ren Integration in das ursprüngliche BIM-Modell. 
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3.5 FEM-to-BIM-Rückführung von Ergebnis-
sen 

Neben geometrischen Änderungen können auch 

ausgewählte Ergebnisse der Tragwerksanalyse aus 

der SOFiSTiK-Datenbank ausgelesen werden. Im 

Rahmen dieser Arbeit wird die grundsätzliche 

Machbarkeit dieser Rückführung als Proof of Con-

cept exemplarisch anhand der Verformungsfigur 

des Tragwerks unter Eigengewicht untersucht. Ver-

formungsinformationen wurden als Beispiel ge-

wählt, da sie sich unmittelbar auf nachgeordnete 

Planungsentscheidungen auswirken können, etwa 

auf Anschlussdetails und Toleranzen von Fassaden- 

und Fensterkonstruktionen oder auf die Lage von 

Gefällen und Anschlusspunkten der Dachentwässe-

rung, und damit über die Tragwerksplanung hinaus 

auch für andere Planungspartner relevant sind.  

Die berechneten Knoten- beziehungsweise Bauteil-

verformungen werden ebenfalls über die in Ab-

schnitt 3.4 beschriebene Schnittstelle aus der cdb-

Datei übernommen und in Grasshopper geometrisch 

aufbereitet. Zur besseren visuellen Erkennbarkeit 

wird die Verformungsfigur mit einem Überhö-

hungsfaktor von 100 dargestellt, siehe Abbildung 8. 

Die resultierende Geometrie wird gemeinsam mit 

dem aktualisierten Modell in die IFC-Datei einge-

bunden, wie in Abschnitt 3.4 erklärt, und anschlie-

ßend in Vectorworks visualisiert. Dadurch können 

Tragwerksreaktionen im räumlichen Zusammen-

hang mit dem BIM-Architekturmodell dargestellt 

werden, siehe Abbildung 9. 

 

Abbildung 8 Verformungsfigur des nachgewiesenen 

Tragwerks unter Eigengewicht in SOFiS-

TiK 

 

Abbildung 9 Visualisierung der rückgeführten Verfor-

mungsfigur im BIM-Architekturmodell 

 
 

Abbildung 4 3D-BIM-Architekturmodell in der Software 

Vectorworks  

Abbildung 5  Ergebnisdarstellung der statischen Analyse in 

SOFiSTiK mit identifizierter Problemstelle 

  

Abbildung 6   Tragwerksanalysemodell mit den im Zuge der 

statischen Bearbeitung vorgenommenen Bau-

teiländerungen 

Abbildung 7  BIM-Architekturmodell in Vectorworks mit er-

gänzten Über- und Unterzügen 
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Die Rückführung der Verformung dient in dieser 

Arbeit als exemplarischer Nachweis für die Über-

tragbarkeit von Analyseinformationen. Grundsätz-

lich kann der entwickelte Zugriff auf die SOFiS-

TiK-Datenbank künftig auf weitere Ergebnisse er-

weitert werden. Denkbar sind beispielsweise Be-

wehrungsmengen, Ausnutzungsgrade, Materialin-

formationen, Schnittgrößen, Spannungen oder be-

messungsrelevante Bauteilkennwerte. Vorausset-

zung hierfür sind eine eindeutige Zuordnung der Er-

gebnisse zu den jeweiligen Bauteilen und eine ge-

eignete Repräsentation dieser Informationen im 

IFC-Datenmodell. 

4 Ergebnisse und Diskussion 

4.1 Ergebnisse der BIM-to-FEM-Überführung 

Die Anwendung des entwickelten Workflows auf 

das Referenzmodell zeigte, dass aus dem in Vector-

works erstellten BIM-Architekturmodell ein Trag-

werksanalysemodell abgeleitet und über das SAF-

Format in SOFiSTiK überführt werden konnte, 

siehe Abbildung 4 und 5. Die tragwerksrelevanten 

Bauteile wurden dabei korrekt in das analytische 

Modell überführt: Wände und Decken wurden als 

Flächenelemente, Träger und Stützen als Linienele-

mente abgebildet. 

Das erzeugte Modell konnte ohne geometrische 

Nachbearbeitung in SOFiSTiK weiterverwendet 

werden. Insbesondere waren keine manuellen Kor-

rekturen der Bauteilgeometrie, der Lage der analy-

tischen Elemente oder ihrer Konnektivität erforder-

lich. Für die Durchführung der statischen Analyse 

mussten jedoch weiterhin tragwerksanalysespezifi-

sche Angaben ergänzt werden. Dazu gehörten ins-

besondere die Einwirkungen und Lastfälle, Lage-

rungs- beziehungsweise Bettungsbedingungen, Ma-

terialkennwerte, beispielsweise für die Bewehrung, 

sowie die erforderlichen Berechnungs- und Bemes-

sungseinstellungen. Die hohe Qualität der Modell-

überführung wurde einerseits durch die enge Zu-

sammenarbeit mit der Architekturplanung bei der 

Erstellung des BIM-Modells begünstigt. Anderer-

seits war das untersuchte 3D-BIM-Architekturmo-

dell vergleichsweise einfach aufgebaut und ent-

sprach einem frühen Planungsstand mit niedrigem 

Detaillierungsgrad. Durch die Abstimmung mit der 

Architekturplanung konnten so geometrische und 

semantische Inkonsistenzen bereits im Ausgangs-

modell weitgehend vermieden werden. 

Für iterative Planungsprozesse kann eine vorberei-

tete SOFiSTiK-Datei als fortlaufende Berechnungs-

grundlage dienen. Dabei bleiben Lasten, Lagerun-

gen, Bettungen sowie Berechnungs- und Bemes-

sungseinstellungen erhalten, während lediglich die 

geänderte Tragwerksgeometrie aktualisiert wird. 

Voraussetzung ist eine eindeutige Zuordnung der 

analysespezifischen Angaben; bei Änderungen des 

Tragwerks oder Lastabtrags ist eine fachliche Prü-

fung erforderlich. 

Die Ergebnisse stimmen mit den Erkenntnissen der 

vorangegangenen Untersuchung zu automatisierten 

BIM-to-FEM-Workflows [8] überein. Auch im un-

tersuchten Referenzmodell hing die Qualität der 

Modellüberführung wesentlich von der geometri-

schen und semantischen Konsistenz des Ausgangs-

modells ab. Der Workflow ermöglichte eine weitge-

hend automatisierte Ableitung des Tragwerksanaly-

semodells, ersetzte jedoch nicht die fachliche Kon-

trolle durch die Tragwerksplanung. Tabelle 1 fasst 

diese Ergebnisse sowie die in Abschnitt 4.2 be-

schriebenen Ergebnisse der FEM-to-BIM-Rückfüh-

rung zusammen. 

 

Tabelle 1 Übersicht der Ergebnisse am Referenzmodell 

Kriterium Ergebnis Anmerkung 

BIM-to-FEM: Mo-

dell direkt nutzbar 

Ja Dank enger Abstim-

mung mit Architek-

turplanung 

FEM-to-BIM: 

Übereinstimmung 

Lage/Geometrie 

Weitgehend 

vollständig 

Vereinzelt Überlap-

pungen bei neuen 

Bauteilen  

FEM-to-BIM: Bau-

teiltyp übernommen 

Vollständig – 

FEM-to-BIM: Ma-

terial übernommen 

Vollständig – 

FEM-to-BIM: 

Querschnitt über-

nommen 

Vollständig – 

Einschränkungen 

beim Import in Vec-

torworks 

Kaum Import als native 

Elemente 

 

Rückführung Ver-

formungen 

Erfolgreich Lastfall Eigenge-

wicht, Überhöhungs-

faktor 100 

Manuelle Nachbear-

beitung nötig 

Nein Fachliche Kontrolle 

bleibt erforderlich 
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4.2 Ergebnisse der FEM-to-BIM-Rückführung 

Die in Kapitel 3 beschriebene Rückführung der im 

Tragwerksanalysemodell vorgenommenen Ände-

rungen, vergrößerte Stützenquerschnitte sowie zu-

sätzliche Stützen, Über- und Unterzüge, konnte für 

das Referenzmodell vollständig umgesetzt werden. 

Die aktualisierte IFC-Datei enthielt alle Änderun-

gen und wurde erfolgreich in Vectorworks impor-

tiert, siehe Abbildung 7. 

Die Übereinstimmung der rückgeführten Bauteile 

wurde anhand von visuellen und geometrischen 

Vergleichen überprüft. Dabei zeigte sich grundsätz-

lich eine Übereinstimmung hinsichtlich Bauteillage 

und Geometrie. Auch die Eigenschaften Bauteiltyp, 

Material und Querschnitt wurden vollständig über-

nommen. Im Bereich einzelner Stützen-Decken-

Anschlüsse bestanden nach der Rückführung noch 

geometrische Überlappungen, da die Stützen nicht 

automatisch an der Unterkante der angrenzenden 

Decken gekürzt wurden. Die konstruktive Bereini-

gung dieser Anschlüsse war nicht Gegenstand des 

untersuchten Workflows und kann bei Bedarf in 

Vectorworks vorgenommen werden. Beim Import 

in Vectorworks wurden die rückgeführten Bauteile 

als native und bearbeitbare Vectorworks-Elemente 

übernommen. Eine manuelle Nachmodellierung 

war daher nicht erforderlich.  

Ergänzend konnte die in Abschnitt 3.5 beschriebene 

Rückführung der Verformungsfigur erfolgreich um-

gesetzt und gemeinsam mit dem aktualisierten Mo-

dell in Vectorworks dargestellt werden, siehe Ab-

bildung 9. Damit wurde exemplarisch gezeigt, dass 

neben geometrischen Änderungen auch ausge-

wählte Analyseinformationen aus dem FEM-Mo-

dell in die BIM-Umgebung übertragen werden kön-

nen. 

4.3 Diskussion und Abgrenzung zum kon-
ventionellen IFC-Austausch 

Die Ergebnisse zeigen die grundsätzliche Funkti-

onsfähigkeit des entwickelten bidirektionalen 

Workflows. Neben der Ableitung eines Trag-

werksanalysemodells aus dem BIM-Architekturmo-

dell konnten auch statisch bedingte Modelländerun-

gen aus dem FEM-Modell zurückgeführt werden. 

Dies wurde anhand vergrößerter Stützenquer-

schnitte sowie neu eingefügter Stützen, Über- und 

Unterzüge demonstriert. 

Ein wesentlicher Vorteil des entwickelten Ansatzes 

besteht darin, dass nicht das vollständige in 

SOFiSTiK bearbeitete Modell ungefiltert exportiert 

wird. Stattdessen werden gezielt jene Bauteile aus 

der SOFiSTiK-Datenbank ausgelesen, die verändert 

oder neu erzeugt wurden. Diese Informationen 

werden anschließend mit dem ursprünglichen IFC-

Modell zusammengeführt. Dadurch bleibt der 

bestehende Modellbestand erhalten, während 

gezielt aktualisierte und neue Elemente ergänzt 

werden können. 

Ein konventioneller IFC-Export aus der Trag-

werksanalysesoftware und der anschließende Im-

port in das BIM-Autorensystem könnten ebenfalls 

geometrische Informationen übertragen. Dieser Ab-

lauf stellt jedoch in erster Linie einen erneuten da-

teibasierten Modellaustausch dar. Die gezielte Aus-

wahl veränderter Bauteile, die Zusammenführung 

mit dem ursprünglichen Modell und die spätere Er-

weiterung um Analyse- und Bemessungsergebnisse 

sind dabei nur eingeschränkt oder nicht unmittelbar 

möglich. Der entwickelte Ansatz bietet demgegen-

über einen direkten Zugriff auf die in der SOFiS-

TiK-Datenbank im cdb-Format gespeicherten Infor-

mationen und schafft damit eine flexiblere Grund-

lage für die weitere Automatisierung. Gleichzeitig 

stellt der Workflow noch keine vollständig automa-

tisierte Synchronisation zwischen BIM- und FEM-

Modell dar, die unabhängig von der Modellqualität 

des Ausgangsmodells funktioniert. Im untersuchten 

Referenzmodell waren dank der engen Zusammen-

arbeit mit der Architekturplanung bei der Modeller-

stellung keine manuellen Eingriffe bei der Nachbe-

arbeitung des Tragwerksanalysemodells, der stati-

schen Analyse oder der Gruppenzuordnung erfor-

derlich. 

Die Aussagekraft der Untersuchung beschränkt sich 

zudem auf ein einzelnes Referenzmodell und die 

untersuchte Softwarekombination aus Vectorworks 

und SOFiSTiK. Für eine allgemeine Bewertung 

sind weitere Modelle mit unterschiedlichen geomet-

rischen, semantischen und konstruktiven Eigen-

schaften erforderlich. Ebenso ist zu untersuchen, 

wie robust die Rückführung und insbesondere die 

positionsbasierte Zuordnungslogik bei komplexe-

ren Änderungen, mehreren Bearbeitungszyklen und 

parallel fortgeschriebenen Modellständen funktio-

niert. 
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Die Rückführung von Analyseergebnissen wurde in 

dieser Arbeit zunächst anhand der Verformungsfi-

gur demonstriert. Für die in Abschnitt 3.5 genannten 

weiterführenden Ergebnisgrößen müssten diese 

künftig eindeutig den jeweiligen BIM-Bauteilen zu-

geordnet und in geeigneten IFC-Eigenschaftsstruk-

turen abgelegt werden.  

5 Zusammenfassung und Ausblick 

Im Rahmen dieser Arbeit wurde ein bidirektionaler 

Workflow zwischen BIM-Architekturmodell und 

Tragwerksanalysemodell entwickelt und anhand ei-

nes Referenzmodells erfolgreich erprobt. Die Er-

gebnisse bestätigen die grundsätzliche Machbarkeit 

einer bidirektionalen Kopplung von BIM- und 

FEM-Modellen. Wie in Abschnitt 4.3 diskutiert, 

bleibt die fachliche Kontrolle durch die Tragwerks-

planung dabei unabhängig vom Automatisierungs-

grad unverzichtbar, und die Aussagekraft ist durch 

den begrenzten Untersuchungsumfang, ein Refe-

renzmodell, eine Softwarekombination, einge-

schränkt. 

Für den zukünftigen Einsatz sind unterschiedliche 

Anwendungsszenarien denkbar. In frühen 

Planungsphasen könnte der Workflow dazu dienen, 

aus noch nicht abschließend abgestimmten 

Architekturmodellen mit geringem 

Modellierungsaufwand erste 

Tragwerksabschätzungen und 

Variantenuntersuchungen durchzuführen. In 

fortgeschrittenen Planungsphasen liegt das 

Potenzial insbesondere in der gezielten 

Rückführung und Koordination statisch bedingter 

Änderungen und ausgewählter Analyseergebnisse. 

Zukünftige Untersuchungen sollten den Workflow 

auf geometrisch und semantisch unterschiedlich 

aufgebaute BIM-Modelle sowie weitere 

Softwarekombinationen übertragen. Dabei ist 

insbesondere zu untersuchen, wie fachlich 

begründete Vereinfachungen des 

Tragwerksanalysemodells, beispielsweise 

geringfügige Versätze, kleine Öffnungen oder 

lokale Dickenunterschiede, durch geeignete 

Toleranz- und Abstraktionsregeln berücksichtigt 

werden können. Von besonderem Interesse sind 

zudem die robuste Identifikation bereits 

vorhandener Bauteile bei komplexeren Änderungen 

und mehreren Bearbeitungszyklen sowie ein 

geeignetes Versions- und Konfliktmanagement. 

Darüber hinaus soll die Rückführung künftig um 

weitere Analyse- und Bemessungsergebnisse 

erweitert werden, siehe Abschnitt 3.5.  

Der entwickelte Workflow bildet somit eine 

Grundlage für einen umfassenderen bidirektionalen 

Informationsaustausch zwischen Architektur- und 

Tragwerksplanung. Sein wesentlicher Mehrwert 

liegt nicht ausschließlich in der automatisierten 

Modellübertragung, sondern in der Möglichkeit, 

Änderungen und Ergebnisse der Tragwerksplanung 

gezielt in eine gemeinsame BIM-basierte 

Planungsgrundlage zurückzuführen. 
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ABSTRACT: 

This work presents a case study on the use of recycled aggregates (RA) reclaimed from demolished subway 

tunnel sections for casting a diaphragm wall in the same subway system. The properties of the RA, including 

water absorption and dry density, were evaluated with respect to their influence on the recycled aggregate 

concrete (RAC) workability. To reduce environmental impact, clinker in RAC was reduced and supplemented 

with AHWZ (processed hydraulically active supplementary materials) and limestone powder, applying opti-

mized particle-packing approach. Key properties relevant to crack resistance in thick walls, such as drying 

shrinkage, temperature evolution, and mechanical performance were assessed and compared with a reference 

concrete. Results showed that pre-saturation of RA could be an effective strategy to control RAC workability. 

The reduced-clinker RAC exhibited lower hydration heat and environmental impact. Moreover, RAC showed 

lower elastic modulus while maintaining the tensile strength, indicating improved resistance to shrinkage and 

temperature-induced cracking, by allowing lower stresses at relatively high strain. 

 

 

1 Introduction 

Construction and demolition waste represents one 

of the largest mineral waste streams worldwide, 

with concrete waste accounting for a significant 

share [1]. Much of this waste is landfilled, posing 

significant environmental burden and limiting the 

available landfill sites [2]. Recycling concrete waste 

offers sustainable alternatives, including its use in 

cementitious binders (e.g. SCMs in cement systems, 

main binder component in alkali activated materi-

als) or as coarse aggregates in concretes [2,3]. Since 

aggregates constitute the largest portion of concrete, 

reusing concrete waste as aggregates enables recy-

cling substantial amounts while reducing the extrac-

tion of natural resources [4]. 

A primary challenge in recycled aggregate concrete 

(RAC) is the less homogeneity and lower quality of 

RA compared to natural aggregates, which affects 

fresh and hardened properties of RAC. The quality 

of RA is primarily governed by the properties of the 

“parent concrete” and the amount of adhered old 

mortar. As adhered mortar is more porous and less 

stiff than the original aggregate, a higher adhered 

mortar content generally leads to lower-quality RA 

[2]. Since direct determination of attached mortar 

content is complex, water absorption (WA) and 

oven-dry (OD) density are commonly used as prac-

tical quality indicators [2,5]. Typically, lower WA 

and higher OD density correspond to improved 

RAC performance, although changes in both fresh 

and hardened properties remain unavoidable [6]. To 

maintain workability, moisture preconditioning of 

RA to a saturated surface dry (SSD) state is often 

required before mixing [5,6]. Nevertheless, RAC 

was reported to exhibit varying degrees of reduction 

in compressive strength and elastic modulus (EM), 

depending on the quality and replacement ratio of 

RA [6]. RAC generally exhibits higher shrinkage 

than natural aggregate concrete (NAC) [2], increas-

ing susceptibility to cracking. 

This issue is particularly critical in diaphragm walls 

used in underground infrastructure structures, 

where restrained deformations resulting from tem-

perature development and shrinkage during the 
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hardening of segments with massive cross-sections 

may lead to development of stresses. 

In general, the induced tensile stresses (𝜎𝑐𝑡,𝑟𝑒𝑠𝑡𝑟(𝑡)) 

must remain below the tensile strength (𝜎𝑐𝑡(𝑡)) of 

concrete at all ages to prevent cracking. Therefore, 

material properties governing the induced stresses 

such as effective elastic modulus, shrinkage strains 

and heat development during hydration, are essen-

tial prerequisites for assessing and ensuring suffi-

ciently low crack risk, in particular with RAC. 

This work evaluates the properties of a CO₂-reduced 

RAC (CO2r-R), designed for a restrained dia-

phragm wall section in a subway construction (). 

The RAC incorporates 50% replacement of natural 

coarse aggregates with RA claimed from a demol-

ished tunnel section of the same subway system (). 

The performance of this concrete is assessed against 

a reference mix (REF-A) made entirely with natural 

aggregates, which is a standard concrete type ac-

cording to ÖBV guideline for inner tunnel linings 

[7]. 

2 Materials and Methods 

2.1 Recycled aggregates properties 

Recycled aggregates used were reclaimed from a 

demolished subway tunnel section in this case 

study. Two aggregate size groups, 4/16 and 16/32, 

were used in the recycled aggregate concrete mix. 

Samples from each group were tested to determine 

oven-dry (OD) density and water absorption (WA) 

capacity in accordance with ÖN EN 1097-6 (Figure 2 

- Left). In addition to the standard 24 h WA meas-

urement, the early-stage absorption behavior was 

investigated to have an indication on the amount of 

water that could be absorbed during mixing and its 

effect on workability. As shown in Figure 2 - right, 

water absorption was significant, reaching more 

than 80% of the 24 h WA within the first 30 min. 

This highlights the importance of pre-saturating the 

aggregates and ensuring SSD conditions prior to 

mixing to prevent excessive absorption of mixing 

water, which could otherwise affect the W/B ratio 

and workability. Therefore, aggregates were pre-

saturated based on their 24 h WA before mixing. 

The 24 h WA values were 5.0% and 5.3% for the 

4/16 and 16/32 aggregate groups, respectively, 

while the corresponding specific gravities (OD den-

sities) were 2.43 and 2.39. Based on these proper-

ties, the aggregates used in this study can be classi-

fied as moderate quality according to [2]. 

2.2 Mixes – Reference versus CO2-reduced 
Recycled Aggregates Concrete 

The RAC mix (CO2r-R) was designed with the pro-

portions shown in Table 1 to satisfy the require-

ments of C25/30 (90)/BS1/XW2/XAT-B/XC2/F52 

according to ÖBV guideline for inner tunnel linings. 

To reduce the CO2 impact of the binder, CEM I 

content was optimized through trial mortar and con-

crete mixes by partially replacing CEM I with care-

fully proportioned supplementary cementitious ma-

terials (SCM), in particular AHWZ according to ÖN 

B 3309-1 and two limestone powders with different 

fineness while considering workability, strength, 

and particle packing. As observed, the primary dif-

ference between mix CO2r-R and mix REF-A is the 

significant reduction in CEM I content by 33%. In-

stead, higher amounts of AHWZ and the two lime-

stone powders were employed and proportioned to 

achieve improved packing density and adequate 

performance.  

                     

Figure 1    (Left) Recycled aggregates (RA) claimed from a demolished subway tunnel section and (Right) diaphragm wall 

section intended for applying recycled aggregate concrete (RAC) 
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Furthermore, 50% of the natural coarse aggregates 

(4/16 and 16/32) were replaced with recycled aggre-

gates. It is worth noting that the total water content 

(mixing water and pre-saturation water) in mix 

CO2r-R was adjusted to match the total water added 

in REF-A. For fine aggregate, different types and 

sizes were used to optimize particle packing over 

the entire range of particles. Additionally, different 

superplasticizers were employed to control fresh 

properties while an air-entraining admixture was 

used to satisfy the freeze–thaw durability require-

ments of the concrete. 

2.3 Concrete testing 

Table 2 summarizes the tests conducted on the in-

vestigated concrete mixes. In addition to workabil-

ity and fresh density, the main investigations in-

cluded drying shrinkage, temperature development, 

mechanical properties, and water penetration. Fresh 

concrete tests, as well as the non-standardized meas-

urements (shrinkage and temperature development), 

are discussed separately in the text. 

2.3.1 Workability and fresh concrete density 

Flowability of the concrete was assessed using the 

flow table test according to ÖN EN 12350-5. Both 

the initial spread (before applying 15 strokes) and 

the final spread flow (after stroke application) were 

recorded. The reported values of the initial and final 

spread flow were the average of two perpendicular 

diameter measurements. Fresh concrete density was 

measured in compliance with ÖN EN 12350-6. 

2.3.2 Temperature Development 

Fresh concrete was cast into cubic moulds (200 mm 

side length) made of rigid extruded polystyrene 

foam (100 mm XPS) to measure the temperature de-

velopment due to hydration according to ÖN B 

4710-3. Thermocouples connected to a data logger 

were embedded in the specimen core. The moulds 

were then sealed and temperature was continuously 

recorded up to 28 days. 

  
Figure 2   (Left) Water absorption capacity and OD density measurement using pycnometer according to ÖN EN 1097-6 

and (Right) water absorption capacity over time of different aggregate sizes 

Table 1Mix proportions in (kg/m3) for reference mix REF-

A and RAC mix CO2r-R along with the global warming 

potential (GWP) values for the mixes components 

Components 

Mix proportions 

(kg/m³) 
GWP (kg 

CO2-eq/t) 
REF-A CO2r-R 

CEM I 42,5N SR0  240 160 539 

AHWZ  80 120 98 

Limestone filler - 40 17 

Fine limestonea  - 30 44 

NFAb 0/1 rounded - 240 1.7 

NFA 0/2 crushed 350 - 1.7 

NFA 0/4 rounded 715 685 1.7 

NCAc 4/8 rounded 154 135 1.6 

NCA 8/16 rounded 232 100 1.6 

NCA 16/32 rounded 480 220 1.6 

RAd 4/16 crushed - 235 2.2 

RA 16/32 crushed - 220 2.2 

Superplasticizer 1e 1.4 - 1530 

Superplasticizer 2e - 0.14 1530 

Superplasticizer 3f - 0.85 1530 

Air-entrainer 0.7 0.65 439 

Water 170 150 0 

Pre-saturation water - 23.4 0 
aFine limestone was a specially processed limestone to be ultrafine and 

it leads to an increase in flowability 
bNFA is natural fine aggregates, cNCA is natural coarse aggregates 
dRA is recycled aggregates 
eSuperplasticizers 1 and 2 were used to adjust the flowability 
fSuperplasticizer 3 was used to avoid loss in flowability overtime at 

early stages 
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2.3.3 Drying shrinkage 

Linear Variable Differential Transducer (LVDT) at-

tached the center of the top surface of the cylindrical 

specimens (Ø100 mm × 300 mm) along the longitu-

dinal axis (Figure 3) were used to record length 

change over time. The LVDTs were connected to a 

data acquisition system recording measurements at 

300 s intervals for 28 days. Drying was initiated by 

unsealing at the age of 3 days, under controlled con-

ditions of 20 °C and 50% relative humidity. 

 

Figure 3 Shrinkage test setup 

2.4 Environmental Impact 

Global warming potential (GWP) per 1 m³ of each 

concrete mix was evaluated. For this purpose, GWP 

values (LCA phase A1 according to EN 15804) of 

the constituent materials (Table 1) were obtained 

from environmental product declarations (EPDs) of 

the materials suppliers, where available, and supple-

mented with literature data [4]. References for GWP 

values are listed in section 6 “GWP sources”. 

3 Results and discussion 

3.1 Workability and fresh concrete density 

 Figure 4 shows the workability of both concrete 

mixes immediately after mixing (10 min after water 

addition to the mix) and after 90 min to assess work-

ability loss. Right after mixing, both concretes ex-

hibited nearly identical workability before and after 

the 15 strokes of the flow table test, indicating that 

the careful consideration of the recycled aggregate 

(RA) water absorption and the applied pre-satura-

tion measures effectively minimized the influence 

of RA on workability. Both REF-A and CO2r-R 

achieved workability class F59 immediately after 

mixing, corresponding to very high flowability. Af-

ter 90 min, the spread flow values decreased by ap-

proximately 30% for both mixes, reducing the 

workability classes to F45 and F38 for REF-A and 

CO2r-R, respectively. 

A noticeably lower fresh concrete density was ob-

served for mix CO2r-R, primarily due to the lower 

specific gravity (OD density) of the recycled aggre-

gates compared to natural aggregates. This reduc-

tion was expected, as the overall concrete density is 

governed by the densities of the individual mix con-

stituents. 

3.2 Temperature development 

Figure 5 shows the temperature development over 

time. The CO2r-R mix exhibited a higher T-max 

than REF-A, mainly due to its higher initial fresh 

concrete temperature, reaching 24.4 °C compared to 

20.0 °C for REF-A. ΔT (difference between starting 

Table 2Overview of the conducted tests 

Mix    

Test 

Reference mix (REF-A) RAC mix (CO2r-R) 
Standard 

Specimen size Testing age (d) Specimen size Testing age (d) 

Drying shrinkage Ø100×300 mm cylinder continous Ø100×300 mm cylinder continous TU Graz 

Temperature de-

velopment 
200 mm XPS cube continous 200 mm insulated cube continous TU Graz 

Compressive 

strength 
150 mm cube 2-7-14-28-90 150 mm cube 2-5-14-28-56-90 

ÖN EN 12390-

3 

Static E-modulus Ø100×200 mm cylinder 2-7-28 Ø100×200 mm cylinder 2-5-14-28 
ÖN EN 12390-

13 (method B) 

Splitting tensile 

strength 
100 mm cube 7-28 100 mm cube 2-5-14-28-56 

ÖN EN 12390-

6 

water penetration 200×200×120mm 90 200×200×120mm 90 ÖN B 4710-3 

Displacement 

sensor (LVDT)  
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and maximum attained temperature) is another crit-

ical parameter as it is related to the magnitude of 

potential thermal deformation, particularly inducing 

stress at early ages during the cooling phase (after 

maximum heat of hydration) when concrete 

strength is low. As shown in Figure 5, the ΔT value 

of CO2r-R was slightly lower than that of REF-A. 

This reduction is attributed to the significant de-

crease in CEM I content in CO2r-R and the in-

creased use of AHWZ and limestone fillers. A lower 

ΔT is desirable, as it reduces thermal deformation 

and consequently lowers the risk of cracking. 

 

Figure 4  Workability and fresh density of concrete 

   

Figure 5  Temperature development over time for concrete 

 

3.3 Drying shrinkage 

Among the different types of shrinkage, drying 

shrinkage is generally the most critical, as it pro-

duces the largest deformations in concrete, increas-

ing the risk of cracking when shrinkage is re-

strained. Drying shrinkage results from moisture 

loss through evaporation from the concrete pore 

structure under drying conditions. As shown in Fig-

ure 6a, RAC mix CO2r-R consistently exhibited 

higher drying shrinkage strains than the reference 

mix REF-A. At the end of the measurement period, 

the shrinkage of CO2r-R was approximately 11% 

higher than that of REF-A. This increase could be 

attributed to the combined effect of modifying 

binder component and the replacement of natural 

aggregates with recycled aggregates (RA) in CO2r-

R mix. In concrete, shrinkage primarily occurs in 

the binder paste, while aggregates act as the rigid 

phase restraining the volumetric deformation of the 

paste. The effectiveness of this restraint depends 

largely on aggregate stiffness. In the case of RA, the 

presence of attached old mortar reduces the overall 

stiffness of the aggregates and alters the interfacial 

transition zone (ITZ) with the mortar and paste of 

the new concrete [2]. Since natural aggregates pos-

sess higher stiffness, they provide greater restraint 

against shrinkage deformation, whereas the lower 

stiffness of RA results in increased drying shrink-

age. Another contributing factor could be the higher 

porosity of the RA themselves affecting the overall 

water evaporation rate of the concrete. 

3.4 Strength and elastic modulus 

Mechanical properties differed between RAC mix 

CO2r-R and the reference mix REF-A. For splitting 

tensile strength (Figure 6b), CO2r-R showed nearly 

30% lower value at 7 days compared to REF-A. 

However, its strength development was more pro-

nounced, resulting in only a 3% lower tensile 

strength at 28 days. A similar trend was observed 

for compressive strength (Figure 6c), with CO2r-R 

exhibiting about 30% lower strength at 7 days. Alt-

hough the gap decreased at later ages, CO2r-R still 

showed approximately 15% lower compressive 

strength than REF-A at 28 and 90 days. Neverthe-

less, both mixes significantly exceeded the required 

28-day compressive strength of 30 MPa, reaching 

35 MPa for CO2r-R and 42 MPa for REF-A.  

The difference in reduction observed between ten-

sile and compressive strengths is primarily at-

tributed to the different influences of RA on both 

properties beside the possible effect of varying the 

binder component in CO2r-R mix. The smaller re-

duction in tensile strength compared to compressive 

strength could be attributed to the rough surface tex-

ture and angular shape of recycled aggregates, 
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which enhance mechanical interlock, improving the 

tensile behavior. In contrast, compressive strength 

is more sensitive to the higher porosity associated 

with the attached old mortar, resulting in reduced 

compression resistance. 

For elastic modulus (Figure 6d), the values of CO2r-

R were consistently lower than those of REF-A by 

an average of 10%. Despite this reduction, both 

mixes exhibited relatively high elastic modulus val-

ues for the achieved strength levels, likely due to the 

optimized particle packing in the mixes. Addition-

ally, elastic modulus development over time was 

compared with Eurocode 2 (EC2 EN 1992-1-1) pre-

diction models shown in Eq. 1 and 2 applied for a 

concrete class of C30/37. 

 

𝐸𝑐𝑚(𝑡) = 𝛽𝑐𝑐(𝑡)
0.3 ∗ 𝐸𝑐𝑚 (1) 

𝛽𝑐𝑐(𝑡) = 𝑒
(𝑠∗(1−√

28
𝑡
)
 

(2) 

Where Ecm(t)=elastic modulus at age t, 𝛽𝑐𝑐  is a factor relating 

compressive strength at age t to 28d-strength, Ecm = 33000 

MPa at 28-days for C30/37, S = 0.20, 0.25, and 0.38 for rapid, 

normal, and slow hardening cement, t = age in days.  

As shown in Figure 6d, REF-A almost aligned with 

EC2 model accounting only for slow hardening ce-

ment (S=0.38) up to 7 days after which it developed 

higher elastic modulus at 28-days. This is due to the 

fact that the factor S in EC2 is strictly applied for 

cement only in the binder and does not account for 

the use of SCMs. In case of CO2r-R mix, elastic 

modulus development did not seem to align with 

EC2 model even when accounting for the lower 

stiffness of recycled aggregates by taking the reduc-

tion factor for limestone (LS) aggregates (i.e. Ecm 

(t)*0.9). It is worth noting that caution must be 

 

 

   

      

Figure 6  (a)  Drying shrinkage strains, (b)  splitting tensile strength, (c)  cube compressive strength, and (d)  static modulus 

of elasticity over time for RAC mix CO2r-R and reference mix REF-A in addition to EC2 prediction models accounting for 

slow hardening cement (S = 0.38) only (blue curve) and accounting for both,  slow hardening cement (S = 0.38) and reduced 

aggregate stiffness (red curve) by taking limestone aggregates factor, LS = 0.9 (reduction of predicted elastic modulus by 

10%) 

(a) 

(b) 

(c) (d) 
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taken when interpreting or comparing the results of 

CO2r-R mix since partial substitution of coarse ag-

gregates was not the only parameter changing but 

also the binder component significantly differed 

from REF-A as shown in Table 1. The deviation of 

CO2r-R mix from conventional cement concrete in 

terms of the used aggregates and binder is most 

likely the reason for the inconsistency with EC2 

model. Therefore, developing modification factors 

accounting for recycled aggregate and the use of dif-

ferent SCMs is essential. 

In terms of crack resistance, the lower elastic mod-

ulus observed for CO2r-R could be beneficial, as it 

allows the concrete to accommodate higher strains 

while inducing lower stresses. This behavior could 

partially compensate for the increased shrinkage 

strains in CO2r-R by keeping stress levels below the 

tensile capacity of the concrete. 

3.5 Water penetration 

Water penetration depth is commonly used as an in-

dicator of concrete durability. Considering the con-

crete requirements in this study, especially water 

tightness, a penetration depth below 16 mm was tar-

geted. At 90 days, CO2r-R and the reference mix 

REF-A exhibited water penetration depths of 9.0 

and 10.2 mm, respectively, both well below the 

specified limit and therefore offering a preliminary 

strong indication on satisfactory durability. 

3.6 Environmental impact 

The GWP results indicate that reducing the CEM I 

content while incorporating carefully proportioned 

AHWZ SCM and limestone powders in the RCA 

mix CO2r-R resulted in an approximately 26% re-

duction in GWP per 1 m³ of concrete compared to 

the reference mix REF-A. CO2r-R achieved a GWP 

of 105 kg CO₂-eq/m³, while REF-A recorded 143 kg 

CO₂-eq/m³. This demonstrates the effectiveness of 

clinker reduction combined with optimized particle 

packing in lowering environmental impact while 

maintaining satisfactory concrete performance. 

4 Conclusion 

This study investigated the development of CO₂-re-

duced recycled aggregate concrete for underground 

restrained elements and compared it with a refer-

ence natural aggregate concrete mix. The workabil-

ity and its relationship to recycled aggregate prop-

erties were examined, along with properties crucial 

for crack development such as temperature develop-

ment, drying shrinkage, mechanical performance. 

The main conclusions are as follows: 

• Pre-saturation of recycled aggregates based 

on their 24 h water absorption enabled ef-

fective control of the workability of recy-

cled aggregate concrete. 

• The modification applied in RAC mix, 

mainly using recycled aggregates beside 

binder component modifications, increased 

drying shrinkage by about 11% and led to 

reductions in compressive strength (~15%) 

and elastic modulus (~10%), while having 

only a minor effect on 28-day splitting ten-

sile strength (3% reduction). 

• Clinker reduction in the binder resulted in 

lower hydration heat development and a 

substantial decrease in GWP (27%). 

Finally, it should be noted that the number of spec-

imens and experimental investigations in this study 

was limited; therefore, more tests are needed and 

recommended for future studies to establish a pro-

found conclusion. Nevertheless, the findings indi-

cate that CO₂-reduced RCA concrete has high po-

tential for such infrastructure applications, as a 

lower cracking risk can be expected. This may ena-

ble additional resource savings through minimizing 

the amount of reinforcement required for crack con-

trol. These aspects will be investigated by numerical 

analyses at the Institute of Structural Concrete at TU 

Graz in future studies. 
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6 Appendix 

6.1 GWP sources 

• CEM I 42,5N SR0: BAU EPD GmbH, Um-

welt-Produktdeklaration nach ISO 14025 

und EN 15804+A2: Zementprodukte, Bau 

EPD GmbH, Wien, 2023. 

• AHWZ: BAU EPD GmbH, Umwelt-Pro-

duktdeklaration nach ISO 14025 und EN 

15804+A2: Zement bzw. aufbereitete, hyd-

raulisch wirksame Zusatzstoffe (AHWZ) – 

CEM II/C-M (S-LL) 42,5 N, Flumix, 

AHWZ-GS, Bau EPD GmbH, Wien, Öster-

reich, 2024. https://www.bau-epd.at. 

• Limestone filler: Institut Bauen und Um-

welt e.V. (IBU), Kalksteinmehl: Umwelt-

Produktdeklaration nach ISO 14025 und 

EN 15804+A2, Institut Bauen und Umwelt 

e.V. (IBU), Berlin, 2025. https://www.ibu-

epd.com. 

• Fine Limestone: The International EPD® 

System, Dry ground calcium carbonate 

(GCC-Dry) Fine - Sector EPD, EPD Inter-

national AB, Stockholm, 2021. 

https://www.environdec.com. 

• Fine and coarse aggregates including recyc-

led aggregates: SÜGB, Programm für Um-

welt-Produktdeklarationen (EPD) des 

Schwei-zerischen Überwachungsverbands 

für Gesteinsbaustoffe Durchschnitts-EPD 

für Gesteinskörnungen 

• Superplasticizers: Institut Bauen und Um-

welt e.V. (IBU), Concrete admixtures – 

Plasticizers and Superplasticizers, Institut 

Bauen und Umwelt e.V. (IBU), Berlin, 

2021. https://epd-online.com 

• Air-entrainer: Institut Bauen und Umwelt 

e.V. (IBU), Concrete admixtures – Air ent-

rainers, Institut Bauen und Umwelt e.V. 

(IBU), Berlin, 2021. https://epd-online.com 

https://www.bau-epd.at/
https://www.ibu-epd.com/
https://www.ibu-epd.com/
https://www.environdec.com/
https://epd-online.com/
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    E  d , A =   E  d , A  (  ∑    G  k , j +   P  k +   A  d + (   𝜓  2 , 1 ∗   Q  k , 1 ) )
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