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Bestimmung des abgestrahlten Körperschalls in Räumen aus gemesse-
nen Erschütterungen (EMBE-Verfahren): Validierung des neuen Ansatzes 

Adrian Egger1 
1 Trombik Ingenieure AG, Zürich 

Für die in Vorbereitung befindliche Verordnung zum Schutz vor Erschütterungen (VSE) hat das Bundesamt für 

Umwelt BAFU eine Vollzugshilfe «Empfehlungen für Mess- und Berechnungsverfahren für Erschütterungen 

(EMBE)» in Auftrag gegeben, mit der die Beurteilungsgrössen für Erschütterungen und abgestrahlten Körper-

schall hergeleitet bzw. berechnet werden können. Die EMBE beinhaltet eine neue Methode, mit der sich die 

Körperschallbelastung in einem Raum mittels Hochrechnung der Erschütterungswerte auf der Geschossdecke 

bestimmen lässt. Die Hochrechnungsformel wird von der Form her auf physikalische Grundlagen abgestützt, ist 

frequenz- und raumabhängig (Raumgrösse und Absorptionsgrad werden mitberücksichtigt) und enthält zudem 

empirisch ermittelte Koeffizienten. 

 

Gemessen wird die vertikale Schwinggeschwindigkeit ve(t) für jedes relevante Ereignis (z.B. vorbeifahrender Zug) 

an der massgebenden Position auf dem Fußboden. Das Signal ve(t) einer Einzelimmission während der Mess-

dauer Tj ist in den Frequenzraum zu überführen, d.h. es ist ein Terzband-Leistungsspektrum S(fTB) zu bilden. 

Dieses Spektrum S(fTB) wird mit dem frequenzabhängigen Faktor CA(fTB) = p0×10(∆LA/20) (mit p0 = Referenzschall-

druck 2×10-5 Pa und ∆LA = Höhe des A-Bewertungsfilters, der die akustische Wahrnehmung des Schalls durch 

den Menschen bewertet) und der Übertragungsfunktion H*(fTB) der Abstrahl- und Raumeigenschaften multipliziert. 

Das führt zum gewichteten Spektrum des abgestrahlten Körperschalls eines Einzelereignisses. Der abgestrahlte 

Körperschall mj ist anschliessend durch die Summation der Terzbandwerte zu berechnen und letztlich in Dezibel 

umzuwandeln Mj = 20×log(10-3×(×c)×mj)/p0) (mit  = 1.204 kg/m3 Luftdichte bei 20°C und c = 343.3 m/s Schall-

geschwindigkeit in Luft bei 20°C). 

 

Der wichtigste Parameter dieser Umrechnungsmethodik ist die Übertragungsfunktion H*(fTB) der Abstrahl- und 

Raumeigenschaften. Es wird mit einem einfachen Ansatz einer abnehmenden Übertragung unterhalb der Grenz-

frequenz und einer konstanten Übertragung bei und oberhalb der Grenzfrequenz gerechnet. 

Einfacher Ansatz für H*(f) 

 

Ansatz: 

f < fg: H*(f) =  

a

gf
fH 








*

0  

 

f  fg: H*(f) =  H0* = konstant 
 
Parameter / Koeffizienten: 
 

3 Stück:  fg, H0*, a 
 

 

Abb. 1: Ansatz und Zielfunktionen für die Übertragungsfunktion H*(f). 

 

Ist z.B. für Prognoseberechnungen bei einer neu geplanten Bahnstrecke über die zu prognostizierenden Räume 

nur wenig bekannt oder ist eine grosse Anzahl von Gebäuden zu beurteilen, dann sind Klassen für die Koeffizien-

ten fg, H0*, a zu bilden, in denen die typische Raumhüllen und Raumgrößen mit den entsprechenden Abstrahl- 

bzw. Halleigenschaften zusammengefasst werden. Je besser die Eigenschaften des Raumes bekannt sind, desto 

präziser können die Koeffizienten bestimmt werden. Für die Validierung der Hochrechnungsformel bzw. deren 

empirischen Koeffizienten wurden in den letzten Jahren Erschütterungs- und Schallmessungen von rund 90 Räu-

men ausgewertet. Diese erste Validierung hatte aufgezeigt, dass im Mittel zwar eine sehr geringe Abweichung 

H*(f)
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von den gemessenen Schallpegeln erzielt werden konnte, die Streuung der Abweichungen jedoch weiterhin eine 

Standardabweichung von rund 4 dB aufwies und damit nur wenig besser als bei anderen Hochrechnungsmetho-

den war. 

 

Die Grösse H0* schreibt sich als H0* = 4×S/A* mit S der Fläche der abstrahlenden Raumberandung (d.h. hier der 

Boden- bzw. Grundrissfläche) und A* der sogenannten Absorptionsfläche als Produkt der gesamten Raumfläche 

A und einem mittleren Absorptionskoeffizienten *. Mit der Nachhallzeit TH lässt sich das akustische Verhalten 

eines Raums charakterisieren. Nach der Formel von Sabine besteht zwischen der Nachhallzeit, dem Raumvolu-

men und der Absorptionsfläche folgende Beziehung: TH = 0.163×V/A* = 0.163×V/(*×A). Damit lässt sich die 

Übertragungsfunktion H0 auch als H0* = 24.5×S×TH/V schreiben. 

 

Werden nun statt standardisierter Raumgrössen und Nachhallzeiten die gemessenen Ausdehnungen und Nach-

hallzeiten für H0* sowie die Koinzidenzfrequenzen fg und die Exponenten a entsprechend einem ‘Best fit’ der 

gemessenen Übertragungsfunktionen (jedoch innerhalb des physikalisch sinnvollen Bereichs) bestimmt, dann 

reduziert sich für die Validierung der Berechnungsmethodik die Streuung der Abweichungen signifikant. 

 

Bei jüngsten Messungen von Erschütterungen und Körperschall in Gebäuden wurde auch immer gleich der Nach-

hall messtechnisch bestimmt: Weitere 27 Räume von Häusern über Bahntunneln und rund 35 Räume an offener 

Streckenführung konnten so mit der verfeinerten Berechnungsmethodik zur Validierung verwendet werden. Im 

Folgenden werden die berechneten Pegel denjenigen der Körperschallmessungen der Räume über Bahntunneln 

dargestellt, links mit den kategorisierten Standardfunktionen und rechts auf der Basis der gemessenen Nachhall-

zeiten und Übertragungsfunktionen. 

   

Abb. 2: Gegenüberstellung berechneter und gemessener Pegel des abgestrahlten Körperschalls. 

 

Mit bekannten Raumeigenschaften ist die Übereinstimmung bei dieser Auswahl sehr gut. Die gleichen Grafiken 

bei Räumen an offenen Bahnstrecken zeigen keine starke Verbesserung bei der Streuung trotz der bekannten 

Raumeigenschaften. Ein Grund dafür ist sicher der Störeinfluss des Direktschalls. Andererseits gibt es auch ei-

nige Räume, bei denen die vorliegende Berechnungsmethodik versagt, so wie beim Beispiel mit den grössten 

Abweichungen in der Grafik oben rechts (Pfeile): ausgebauter Wohnraum mit einer Hälfte als Beton- und der 

anderen Hälfte als Holzbalkendecke mit entsprechend zwei Erschütterungsmesspunkten (und somit auch zwei 

Prognosen) und nur einem zentralen Schallmesspunkt. 

 

Dieser Beitrag zeigt, dass mit der verfeinerten Berechnungsmethodik eine gute Vorhersage des abgestrahlten 

Körperschalls über Erschütterungsmessungen am Boden erreicht wird. 
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Rechnerische und messtechnische Ermittlung von Kraftspektren für 
Zugsvorbeifahrten 

Rainer FLESCH  

Center for Low-Emission Transport/ AIT Austrian Institute of Technology, Wien 

 

Derzeit wird im Auftrag des Deutschen Eisenbahn-Bundesamtes EBA ein neues Lastmodell für Hochgeschwin-

digkeitsüberfahrten über Brücken erarbeitet. Es werden hierbei alle Mechanismen betrachtet, die zu dynamischen 

Einwirkungen auf die Brücken führen. Beim klassischen Erschütterungsschutz hingegen erfolgen die Prognosen 

lediglich entlang von Profilen normal zur Trasse, wobei ausgehend von einem Emissionsspektrum in etwa 8 – 16 

m Abstand von der Trasse mittels Transmissionsspektren zur Berücksichtigung der durchlaufenen Medien die 

Immissionen in den betroffenen Anrainerobjekten berechnet werden. Meist werden diese Transmissionsspektren 

in-situ gemessen. Die Tatsache, dass die Anregung durch eine fahrende Punktekette erfolgt, wird nur in wenigen 

Arbeiten berücksichtigt, siehe z.B. Ralbovsky et.al. (2013), Österreicher et.al. (2019).  

Die üblichen Prognosen erfolgen im Frequenzbereich, umfassen somit die Multiplikation von Spektren und liefern 

meist sehr konservative Ergebnisse. Zeitverlaufsberechnungen – wie sie für die Untersuchung von Eisenbahn-

Brückenüberfahrten üblich sind - werden normalerweise nicht durchgeführt. Dies hat zur Idee geführt, in der ge-

genständlichen Arbeit ähnlich wie bei den Brückenüberfahrten vorzugehen. Weiters ist angedacht, äquivalente 

Kraftspektren zu ermitteln und diese für die Erschütterungs - Prognosen zu nutzen. Diese Vorgangsweise gewinnt 

dadurch an Bedeutung, dass die österreichischen auf Erschütterungsschutz spezialisierten Planungsbüros zu-

nehmend Transfer-Admittanzen messen können und somit ein Kraft – Erregungsspektrum erforderlich ist. 

Für August 2021 sind im Bereich Ybbs a.d. Donau an der dort viergleisigen oberirdischen Westbahnstrecke Ver-

suche zur Ermittlung derartiger äquivalenter Zugsvorbeifahrts – Kraftspektren geplant. Seit geraumer Zeit ist aus 

der Literatur das sehr ähnliche Kraftdichtespektren - Verfahren bekannt, siehe z.B. FTA (2018), Töll et al. (2019). 

In Österreich erfolgten in den letzten Jahren umfangreiche Weiterentwicklungen im Straßenbahn- Umfeld im Zuge 

der Erschütterungs – und Sekundärschall - Prognosetätigkeit für die Holding Graz Linien (Tappauf). Im August 

2020 erfolgte durch Untersuchungen an einer Tunnelstrecke eine Umsetzung auf die Vollbahn.  

Die Messungen im Bereich Ybbs mussten zufolge der COVID 19 Pandemie mehrmals verschoben werden. Es 

liegen somit zum Zeitpunkt der Erstellung dieses Abstracts noch keine Ergebnisse vor. Bis zur D-A-CH Tagung 

werden aber erste Ergebnisse präsentierbar sein. Den Schwerpunkt dieses Abstracts bildet somit die Beschrei-

bung der geplanten Vorgangsweise.  

In der Folge wird zunächst versucht, die Ansätze für Brückenüberfahrtsberechnungen auf den Erschütterungs-

schutz zu übertragen. Bei der Vorbeifahrt von Zügen treten folgende Wirkungen auf: 

1.) jede Achslast bewirkt eine mit der Fahrgeschwindigkeit wandernde Verformung des Fahrweges, wobei die 

Achslasten mit Erregungsfrequenzen einwirken, die durch alle regelmäßig auftretenden Abstände im Zugsver-

band bzw. Oberbau (z.B. Achsabstände, Schwellenabstände, etc.) sowie die Fahrgeschwindigkeit geprägt wer-

den (=„Fahrfrequenzen“). Bei diesem Haupt - Erregungsmechanismus wird eine „glatte Fahrbahn“ vorausgesetzt. 

2.) Rad- und Oberbauunregelmäßigkeiten bewirken, dass die Achslasten impulsförmig aufgebracht werden, 

wodurch es zu einer Verstärkung der Achslast kommt. Gemäß der Theorie erreicht der dynamische Verstärkungs-

faktor (das dynamische Inkrement) hierbei maximal den Wert 2. Ebenso führt die Rauhigkeit im Kontaktbereich 

Rad – Schiene zu einer Schwingungsanregung, die je nach Wellenlänge zu Erschütterungen oder hörbarem Luft-

schall führt. 

3.) Weiters werden durch die oben angeführten Unregelmäßigkeiten die verschiedensten Eigenschwingzustände 

der Fahrzeuge und auch des Fahrweges aktiviert, was zu zusätzlichen dynamischen Kräften mit den jeweiligen 

Eigenfrequenzen führt. Es sind dies die unregelmäßigen Fahrzeugbewegungen (Tauchen, Rollen, Drehen, Ni-

cken, Schlingern) sowie vertikale Eigenschwingungen der Radsätze. Jede Struktur besitzt zufolge der vorliegen-

den Massen- und Steifigkeitsverhältnisse Eigenfrequenzen und zugehörige Eigenformen. Die 
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Eigenschwingzustände von Fahrzeugen erhält man z.B. durch eine detaillierte Modellierung aller maßgeblichen 

Massen wie Radsätze, Drehgestelle und Masse des Wagenkastens (bei Verdrehungsfreiheitsgraden auch Ansatz 

der entsprechenden Drehmassen) sowie aller dazwischen befindlichen Feder- und Dämpferelemente (Primär- 

und Sekundärfederung, ev. auch von in die Räder integrierte Radfedern). Eine derart detaillierte Modellierung mit 

Mehrkörpermodellen (MKM) wird in der Praxis auch bei den Brückenüberfahrten nur selten vorgenommen. Die 

zusätzlichen Anregungskomponenten 2. und 3. werden meist nur unter Verwendung von Multiplikatoren angenä-

hert. 

Insbesondere bei einer regelmäßigen Zugskonfiguration treten dominante Fahrfrequenzen auf. Bei Kenntnis der 

Eigenfrequenz des Fahrweges lässt sich nun das Verhältnis der anregenden Frequenz zur Eigenfrequenz des                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                                   

Fahrweges angeben. Falls weiters eine realistische Abschätzung der Dämpfungszahl des Fahrweges möglich ist, 

kann unter Anwendung der Formel für den Einmassenschwinger auch der von der Fahrgeschwindigkeit abhän-

gige dynamische Verstärkungsfaktor abgeschätzt werden. 

 

Zunächst wird die geplante messtechnische Vorgangsweise dargestellt. Die 4 Gleise liegen auf einem relativ 

niedrigen Damm. Entlang des südlichen Randes ist auf Begleitwegen die Anordnung eines Messfeldes mit 10 

SYSCOM Schwinggeschwindigkeitsaufnehmern geplant. Im Bereich der Hochgeschwindigkeitsgleise 3 und 4 

sind 10 Impuls- Anregungspunkte vorgesehen. Sämtliche Punkte (Mess- und Anregungspunkte) sind etwa über 

eine Länge von 150 m verteilt. In allen Anregungspunkten kommt der Impulsgenerator (Fallgewicht+ Kraftmes-

sung) der FA tappauf.consultants zum Einsatz. In ausgewählten Anregungspunkten wird weiters mittels eines 20 

kg Balls + Kraftmessplatte bzw. eines Impulshammers angeregt. Auf diese Weise werden die Transfer-Admittan-

zen zu den einzelnen Messpunkten bestimmt. Nach Beendigung der Gleissperre werden dann ca. 8 Stunden lang 

alle Zugsvorbeifahrten registriert. Die Terzspektren der gemessenen Zugsvorbeifahrten werden durch das Terz-

spektrum der Erregerkraft dividiert, um das äquivalente Kraftspektrum für die einzelnen Zugtypen zu ermitteln. 

 

Weiters wird mittels des FE - Programms SOFISTIK eine vertikale 2D – Modellierung des Fahrweges vorge-

nommen. Die Schwellen werden als Erschütterungsquelle betrachtet. Es werden Kraft-Zeitverläufe für Railjet – 

Vorbeifahrten mit unterschiedlicher Geschwindigkeit generiert. Weiters werden analytische Halbsinus – Ansätze, 

siehe z.B. Pircher (2006) und Pircher et al. (2009) verwendet. Der Haupt- Anregungsmechanismus ist hierbei die 

„fahrende Kette“ von Achslasten (siehe obigen Anregungsmechanismus 1). Ein wesentliches Ziel der Untersu-

chungen besteht darin, durch Kalibrierung des Rechenmodells mittels der Messergebnisse Faktoren bzw. Kor-

rekturspektren zu finden, mit denen die Anregungsmechanismen 2 und 3 berücksichtigt werden können. 

 

Zunächst wird eine einzige Schwelle betrachtet und ihre Antwortschwingungen berechnet. Die Transmissionsbe-

rechnung in fiktive Immissionspunkte kann dann außerhalb des 2D – SOFISTIK – Modells sowohl im Zeit- als 

auch Frequenzbereich mit dem jeweils gewünschten Genauigkeitsgrad erfolgen. Falls überwiegend homogene 

Ausbreitungsverhältnisse vorausgesetzt werden können, lässt sich die simultane Anregung über sämtliche 

Schwellen im Nahbereich näherungsweise oder genauer berücksichtigen, wobei in erster Linie die geometrische 

Dämpfung und die Laufzeitunterschiede zufolge der unterschiedlichen Distanzen zum gewünschten Immissions-

punkt berücksichtigt werden. 
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Gleitpendellager stellen einen sehr effizienten Erdbebenschutz für Bauwerke dar, weil ihr großer Pendelradius 

die Grundperiode des isolierten Bauwerks in den Periodenbereich geringer Erdbebenenergie verschiebt und 

ihre Reibung die Dämpfung des Bauwerks erhöht. Häufig werden Gleitpendellager in Form des „Double“ ausge-

führt, wo der gesamte horizontale Gleitweg zu je 50 % an der oberen und unteren Hauptgleitfläche auftritt, was 

selbst für sehr große Wegkapazitäten (~1 m) zu platzsparender Bauweise führt (Yen und Lee, 2000). Vor allem 

in urbanen Gebieten müssen Bauwerke aber auch gegen Vibrationen des Baugrunds – hauptsächlich hervorge-

rufen durch Bahn- und Straßenverkehr – geschützt werden, um störenden Körperschall und Mikro-

Schwingungen im Gebäude zu vermeiden und so den Wohnkomfort zu garantieren. Dazu werden die Bauwerke 

mittels speziell für diesen Anwendungsfall entwickelten Elastomeren vom Baugrund elastisch entkoppelt. Ziel 

der Entkoppelung ist, dass die Eigenfrequenz des schwingungsisolierten Gebäudes mindestens um den Faktor 

   unterhalb der Anregungsfrequenzen der Störquellen liegt (Rivin, 2001). 

 

   

Abb. 1: Gleitpendellager Typ Double mit in den Gleiter integriertem Elastomerlager für Körperschall- und Erschütterungs-
schutz: links zusammengebaut, rechts ohne obere Lagerplatte mit oberer Hauptgleitebene. 

 

Um Erdbeben-, Körperschall- und Erschütterungsschutz auf sehr ökonomische Art und Weise zu kombinieren, 

wurde der in Abb. 1 dargestellte kombinierte Isolator von den Firmen Getzner Werkstoffe GmbH, Bürs, und 

Maurer SE, München, entwickelt. Die Kosten sind dadurch minimiert, dass beide Funktionen in einem kompakt 

bauenden Isolator vereint sind und so zwei separate Isolationsschichten vermieden werden. Die Innovation ist, 

dass das PUR-basierte Elastomerlager in den Gleiter des Gleitpendellagers integriert ist, damit die Vertikallast 

für jede beliebige Gleiterposition zentrisch durch das PUR-basierte Elastomerlager abgetragen wird. Der Gleiter 

weist dabei unterschiedliche Durchmesser auf der Seite des Gleitmaterials MSM (schwarze Scheibe, sichtbar in 

Abb. 1 rechts) und auf der Seite des Elastomerlagers (beige PUR-Scheiben in Mitte des Gleiters, sichtbar in 

Abb. 1 rechts) auf, weil einerseits der dynamische Reibkoeffizient des Gleitpendellagers über die Pressung am 

Gleitmaterial und andererseits die natürliche vertikale Frequenz des schallisolierten Bauwerks über die Pres-

sung am Elastomerlager bestimmt werden. Das Elastomerlager kann auch bewehrt ausgeführt sein, was des-

sen Durchmesser und damit die Aufweitung der Gleiterober- und Gleiterunterteile reduziert. Wenn der Gleiter im 

Erdbebenfall auslenkt, dann steht die Resultierende aus Vertikalkraft und horizontaler Steifigkeitskraft des 

Gleitpendellagers – gegeben durch die Krümmungen der Hauptgleitflächen – senkrecht auf der sphärischen 
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Hauptgleitfläche. Dies führt dazu, dass das Elastomerlager neben der zentrischen Druckkraft lediglich die Reib-

kraft des Gleitpendellagers über Schubverzerrung übertragen muss. 

 

 

Abb. 2: Gemessener Gleittest D3, Zyklus 2, des Gleitpendellagers mit integriertem Körperschall- 
und Erschütterungsschutz. 

 

Test DA1 DA2 DA3 DA4 DA5 DA6 Mittelwert 

Frequenz (Hz) 2,5 2,5 5,0 5,0 10,0 10,0 NA 

Kraftamplitude 

(kN) 
763 1085 459 650 250 351 NA 

fn (Hz) 11,2 11,0 11,7 11,5 12,1 11,8 11,55 

eff (%) 5,28 4,78 5,24 5,01 5,23 6,42 5,33 

Tabelle 1: Resultate der vertikalen dynamischen Tests am Gleitpendellager mit inte-

griertem Körperschall- und Erschütterungsschutz. 

 

Der in Abb. 1 gezeigte Prototyp wurde im Herbst 2020 am EUCENTRE, Pavia (I), als Erdbebenisolator gemäß 

EN 15129:2010 getestet und die Parameter der Körperschallisolation wurden mittels vertikaler dynamischer 

Tests bei verschiedenen Anregungsfrequenzen und -kräften identifiziert. Die Testresultate zeigen: 

 Alle Tests gemäß dem Standard EN 15129:2010 wurden erfolgreich bestanden. Bei den Gleittests be-

wirkt die Schubverformung des Elastomerlagers eine Verringerung der Steifigkeit vor der Gleitphase 

(roter fit in Abb. 2), was ein weicheres Anfahrverhalten des Gleitpendellagers bewirkt und somit die 

Erdbebenisolation verbessert. 

 Die vertikalen dynamischen Tests betätigen die beabsichtigte vertikale Steifigkeit des Elastomerlagers, 

welche in Tabelle 1 in Form der natürlichen Frequenz des isolierten Bauwerks unter Annahme von 

4,5 MN Auflast angegeben ist. Die effektive Dämpfung von ca. 5,3 % entspricht ebenfalls dem Zielwert. 

Auch die Wiederholung der in Tabelle 1 dargestellten Testserie nach konstanter Belastung mit 4,5 MN 

für 5 min bestätigte die Parameter des Schallisolationslagers. 

Der entwickelte kombinierte Isolator ist damit eine ohne zusätzlichen bauseitigen Aufwand einfach zu integrie-

rende, ökonomische Lösung für all jene Bauwerke, welche in seismisch aktiven Regionen auf schwingungsbe-

lasteten Grundstücken errichtet werden sollen. 
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For aesthetic, economic and construction reasons, architects and structural engineers taking advantage of the 
characteristics of concrete and steel strive to conceiving ever thinner and lighter structures. These steel or com-
posite concrete-steel structures comply with the ultimate limit states requirements of the recent codes in terms of 
resistance and deformation under static loading. Nevertheless, on the one hand, some structures do not comply 
with the minimum natural frequency requirements prescribed by the codes or no code limits exist at all and more 
advanced analysis and design methods are required to assess their behavior when subjected to vibrations. On 
the other hand, other structures that seem to fulfill the codes or other guideline checks do not necessarily provide 
the desired comfort. For the latter, a posteriori in-situ vibration measurements in combination with additional finite 
element analysis are needed to assess their dynamic behavior. 
 
Several possibilities to attenuate vibrations for structures with inacceptable vibration amplitudes exist. The use of 
Tuned-Mass-Dampers (TMD) is a simple and effective solution for vibration control. This paper presents some 
recent examples of vibration assessment and application of Tuned-Mass-Dampers for several structures in Swit-
zerland. 
 
First example : in the framework of a newly constructed student residence in Grand Morillon (Geneva area), a 
composite concrete-steel footbridge with a span of approximately 22 m and a width of 4.35 m connects the two 
buildings of the project and accommodates the sitting area of a cafeteria. The frequency of the fundamental ver-
tical mode of the footbridge was calculated by the engineer of the construction project, 2M engineering office in 
Yverdon-les-Bains, and was approximately 3.3 Hz. Since the Swiss code SIA 260(2013) imposes a dynamic 
analysis taking into account the damping for the footbridges with frequency in the range between 1.6 Hz and 
4.5 Hz, a vibration assessment of the footbridge was conducted by our team in order to determine whether vibra-
tion measures are necessary. Preliminary calculations showed that the expected accelerations of the footbridge 
would not be acceptable for the sitting area of the cafeteria. In order to reduce the footbridge vibrations, the 
installation of a TMD in the middle of the footbridge was suggested to treat the fundamental vertical mode of the 
footbridge. The TMD mobile mass was 1.2 t. 
 
The TMD was installed during the construction of the footbridge. After the completion of the construction works, 
vibration measurements on the footbridge were conducted in order to tune the TMD and assess its efficiency. The 
measured frequency of 3.55 Hz for the fundamental vertical mode showed that the actual frequency of the struc-
ture is slightly greater than the one calculated. Most probably, this rigidification comes from the presence of the 
guard rails of the footbridge. The measured damping of the fundamental vertical mode was 1.7 %.The vibrations 
measured at the middle of the footbridge for several realistic load scenarios showed that the TMD reduced vibra-
tions to half. Even if this reduction was slightly less that the one TMD initially designed, the installation of the TMD 
resulted in acceptable vibrations for the footbridge and its use. 
 
Second example : The quite recent building of JTI offices in Geneva consists of a seven floor steel structure with 
a complex geometry. Floor vibrations in the JTI offices induce discomfort to their users due to the vibrations 
themselves. The vibrations of the computer screens founded on flexibles supports were also annoying. Vibration 
measurements on some of the composite concrete-steel floors showed that the frequencies of their first two 
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vertical modes vary between 3.5 Hz and 5.5 Hz. The results of a modal analysis confirmed the values of these 
frequencies for the floors. The measured damping for most of the modes varies between 1.5 % to, sometimes, 
5 %. An evaluation based on the HIVOOS guide (2006), a European (EUROCODE compatible) guide that is used 
for the vibration design of mainly residential and office buildings, showed that the floors of the building comply 
with its requirements. 
 
Several suggestions were made to the client in order to mitigate the vibrations. The client decided to test a solution 
with special thin TMDs installed inside the raised floor. For this test, one of the critical floor area was chosen. For 
this area, vibration measurements showed that the vibrations were higher for the second vertical mode with a 
frequency of 5.1 Hz. The vibrations for the first vertical mode of this area with a frequency of approximately 3.3 Hz 
were smaller. Hence, it was decided to treat the second mode. The measured damping for this mode was approx-
imately 1.7%. Six TMDs with a mobile mass of 250 kg each were suggested for this floor area. The vibrations 
measured at the middle of the floor with the aid of a shaker and for several realistic load scenarios showed that 
the TMDs reduced vibrations to half. This reduction was not enough to reduce the vibrations of the computer 
screens that cause the discomfort of their users and, hence, the client decided not to install TMDs to other critical 
areas of the building. 
 
Third example : in the framework of a recent construction project in Lausanne, a twin elliptical steel staircase 
connects two floors of the building. During the preliminary design of the staircase, the project engineer made 
inside each of the steel box girder of the twin staircase a reservation to install a TMD. Vibration measurements 
on the staircase confirmed the frequencies (3.6 Hz and 4.1 Hz) calculated from the project engineer and showed 
that the measured vibrations for several realistic load scenarios exceed the vibration limits of the SCI (2009) 
British guide used for the vibration assessment of the staircase. The mean measured damping for the two funda-
mental modes of the staircase was approximately 0.8%. The complexity of this project came from the fact that 
one of the support was not rigid. The coupling of the staircase with the supporting structure resulted in an increase 
of the generalized mass of the staircase that had to be taken into account for the design of the TMD. After the 
completion of the works and the installation of the TMD, vibration measurements showed that vibrations reduced 
to almost half. This reduction resulted in almost acceptable vibrations according to the SCI limits. 
 
Table 1 summarizes the dynamic characteristics of the structure and those of the corresponding TMD(s) used for 
each example. The same table shows that the reduction of the vibrations after the installation of TMDs was not 
very high. This was probably due to the inherent high damping of the structures, but in most cases the reduction 
was enough to treat the vibrations and meet the vibration design limits. 
 
 

Example Measured frequency 
of the structure [Hz] 

Measured damping 
ratio w/o TMD [%] 

Mobile mass 
of TMD [t] 

Ratio of mobile mass to general-
ised mass of the structure [%] 

Reduction of 
vibrations [%] 

1 3,55 1.7 1.2 2.67 ~50 

2 5.1 1.7 1.5 2 ~50 

3 3.6 / 4.1 1 / 0.6 0.8 / 0.8 2.2 / 1.78 ~50 

Table 1: Dynamic characteristics of the structure and those of the corresponding TMD(s) used for each example. 
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Anwendung von parametererregten Schwingungsdämpfern für Ingenieur-
konstruktionen 

Michael Reiterer 
1Structural Dynamic Department, REVOTEC, Hermanngasse 18, A-1070 Wien 

Der zunehmende Trend zur Ausführung von immer schlankeren Ingenieurkonstruktionen mit geringem Material-

verbrauch und die steigende Komplexität sowie Vielfalt der dynamischen Belastungszustände führen zur ver-

mehrten Ausführung von Schwingungsdämpfersystemen im Ingenieurbau. Es existiert heutzutage eine große 

Anzahl von etablierten und wissenschaftlich umfassend untersuchten passiven, semi-aktiven und aktiven Schwin-

gungsdämpfern, die in Bezug auf deren mechanischer Eigenschaft der Dämpfermasse in Fest- und Flüssigkeits-

dämpfer eingeteilt werden können (Petersen 2001). Die klassischen passiven Schwingungsdämpfer werden in 

der Ingenieurpraxis gemäß den Abstimmungskriterien nach Den Hartog optimal auf die zu bedämpfende Eigen-

frequenz des modalen Ersatzschwingers des Hauptsystems abgestimmt (Den Hartog 1936). Durch die Installation 

eines optimal abgestimmten Schwingungsdämpfers können die Resonanzschwingungen von Ingenieurkonstruk-

tionen um bis zu ca. 95 % reduziert werden.  

 

Im Artikel wird ein sogenannter parametererregter Festkörperschwingungsdämpfer mit einem neuartigen Konzept 

zur gezielten Nutzung der Parameterresonanz in der Dämpfermasse zur Reduktion von vertikalen Schwingungen 

von Ingenieurkonstruktionen vorgestellt (Reiterer 2020). Die Besonderheit liegt in der bewussten Herbeiführung 

der Parameterresonanz und in der vertikalen schwingungsdämpfenden Wirkung eines üblicherweise zur Bedämp-

fung von horizontalen Schwingungen eines Hauptsystems angewendeten Schwingungsdämpfersystems. Eine 

weitere Besonderheit des untersuchten parametererregten Schwingungsdämpfers ist seine Eigenfrequenz- und 

Dämpfungsabstimmung, die nicht mehr den Regeln nach Den Hartog folgt. Zur Erzielung einer möglichst hohen 

schwingungsdämpfenden Wirkung eines in Resonanz in vertikaler Richtung angeregten Hauptsystem wird hier 

die Eigenfrequenz nämlich auf ca. den 0,5-fachen Wert der zu bedämpfenden Schwingfrequenz der Ingenieur-

konstruktion abgestimmt. Das Lehr´sche Dämpfungsmaß des Schwingungsdämpfers wird möglichst gering ein-

gestellt, damit sich eine rasche Anfachung der Schwingbewegung mit großen Amplituden der Dämpfermasse 

einstellt. In der Abb. 1 sind mögliche Ausführungen des parametererregten Festkörperschwingungsdämpfers als 

passives und adaptives Schwingungsdämpfersystem dargestellt (Reiterer 2020). 

 

 

Abb. 1: Mögliche Ausführungen des parametererregten Festkörperschwingungs-
dämpfers (Parametric Forced Tuned Solid Ball Damper – PF-TSBD), Reiterer 2020 

 

a) 

b) 

c) 
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Der parametererregte Festkörperschwingungsdämpfer mit der Kurzbezeichnung PF-TSBD (Parametric Forced 

Tuned Solid Ball Damper) besteht aus einem Rollkörper, der im ebenen Fall in einer halbkreisförmigen Bahn eine 

reibungsbehaftete Rollbewegung ausführt. Der Rollkörper kann als Walze (Abb. 1a) oder aber auch als eine mit 

Wälzlagern ausgestatte starre Masse (Abb. 1b) ausgeführt werden. Die rückstellende Wirkung bezieht der PF-

TSBD analog zu einem konventionellen Pendeldämpfer allein aus der Schwerkraft und die Energiedissipation 

erfolgt über Rollreibung. Durch Veränderung der Oberflächenrauigkeit der halbkreisförmigen Rollbahn kann die 

Energiedissipation entsprechend optimiert werden. Zur Sicherstellung eines raschen Ansprechverhaltens ist die 

Reibung in der Umgebung der statischen Gleichgewichtslage des Rollkörpers möglichst gering einzustellen. 

 

Die Erweiterung des nicht nachoptimierbaren passiven PF-TSBD auf ein adaptives Schwingungsdämpfungssys-

tem gelingt durch Ausführung eines geschlossenen Systems mit Luftfeder (Abb. 1c). In diesem Fall lässt sich die 

Eigenfrequenz des PF-TSBD durch Variation der aktuell vorhandenen Größe des Luftvolumens V0 =  V0i pas-

send einstellen. Die Größe des Luftvolumens wird durch Zu- und Wegschaltung von einzelnen Luftkammern über 

ansteuerbare Ventile variiert. Zusätzlich zur Ausführung des PF-TSBD mit einem Rollkörper in einer halbreisför-

migen Bahn wurde vom Autor auch der sogenannte Parametric Forced Cycloid Pendulum Tuned Mass Damper 

(PF-CPTMD) untersucht. Dieser spezielle Schwingungsdämpfertyp entspricht dem Grunde nach einem konven-

tionellen Pendeldämpfer mit Seilabhängung, wobei jedoch die rotatorische Bewegung der Pendelmasse in der 

Form einer Zykloide erfolgt. Damit ergibt sich eine sogenannte tautochrone Eigenschaft für die Schwingbewe-

gung, d. h. die Schwingungsperiode und damit auch die Eigenfrequenz der Pendelmasse ist unabhängig von der 

Größe des Pendelausschlag. Dasselbe Prinzip ist auch beim PF-TSBD anwendbar, indem die Rollbahn in der 

Form einer Zykloide ausgebildet wird. Damit bleibt die optimale Wirkung der parametererregten Festkörper-

schwingungsdämpfer auch bei großen Schwingungsamplituden erhalten. 

 

Die mit dem entwickelten PF-TSBD erzielbare schwingungsdämpfende Wirkung wurde an einer realen Fußgän-

gerbrücke mit vertikaler Schwingfrequenz fv,3 = 1,37 Hz untersucht. Damit die Parameterresonanz des Rollkörpers 

bei vertikalen Resonanzschwingungen der Brücke eintritt und Schwingungsenergie vom Hauptsystem absorbiert 

wird, wurde die optimale Eigenfrequenz mit fTSBD = 0,5  fv,3  1/(1+) = 0,67 Hz gewählt. Das Massenverhältnis 

beträgt dabei  = 0,02. Die Abb. 2 zeigt, dass sich trotz des Auftretens der Parameterresonanz im Rollkörper eine 

über den Schwingungsverlauf stabile Bewegung ergibt und dass die maximalen vertikalen Schwingungsamplitu-

den der Brücke durch gezielte Nutzung des Parameterresonanzeffekts signifikant reduziert werden. 

 

 

Abb. 2: Zeitverlauf der vertikalen dynamischen Verformung des Brückendecks 
ohne und mit aktiviertem parametererregten Festkörperschwingungsdämpfer 
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Transformation eines Industriebetriebes in urbaner Umgebung: 
baudynamische Aspekte 

Daniel Gsell und Marcel Birchmeier 
ZC Ziegler Consultants AG, Zürich 

 

Ein traditioneller Schweizer Industriebetrieb ist dabei die heutige Produktionsfläche massiv zu reduzieren (Trans-
formation von der horizontalen in die vertikale Produktion) und die Produktionsleistung dank neuster Technologie 
stark zu erhöhen. Dies in mitten der Stadt, an bester Wohn- und Geschäftslage. Auf der gewonnenen Fläche 
werden in Zukunft Wohn- und Bürohochhäuser entstehen. Herzstück der Produktion sind Servo-Transfer-Pres-
sen, welche Stösselmassen von weit über 100 Tonnen vertikal mit Amplituden von bis zu 600 mm und mit Fre-
quenzen bis 0.7 Hz (und ihren oberen Harmonischen) bewegen. Die geplanten, unmittelbar angrenzenden Hoch-
häuser mit Bauhöhen bis zu 80 m könnten durch den Betrieb der Pressen so angeregt werden, dass die Nutzung 
beeinträchtig wird. Einerseits können Hochhäuser in ihren globalen horizontalen Grundschwingungsmoden in 
Resonanz angeregt werden, was in den oberen Geschossen zu spürbaren horizontalen Schwingungen führen 
kann. Andererseits können die Decken, insbesondere eher tieffrequente Holz- und Holzbetonverbunddecken, zu 
störenden vertikalen Schwingungen angeregt werden. 
 
Zu Beginn der Planungsphase wurde basierend auf Grossversuchen ein Prognosemodell zur Abschätzung der 
zu erwartenden Schwingungen in den geplanten Nachbarbauten entwickelt und auch kalibriert. Diese Prognose 
diente zur Entscheidungsfindung, ob die geplante Arealentwicklung aus baudynamischer Sicht überhaupt zuläs-
sig ist. 
 

 

Abb. 1: Grossversuch am geplanten Pressenstandort. 40 Tonnen Beton auf Stahlfedern werden 
auf einem Pfahlfundament zu Schwingungen angeregt. 
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In der Planungsphase zeigte sich, dass je nach Betrieb der Presse in den geplanten Gebäuden in der unmittel-
baren Umgebung des Pressengebäudes störende Schwingungen auftreten können. Ob störende Erschütterungs-
immissionen erwartet werden müssen ist typischerweise von der geometrischen Form der Stösselkurve als auch 
von der Hubzahl der Presse abhängig. Stösselkurven werden in der Regel je Pressenwerkzeug erstellt und opti-
miert. Neben den reinen produktionstechnischen Randbedingungen, welche die Form der Stösselkurve bis zu 
einem gewissen Grad vorgeben, müssen hier auch baudynamische Randbedingungen eingehalten werden. Es 
stellt sich heraus, dass diese baudynamischen Randbedingungen durchaus vereinbar sind mit den produktions-
technischen Randbedingung. In der Planungsphase wurde ein Satz zulässiger Stösselkurven vertraglich festge-
halten und ein Vorgehen bei der Entwicklung von neuen Kurven sowie deren Abnahme festgelegt.  
 
Nach dem Erstellen der ersten Neubauten für die Produktion und nach der Inbetriebnahme der ersten Servo-
Transfer-Presse erfolgten umfangreiche Abnahmemessungen. Die Resultate wurden mit den Prognosewerten 
verglichen. Um in Zukunft verbesserte Prognosen für die zu erwartenden Immissionen in den noch zu planenden 
Wohn- und Bürobauten erstellen zu können, wurden mit der Presse als Erreger gezielte Admittanzmessungen 
vorgenommen. Da die dynamischen Kräfte, welche die Presse auf die Fundation abgibt, hinreichend bekannt 
sind, können damit verbleibende Unsicherheiten der Prognose infolge Baugrund und der Struktur-Boden-Interak-
tion stark eingegrenzt werden.  
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Baudynamische Herausforderungen von PV-überdachten Autobahnen.  

Dominik Prammer1, Alois Vorwager1, Stefan Lachinger1, Karl Berger1, Alfred Lechner1 und Manfred Haider1 
1Austrian Institute of Technology - AIT, Wien 

 

Die Energiegewinnung durch Photovoltaik (PV) gehört zu den Schlüsseltechnologien zur Erhöhung des Anteils 

der erneuerbaren Energiequellen, was aber die Verfügbarkeit entsprechender Flächen voraussetzt. Das hoch-

rangige Straßennetz in Deutschland, Österreich und der Schweiz stellt diesbezüglich ein derzeit noch weitgehend 

ungenutztes Potential dar. Eine PV-Anlage in Form einer Überdachung der Fahrbahn hat neben der eigentlichen 

Energiegewinnung unter Nutzung einer bereits versiegelten Fläche auch positive Auswirkungen durch den Schutz 

der Fahrbahnoberfläche vor Niederschlägen und Temperaturschwankungen.  

Fragestellungen, die sich in diesem Zusammenhang ergeben, werden derzeit im Rahmen der vom AIT geleiteten 

Projekte PV-SÜD-K und PV-SÜD-D untersucht. In PV-SÜD-K wurde eine Konzeptstudie erstellt, welche die spe-

ziellen Anforderungen bei Überdachungen von hochrangigen Straßen sowohl an die PV-Module als auch an die 

Basistragkonstruktion aufbereitet, und anschliessend einen Prototyp dimensioniert, der als Demonstrator im Fol-

geprojekt PV-SÜD-D realisiert werden soll. Das Ergebnis ist ein geometrisch optimiertes 10 m langes Basisele-

ment einer Stahltragkonstruktion, das mit Glas-Glas-Silizium-PV-Modulen eingedeckt wird. Die Basiselemente 

werden in einer Länge von bis zu 80 m aneinandergereiht und je nach Straßenverlauf entweder als Sattel- oder 

Pultdachform (siehe Abbildung 1) zur Optimierung der Solarerträge ausgeführt. Dieses Basiselement wurde in 

Hinblick auf Einwirkungen (Schnee, Wind, Aerodynamik, Brand, Anprall) dimensioniert, und es wurden die erwar-

teten positiven Nebeneffekte auf die Fahrbahnalterung und die Schallausbreitung eingehend analysiert.  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Abb. 1: Visualisierung des Konzeptes eines Überdachungsmoduls für Verkehrswege mit Nord-Süd- (links) und 

Ost-West-Verlauf (rechts)-.  

 

Aus baudynamischer Perspektive ist vor allem die aerodynamische Beanspruchung der PV-Module resultierend 

aus LKW-Vorbeifahrten von Interesse. Diese Effekte sind grundsätzlich für die Traglastbemessung von Lärm-

schutzwänden, Schilderbrücken oder Tunneln bekannt, und Lastansätze werden in diversen Regelwerken (RVS 

09.01.23 (2010), ZTV-ING Teil 5 (2018), Schilderbrücken (2007), etc.) geregelt. In allen Regelwerken werden 

statische Ersatzlasten definiert, welche in der Bemessung einbezogen werden. Dezidierte Regelungen für seitlich 

offene Überdachungen wie auch für über Verkehr angeordnete PV-Module mit Hinblick auf Ermüdung liegen nach 

eingehender Recherche jedoch nicht vor. 

Aus diesem Grunde wurden im Rahmen des Projekts ergänzende Untersuchungen ausgehend von realen dyna-

mischen Druckmessungen in einem Bestandstunnel im Netz der ASFINAG aufbereitet. Zur Bestimmung der ae-

rodynamischen Lasten, welche auf die einzelnen Module und die Tragstruktur einwirken können, wurden Lang-

zeitmessungen mit Differentialdrucksensoren in einer Tunnelröhre mit 2 Fahrstreifen (ohne Begegnungsverkehr) 

durchgeführt und ausgewertet. Da der Tunnel einen rundum geschlossenen Querschnitt von großer Längsaus-

dehnung darstellt, wird die im Tunnel auftretende aerodynamische Belastung bei LKW-Vorbeifahrt höher ange-

sehen als jene bei der zu projektierenden Tragstruktur. 
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In der Messauswertung (siehe Abbildung 2 links) zur Ableitung der Lastansätze wird der 95% Quantilwert des 

Differenzdrucks aus Druck- und Sog als maßgebende Größe definiert. Der als charakteristisch resultierende Dif-

ferenzwert wurde als Differenz von Druck- und Sog folglich mit Diff95% = 168,5 Pa festgelegt. Die Perzentilen 

Druckwerte von Max97,5%= 40,5 Pa und Min2,5% =-128,5 Pa können auch als Zielgrößen der Amplituden für die 

Ermüdungsbelastung angesehen werden. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Abb. 2: Ermittelte Maximal- und Minimaldifferentialdrücke inklusive Quantilwerten der Tunnelmessung (links) und 

Versuchsaufbau zu Ermüdungstests am PV-Modul mit zentraler Schwingungsanregung (rechts)  

 

Für das Tragwerk sind Druck- & Sogbelastungen dieser Größenordnung problemlos bewältigbar. Da es aber für 

Photovoltaikmodule weder Zulassungsversuche noch Erfahrungswerte betreffend Alterung für derart hohe Last-

wechselzahlen gibt (siehe IEC 61215-2:2021 und IEC TS 62782:2016), wurde im Zuge des Projekts eine Verifi-

kation der PV-Module vor allem in Hinblick auf die Funktionalität und Alterung versuchstechnisch umgesetzt. Im 

Zuge von ausgewählten Dauerschwingversuchen im 1:1 Massstab wurden Tests durchgeführt, bei welchen die 

zuvor im Tunnel gemessene Belastung künstlich mittels Schwingerreger in ein realitätsnahe gelagertes PV-Modul 

eingebracht wird. Das Versuchssetup ist Abbildung 2 rechts dargestellt. Neben den mechanischen Größen wurde 

die elektrische Funktionalität bei Lastwechselzahlen von über 10 Mio. durchgehend miterfasst. 

Während der Tests sowie bei den abschließenden Messungen konnten keinerlei Veränderungen oder visuelle 

Schäden am Modul (Glas, Zellen und Zellverbinder, Integrität des Materialverbundes) festgestellt werden. Ebenso 

war keine Veränderung der Eigenfrequenzen, der Elektrolumineszenz, sowie der Leistung messbar. Auch die 

Strom-Spannungskennlinie war unverändert. Lediglich ein Vergleichsmodul mit asymmetrischem Aufbau 

(Glas/Folien-Modul) ging bei Anregung mit Eigenfrequenz, welche allerdings in der Realität nicht zu erwarten ist, 

zu Bruch. Diese Versuche dienten vor allem für die Modulauswahl für den geplanten Demonstrator. 

 

Die Forschungen wurden im Zuge des Projekts PV-SÜD-K (FFG Nr. 878203) durchgeführt, welches im Rahmen 

der D-A-CH Kooperation Verkehrsinfrastrukturforschung - 4. Ausschreibung über das Bundesministerium für Kli-

maschutz, Umwelt, Energie, Mobilität, Innovation und Technologie (BMK), die Österreichische Forschungsförde-

rungsgesellschaft (FFG) sowie das Bundesministerium für Verkehr und digitale Infrastruktur (Deutschland) und 

das Bundesamt für Straßen ASTRA (Schweizerische Eidgenossenschaft) finanziert und für die Auftraggeber von 

der ASFINAG betreut wurde. 
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Erschütterungsempfindlicher Laborbau direkt neben einer Bahnstrecke 

P. Fleischer1 und Dr. A. Egger1 
1Trombik Ingenieure AG, Zürich 

Auf einer erschütterungsbelasteten Parzelle (direkt neben einem hochfrequentierten Bahntrassee) wurde in der 

Region Zürich ein nutzungsflexibler Labor- und Büroneubau realisiert. Die Bauherrschaft definierte von Beginn 

an strenge Vorgaben an die nutzungsneutral gehaltenen Laborflächen, so auch an die Schwingungsanforderun-

gen: Auf allen Böden der Labore wurde das Einhalten der VC-A-Kurve («Vibration Criterion Curves» nach Colin 

G. Gordon; VDI 2038-2 (01/2013)) im Alltagszustand gefordert. Für den vorliegenden Fall musste somit sicher-

gestellt werden, dass Erschütterungsimmissionen aus dem Betrieb der Bahnlinie, bei üblichem Personenverkehr 

und infolge technischer Installationen minimiert werden, resp. musste die Tragstruktur baudynamisch entspre-

chend ausgelegt werden. Zusammen mit dem Bauherrenberater wurde der Sachverhalt und insbesondere die 

Erschütterungsausbreitung der Bahnemissionen im Baugrund und in der Tragstruktur intensiv diskutiert, Sensiti-

vitätsbetrachtungen kritischer Prognoseparameter durchgeführt, die erschütterungsmindernden Massnahmen 

festgelegt und während der Ausführung im Detail überwacht (das Verhalten des Bauwerkes auf die Bahnimmis-

sionen wurde während der Entstehung für ausgewählte Bauzustände messtechnisch erfasst). 

 

Die von Beginn an vorgeschlagene ‘simple’ (auf Erfahrung basierende) Lösung eines üblichen Stahlbetonbaus 

(ohne elastische Entkoppelung / Federlagerung), konnte im Vorfeld rechnerisch und bei der Bauausführung auch 

messtechnisch nachgewiesen werden. Der vorliegende Beitrag umschreibt die umgesetzte Lösung in Bezug zu 

den massgebenden Einwirkungen, zeigt die verwendeten Prognosetools auf, geht auf die massgebenden Haupt-

parameter und Diskussionspunkte ein, stellt die bei der Projektbearbeitung gewonnen Erkenntnisse zusammen 

und hält auch die Veränderung der Erschütterungsimmissionen während dem ‘Wachsen’ des Baukörpers fest. 

 

  

Abb. 1: Messungen Freifeld. Abb. 2: Prognoseberechnungen Deckenversteifung. 

 

Die Freifeldmessungen auf der zu überbauenden Parzelle zeigten erhöhte Erschütterungsimmissionen in den 

Terzbändern 10 und 12.5Hz (Abb. 1). Ein erstes Ziel der baudynamischen Bemessung bestand somit darin, die 

massgebenden Deckenfrequenzen auf einen Wert ≥16Hz auszulegen, um hier eine zusätzliche Amplifikation zu 

vermeiden (Abb. 2: Prognoseberechnungen Deckenversteifung, noch ohne ‘Ausbreitung Gebäude’: Gebäudever-

stärkung mit zunehmender Höhe). Im Rahmen der Optimierung wurden hierzu insbesondere Hohlkörpereinlagen 

vorgesehen und die Betonqualität (und somit die Materialsteifigkeit / E-Modul) erhöht. 
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Die Prognoseberechnungen mit einem semiempirischen, frequenzabhängigen Ausbreitungsmodell (Hauptpara-

meter: Emissionsdaten, Ausbreitung Boden, Gebäudeankoppelung, Ausbreitung Gebäude und Deckenverstär-

kung) zeigten aber auch, dass bei diesem hinsichtlich flexibler Nutzung optimierten Laborgebäude (punktge-

stützte Flachdecken) die Vergrösserung der Erschütterungen mit zunehmender Höhe ebenfalls eine massge-

bende Rolle spielt (Parameter ‘Ausbreitung Gebäude’). Bei der Auslegung musste hier die Gebäudestruktur tief-

abgestimmt, resp. eine ‘Handorgel-Eigenfrequenz ≤ 10Hz angestrebt werden (möglichst ‘weiche’ Stützen). 

 

Während dem Bau wurde unter anderem die Veränderung der Gebäudeankoppelung messtechnisch erfasst und 

ausgewertet (Abb. 3). Nach dem Betonieren des Erdgeschosses (Decke über UG) liegt die Kurve nahe dem 

Endzustand und kann für die Modellkalibrierung sowie die Beurteilung des Endzustandes gut verwendet werden. 

Der Einfluss der Wärmedämmung ist bei der Interpretation des Bauzustandes ‘Bodenplatte’ zu berücksichtigen. 

 

  

Abb. 3: Gebäudeankoppelung während dem Bau. Abb. 4: Abnahmemessungen. 

 

Die Abnahmemessungen (Abb. 4) zeigen, dass die Anforderungen eingehalten werden und die baudynamischen 

Hauptparameter mit den Prognosen / der Auslegung übereinstimmen: Die massgebenden Deckeneigenfrequen-

zen der Obergeschosse liegen alle im 16-Hz-Terzband und die Handorgel-Eigenfrequenz im 10-Hz-Terzband. 

Dies ist auch deutlich in den Verstärkungsfaktoren der Abbildung 6 ersichtlich. Bei der möglichen Aufstockung 

um 2 Geschosse kann davon ausgegangen werden, dass sich die Handorgel-Eigenfrequenz in das 8-Hz-Terz-

band (in einen von den Bahnerschütterungen geringer angeregten Bereich) verschiebt und die Anforderungen 

weiterhin eingehalten werden. Beim Vergleich der Messungen bei Rohbauende (Bauzustand 4.OG) und dem 

Endzustand konnten geringere Amplifikationen im Bereich bis gegen 50% festgestellt werden. 

 

  

Abb. 5: Theor. Überlagerung MFS Gebäude und Decke. Abb. 6: Verstärkungsfaktor «Gebäude und Decken». 
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Aspekte der Erschütterungsprognose bei Bahnlinien: Quasi-Statik und 
Achsfolge, unregelmäßiger Schotter und Boden, Wellenausbreitung bei 

Tunneln und Besonderheiten bei Bürogebäuden  

Lutz Auersch  

Bundesanstalt für Materialforschung und -prüfung, Berlin

Erschütterungen, die durch Eisenbahnverkehr erzeugt werden, breiten sich durch den Erdboden aus und regen 

benachbarte Gebäude zu Schwingungen an. Es wurde ein Prognoseverfahren für Bahnerschütterungen ent-

wickelt, das mit einfachen Modellen schnell Ergebnisse liefert. Dies sind physikalische Modelle, zum Beispiel 1-

dimensionale Modelle mit Übertragungsmatrizen für die Fahrzeug-Fahrweg-Boden-Wechselwirkung und für die 

Gebäude-Boden Wechselwirkung. Damit werden die komplexen Verhältnisse bei der Emission (dem Zusammen-

wirken von Fahrzeug und Fahrweg), bei der Transmission durch den homogenen oder geschichteten Boden und 

bei der Immission in Gebäuden näherungsweise erfasst. In (Auersch, 2020) wird gezeigt, dass diese einfachen 

Prognosemodelle die Ergebnisse von detaillierten Modellen wie der Finite-Element-Randelement-Methode für 

das Gleis, die Wellenzahlintegrale für den Boden und 3-dimensionale Finite-Element-Modelle für das Gebäude 

gut wiedergeben können. Dies entspricht auch der Absicht, die Prognosemodelle aus den Ergebnissen der 

Detailmodelle abzuleiten. Die drei Prognoseteile werden getrennt berechnet, aber es werden physikalisch sinn-

volle Schnittstellen verwendet. Für die Emission und Transmission sind es die auf den Untergrund wirkenden 

Erregerkräfte von Fahrzeug und Fahrweg, für die Transmission und Immission sind es die Freifeldamplituden des 

Bodens. 

Die Erschütterungsemission von Zügen wird in der Regel mit den Störgrößen von Fahrzeug und Fahrweg 

berechnet. Die glatten und mit der Frequenz abnehmenden Störgrößenspektren werden mit der Übertragungs-

funktion, die aus der Radsatzträgheit und der Fahrwegsteifigkeit gebildet wird, multipliziert. Dabei ergeben sich 

Anregungskräfte, die zunächst annähernd konstant sind dann aber oberhalb der Fahrzeug-Fahrweg-Eigen-

frequenz (bei ca. 50 bis 100 Hz) abfallen. Einzelne Frequenzspitzen wie die erste Radunrundheit (16 Hz bei 

160 km/h) und die Schwellenabstandsanregung (80 Hz) können aus dem eher breitbandigen Anregungsspektrum 

hervortreten. 

Diese dynamischen Achslasten sind maßgeblich für die Bodenerschütterungen. Die Prognose kann verfeinert 

werden, indem die Auswirkungen der statischen Achslasten berücksichtigt werden. Diese sogenannte Quasi-

Statik ergibt nur sehr tieffrequente (f < 10 Hz) Erschütterungen im Nahbereich des Gleises (r < 10 m). Bei hohen 

Fahrgeschwindigkeiten ergibt sich aber eine typische Prägung der tieffrequenten Bodenspektren. 

Eine weitere Verfeinerung der Prognose ergibt sich mit dem Achsfolgespektrum des Zuges. Am deutlichsten ist 

die Prägung durch den Achsabstand im Drehgestell (typischerweise lA = 2,5 m) Es ergeben sich zwei deutliche 

Minima bei f = v/2lA und 3v/2lA (z.B. 8 und 25 Hz bei 160 km/h). Dazwischen liegen drei Terzen mit leicht erhöhten 

Amplituden (Auersch, 2015). 

Bei vielen Messungen beobachtet man in diesem Frequenzbereich deutlich erhöhte Amplituden, die nicht von der 

Achsfolge herrühren können. Auch die Störgrößen haben hier keinen größeren Amplituden, wie durch Achslager-

beschleunigungsmessungen nachgewiesen wurde. Als Ursache kommen nur die Achsimpulse bei der Zugüber-

fahrt über das Gleis infrage. Bei einem regelmäßigen Gleis und Untergrund ergeben diese Impulse die tief-

frequente Quasi-Statik. Bei einem unregelmäßigen Gleis und Untergrund wird ein Anteil der Achsimpulse 

zerstreut und es ergibt sich der mittelfrequente Erschütterungsanteil (Auersch, 2021). 

Für die Erschütterungsausbreitung (Transmission) durch den Boden gibt es für oberirdischen Zugverkehr klare 

Regeln. Man hat die Punktlastlösung des homogenen Halbraums, die man auch bei einem geschichteten Boden 

verwenden kann. Entsprechend der Dispersion (der frequenzabhängigen Wellengeschwindigkeit und der 

frequenzabhängigen Eindringtiefe der Rayleighwelle) benutzt man eine frequenzabhängige Steifigkeit des 

Bodens und somit auch einen frequenzabhängigen Halbraum. Viele unkorrelierte Punktlastlösungen werden zu 
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einer Zuglastlösung überlagert. Für die Zuganregung 

ergeben sich typischerweise geringere Amplituden-

abnahmen mit der Entfernung (Auersch, 2020). 

Für unterirdische Bahnen werden die Ausbreitungs-

gesetze zunächst mit der Wellenzahlintegration 

(Auersch, 1994) berechnet, um daraus dann die 

Prognosegesetzmäßigkeiten abzuleiten. Man stellt 

dabei fest, dass die unterirdischen Punktlastlösungen 

jeweils in einen tief- und hochfrequenten Bereich 

unterteilt sind. Je tiefer die Bahnlinie (der Tunnel) 

liegt, desto tieffrequenter ist die Grenze zwischen den 

beiden Bereichen. Liegt der Tunnel höher als eine 

Wellenlänge im Boden, dann macht sich die Tiefen-

lage wenig bemerkbar und man hat die gleiche 

Lösung wie bei einem oberirdischen Zug. Liegt der 

Tunnel bei höheren Frequenzen tiefer als eine 

Wellenlänge im Boden, dann gilt die Halbraumlösung 

nicht mehr. Es gilt vielmehr die von den Raumwellen 

gebildete Vollraumlösung mit der Steifigkeit des Bodens in dieser Tiefe. Die Vollraumlösung ist explizit 

berechenbar (Auersch et al., 1990). Sie ist gegenüber der Halbraumlösung mindestens halbiert. Spielt die 

Rayleighwelle im Halbraum eine Rolle (im hochfrequenten Fernfeld) dann ist der Unterschied noch größer. Die 

Gesetzmäßigkeiten für die Erschütterungsausbreitung in der Tiefe wurden für einen homogenen, einen geschich-

teten und einen kontinuierlich steifer werdenden Boden gefunden. 

Bei der Berechnung von Wohngebäuden mit Finite-Element-Modellen wurde früh erkannt, dass ein Boden-Wand-

Modell wesentliche Schwingungsmerkmale wiedergeben kann: Die Gebäude-Boden-Resonanz (f < 10 Hz, das 

gesamte Gebäude schwingt auf dem nachgiebigen Boden) und die Wandresonanz (f > 20 Hz je nach Stockwerks-

zahl, die oberen Stockwerke schwingen auf den nachgiebigen Wänden), ebenso wie die Abnahme der Gebäude- 

(Fundament- Wand-, und Decken-) Amplituden bei höhere Frequenzen. Das Deckenverhalten und die Decken-

resonanzen lassen sich in dieses Modell integrieren (z.B. als frequenzabhängige komplexe Wandmassen), und 

es zeigt sich der Zusammenhang zwischen dem Bodenverhalten und der Deckenresonanzstärke. Weitere Finite-

Element-Berechnungen (Ziemens, 2019) zeigen, dass auch Bürogebäude mit diesem einfachen Modell erfasst 

werden können. Die Decken- und die Stützeneigenfrequenzen liegen deutlich tiefer als die Decken- und Wand-

frequenzen von Wohngebäuden. Daraus ergeben sich Modenkopplungen mit der Boden-Bauwerk-Resonanz. All 

dies wird von dem Boden-Wand/Stützen-Decken-Modell gut wiedergegeben (Auersch, 2020). Allerdings muss 

man verschiedene Gebäudeteile wie Mitte, Rand und Ecke, die in Stützenbauwerken nur wenig gekoppelt sind, 

getrennt berechnen. Die größere Schwingungsanfälligkeit von Stützenbauwerken wird mit dem Prognosemodell 

zutreffend erkannt. Reale Gebäudeprojekte und Gebäudemessungen wurden und werden für die Verbesserung 

der Bauwerk-Boden-Modelle genutzt. 
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Durch den Ausbau von Hochleistungsstrecken des Schienenverkehrs im europäischen Raum, den damit einher-

gehenden hohen Betriebsgeschwindigkeiten bis zu 300 km/h und daraus resultierenden hohen dynamischen Be-

lastungen, rücken präzise Kenntnisse der aerodynamischen Belastungswirkungen entlang der Strecken insbe-

sondere in Tunnelbauwerken immer mehr in den Vordergrund. In Bezug auf Eisenbahntunnel kommt es bei Zug-

fahrten im Hochgeschwindigkeitsbereich zu aerodynamischen Einwirkungen, welche die Tunneleinbauten hoch-

gradig dynamisch belasten und hinsichtlich der Ermüdung eine wesentliche Rolle spielen. Bei den vorherrschen-

den Einwirkungen ist zwischen druckwellen- und strömungsinduzierten aerodynamischen Belastungen zu unter-

scheiden, siehe Abb. 1 (Reiterer et al., 2020). 

 

 

Abb. 1: Unterschied der druckwellen- und strömungsinduzierten Belastungen 
in Eisenbahntunneln (Reiterer et al., 2020) 

 

Druckwelleninduzierte Belastungen entstehen bei der Ein- und Ausfahrt von Zügen in den Tunnel. Die dabei 

entstehenden Druckwellen breiten sich mit Schallgeschwindigkeit aus und werden an den Portalen reflektiert. 

Dadurch wirken hochgradig dynamische Drucklasten während einer Zugfahrt mehrfach auf druckdichte und somit 

dicht abgeschlossene Einbauten ein. Als druckdicht abgeschlossene Bauteile, seien beispielsweise Tunneltüren, 

Drainagedeckel oder Lüftungsklappen genannt (Reiterer et al., 2020). Im Gegensatz zu den druckwelleninduzier-

ten Belastungen, entstehen bei der Durchfahrt der Züge durch den Tunnel zusätzlich auch noch strömungsindu-

zierte Belastungen in unmittelbarer Umgebung des fahrenden Zuges. Auf Grund von Luftverdrängung und Wir-

belablösungen (Strömungsabrisse und weitere turbulente Vorgänge wie Wirbelschleppen) kann es bei Zugfahrten 

im Tunnel zu erheblichen dynamischen Belastungen insbesondere auf umströmbare nicht druckdichte Einbauteile 

wie z. B. Strahlerkabel, Signalschilder, Oberleitungskomponenten etc. kommen. 

 

Der Fokus des Beitrages liegt auf den durch die Zugvorbeifahrt am Ort der Einbauteile im Tunnel induzierten 

Lasten zu Folge der Änderungen im Strömungsfeld (Deutsche Bahn DB 2002). Die dem Stand der Technik ent-

sprechenden Grundlagen (Normen, Richtlinien etc.) bezüglich aerodynamischer Belastungen werden angeführt 

und mit in situ Messungen, welche unter anderem an Strahlerkabeln und Sohldrainagedeckeln in schnellbefah-

renen Eisenbahntunneln in Österreich durchgeführt wurden, verglichen bzw. ergänzt. Im Zuge mehrerer Messun-

gen wurden für die Vorbeifahrten von Hochgeschwindigkeitszügen mit bis zu 230 km/h und kleinen Tunnelnetto-

19 



17. D-A-CH-Tagung 2021 

 

querschnitten von lediglich ca. 41 m², Druckverläufe, Beschleunigungen, Dehnungen und Bewegungen an unter-

schiedlichen Stellen der Einbauten gemessen. Für die Messungen wurden Differenzdrucksensoren, Beschleuni-

gungssensoren, Dehnungsmessstreifen, Laser sowie Laserscanner eingesetzt. In der Abb. 2 sind exemplarisch 

unterschiedliche Sensoren, die bei einem Strahlerkabeln im Wienerwaldtunnel installiert wurden, dargestellt.  

 

 

Abb. 2: Exemplarische Darstellung einer Auswahl an verwendeten Sensoren, 
die bei einem Strahlerkabel im Wienerwaldtunnel installiert wurden 

 

Die aus den durchgeführten Messungen gewonnenen Ergebnisse werden mit den bestehenden Kenntnissen und 

Grundlagen verglichen und sollen hinsichtlich komplexer turbulenter Strömungsvorgänge (Wirbelschleppen) eine 

Ergänzung und Präzisierung des derzeitigen Wissenstandes zu den tatsächlichen Belastungswirkungen  in Ei-

senbahntunneln bei Vorbeifahrten von Hochgeschwindigkeitszügen liefern. Auf Grund der vorhandenen Messun-

gen zeigt sich, dass es bei vielen der im Tunnel montierten Bauteilen, zu teils erheblichen dynamischen Belas-

tungen und Verformungsreaktionen kommt, die zum Teil noch nicht in den derzeit gültigen Normen und Regel-

werken abgedeckt sind. Abb.3. zeigt beispielsweise die vertikalen Schwingbeschleunigungen, gemessen an ei-

nem Strahlerkabel im Moment der Vorbeifahrt des Zughecks an der Messstelle. Die Ergebnisse der dynamischen 

Messungen sind vor allem in Bezug auf Ermüdung, Lebensdauer und Tunnelsicherheit nicht zu vernachlässigen 

und sollen bei der Auslegung und Bemessung herangezogen und berücksichtigt werden. 

 

 

Abb. 3: Vertikale Schwingbeschleunigungen, gemessen an einem Strahlerka-
bel bei Vorbeifahrt eines Zuges bzw. des Zughecks am Messobjekt 
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The focus on sustainability and economic design in building construction causes the need for lightweight and 

slender constructions. Especially high-rising structures, such as skyscrapers, towers and wind turbines, generally 

provide low inherent damping. Therefore, peripheral dynamic forces, e.g. wind and seismic loads can easily cause 

vibrations and jeopardise the structural stability. For the reduction of vibrations, constructive measures can be 

implemented, which, however, are not always effective due to increased architectural and economic requirements. 

To handle these challenges without compromising safety, the use of vibration reducing devices has become 

increasingly important. For this purpose, damping elements that absorb the kinetic energy of the vibrating structure 

can be used. A further approach uses additional masses that are attached to the structure and apply a restoring 

force on the structure, initiated by the structural vibration itself und thus damping the structure deflection. 

 

Besides mechanical vibration dampers, liquid dampers are also frequently used, which are particularly suitable 

for low-frequency vibrating structures, such as high-rising structures. Further advantage are low material costs 

compared to mechanical vibration dampers due to the use of water as a damping mass. Within the scope of this 

study, the Tuned Liquid Colum Damper (TLCD) and the Semi-Active Tuned Liquid Column Damper (S-TLCD) are 

addressed. The TLCD is a U-shaped tube, partially filled with water and was first proposed for civil engineering 

structures by SAKEI ET AL. (Sakai et al., 1989). The structure vibrations cause the fluid in the damper to oscillate. 

This leads to a damping effect due to the inherent damping characteristic of the TLCD, which dissipates kinetic 

energy caused by flow losses. In addition, a restoring force is applied on the structure, which also contributes to 

damping the structure vibrations. The efficiency of the damper depends on its tuned natural frequency and 

inherent damping with respect to the structure dynamics. To adjust the tuning of frequency and damping of the 

TLCD with respect to structural changes, the S-TLCD was developed (Altay and Klinkel, 2018). The semi-active 

approach combines the benefits of both, passive and active systems by allowing to change the tuning parameters 

of the damper with only a small amount of energy required (Yalla et al., 2001). 

 

In order to adjust the vibration reducing device with respect to the system response, several closed loop control 

approaches are applied for structural vibration control. The Linear Quadratic Regular is one of the most important 

achievement of linear analyses of control systems and is one of the most used design methods to control structural 

vibrations (Sourni et al., 2020). In addition, further advance control approaches exist, such as Sliding Mode Control 

(Mamat et al., 2020) and Model Predictive Control (Smarra et al., 2018). One challenge to use the aforementioned 

control strategies in reality is that the system states must be known. Especially for high-rising structures, the 

measurement of system states, such as structure deflection and velocity is very difficult. For this purpose, the use 

of soft sensors (state observers) has proven its suitability. A state observer can be understood as a method that 

determines the system states by using a numerical model of the real process based on measured input and output 

signals. In this study, the Moving Horizon Estimator (MHE) as an optimization-based state observer for nonlinear 

systems is adapted and experimentally tested for the semi-active control of an S-TLCD. To solve the optimization 

problem, the observer considers a finite amount of past measured values and determines the most probable 

course of the system states under consideration of the system dynamics. The following results are obtained by 

using the MHE with the mathematical formulation from (Rao and Rawlings, 2002). 

 

For an experimental validation of the state observer, a shaking table test setup with a physical model of a S-TLCD 

was developed at the Institute of Automatic Control, RWTH Aachen (cf. Figure 1). With respect to the damper 

characteristic, only damping of one dimensional excitation can be considered. Therefore, a linear axis is used for 
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the shaking table excitation, which can realize motion patterns of all realistic operation scenarios with high 

precision. The damper system involved originates from a previous project (Altay and Klinkel, 2018) and was 

extended with more sensors in order to enable state estimation. An ultrasonic sensor and an acceleration sensor 

provide the required measured values for the MHE. The ultrasonic sensor measures the water displacement in 

the damper column and the acceleration sensor captures the excitation acceleration applied by the linear axis. A 

real-time PC is used for excitation control, processing the measured values and state estimation. 

 

 

Fig. 1: Test bench – Shaking table with S-TLCD 

 

For the experimental validation, a harmonic oscillation 𝑥 = 𝐴(𝑡) ∙ sin⁡(2𝜋𝑓 ∙ 𝑡) with a frequency of 𝑓 = 0.9 Hz and 

a time-variant amplitude 𝐴(𝑡) is applied by the shaking table. The estimation results of the table position 𝑥, its 

velocity 𝑣 and the water deflection 𝑠 in the damper are given in Figure 2. For a more detailed analysis, the 

magnitudes of the minima and maxima of the measured and estimated oscillations (peaks) are compared. The 

amplitude varies between 10 mm and 20 mm, see Figure 2 top left. Since the velocity of the water deflection 𝑠̇ 

can not be measured, no reference exists for the estimated state and is therefore not illustrated. 

 

 

Fig. 2: Experimental results using the MHE for state estimation 
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The results demonstrate that the MHE is capable of estimating the system states with high accuracy. Even in the 

time segments where the amplitude changes linearly (cf. Figure 2), the estimation results show only a small time 

delay. With the selected sensors and the realization on a real-time PC, the proposed setup allows the application 

of semi-active control of a S-TLCD in practice. 
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Personeninduzierte Schwingungen nach VDI-Richtlinie 2038:  
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Die in der VDI-Richtlinie 2038 Blatt 1 (VDI, 2012) dargestellten Funktionen für Last-Zeit-Verläufe für Personen 
werden unter anderem für die Bewegungsarten Gehen und Laufen verwendet. Die zugehörige Tabelle 3 für die 
Beiwerte ist noch unvollständig und sollte überarbeitet werden. Außerdem fallen im interdisziplinären Vergleich 
zu den Bodenreaktionskräften aus Biomechanik und Sportmedizin sowie auch zu anderen Lastansätzen aus dem 
Bauingenieurwesen Unterschiede auf (Bachmann, 1987; Matsumoto, 1978; Pachi, 2005). 
Um den Lastansatz mit der zugehörigen Tabelle zu überarbeiten und zu konkretisieren, wurden im Rahmen eines 
Forschungsprojektes (2017-2021) zunächst bereits vorliegende Daten ausgewertet und verglichen. An einer spe-
ziell für dieses Forschungsprojekt zu Versuchszwecken errichteten schwingenden Fußgängerbrücke aus Stahl 
(Abb. 1) sowie mit Kraftmessplatten auf festem Untergrund wurden anschließend bei ca. 1.000 Versuchen die 
beim Gehen und Laufen auftretenden Kräfte und Schwingungen systematisch erfasst und detailliert ausgewertet. 
  

 

Abb. 1: Versuchsbrücke 
 
Durch die so ermittelten Daten konnten genauere und zuverlässigere Gleichungen für den Lastansatz sowie die 
zugehörigen Beiwerte entwickelt werden (Rösgen 2021). Diese liegen nun als Vorschlag für eine überarbeitete 
Fassung der VDI-Richtlinie 2038 in Form von Gleichungen und Graphen vor. 
Für den Lastfall Gehen lautet die Gleichung mit vier harmonischen Anteilen und den zugehörigen Beiwerten:   
 

𝐹୴୮(𝑡) = 𝐹ୋ + ෍ 𝐹ୋ ∙ 𝛼୴୧ ∙ sin൫2 ∙ 𝜋 ∙ 𝑖 ∙ 𝑓୴୮ ∙ 𝑡 + 𝜑୴୧൯ 

Beiwert Mittelwerte Beiwert Mittelwerte 

𝛼୴ଵ −0,975 ⋅ 𝑓³ +  5,09 ⋅ 𝑓² −  8,38 ⋅ 𝑓 +  4,60 𝜑୴ଵ -π/2 

𝛼୴ଶ −0,078 ⋅ 𝑓³ +  0,45 ⋅ 𝑓² −  0,81 ⋅ 𝑓 +  0,51 𝜑୴ଶ π 

𝛼୴ଷ −0,008 ⋅ 𝑓² +  0,03 ⋅ 𝑓 +  0,09 𝜑୴ଷ 0 

𝛼୴ସ −0,080 ⋅ 𝑓³ +  0,044 ⋅ 𝑓² −  0,76 ⋅ 𝑓 +  0,48 𝜑୴ସ π 

Tabelle 1: Koeffizienten für den neuen Lastansatz für Gehen. 
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Dabei ist 𝐹ୋ das Eigengewicht der Person und 𝑓 bzw. 𝑓୴୮ die Schrittfrequenz der Person, die zwischen 1,6 Hz 
und 2,4 Hz liegt. Die neuen Lastkoeffizienten 𝑐୧ und Phasenwinkel 𝜑୧ sind aufgrund der Forschungsergebnisse 
abhängig von der Erregerfrequenz (Tabelle 1) und nicht mehr konstant (wie in den bisherigen Gleichungen).  
Die bisherige Gleichung für Gehen (VDI, 2012) umfasst drei harmonische Anteile. Aufgrund der Forschungser-
gebnisse basiert die Gleichung nun auf vier harmonischen Anteilen und den zugehörigen Beiwerten. Die Koeffi-
zienten können alternativ zu den Gleichungen auch den graphischen Darstellungen in Abb. 2 entnommen werden. 
 

 

Abb. 2: Graphische Darstellung der erregerfrequenzabhängigen Koeffizienten für Gehen. 
 
Analog zum Lastfall Gehen wurde im Rahmen des Forschungsprojektes auch der Lastfall Laufen untersucht. Dies 
führte zu den in Tabelle 2 angegebenen neuen Gleichungen für Schrittfrequenzen zwischen 2,0 Hz und 3,5 Hz, 
wobei beim Lastfall Laufen ein harmonischer Anteil ausreicht.  
 

𝐹(𝑡) = 𝐹ୋ + 𝐹ୋ ∙ 𝑐 ∙ sin(2 ∙ 𝜋 ∙ 𝑓 ∙ 𝑡) für 𝐹(𝑡) ≥ 0 

𝐹(𝑡) = 0 für 𝐹(𝑡) < 0 

𝑐 = −0,456 ⋅ 𝑓ଷ +  3,70 ⋅ 𝑓ଶ −  9,69 ⋅ 𝑓 +  9,34 (f in Hz) 

Tabelle 2: Neuer Lastansatz für Laufen. 

 
Zur Umsetzung dieses Forschungsprojektes wurde ein didaktisches Konzept entwickelt, mit dem Studierende des 
Bauingenieurwesens der TH Köln (und anderer Hochschulen) in die Forschung eingebunden werden konnten (in 
22 Projektarbeiten mit insgesamt 41 Studierenden). Durch das Konzept erhielten die Studierenden einen leichten 
Einstieg in das komplexe Themengebiet der Baudynamik, indem sie sich mit einem kontinuierlich wachsenden 
Wiki in die Thematik einarbeiten und ihre Ergebnisse in diesem Wiki für nachfolgende Studierende aufbereiten. 
Die Evaluierung des didaktischen Konzeptes erfolgt in zwei Schwerpunkten: Zum einen wurden die Funktionalität 
und Akzeptanz des Konzeptes untersucht und zum anderen die Leistungsmotivation der Studierenden (Rösgen 
et al. 2021).  
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Einfluss der Modellierungsstrategie von Stahlrahmentragwerken auf die 
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Die erdbebeninduzierte Beschleunigungsantwort und dessen Vorhersage war in den letzten Jahrzehnten Inhalt 
zahlreicher Untersuchungen, da diese in direktem Zusammenhang mit dem Schadenspotential sehr steifer nicht-
tragender Bauteile, auch Sekundärstrukturen genannt, steht. Die daraus hervorgehenden Erkenntnisse werden 
stetig mehr, jedoch ist die Abschätzung der Beschleunigungsantwort, speziell die oft vernachlässigte vertikale 
Komponente, noch nicht vollständig geklärt. Studien der letzten Jahre weisen im Gegensatz zur üblichen An-
nahme darauf hin, dass auch bei regelmäßigen Tragwerken die vertikale Beschleunigungsantwort berücksichtigt 
werden sollte, da diese mit der Höhe des Gebäudes zunimmt (Gremer et al., 2019). Eine offene Frage bei der 
rechnerischen Vorhersage der vertikalen Beschleunigungsantwort ist die Modellierungsstrategie der Rahmen-
tragwerke.  
 

Dieser Beitrag befasst sich daher mit dem Einfluss von zwei unterschiedlichen Modellierungsstrategien der 
FEMA P-695 Stahlrahmentragwerke (FEMA, 2009) auf die vertikale sowie die horizontale Erdbebenantwort. Ei-
nerseits werden die untersuchten Stahlrahmen mit Balkenelementen (Balkenmodell), wie im Erdbebeningenieur-
wesen üblich, andererseits mit Schalenelementen (Schalenmodell) diskretisiert (siehe Abb. 1). Die weniger re-
chenintensiven Balkenmodelle werden als ausreichend betrachtet, um die horizontale Komponente verschiede-
ner Antwortgrößen abzuschätzen. Es wird untersucht, ob diese Balkenmodelle auch für die numerische Berech-
nung der vertikalen Beschleunigungsantwort erdbebenerregter Stahlrahmen verwendet werden können. Als Re-
ferenzlösung wird ein detailliertes Schalenmodell untersucht, welches um ein Vielfaches höhere Rechenkosten 
aufweist als das Balkenmodell. Für die Balkenmodelle wird ein konzentriertes Plastizitätsmodell in OpenSees 
implementiert, welches reduzierte Riegelabschnitte berücksichtigt. Das Schalenmodell, welches die reduzierten 
Riegelabschnitte durch Aussparungen an den Riegelflanschen berücksichtigt, wird in Abaqus modelliert. Das Ma-
terialverhalten des für diese Untersuchungen verwendeten achtstöckigen FEMA P-695 Rahmens wird einerseits 
mit linear elastischem und andererseits mit plastischem Materialverhalten mit 1% Verfestigung angenommen. Es 
wird ein Elastizitätsmodul von E = 2,0 ∙ 10!! 	𝑁 𝑚"⁄  und eine Fließgrenze von f# = 379 ∙ 10$ 	𝑁 𝑚"⁄  verwendet. 
Außerdem wird Rayleigh-Dämpfung berücksichtigt, wobei dem fundamentalen Mode und demjenigen Mode, bei 
dem die Summe der vertikalen effektiven modalen Massen 95% der Gesamtmasse überschreitet, eine Dämpfung 
von 5% zugewiesen wird. Die Modelle werden simultan mit horizontalen und vertikalen Bodenbeschleunigungs-
verläufen eines aus 90 Erdbebenschrieben bestehenden Erdbebensatzes angeregt und die vertikale und hori-
zontale Beschleunigungsantwort wird mit Zeitverlaufsberechnungen bestimmt, statistisch ausgewertet und vergli-
chen (siehe auch Gremer et al. (2019)).  
 

In einem ersten Schritt wird die Erdbebenantwort des Schalenmodells erläutert, welche auf Grund der hohen 
Rechenkosten nur für fünf Erdbebenschriebe des Erdbebensatzes untersucht wurde. Die Ergebnisse der Zeitver-
laufsberechnungen des Schalenmodells zeigen, dass die horizontale Erdbebenantwort stark vom Materialverhal-
ten abhängt. Die Beschleunigungsantwort und die Deformationen des Modells, welches inelastisches Material-
verhalten berücksichtigt, ist deutlich kleiner als die des Modells, das nur elastisches Materialverhalten berück-
sichtigt. Im Gegensatz dazu hat inelastisches Materialverhalten keinen offensichtlichen Einfluss auf die vertikale 
Beschleunigungsantwort. Für alle untersuchten Erdebenschriebe sind die Zeitverläufe der vertikalen Beschleuni-
gung des Modells mit linear elastischem Materialverhalten und des Modells mit inelastischem Materialverhalten 
fast ident. Anschließend wird die Erdbebenantwort des Schalenmodells mit der des Balkenmodells anhand der 
Beschleunigungszeitverläufe verglichen. In Anbetracht der Tatsache, dass der Rechenaufwand des Schalenmo-
dells ungefähr 300-mal höher ist als der des Balkenmodells, ist die Übereinstimmung der Zeitverläufe sehr gut. 
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Der größte Unterschied der maximalen absoluten Stockwerksbeschleunigung der horizontalen Komponente ist 
12,0%, während der maximale Unterschied der vertikalen Komponente 8,0% beträgt. Die Balkenmodelle schei-
nen die horizontale und vertikale Beschleunigungsantwort verglichen mit der Referenzlösung des Schalenmodells 
ausreichend genau abzuschätzen (siehe Gremer (2020)). 
 

Weitere Untersuchungen werden auf Grund des geringeren Rechenaufwandes und der guten Abschätzung der 
Beschleunigungsantwort mit dem Balkenmodell und allen 90 Erdbebenschrieben durchgeführt. Auch für die Bal-
kenmodelle ist der Einfluss von inelastischem Materialverhalten nur in der Beschleunigungsantwort der horizon-
talen Komponente zu erkennen. Die vertikale Beschleunigungsantwort ist für das Modell mit elastischem und 
inelastischem Materialverhalten fast identisch. Die Ergebnisse zeigen, dass die Anzahl der Stützenelemente, 
welche zwischen 1 und 100 variiert wurde, keinen Einfluss auf die Beschleunigungsantwort hat. Im Gegensatz 
dazu hat die Anzahl der Riegelelemente einen großen Einfluss auf die vertikale Beschleunigungsantwort. Ab einer 
Anzahl von vier Riegelelementen pro Feld (siehe Abb. 1) ist die Veränderung der Beschleunigung jedoch ver-
nachlässigbar klein. Zudem wird die Massenverteilung pro Stockwerk variiert, wobei die Größe der Stockwerks-
masse unverändert bleibt. Auch bei dieser Variation ist der Einfluss auf die vertikale Beschleunigungsantwort 
deutlich zu erkennen. Bei größer werdender Masse, wird auch die Beschleunigungsantwort vergrößert und um-
gekehrt (siehe Gremer (2020)). 
 

Aus diesen Untersuchungen kann geschlossen werden, dass die üblichen Balkenmodelle zur Untersuchung der 
inelastischen horizontalen Antwort, welche sich aber in vertikaler Richtung rein elastisch verhalten, für die Ab-
schätzung der horizontalen sowie der vertikalen Beschleunigungsantwort geeignet sind. Außerdem beeinflussen 
die Massenverteilung je Stockwerk und die Anzahl der Riegelelemente die vertikale Beschleunigungsantwort, 
während die Anzahl der Stützenelemente und inelastisches Materialverhalten keinen Einfluss aufzeigen. 

(a)                                          (b)                                                     (c) 
Abb. 1: Linke Hälfte des dreifeldrigen, achtstöckigen FEMA P-695 Rahmen-
modells. (a) Elastisches Balkenmodell, (b) Inelastisches Balkenmodell und             
(c) Schalenmodell. 
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Die Vertrauenswürdigkeit von Schadensprognosen mittels nichtlinearer Analysen hängt wesentlich von der Wahl 
der dem analytischen Modell zugrunde gelegten Partialmodelle sowie der Kenntnis und Berücksichtigung ihrer 
Kopplungen bzw. Randbedingungen ab.  
 
Im Rahmen des vom QuakeCoRE – NZ Centre for Earthquake Resilience - organisierten internationalen Blind-
Test Wettbewerbes wurden zwei 7-geschossige, im Erdgeschoss mauerwerkausgefachte Stahlbetonrahmenge-
bäude mit Torsionsunregelmäßigkeiten im Maßstab 1:2 auf einem Rütteltisch durch unidirektionale Erdbebenbe-
wegungen und sequentiell zunehmender Amplitudenintensität (von 10% bis 60%) angeregt. Konkret erfolgte die 

Anregung mittels des skalierten (1: √2) 1999 Chi-Chi (Taiwan) Erdbebenzeitverlaufs. 
 
Das erste Modell (S1A) wurde konstruktiv duktil ausgebildet, um Steifigkeit und Schadensunregelmäßigkeiten zu 
untersuchen. Im zweiten Modell (S2) stand die Untersuchung des Einflusses von Unregelmäßigkeiten gegenüber 
der duktilen Ausbildung im Vordergrund (Suzuki et al., 2020a). Abb. 1 zeigt die Versuchskörper und das mit der 
Software OpenSees erstellte Modell. Die Modellierierung Rahmens erfolgte mittles Riegel- und Stützenelemente 
mit verteilter Plastizität, die durch Faserabschnitte beschrieben wird. Für die Definition der Fasern der Stahlbe-
wehrung bzw. des Betons wurden die in OpenSees implementierten einachsigen Materialien ReinforcingSteel 
und concrete02 verwendet. Die Ausfachungswand in S1A wurde als äquivalentes Strebenelement (Truss) und 
die tragenden Wände und Platten als Schalenelemente (Elastic Membrane Plate Section) modelliert. Darüberhin-
aus erfolgte die Annahme der vollständigen Einspannung der Stützen am Fußpunkt. 
 
Die Ergebnisse zeigen, dass modellseitige Prognosen die Verformungen (drifts) und Verdrehungen infolge der 
Torsionsunregelmäßigkeiten speziell bei höheren Einwirkungen und den damit verbundenen plastischen Verfor-
mungen unterschätzen (Suzuki et al., 2020b). Die Ergebnisse unterstreichen die Komplexität und Schwierigkeit 
der Tragwerksmodellierung zur Nachrechnung und Interpretation realer Schadensfälle. Abb. 2 zeigt die gemes-
senenen und am Modell bestimmten / prognostizierten Dachverschiebungen der in x- und y-Richtung für Ver-
suchskörper S1 und S2. Zusätzlich werden die Ergebnisse der weiteren Teilnehmer gezeigt bzw. aus [x] über-
nommen. Es ist zu beobachten, dass bei hohen Erschütterungsgraden (40 und 60%) die hier beschriebenen 
Modelle im Vergleich zum Versuch für beide horizontale Richtungen geringere Dachverschiebungen vorhersa-
gen. Gleiche Schlussfolgerung konnten aus den Ergebnissen des Blind-Test Wettbewerbes gezogen werden. 
 
Im Beitrag werden numerische Simulationen des nichtlinearen Verhaltens des Testobjektes unter Verwendung 
verschiedener Modellierungstechniken und Anwendung der Software OpenSees vorgestellt. Die Reaktionskenn-
größen werden anhand der vorliegenden Versuchsergebnisse bewertet und die inhärenten Grenzen bzw. Ab-
bildegenauigkeit der Modelle herausgearbeitet. 
 
Es wird gezeigt, dass die für den 3-dimensionalen Anwendungsfall gewählten Modelle die Torsionsantworten 
nicht adäquat abbilden, die Verformungen bei höheren Amplitudenniveaus deutlich unterschätzen und daraus die 
Notwendigkeit der Modellvalidierung abzuleiten ist. Darüber hinaus werden im Beitrag Vorschläge zur Verbesse-
rung der Prognosequalität hinsichtlich der inelastischen Torsionseffekte sowie die Konsequenzen unregelmäßiger 
Steifigkeiten und der unregelmäßigen Ausbildung duktiler Tragwerksbereiche betrachtet. 
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Die Unterschätzung der Kopfverschiebungen kann auf folgende Aspekte zurückgeführt werden: 

1) Die Anfangsperioden der Testkörper S1A und S2 betrugen 0,89s bzw. 0,93s. Diese wurden von allen Teil-
nehmern unterschätzt. D.h. die Modelle gehen alle von einer höheren Anfangssteifigkeit aus. Eine Anpas-
sung der Modelle ist somit erforderlich, wobei diese nicht durch die übliche Reduktion der Gesamtsteifigkeit 
für die Tragelemente erfolgen kann und andere, kaum modellierbare Ursachen (z.B. Veränderung der Pro-
bekörper infolge des Transports zum Aufspannfald) heranzuziehen sind.  

2) Die Annahme einer festen Lagerung der Stützen könnte eine unangemessene Vereinfachung sein, die sich 
auf die Struktursteifigkeit und die Reaktion auswirkt. Es hat sich gezeigt, dass die Modellierung des Rüttelti-
sches die Ergebnisse von Simulationen ähnlicher Prüflinge verbessert (siehe Richard et al., 2018). 

 

a)  b)  

Abb. 1. (a) QuakeCoRE Versuchskörper (ohne S1B), (b) Modell S1A. 

 

Abb. 2. Vergleich der gemessenen und prognostizierten Kopfverschiebungen in x- und y-Richtung. 

 Modell | andere Symbole - Ergebnisse der weiteren Teilnehmer gemäß [Suzuki et al., 2020b] 
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Die Basis aller Baunormen ist der Versuch materielle und immaterielle Schäden durch unsichere Bauweisen zu 
verhindern. Auch wenn es wünschenswert wäre, ist es prinzipiell unmöglich eine absolute Zuverlässigkeit und 
Sicherheit zu erreichen. Dahingehend schafft der Eurocode 0 eine Grundlage, indem eine einzuhaltende maxi-
male Versagenswahrscheinlichkeit definiert wird. Zur genauen Bestimmung der Versagenswahrscheinlichkeit ist 
entgegen den einfach zu handhabenden praxistauglichen deterministischen Berechnungsmethoden die Anwen-
dung probabilistischer Ansätze erforderlich. Im Erdbebeningenieurwesen berechnet sich diese aus der Auftre-
tenswahrscheinlichkeit eines Erdbebens an einem Standort und der Verletzlichkeit des zu betrachtenden Bau-
werks. 
Mit der Einführung des neuen nationalen Anhangs des Eurocode 8 und den damit neu eingeführten Erdbeben-
karten für Deutschland (Grünthal, 2018) hat sich die zur Bemessung zugrunde gelegte Erdbebengefährdung ge-
ändert. Hiermit ist es aktuell nicht mehr möglich, die geforderte Versagenswahrscheinlichkeit nach Eurocode 0 
(DIN EN 1990) einzuhalten. 
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(1) Vereinfachte Gefährdungs-
kurve 

(2) Mittlere Fragilitätskurve (3) Jährliche Versagenswahr-
scheinlichkeit 

 
Zur generischen Berechnung der Versagenswahrscheinlichkeit für seismische Einwirkungen in Deutschland wer-
den vier Standorte aus unterschiedlichen Gefährdungsbereichen betrachtet. Ausgehend von den aktuell für 
Deutschland gültigen Erdbebenkarten (Grünthal, 2021) werden die jeweiligen Beschleunigungswerte ermittelt. 
Hieraus kann mit vereinfachten Formeln (1) die Gefährdungskurve für die einzelnen Standorte generiert werden 
(Abb. 1-a). Um ein breites Spektrum an Gebäuden abzudecken, wurden zur Ermittlung der Fragilitätskurve, der 
Sicherheitsreservefaktor anhand der Vorgaben des Eurocode (DIN EN 1990, DIN EN 1998-1, DIN EN 1998-1/NA) 
ermittelt sowie die Grenzwerte der jeweiligen Standardabweichungen in Anlehnung an EPRI (1994) und Kennedy 
(1983, 2009), herangezogen. Hiermit kann für alle Standorte die zugehörige Fragilitätskurve (2) der Grenzfälle 
erstellt werden (Abb. 1-b). Durch das Integral der Faltung (Abb. 1-c) der Fragilitätskurve mit der jeweiligen Ge-
fährdungskurve wird schließlich die Versagenswahrscheinlichkeit (3) für das generische Beispiel für die betrach-
teten Standorte bestimmt (Abb. 1-d). 
In Abbildung 1 sind die jeweiligen Kurven dargestellt. Es zeigt sich, dass der Einfluss der Gefährdungskurven 
zwischen den jeweiligen Standorten keinen großen Unterschied liefert, während die Auswahl der Sicherheitsre-
servefaktoren die Versagenswahrscheinlichkeiten wesentlich stärker beeinflusst. Betrachtet man alle Werte, lie-
gen diese zwischen 1,0 ×10-3 und 2,7 ×10-3 und damit wesentlich über den Anforderungen nach Eurocode 0 (DIN 
EN 1990). In dem Beispiel wurde davon ausgegangen, dass das Gebäude für die Gefährdung am Standort be-
messen wurde. Eine Änderung der Gefährdung würde dementsprechend auch zu einer entsprechenden Ände-
rung der Versagenswahrscheinlichkeiten führen. Dies ist vor allem im Hinblick auf die Änderung der Gefährdungs-
karten in den letzten Jahren relevant. Eine Erhöhung des Spektralwertes an einem Standort um 50% würde zu 
einer Verdoppelung der Versagenswahrscheinlichkeit führen. 
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Die Untersuchung hat gezeigt, dass generell die Versagenswahrscheinlichkeit bei Erdbeben in Deutschland nicht 
den aktuellen Anforderungen nach Eurocode entspricht. Es stellt sich daher die Frage, ob eine Erhöhung der 
Sicherheiten auf der Bauwerksseite und die damit verbundenen Kosten zielführend sind oder aber eine Erhöhung 
der angenommenen Reserven der Konstruktion oder Anpassung der Zielwerte im Eurocode verhältnismäßiger 
wäre. 

a)  b)  

c)  d)  

Abb. 1: Vergleich der Versagenswahrscheinlichkeit der betrachteten Standorte. 
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Equivalent-frame modelling of masonry buildings including in-plane and 
out-of-plane response 

Francesco Vanin1 and Katrin Beyer2  
1Résonance Conseils SA, Carouge 

2EPFL, Lausanne 

Equivalent-frame models are a widely used and computationally efficient tool for analysing the seismic perfor-
mance of regular masonry buildings. Their use is mostly limited, in the current practice, to the analysis of the in-
plane response of regular masonry structures, leaving the analysis of out-of-plane failure modes to other inde-
pendent models. The recent implementation of a new three-dimensional macro-element formulation in the open-
source platform OpenSEES (Vanin et al., 2020a) that can capture both the in-plane and out-of-plane behaviour 
of a masonry panel allows developing comprehensive equivalent-frame models in which all relevant features of 
the dynamic response of a masonry building are described, including local out-of-plane mechanisms. 
 
This study presents the application of this novel macro-element approach to the modelling of two shaking-table 
tests of a stone masonry building and a mixed unreinforced masonry/concrete building (Vanin et al, 2020b). Anal-
yses are performed using the SAMUEL software developed in EPFL and that will be soon made available to the 
research and professional community. The analyses showed that the approach can capture the interaction of in-
plane and out-of-plane failure modes, reproducing displacement demands and failure modes (Fig. 1). The de-
pendency of the response on the effectiveness of wall-to-floor and wall-to-wall connections can be studied, as 
deformations and sliding of floors, and cracking of masonry corners, can be included in the models.  
 

 

Fig. 1: Simulation of a shake-table test on a stone masonry building: comparison of experimental and nu-
merical responses and predicted drift demands on the different elements. 

The response of the models proved to be sensitive to the modelling of nonlinear connections in the building, the 
shear models of masonry piers, and the floor stiffness (for deformable timber floors). The dynamic response of 
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the two structures depends significantly also on the damping model that is used, in particular their out-of-plane 
response. When a standard Rayleigh-damping model, proportional to the mass and initial stiffness matrix is used, 
the numerical response can underpredict considerably the displacement demands and the occurrence itself of 
out-of-plane failure.  
 
Energy dissipation, in a rocking block, takes place almost uniquely at impacts. Simulating this energy loss through 
a viscous damping model is a considerable simplification, that is however straightforward to introduce in common 
finite-element tools. Studies in the literature show that an equivalent viscous damping can be derived and used 
for time-history analyses (Vassiliou et al., 2014). However, the intrinsic difference between a linear-elastic and a 
nonlinear-elastic system (such as a rocking block) limits the applicability of initial stiffness proportional damping. 
In order to better simulate energy dissipation phenomena in out-of-plane failure modes, a secant-stiffness propor-
tional damping model was included in the macro-element formulation. A simplified approach is used ,that makes 
use of a reduction factor, dependent of the ductility demand at the rocking section, applied to the initial stiffness 
proportional term in the damping model. The use of this correction term impacts considerably the predicted rocking 
response (Fig. 2) and simulates the secant viscous damping typically applied in one-dimensional bilinear or trilin-
ear rocking models (Griffith et. al, 2004). In addition, such secant damping model allows reproducing the theoret-
ical solutions for rocking blocks (Housner, 1963) and experimental responses (Degli Abbati et al., 2012) of rocking 
blocks precisely for a wide range of rotation angles, from small oscillations to collapse conditions. 
 
 

Fig. 2: Rocking response of an overturning block: (left) secant stiffness definition, and (right) comparison between damping 
models, left (model I: initial stiffness proportional damping; model S1: current secant stiffness proportional damping; model 
S2: cycle-to-cycle update of secant stiffness proportional damping) 
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Blind prediction of a punching-critical flat slab structure subjected to seis-
mic actions 

Alexander Kagermanov1  
1Eastern Switzerland University of Applied Sciences (OST), Rapperswil 

As part of the European slab STRESS research project aimed at developing seismic design guidelines for flat 
slab RC structures, a blind prediction was organized on the lateral response of a full-scale two-storey structure 
subjected to pseudo-dynamic and quasi-static cyclic tests (www.slabstress.org).   
 
The test structure was designed using Eurocode 8 (EC) with primary ductile walls and flat slabs as a secondary 
system. It presented three-by-two bays, square columns and 20cm thick slabs (Fig.1). Column cross-sections 
were 40ˣ40, 35ˣ35 and 30ˣ30 cm2 for internal, external and corner columns, respectively, reinforced longitudinally 
with 12ɸ20 deformed rebars (fyk=500MPa) throughout the height (12ɸ14 at the base) and three families of stirrups 
(ɸ8/10, fyk=450MPa). Flat slabs were reinforced with two top and bottom layers of longitudinal reinforcement 
(fyk=450MPa). The bottom reinforcement was uniformly distributed with a reinforcement ratio of ρl=0.30%, 
whereas the top reinforcement varied between 0.30-0.60% in the x direction and between 0.20-0.50% in the y 
direction. Punching reinforcement was present on the 2nd floor only in the form of headed studs (fyk=500MPa) 
radially placed around columns. C30/37 concrete (fck=30MPa) was used for all members. 
 

 

Fig. 1: Slab STRESS structure geometry, cross-sections and reinforcement. 
 
The Slab STRESS structure was modelled with a combination of nonlinear shell elements, elastic and nonlinear 
beam-column elements and linear spring elements using the FEM software IDEEA. The nonlinear shell elements 
consisted of 4-node Love-Kirchoff flat shell elements with 6 degrees of freedom (dofs) per node and a layered 
discretization of the cross-section. Each layer is assumed to be in plane-stress conditions, being subjected to in-
plane axial and shear stresses only {σx, σy, τxy}. An orthotropic smeared-crack material model is defined at each 
layer relating in-plane strains with the corresponding stresses in order to model the response of cracked reinforced 
concrete (Kagermanov and Ceresa 2016, Kagermanov and Ceresa 2018, Kagermanov 2019). Nonlinear shell 
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elements were used to model the slabs of the structure, with a total of 240 elements per floor and 4 layers per 
element. The size and distribution of the elements was adjusted according to the provided reinforcement layout 
and the critical perimeter for punching shear. 
 
Table 1 summarizes results from the dynamic test. Overall good agreement can be observed, especially at ULS. 
Not only peak responses are well captured but also frequency content and damping properties. At SLS, the ex-
perimental structure was found more flexible, resulting in lower frequency content of the motion. This can be 
attributed to pre-cracking in the pre-test phase where a %5-ground motion was applied for calibration. 
 

 Numerical Experimental Exp/Num 

 Base Shear 

(kN) 

Displacement 

(m) 

Base Shear 

(kN) 

Displacement 

(m) 
Base Shear  Displacement 

A1) 246 0.002 241 0.0027 0.98 1.35 

A2) 593 0.009 743 0.0102 1.25 1.13 

A3) 664 0.010 752 0.011 1.13 1.1 

A4a)  0.010  0.011  1.1 

A4b)  0.023  0.0222  0.96 

Tabel 1: Summary of predicted and experimental values for test A (pre-test prediction). 

 
Figure 2 (left) shows the monotonic and cyclic pushover curves in terms of total base shear - top displacement. 
Different limit states are identified on the monotonic envelope such as first yielding in columns and slabs, and 
punching failure. If punching failure is neglected, the total base shear reaches 1500kN due to formation of plas-
tic hinges at column bases and flexural yielding of the slab. In the experiment, the maximum base shear was 
limited to 1000kN due to punching failure. In the numerical model punching failure was identified at 916kN be-
fore yielding of the slab flexural reinforcement. Overall good agreement is obtained in terms of maximum 
strength, unloading/reloading stiffness and displacement. Figure 2 (right) shows the deformed shape, location of 
plastic hinges in the columns and cracking of the slab at punching failure. 

 

Fig. 2: Experimental and numerical base shear – top displacement curves from quasi-static cyclic test (left) and 
failure mechanism at punching failure (right) .. 
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Vergleich der simulativen Methoden zur Erdbebenschadensprognose  

Holger Maiwald1, Nooshin Hadidian M. 1, Jochen Schwarz1  
1 Earthquake Damage Analysis Center (EDAC), Bauhaus Universität Weimar 

 

International liegen verschiedene Schadensmodelle vor, um die strukturelle Schädigung eines Bauwerksbestan-

des und die daraus resultierenden Verluste infolge Erdbebeneinwirkung zu quantifizieren. Für die Erdbebenscha-

densmodellierung stehen prinzipiell zwei Vorgehensweisen zur Verfügung: 

 Verletzbarkeitsfunktionen (Typ 1) stellen den Zusammenhang zwischen den Einwirkungen und den struktu-

rellen Schäden über mittlere Schadensgrade Dm her.  

 Fragility Functions (Typ 2) beschreiben demgegenüber die Überschreitenswahrscheinlichkeiten der einzel-

nen Schadensgrade Di bzw. Damage States in Abhängigkeit von der Einwirkung.  

Die Anwendung der beiden methodischen Ansätze für eine realitätsnahe Ermittlung der Schäden setzt dabei eine 

detaillierte Kenntnis des Bauwerksbestandes und seiner Verletzbarkeit und der standortspezifischen Untergrund-

bedingungen voraus. 

 
Beide Typen von Schadensmodellen ermöglichen - methodisch unterschiedlich – die Charakterisierung der Streu-

breiten und Unsicherheiten in der Verteilung der prognostizierten Schadensgrade Di. Grundsätzlich sind somit 

auch die Voraussetzungen für eine simulative Schadensmodellierung gegeben. 

 
Die Berechnungsergebnisse des am Zentrum für die Ingenieuranalyse von Erdbebenschäden (EDAC) der Bau-

haus-Universität Weimar entwickelten intensitätsbasierten Schadensmodells (Typ 1, vgl. Maiwald & Schwarz, 

2021) werden mit denen von beschleunigungsbasierten Fragility Functions (Typ 2) gegenübergestellt.  

 
Die Methoden werden zunächst an einer virtuellen Testgebiet (Abb. 1) angewendet, welche im Rahmen des Eu-

ropäischen Projektes „TURNkey“ eingeführt wurde (Schwarz et al., 2021). Diese „Virtual City“ bietet die Grund-

lage, um die Vielfalt der (hier nicht weiter erläuterten) Modellierungsansätze und nicht zuletzt deren erfolgreiche 

Umsetzung und Anwendbarkeit zu überprüfen. 

 

 

  

a) Gebäudetypen b) Verletzbarkeitsklassen (hier “most likely” ge-
mäß EMS-_98) 

Abb. 1: Virtual City 

 

Verletzbarkeitsklasse

A

B

C

D

E

F
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a) Modellvariante W4 (Typ 1) für IEMS=VIII b) “Best available suited group” (Typ 2) für 
PGA=0.2g 

Mittlerer Schadensgrad Dm 

 

Abb. 2: Mittlere Schadensgrade infolge von Beispielszenarien mit vergleichbaren Einwirkungen (entnommen 

aus: Schwarz et al., 2021).  

 
Dazu werden zum einen die Gebäudetypen hinsichtlich ihres strukturellen Typs gemäß der European Macroseis-

mic Scale - EMS-1998 (Grünthal et al., 1998) festgelegt. Zum anderen werden die die Verletzbarkeitsklassen 

gemäß EMS-98 als Ergebnis einer detaillierteren Bewertung festgelegt (Abb. 1b).  

 
Unsicherheiten bei der Verletzbarkeitsbewertung des Bauwerksbestandes sowie die Streuung der strukturellen 

Schäden und der Verluste werden durch Monte-Carlo Simulationen berücksichtigt. Damit können den Gebäuden 

entsprechend der (simulativ) festgelegten Verletzbarkeitsklasse(n) die entsprechenden Verletzbarkeitsfunktionen 

(Typ 1) oder entsprechend ihres strukturellen Typs unterschiedlich, nach der Qualität differenzierte Gruppen von 

Fragility Functions (Typ 2) zugewiesen werden. Ergebnisse für Beispielszenarien mit vergleichbaren Einwirkun-

gen (IEMS=VIII bzw. PGA=0.2g) für die einzelnen Berechnungsvarianten können Abb. 2 entnommen werden. 

Die Validierung und Evaluation der untersuchten Modellansätze erfolgt in weiterführenden Arbeiten anhand der 

Verteilung real aufgetretener Bauwerksschäden infolge der durch unterschiedliche Einwirkungskenngrößen 

(Standortintensitäten und Bodenbeschleunigungen) gekennzeichneten Erdbebenereignisse, wobei – aufgrund 

der bereits detailliert erhobenen Schadensdaten die Erdbeben von Albstadt 1978, L’Aquila 2009 und Aigion 1995 

untersucht werden sollen. Wie die ersten Ergebnisse andeuten, führen die zumeist analytisch ermittelten Fragility 

Functions zu sehr pessimistischen Schadenserwartungen. Es besteht demzufolge die Notwendigkeit, diese Funk-

tionen für die praktische Anwendung zu kalibrieren. 

 
Eine vergleichende Betrachtung der Methoden zur Erdbebenschadensprognose wird für den von EDAC (Maiwald 

und Schwarz, 2019) einschlägig untersuchten Großstadtraum Köln nochmals auf mikroskaliger Ebene durchge-

führt.  
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Datengesteuerte Modellaktualisierung zur seismischen Bewertung beste-
hender Gebäude 

Martakis Panagiotis1, Reuland Yves1, Imesch Marco1 und Chatzi Eleni1  
1ETH Zürich, Institut für Baustatik und Konstruktion, Lehrstuhl für Strukturmechanik und Monitoring 

Die Bewertung der Erdbebenanfälligkeit bestehender Bauten stellt Bauingenieure vor große Herausforderungen 
mit enormen wirtschaftlichen und sozialen Auswirkungen. Obwohl fortschrittliche Normen die Grundlage der Ri-
sikominderung stellen, wurde ein großer Teil der europäischen Gebäudesubstanz vor der Durchsetzung moder-
ner Bauvorschriften gebaut und erfüllt daher vermutlich nicht die aktuellen seismischen Standards, nach Schät-
zung mit dem europäischen Modell von Crowley et al. (2020) sind in der Schweiz 61% ohne oder mit unzureichen-
der Erdbebenbemessung erbaut worden, während nur 23% mit modernen Erdbebenkriterien bemessen wurden. 
Darüber hinaus erschweren erhebliche Unsicherheiten in Bezug auf unbekannte Materialeigenschaften, Boden-
Bauwerks-Interaktionen und unvorhersehbare Auswirkungen der Alterung die seismische Bewertung einzelner 
Gebäude. Zu diesem Zweck bietet Structural Health Monitoring (SHM) Werkzeuge zur Interpretation von Mes-
sungen, um Informationen über den tatsächlichen strukturellen Zustand zu erlangen. Die Verwendung von Mess-
daten unterstützt die Bewertung bestehender Gebäude in mehrfacher Hinsicht: um Annahmen zu validieren, Re-
chenmodelle zu kalibrieren und, schliesslich, um das Gebäude-Verhalten im Erdbebenfall robuster und genauer 
zu modellieren.  
 
In diesem Beitrag wird das Verfahren für die Modellaktualisierung eines bestehenden Mauerwerkgebäudes auf-
grund von Überwachungsdaten präsentiert, mit Fokus auf der Reduktion der Unsicherheit in Bezug auf lineare 
Steifigkeitsparameter. Es wird gezeigt, dass die Modellaktualisierung im linearen Beriech die Systemantwort im 
nichtlinearen Bereich deutlich beeinflusst und die Unsicherheiten über den linearen Bereich hinaus reduziert wer-
den können. Dynamische Aufzeichnungen unter Umgebungserschütterungen werden analysiert und mit Vibrati-
onen höherer Amplitude, die während Abbrucharbeiten erzeugt werden, verglichen. Abbrucharbeiten bieten eine 
einzigartige Möglichkeit Schwingungsmessungen höherer Amplitude im Feld durchzuführen. In Abbildung 1 ist 
die dynamische Antwort eines konventionellen Mauerwerkgebäudes während Abrissarbeiten zu sehen, bevor 
struktureller Schaden stattfinden konnte. Dabei ähnelt sich die dynamische Antwort aufeinanderfolgenden Impul-
sen unterschiedlicher Amplitude. Die Analyse des Verhaltens der Struktur während der Impulse macht es möglich, 
die modalen Eigenschaften des Systems zu identifizieren und somit amplitudenabhängige Eigenschaften zu be-
stimmen, welche die System-Antwort im nichtlinearen Bereich wesentlich beeinflussen (Martakis, et al, 2021). 
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Abb. 1: Schwingungen, die während Abbrucharbeiten erzeugt werden bieten wertvolle Daten in Bezug auf das dynamische 
Verhalten realer Mauerwerksgebäuden durch Einwirkungen höherer Amplitude. 

 

 
Abb. 2: (a) Simulierte Pushover-Kurven vor und nach der datengesteuerte Modellaktualisierung, (b) Bilineare Annäherun-
gen des Gebäudeverhaltens anhand der N2-Methode vor und nach der datengesteuerten Modellaktualisierung.  

 
Die Erdbebensicherheit der untersuchten Struktur wird im Hinblick auf die Verformungsmethode bewertet. Abbil-
dung 2 veranschaulicht die Pushover-Kurven parallel zur Längsachse des Gebäudes und vergleicht die Unsicher-
heiten vor und nach der Modellaktualisierung. Die Pushover-Kurven wurden mit Hilfe einer Ersatzrahmen Model-
lierung simuliert. Während die Unsicherheiten vor der Modellaktualisierung keine zuverlässige Einschätzung der 
Leistung erlauben, zeigen die aktualisierten Kurven eine signifikante Verbesserung der Präzision. Die bilinearen 
Approximationen der der simulierten Pushover-Kurven, nach der N2-Methode (Fajfar and Gaspersic, 1996), er-
möglichen die Quantifizierung der seismischen Leistung in Bezug auf Erfüllungsfaktoren und Duktilität. Ein Ver-
gleich der seismischen Leistungskennzahlen von Gebäuden verschiedener Bautypologien erleichtert das Ver-
ständnis der wichtigsten strukturellen Merkmale, die sich auf die seismische Leistung auswirken. 
 
Insgesamt soll mit diesem Beitrag die Bedeutung der SHM-basierten Modellaktualisierung für die Verringerung 
von Unsicherheiten bei der Bewertung der Erdbebensicherheit bestehender Mauerwerksgebäude hervorgehoben 
werden.  
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Amplifikation der Einwirkung auf  
sekundäre Bauteile unter Erdbebenbelastung 

Benjamin Schmid1, Navid Jamali1 , Bastian Wilding2 und Ehrfried Kölz1  
1Risk&Safety AG, Aarau 

2Basler&Hoffmann AG, Zürich 

Sekundäre Bauteile, Installationen und Einrichtungen (SBIE, Sekundärsystem) können grossen Verformungen 

und Kräften ausgesetzt sein, wenn das Tragwerk (Primärsystem) infolge Erdbeben schwingt. Sie können, wenn 

sie versagen, Personen gefährden, das Tragwerk beschädigen und die Funktionstüchtigkeit von Anlagen beein-

trächtigen. In den Schweizer und den Europäischen Normen finden sich verschiedene Ansätze zur Berechnung 

der Erdbebeneinwirkung auf SBIE, die entweder auf Amplifikationsfaktoren oder der direkten Ermittlung von 

Stockwerksantwortspektren basieren. Dabei wird im Allgemeinen die Einwirkung auf SBIE auf das Verhalten des 

Primärsystems unter Erdbebeneinwirkungen bezogen. Bei dieser Betrachtungsweise unterscheiden sich die An-

sätze zwischen der Ermittlung des Verformungs- und des Beschleunigungsbedarfs auf die SBIE. Des Weiteren 

wird der Einfluss der Höhenlage 𝑧 der SBIE im Tragwerk nicht einheitlich berücksichtigt. Insbesondere für Grenz-

fälle wie sehr steife oder weiche Tragwerke und geringe Höhenkoten 𝑧 der SBIE liefern die Ansätze unter Um-

ständen widersprüchliche Ergebnisse.  

 

Es wird ein alternativer Ansatz, der auf dem Transmissionsfaktor 𝑇𝑅 basiert, vorgestellt. 𝑇𝑅 bezieht sich, anders 

als der Amplifikationsfaktor, auf das Verhalten der betrachteten SBIE auf Höhe des Einspannhorizonts des Trag-

werks und vergleicht dieses je nach Lage der SBIE im Tragwerk. Der Ansatz hat den Vorteil, dass er einheitlich 

für die kraft- und verformungsbasierte Nachweisführung verwendet werden kann. Ferner wird dabei die Lage der 

SBIE über die Tragwerkshöhe 𝐻 einheitlich berücksichtigt. Zur Bestimmung von 𝑇𝑅 wurden 50 SIA 261 (2020) 

affine Zeitverläufe mit der Software Rexel (Lervolino et al. 2009) ausgewählt. Diese dienten als Grundlage für die 

Zeitverlaufsanalysen, in denen die Stockwerksbeschleunigungen und Stockwerksverschiebungen der SBIE bei 

verschieden Höhenverhältnissen 𝜓 im Primärsystem und unterschiedlicher Eigenperioden des Primärsystems 𝑇𝑝  

und Sekundärsystems 𝑇𝑠 ermittelt wurden. Des Weiteren wurde die Dämpfung des Primärsystems 𝜉𝑝 und das 

Systemverhalten (Biege- respektive Schubschwinger) variiert. Der Ablauf ist in Abb.1. dargestellt.  

 

Abb. 1: Ablauf bei der Berechnung 

 

Es zeigt sich, dass der Medianwert von 𝑇𝑅 weitgehend unabhängig von den Zeitverläufen ist. Weiter konnte 

gezeigt werden, dass für den kraft- sowie verformungsbasierten Nachweis der gleiche 𝑇𝑅 verwendet werden 

kann. Ausserdem ist die Unschärfe, ausgedrückt durch den Variationskoeffizient der Berechnungen bei diesem 

Ansatz mit durchschnittlich 15% geringer im Vergleich zu 30% beim Amplifikationsfaktor kraftbasiert und verfor-

mungsbasiert.  
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(a) 

 

(b)  

 

Abb. 2: (a) Medianwert und (b) Variationskoeffizient im Vergleich Amplifikationsfaktor (Amp) ge-
genüber 𝑇𝑅 aus 50 Zeitverläufen und für das Höhenverhältnis 𝜓 = 𝑧/𝐻 = 0.75 und einer Eigenpe-

riode des Primärsystems 𝑇𝑝 = 0.25𝑠 

 

Eine gute Näherung über alle Simulationen für den Medianwert von 𝑇𝑅 ist nachfolgend dargestellt: 

 

𝑇𝑅 =
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𝑇s

𝑇𝑝
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𝑇p

𝑇𝑠
)

2 > 1,0          𝜓 =
𝑧

𝐻
          Θ = (𝜉𝑝)

−1/2
      

𝑆𝑎(𝑇𝑃, 𝑇𝑠, 𝑧/𝐻) = 𝑇𝑅 ∙ 𝑆𝑎(𝑇𝑠)          𝑆𝑢(𝑇𝑃, 𝑇𝑠, 𝑧/𝐻) = 𝑇𝑅 ∙ 𝑆𝑢(𝑇𝑠) 

 

Die Ergebnisse aus diesen Untersuchungen werden in Abb.3 mit den Ansätzen nach Norm SIA 261:2020 (ent-

spricht auch der Methode aus EC8:2004), der Italienischen Norm NTC18 und NTC08 sowie der Vernehmlas-

sungsversion des EC8 Teil 1.1 (prEC8) verglichen. Die Ergebnisse zeigen sehr ähnliche Verläufe, wobei die 

Methode mittels 𝑇𝑅 jedoch deutlich einfacher anzuwenden ist als die Ansätze nach NTC18 und prEC8.  

 
(a) 

 

(b)  

 

(c) 

 

Abb. 3: Vergleich von 𝑇𝑅 mit verschiedenen Normansätzen, Baugrundklasse BGK A und 𝑇𝑝 = 0.25𝑠, 𝑧 = 0.75 𝐻 

(a) Vergleich der Antwortspektren (b) Darstellung der Normansätze als Transmissionsfaktor, (c) Darstellung von 𝑇𝑅 als 
Amplifikationsfaktor 
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Die Tragfähigkeit von Mauerwerk in vertikale Richtung ist sehr hoch und somit werden Belastungen gut nach 

unten in das Fundament und schließlich in den Boden geleitet. Mauerwerk kann ebenfalls zur Aussteifung eines 

Bauwerkes genutzt werden, wodurch auch horizontale Lasten abgetragen werden. Dies geschieht vor allem längs 

zur räumlichen Orientierung. Es lässt sich jedoch nicht vermeiden, dass Mauerwerk auch quer zur Ebene bean-

sprucht wird. Solche Belastungen können zum Beispiel durch Wind, Explosionen, Aufprall und insbesondere 

durch Erdbeben hervorgerufen werden. 

Die Tragfähigkeit quer zur Ebene ist gerade bei schlanken Wänden und bei fehlender Auflast besonders gering. 

Aktuell gültige Nachweisverfahren, beispielsweise die KTA 2201.3, verwenden quasi-statische Modelle in denen 

die maximale Erdbebenlast angesetzt wird. Diese sind für viele Randbedingungen nicht anwendbar und aufgrund 

der starken Vereinfachungen ist die Nachweisführung nicht zufriedenstellend. Zudem liefern die bestehenden 

Modelle häufig sehr niedrige Tragfähigkeiten, insbesondere bei Wänden mit geringen Auflasten. 

Seit Einführung der Erdbebennorm DIN 4149 im Jahre 2005 und ihrer Übernahme in die Liste der Technischen 

Baubestimmungen sind Erdbebennachweise in vielen Regionen Deutschlands zwingend erforderlich. Mit der Ein-

führung der DIN EN 1998-1/NA:2021-07 (2021) mit den neuen Erdbebengefährdungskarten für Deutschland wer-

den die Anforderungen an eine erdbebengerechte Auslegung nochmals verschärft, was eine wirtschaftliche Nach-

weisführung erschwert. 

An der Technischen Universität Kaiserslautern (TUK) durchgeführten Untersuchungen zeigen, dass die Tragfä-

higkeit von Mauerwerkswänden unter Erdbebenbelastung deutlich höher sein kann als in einfachen Modellen 

prognostiziert wird, vor allem bei der Berücksichtigung einer vertikalen Steifigkeit des oberen Auflagers. 

 

 

Abb. 1: Realitätsnahes analytisches Modell zur Berechnung der out-of-plane 
Kapazität von Mauerwerkswänden. 

42 



17. D-A-CH-Tagung 2021 

 

Es wurde daher ein realitätsnahes analytisches Modell zur Berechnung der out-of-plane Kapazität von Mauer-

werkswänden entwickelt (Lönhoff, 2020a; Lönhoff et al., 2020b). Als Grundlage werden die Modelle nach den 

Autoren Paulay und Priestley (1992) sowie von Doherty und Griffith (2002) verwendet. Weiterhin wird die Bogen-

tragwirkung nach dem Vorbild der KTA 2201.3 berücksichtigt, allerdings geht der Betrag der vertikalen Steifigkeit 

in die Berechnung ein. 

Das neue Modell dient in einem ersten Schritt zur Bestimmung der nichtlinearen statischen Kraftverformungsbe-

ziehung der Mauerwerkswand mithilfe des Prinzips der virtuellen Arbeit. Dabei werden alle wesentlichen Para-

meter und Randbedingungen für den einaxialen Lastabtrag berücksichtigt. Anschließend erfolgt die dynamische 

Berechnung durch eine Zeitverlaufsberechnung eines Einmassenschwingers. 

 

 

Abb. 2: Versuche auf dem Rütteltisch der TU Kaiserslautern. 

 

Mit umfangreichen Versuchen auf dem Rütteltisch der TU Kaiserslautern wurde das neu entwickelte Modell veri-

fiziert. Diese haben gezeigt, dass das Verhalten der Wände vorhergesagt werden kann, wenn die Eigenschaften 

und Randbedingungen bekannt sind. Hierzu zählen die Geometrie, Masse, Knickhöhe und einwirkende Kräfte in 

der Kopflagerung, wie z.B. eine Auflast oder eine vertikale Steifigkeit. 

Mit dem Modell können auch weitere praxisrelevante Randbedingungen wie eine exzentrische Deckenlagerung, 

Konsollasten oder Entkoppelungsprofile untersucht werden. 

Dieser Beitrag wurde im Rahmen des AiF-Forschungsprojektes „Entwicklung eines wirklichkeitsnahen Bemes-

sungskonzepts der out-of-plane-Tragfähigkeit von unbewehrten Mauerwerkswänden zur Reduktion von Konser-

vativitäten“ erstellt. Das Projekt wird in Kooperation mit dem Institut für Ziegelforschung Essen e.V. durchgeführt 

und durch das Bundesministerium für Wirtschaft und Energie aufgrund eines Beschlusses des Deutschen Bun-

destages unter der IGF-Vorhaben Nr.: 19851 N/2 gefördert. 
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heit von Mauerwerkswänden bei Erdbebenbelastung quer zur Wandebene
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3Bundesamt für Umwelt, Bern

Das Versagen von Mauerwerkswänden unter Erdbebeneinwirkung quer zur Wandebene kann einen teilweisen
oder kompletten Einsturz eines Gebäudes zur Folge haben. Damit spielt das Verhalten querbeanspruchter
Wände eine Schlüsselrolle im Erdbebenverhalten von Mauerwerksgebäuden. Zur Überprüfung der Tragsicher-
heit der Mauerwerkswände stehen in der Praxis unterschiedliche kraft- und verformungsbasierte Verfahren zur
Verfügung, die auf unterschiedlichen Modellen basieren und teilweise eine starke Sensitivität auf gewisse Ein-
gabeparameter aufweisen.

Um die Nachweisführung bei der Erdbebenüberprüfung von Mauerwerksgebäuden in Bundesbesitz zu verein-
heitlichen, wurde 2018 vom Bundesamts für Umwelt (BAFU) eine technische Anwendungshilfe bereitgestellt.
Sie ermöglicht es den überprüfenden Bauingenieur*innen, eine vertiefte rechnerische Untersuchung des Trag-
widerstands von Mauerwerkswänden bei Beanspruchung quer zur Wandebene gemäss der Norm SIA 269/8
unter Verwendung der Methode 'Griffith' (die z.B. in die italienischen Tragwerksnormen NTC 08 und NTC 18
aufgenommen wurde) durchzuführen. Seit 2018 gibt es neue Forschungserkenntnisse im Zusammenhang mit
den vorgeschlagenen Nachweisverfahren (siehe z.B. Godio et al 2018). Ausserdem konnten erste Rückmeldun-
gen zur Anwendung der Anwendungshilfe eingeholt werden. Im Sinne der zeitgemässen Anwendbarkeit wurde
die Anwendungshilfe nun entsprechend angepasst und ausgebaut1. Zwei der in die überarbeitete Fassung auf-
genommenen Empfehlungen sind im Folgenden dargelegt.

KRAFT- ODER VERFORMUNGSBASIERT

Empfehlungen, welches der Nachweisverfahren der Methode 'Griffith', kraft- oder verformungsbasiert, in wel-
chen Fällen vorzuziehen ist, sind in Tabelle 1 für tragende Mauerwerkswände und in Tabelle 2 für sekundäre
(nicht tragende) Mauerwerkswände gegeben.

Verbandsart
Höhe des Wandfuss-Drehpunktes

auf Einbindungshorizont über Einbindungshorizont

C,D,E
(gemäss SIA 266/2)

verformungsbasiert
kraftbasiert

(verfomungsbasiert)2

A,B
(gemäss SIA 266/2)

kraftbasiert kraftbasiert

Tabelle 1: Empfehlung zur Wahl des Nachweisverfahrens für tragende Mauerwerks-
wände.

1 Das Dokument kann unter https://www.bafu.admin.ch/dam/bafu/de/dokumente/erdbeben/fachinfo-daten/bafu-anwendungs-
hilfe-oop.pdf.download.pdf/BAFU_Anwendungshilfe_OOP_de_2021.pdf heruntergeladen werden.
2 Verformungsbasiert nur, falls der Verformungsbedarf der Wand aus dynamischen Analysen bekannt ist.
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Die Ausbildung eines stabilen Starrkörpermechanismus, wie beim verformungsbasierten Nachweis vorausge-
setzt, hängt insbesondere von der Mauerwerksverbandsart ab. Während bei den unregelmässigen Verbandsar-
ten A und B die stabile Ausbildung dieses Bruchmechanismus unwahrscheinlich ist, ermöglichen die regelmäs-
sigeren Verbandsarten C, D und E eine entsprechende stabile Ausbildung.

Kenntnis T1

bekannt unbekannt

Höhe des Wandfuss-Drehpunktes

Verbandsart auf Einbindungshorizont über Einbindungshorizont

C,D,E
(gemäss SIA 266/2)

verformungsbasiert verformungsbasiert kraftbasiert

A,B
(gemäss SIA 266/2)

kraftbasiert kraftbasiert kraftbasiert

Tabelle 2: Empfehlung zur Wahl des Nachweisverfahrens für sekundäre Mauerwerkswände.

Bei Mauerwerkswänden, deren Drehpunkthöhe über dem Einbindungshorizont des Tragwerks liegt, ist unter der
Verwendung des verformungsbasierten Verfahrens die Ermittlung eines Amplifikationsfaktors zur Anpassung
des Verschiebungsbedarfs nötig. Dieser Amplifikationsfaktor ist insbesondere vom Verhältnis der Eigenperioden
der Wand (Ts) und des Tragwerks (T1) abhängig. Bei tragenden Mauerwerkswänden ist dieses Verhältnis
schwer bestimmbar, weswegen das kraftbasierte Verfahren empfohlen wird. Bei sekundären Mauerwerkswän-
den kann das Verhältnis der Perioden (Ts/T1) gut bestimmt werden, wenn T1 zuverlässig bekannt ist. Ist T1 un-
bekannt, wird auch hier das kraftbasierte Verfahren empfohlen. Beim kraftbasierten Verfahren kann das Verhält-
nis der Perioden (Ts/T1) bei der Ermittlung des Beschleunigungsbedarfs sowohl bei tragenden als auch bei se-
kundären Mauerwerkswänden im Allgemeinen als gegen 0 gehend angenommen werden, da die unverformte
Wand in der Regel als Starrkörper approximiert werden kann.

UMGANG MIT MEHRSCHALIGEM MAUERWERK

Basierend auf numerischen Analysen in De Felice (2011) wird empfohlen, den Einfluss der Mehrschaligkeit von
Mauerwerk auf den Tragwiderstand quer zur Wandebene durch den Ansatz eines Partialfaktors zu berücksichti-
gen. Dieser Faktor beträgt für das kraft- und verformungsbasierte Verfahren 1.5. Er wird direkt als Divisor des
rechnerisch (mit der effektiv vorhandenen Wanddicke) ermittelten Erfüllungsfaktors angesetzt. Die Begriffe ein-
schaliges oder mehrschaliges Mauerwerk beziehen sich hier auf die Wirkung des Querverbands zwischen den
Schalen. Mehrschalig aufgebaute Mauerwerkswände mit nachweislich gutem Querverband – beispielsweise
durch eine genügende Anzahl an (regelmässig) angeordneten Bindersteinen/-blöcken zwischen den Schalen,
um ein einschaliges Verhalten zu erzeugen – können im Nachweis wie einschalig aufgebautes Mauerwerk be-
handelt werden. Letzteres gilt auch für Wände aus künstlichen Steinen, die im regelmässigen Querverband ge-
mauert sind.
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Zusätzliche Anreize zur Erdbebenertüchtigung bestehender Gebäude 
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Grosse Teile des schweizerischen Gebäudeparks wurden errichtet bevor spezifische Vorschriften zum erdbeben-
sicheren Bauen in der Norm vorhanden waren. Eine Überprüfung der Erdbebensicherheit und die Umsetzung 
daraus folgender Massnahmen ist deswegen zentral zum besseren Verständnis und anschliessender Minimie-
rung negativer Konsequenzen im Falle eines Erdbebens. Zur rechnerischen Beurteilung der Erdbebensicherheit 
verwendet die schweizerische Norm SIA 269/8 den Begriff Erfüllungsfaktor. Dieser dient als Grundlage zur ersten 
Abschätzung der Notwendigkeit von eventuellen Verstärkungsmassnahmen. Ein minimales Sicherheitsniveau 
wird über die Definition des Mindesterfüllungsfaktors angestrebt, welcher eine reduzierte Mindestanforderung im 
Vergleich zu Neubauten darstellt. Sofern dieser im Ist-Zustand erfüllt ist, sollen weitergehende Massnahmen nach 
dem Prinzip der Verhältnismässigkeit geprüft werden. 
 
Eine Massnahme gilt als verhältnismässig, wenn die damit erreichbare monetarisierte Risikoreduktion die Kosten 
übersteigt. Bei Wohnhäusern stehen hierbei die Personenrisiken im Fokus. Die Vermeidung von Todesfällen und 
schweren Verletzungen war und ist, richtigerweise, das primäre Ziel von jeglichen Erdbebenvorschriften für den 
Bau und die Ertüchtigung von Gebäuden, speziell in Gebieten mit moderater Erdbebengefahr wie der Schweiz. 
 
Zusätzlich zum Personenrisiko, gibt es jedoch zahlreiche weitere Anreize, bestehende Gebäude zu überprüfen 
und, vor allem, in Stand zu setzen. Insbesondere in dicht besiedelten Gebieten können Erdbeben Schäden her-
vorrufen, welche grosse Teile der Gebäude für längere Zeit unbewohnbar machen. Selbst wenn glücklicherweise 
nur sehr wenige Menschen zu Schaden kommen, können die damit verbundenen Wiederaufbau- und gesell-
schaftlichen Kosten, welche aus Produktionsunterbrüchen, Notunterkünften und Geschäftsschliessungen entste-
hen, inakzeptable Ausmasse annehmen. Für individuelle Gebäude, sehen die italienischen Normen (NTC, 2018) 
deswegen für verschiedene Grenzzustände pauschale Reparaturkosten vor, die in Prozent des Preises des Wie-
deraufbaus angegeben werden. Aufgrund mangelnder Daten aus vergangenen Ereignissen ist eine direkte em-
pirische Quantifizierung solcher pauschalen Reparaturkosten für den schweizerischen Gebäudepark nicht mög-
lich. Berechnungen auf Komponentenebene können eine wertvolle Alternative bieten, um mögliche Reparatur-
kosten abzuschätzen und vermiedene Kosten probabilistisch zu bestimmen.  
 
Oftmals wird vorgeschlagen, die Erdbebenertüchtigung synergetisch mit anderen geplanten Interventionen durch-
zuführen, um die Kosten und die CO2-Freisetzung zu minimieren (Wenk, 2008, Tsiavos et al. 2021). In diesem 
Kontext bieten die zur Umsetzung der schweizerischen Energiestrategie 2050 notwendigen Sanierungen eine 
vielleicht einmalige Möglichkeit das Erdbebenrisiko nachhaltig zu reduzieren. Gemäss Schätzungen der interna-
tionalen Energieagentur sind bestehende Gebäude für 30-40% des globalen Energieverbrauchs verantwortlich 
(IEA, 2018). Entsprechend müsste die Sanierungsrate bestehender Gebäude in der Schweiz von 1% auf 2.2% 
ansteigen, um die Nachhaltigkeitsziele zu erreichen (Cozza et al, 2020). 
 
Solche energetischen Sanierungen können synergetisch mit zumindest partiellen Erdbebenertüchtigungen ver-
bunden werden. Neben der Reduktion von Kosten für Baustelleninstallation und Planung, können sich bestimmte 
energetische Sanierungsmassnahmen durch eine rigorose synergetische Planung auch positiv auf das Erdbe-
benverhalten bestehender Gebäude auswirken (Caruso et al. 2021). Synergie-Potenziale gängiger Massnahmen 
zur Sanierung bestehender Gebäude sind in Abb. 1 qualitativ aufgeführt. Zum Beispiel kann eine Aufwertung von 
bestehenden Holzbalkendecken, mittels Holz-Beton Verbunddecken, sowohl den Energieverbrauch reduzieren 
(durch eine erhöhte thermische Speicherkapazität), als auch die horizontale Steifigkeit der Tragstruktur erhöhen. 

46 



17. D-A-CH-Tagung 2021 

 

Des weiteren kann ein Exoskelett das Out-of-plane-Verhalten verbessern und gleichzeitig als stabile Befestigung 
für eine aussenliegende thermische Isolation dienen (Margani et al, 2020). 
 

 
Abb. 1: Qualitative Schätzung des Synergiepotenzials gängiger Massnahmen zur Erdbebenertüchtigung und 

energetischer Sanierung bestehender Bauten. 
 
Tsiavos et al. (2021) haben eine neue synergetische Ertüchtigungsstrategie vorgeschlagen, die 
Erdbebenertüchtigung, energetischen Sanierung und niedrigeren CO2-Freisetzung kombiniert. Diese Strategie, 
die als Starke, Erdbebensichere und Thermische Rücken (SETR) definiert ist, beeinhaltet den Einbau von 
Holzbalken und Wärmedämmschichten aus erneuerbaren Materialien auf die innere oder die äussere Seite der 
Fassaden von bestehenden Mauerwerksgebäuden. Diese Ertüchtigungsstrategie ermöglicht eine wesentliche 
Erhöhung des seismischen Widerstands der Wände aus der Ebene, reduziert die Wärmeverluste und den 
Ausstoss von Kohlenstoffdioxid. Die seismischen, energetischen und ökologischen Vorteile dieser Strategie 
wurden durch ein neues Scoreboard für die Überprüfung der Effizienz von synergetischen 
Erdbebenertüchtigungsstrategien quantifiziert. 
 
An einem Fallbeispiel werden mögliche Berechnungsansätze für die Sanierung bestehender Bauten gezeigt, wel-
che ergänzend zu der SIA 269/8, energiebezogene Aspekte miteinbeziehen. Somit kann eine komplettere Kosten-
Nutzen-Rechnung für Erdbebenertüchtigungen erstellt werden, welche Gebäudebesitzern bei der Entscheidungs-
findung helfen kann. 
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Infrastrukturen stellen die Lebensadern unserer Gesellschaft dar. Nach einem Erdbeben sind sie für die Rettung 
sowie für die Bewältigung unverzichtbar und zudem verursachen Betriebsunterbrüche einen beträchtlichen wirt-
schaftlichen Schaden. Die Verantwortung für die Erdbebensicherheit von Infrastrukturanlagen liegt in erster Linie 
bei den Eigentümern. Der Bund schützt deshalb seine eigenen Bauten und die Nationalstrassen gegen Erdbeben. 
Er stellt sicher, dass im Rahmen von eigenen Bauvorhaben die entsprechenden Normenanforderungen einge-
halten werden und hat zudem seine Brückenbauwerke bezüglich deren Erdbebensicherheit inventarisiert 
(ASTRA, 2020). Die meisten Infrastrukturen stehen jedoch im Besitz von Privaten, Gemeinden oder der Kantone. 
Der Bund hat bei diesen Infrastrukturen nur bei Projekten, die ihm zur Genehmigung unterbreitet werden, einen 
direkten Einfluss. Dabei prüft er die Einhaltung von bereichsspezifischen Vorschriften betreffend die Erdebensi-
cherheit. Massgebend für das Verständnis von Ziel und Zweck dieser Vorschriften und deren Akzeptanz ist der 
frühe Einbezug aller Betroffenen bei deren Erarbeitung. Sind die Bestimmungen auf die Praxis abgestimmt und 
entsprechen der Projektphase des Bewilligungsverfahrens, führen sie letztendlich bei der Ausführung zu konkre-
ten Massnahmen zur Reduktion des Erdbebenrisikos. Neben der Komplexität von Netzsystemen und den wech-
selseitigen Abhängigkeiten zwischen Infrastruktursystemen, sind auch unterschiedliche Interessen zwischen der 
Gesellschaft und einzelner Betreiber mit einzubeziehen. 
 
Aufbauend auf Verletzbarkeitsstudien wurden in den letzten zehn Jahren für die relevanten Infrastrukturen im 
Einflussbereich des Bundes deren Schwachstellen identifiziert und der Handlungsbedarf aufgezeigt. Die nötigen 
Vollzugs- und Anwendungshilfen zur Umsetzung von präventiven Massnahmen wurden erarbeitet und implemen-
tiert. Die Qualitätssicherung der Einhaltung dieser Vorschriften wird im Rahmen der Genehmigung von Infrastruk-
turprojekten auf Bundesebene in Zusammenarbeit zwischen den Genehmigungsbehörden und der Fachbehörde 
beim BAFU sichergestellt. Für vier Infrastrukturbereiche wurden neue oder akutalisierte Instrumentarien in Kraft 
gesetzt unter Einbezug von Erfahrungen sowie neuer Erkenntnisse, wie zum Beispiel die Revision von Trag-
werksnormen (SIA, 2020). 

SCHIENENVERKEHR 

Die neue Richtlinie zur Erdbebensicherheit von Eisenbahnanlagen (BAV, 2020) zeigt das Vorgehen bei der 
Bestimmung von Erdbebensicherheitsmassnahmen und der Beurteilung deren Verhältnismässigkeit auf, u.a. mit 
konkreten Hinweisen zur Bestimmung oder zur Interpretation von infrastrukturspezifischen Parametern der 
Erhaltungsnorm (SIA, 2017). Weiter werden erdbebenspezifische Anforderungen an den Inhalt der 
Projektdokumentation sowie Vorgaben zur Bestimmung der Schutzziele festgelegt und anhand von 
Anwendungsbeispielen erläutert. 

LUFTVERKEHR 

Der seit 2012 bestehende Leitfaden zur Beurteilung der Erdbebensicherheit bei der Genehmigung von Bauvor-
haben der Zivilluftfahrt wurde revidiert (BAZL, 2020). Eine Arbeitshilfe dient der Einteilung von Bauvorhaben in 
eine Bauwerksklasse unter besonderer Berücksichtigung der Anforderungen der Zivilluftfahrt, womit die einzu-
reichenden Gesuchsunterlagen festgelegt werden. 
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STROMVERSORGUNG 

Die seit 2012 im Bereich der Stromverteilung praxiserbrobte ESTI-Richtlinie Nr. 248 (ESTI, 2020) wurde zum 
Thema «Losebedarf» ergänzt und nimmt die neusten Erkenntisse zur Erdbebeneinwirkung (Erdbebenzonen, 
Antwortspektren und Bauwerksklasse III) auf. Die Richtlinie verfolgt das Ziel, das Risiko eines ausgedehnten und 
langfristigen Blackouts bei einem starken Erdbeben nachhaltig zu verringern. Dementsprechend liegt der Fokus 
auf Unterwerken der höchsten Spannungsebene, u.a. auf der Verankerung von Transformatoren. Schweizweit 
wurden schon etliche Massnahmen an konkreten Projekten umgesetzt (Abb. 1). Neu besteht die Möglichkeit, 
anhand einer Graphik (Abb. 2) zu prüfen, ob die bei einer konkreten Leiterseilverbindung erforderliche Lose unter 
Wahrung der Kurzschlussfestigkeit eingebaut werden kann. Die Richtlinie deckt auch das Stromversorungsnetz 
des Schienenverkerhs mit 16 ⅔ Hz ab und gilt somit auch für Plangenehmigungen durch das Bundesamt für 
Verkehr (BAV). 
 

 
Abb. 1: Trafoverankerung (110/50 kV, 60 MVA) auf 
Rollen mit separaten geschraubten Stahlelementen 
(ESTI, 2020, Abb. B.3, S. 25).  

Abb. 2: Maximal zulässige Lose bei der Leiterkonfigura-
tion Kettenlinie in Abhängigkeit der Distanz zwischen 
den Anschlusspunkten (ESTI, 2020, Abb. 3, S. 18). 

 

ERDGAS- UND ERDÖLVERSORGUNG 

Das 2019 eingeführte Merkblatt zum Nachweis der Erdbebensicherheit bei Gebäuden von Rohrleitungsanlagen 
(BAFU, 2021) beinhaltet Empfehlungen zur erdbebengerechten Projektierung der Tragwerke sowie der sekundä-
ren Bauteile und präzisiert die Anforderungen an die Einteilung in die Bauwerksklasse III. Für die summarische 
Beurteilung der Erdbebensicherheit ist ein spezifisches Formular dem Plangenehmigungsgesuch beizulegen. 
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Stahlbetonbodenplatten unter Aufpralllasten 

Sara Ghadimi Khasraghy1, Tadeusz Szczesiak2 und Peter Zwicky1  
1 Basler & Hofmann AG, Zürich, Schweiz 

2 Eidgenössisches Nuklearsicherheitsinspektorat ENSI, Brugg, Schweiz 

Die Lager für radioaktive Abfälle sind wichtige Entsorgungsbauwerke, die hohe Sicherheitsanforderungen erfül-
len müssen. In der Schweiz gibt es mehrere oberirdische Lagereinrichtungen für die Zwischenlagerung von ra-
dioaktiven Abfällen. Die Stahlbetonbodenplatten dieser Lagereinrichtungen sind für ihren sicheren Betrieb von 
entscheidender Bedeutung. Sie werden für Betriebslasten und für aussergewöhnliche Lasten (inkl. Aufpralllas-
ten in Folge eines Behälterabsturzes) so ausgelegt, dass bei solchen Ereignissen die Tragsicherheit und die 
Dichtheit der Platte gewährleistet bleiben und dass die Platte, falls nötig mit erforderlichen Instandsetzungen 
weiterhin genutzt werden kann. 
 
Die in dieser Studie betrachtete Einrichtung wird als Lager für gestapelte Betonbehälter verwendet. Die Stahlbe-
tonbodenplatte dieser Einrichtung wurde unter anderem für den Lastfall Gebindeabsturz ausgelegt. Die Behälter 
sind als starre Quader mit der Aussenabmessung von 1.5 × 1.5 × 2.0 m und einem maximalen Gewicht von 
20 Tonnen modelliert. Die maximal mögliche Fallhöhe basierend auf der Lage des Laufkrans beträgt 6.5 m, dar-
aus resultiert eine kinetische Aufprallenergie von ca.1300 kJ. Die Fallenergie kann durch lokale Schäden des 
Behälters, Verformung und Beschädigung der Stahlbetonbodenplatte sowie durch Verformung des darunterlie-
genden Bodens absorbiert werden. Die betrachtete Stahlbetonbodenplatte weist eine Dicke von 1 m auf und ist 
zusätzlich zur Biegebewehrung mit Schubbewehrung bewehrt. 
 
Der vorliegende Beitrag beschreibt die numerische Analyse eines Behälteraufpralls auf eine Stahlbetonboden-
platte. Die Berechnung erfolgt im Zeitbereich mit der Finite Element (FE) Software LS-DYNA unter Berücksichti-
gung des nichtlinearen Verhaltens der Stahlbetonplatte. Der Beton, der darunterliegende Boden und der abstür-
zende Behälter wurden mit Volumenelementen, und der Bewehrungsstahl mit Stabelementen abgebildet. Der 
modellierte Bereich umfasst einen Teilbereich der Bodenplatte und des darunterliegenden Bodens. An den Sys-
temgrenzen des Bodenbereiches wurde die Wellenabstrahlung durch «Non-Reflective» Randbedingungen be-
rücksichtigt. Aus Symmetriegründen konnte das Modell auf eine Strukturhälfte des untersuchten Bereichs be-
schränkt werden (Abb. 1). Zwischen dem Behälter und der Bodenplatte, sowie zwischen der Bodenplatte und 
dem darunterliegenden Boden sind Kontaktflächen definiert. Die untersten Knoten des Bodens sind vertikal un-
verschieblich gelagert. Die seitlichen Knoten der Bodenplatte sind horizontal unverschieblich gelagert. 
 
Ein wichtiger Parameter im vorliegenden Fall ist der Aufprallwinkel des Behälters. Aus diesem Grund wurden 
verschiedene Analysen sowohl für den schiefen als auch für den flachen Aufprall eines starren Behälters auf 
eine Stahlbetonplatte durchgeführt, um den Einfluss des Aufprallwinkels auf das Verhalten der Stahlbetonbo-
denplatte zu untersuchen.  
 
Die Ergebnisse der nichtlinearen FE Analyse zeigen, dass wenn der Behälter mit einer Kante (im 45° Winkel) 
auf die Bodenplatte trifft, die Energie vor allem lokal durch Beton- und Bewehrungsschäden an der Plattenober-
fläche absorbiert wird. Die obere Bewehrung und die Schubbewehrung werden lokal reissen. Es ist aber keine 
plastische Dehnung in der unteren Bewehrung zu erwarten.  
 
Für die Bodenplatte ist der flache Aufprall des Behälters massgebend. In diesem Fall findet die grösste 
Lastübertragung zwischen Gebinde und Beton sowie zwischen Beton und Untergrund statt. Sowohl die untere 
Längs- als auch die Schubbewehrung werden plastifizieren, bleiben aber ungerissen. Hingegen wird erwartet, 
dass die oberen Bewehrungslagen reissen und lokale Schäden und Risse im Beton entstehen. 
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Im vorliegenden Fall zeigen die durchgeführten nichtlinearen FE Analysen, dass die Stahlbetonbodenplatte für 
einen Behälterabsturz mit einer kinetischen Energie von 1300 kJ ausreichend dimensioniert und bewehrt ist. 
Allerdings sind plastische Dehnungen bis zu 3 % für die untere Längs- sowie die Schubbewehrung zu erwarten. 
Aufgrund der konstruktiven Ausbildung der Abdichtung ist aber davon auszugehen, dass die Dichtheit der Bo-
denplatte nicht beeinträchtigt wird. 
 

 
 

Abb. 1: FE Modelle für einen flachen Aufprall sowie einen schiefen Anprall (45Winkel) 
 
Zusätzlich zu den durchgeführten nichtlinearen FE Analysen wird zur Plausibilisierung der numerischen Ergeb-
nisse eine vereinfachte Methode verwendet. Der für die Analyse verwendete Ansatz gemäss Schlüter (1987) 
basiert auf der Energieerhaltung , in dem die Aufprallenergie mit der durch plastische Dehnung der Biegebe-
wehrung (Membranwirkung) aufnehmbaren Deformationsenergie im Bereich des Durchstanzkegels verglichen 
wird. Dabei werden nur die unteren Bewehrungen (in beide Richtungen) betrachtet. Die maximale plastische 
Dehnung der Bewehrung wurde lokal auf 5% begrenzt. Für die Ermittlung des Durchstanzkegels wurde ein 
Durchstanzwinkel von 30 Grad angenommen. Die ermittelte aufnehmbare Deformationsenergie durch die 
Membranwirkung wird mit der Aufprallenergie verglichen. Die Energiedissipation des Bodens wird in dieser Me-
thode konservativerweise vernachlässigt. 
 
Die Resultate der Berechnung mit der vereinfachten Methode zeigen, dass die Aufprallenergie von 1300 kJ al-
leine durch plastische Dehnung der Biegebewehrung der Stahlbetonbodenplatte (ohne zusätzliche Schubbe-
wehrung) nur mit grossen Verformungen aufgenommen werden könnte. Die Dichtheit der Bodenplatte wäre da-
mit nicht gewährleistet. Deshalb wurde die Bodenplatte durch Schubbewehrungen verstärkt. Die Schubbeweh-
rungen können die Aufprallenergie mit geringen Verschiebungen der Bodenplatte absorbieren. Bei Verwendung 
der vereinfachten Methode wird empfohlen, die maximale plastische Dehnung der Biegebewehrung zu begren-
zen falls die Verformungen limitiert werden müssen. Damit wird sichergestellt, dass die Abdichtung die Risse 
überbrücken kann. 
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Numerische Simulation der induzierten Erschütterungen und des Dämp-
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Stossinduzierte Schwingungen und deren Weiterleitung durch ein Stahlbetongebäude werden durch das Struk-

turverhalten der Aufprallzone beeinflusst. Amplituden und Frequenzgehalt hängen von der Energiedissipation 

aufgrund lokaler Schädigung und dem Dämpfungsgrad der Strukturen auf dem Übertragungsweg ab. Die Ver-

suchsserie V des Forschungsprojekts IMPACT III und ebenso die Phase 3 des Benchmark-Projekts IRIS sind 

diesem Untersuchungsgegenstand gewidmet. 

 

Das Versuchsprogramm zum Projekt IMPACT III wurde vom VTT Technical Research Centre of Finland durch-

geführt und von mehreren Institutionen einschliesslich des ENSI finanziert. Die Zielsetzung des Gesamtprojekts 

IMPACT besteht darin, aus Versuchsdaten Informationen zu physikalischen Phänomenen abzuleiten, die wäh-

rend eines Flugzeugaufpralls auf eine Stahlbetonstruktur auftreten. Die letzten Tests im Rahmen der Versuchs-

reihe V zum Einfluss des nichtlinearen Tragverhaltens auf die induzierten Erschütterungen von Stahlbetontrag-

werken und deren Dämpfung erfolgten unter Verwendung des in Abb. 1 zusammen mit dem verwendeten Finite-

Elemente(FE)-Modell dargestellten, vergleichsweise einfachen System. Die zur Modellierung der Stahlbeton-

struktur mit der Software SOFiSTiK verwendeten Schalenelemente beinhalten ein nichtlineares, geschichtetes 

Materialmodell mit näherungsweiser Berücksichtigung der Schubverformungen im gerissenen Zustand. 

 

           

Abb. 1: IMPACT III: Seitenansicht (links), Foto (Mitte) und FE-Modell des Versuchskörpers V3. 

 

An dem Versuchskörper wurden zwei aufeinanderfolgende Aufpralltests mit verformbaren Projektilen durchge-

führt. Die Aufprallgeschwindigkeiten betrugen 91,9 m/s (V3A) und 166,2 m/s (V3B). Die beispielhaft in Abb. 2 für 

den Test V3B dargestellte Last-Zeitfunktion wurde separat mit einem FE-Modell des Projektils ermittelt. Die Ver-

schiebungen des Sensors D4 im Auftreffpunkt des Projektils lassen das nichtlineare Verhalten erkennen (Abb. 2). 

Die zum Vergleich durchgeführten linearen Analysen zeigen, dass diese weniger aufwändige Methode zur Be-

stimmung von Bauwerkantwortspektren zu auf der sicheren Seite liegenden Ergebnissen führt. Die Unterschiede 

hängen vom Grad der plastischen Verformungen ab, weshalb die Prognose im Einzelfall schwerfällt, ob der er-

höhte Aufwand einer nichtlinearen Spektrenermittlung gerechtfertigt ist. 

 

Auch die von der OECD NEA organisierte Phase 3 des Benchmark-Projekts IRIS wurde neben weiteren Instituti-

onen vom ENSI finanziell unterstützt. Die mit einer umfangreichen Messinstrumentierung gewonnenen Versuchs-

daten bilden die Grundlage für eine Untersuchung der Qualifikation aktueller FE-Programme für die numerische 
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Simulation der Schwingungsausbreitung und des Dämpfungsverhaltens von infolge Stosseinwirkung nichtlinear 

beanspruchten Stahlbetonstrukturen. 

 

      

Abb. 2:.Rechnerische Last-Zeitfunktion des Tests V3B (links) und Verschiebungen im Auftreffpunkt des Projektils (rechts). 

 

Die Experimente erfolgten an dem in Abb. 3 zusammen mit dem SOFiSTiK-FE-Modell und dem Rayleigh-Dämp-

fungsansatz dargestellten kastenförmigen, seitlich offenen Stahlbetonkorpus, der auf vier verankerten Füßen aus 

Stahlrohrprofilen gelagert ist. An der Innenseite der nach oben hin entsprechend einer Attika verlängerten Rück-

wand sind zwei Halterungen montiert, die an einbetonierten Ankerplatten mittels Schweiss- bzw. Schrauban-

schluss befestigt sind und der Simulation von Anlagenkomponenten dienen. 

 

       

Abb. 3: IRIS Phase 3: Versuchskörper (links), FE-Modell (Mitte) und mit Messungen konforme Rayleigh-Dämpfung (rechts). 

 

Die in Abb. 4 dargestellten Beschleunigungsspektren liegen unterhalb von 100 Hz nahe beieinander, während 

sowohl die berechneten als auch die gemessenen Ergebnisse bei höheren Frequenzen teilweise fragwürdig sind. 

Diese Ergebnisse sind indes praktisch irrelevant, da sie nur mit extrem kleinen Verschiebungen einhergehen. 

 

      

Abb. 4: Horizontale Beschleunigungs- (links) und Verschiebungsspektren (rechts) an der Oberseite der Attika. 

 

Weitere Detailinformationen zum Thema gehen aus Borgerhoff et al. (2019a, 2019b) hervor. 
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Planung und Ausführung des Sprengabbruchs von Kühltürmen 

Max Gündel1 und Clarissa Rapps2  
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In Deutschland ist im Rahmen der Energiewende der Rückbau einer Vielzahl von konventionellen und kerntech-

nischen Kraftwerken geplant oder bereits ausgeführt. Neben dem maschinellen Abbruch mit Greifbaggern und 

Meißelrobotern ist der Sprengabbruch, gerade bei hohen Bauwerken wie Schornsteinen und Kühltürmen, eine 

wirtschaftliche Alternative. Zudem kann hierdurch die Staub- und Lärmbelastung aufgrund der kurzen Rückbau-

zeit erheblich reduziert werden. In diesem Beitrag werden Möglichkeiten des sprengtechnischen Abbruchs von 

Kühltürmen vorgestellt und diskutiert. 

 

In Kohlekraftwerken und Kernkraftwerken werden in der Regel hyperbolische Naturzugkühltürme mit Höhen zwi-

schen 55 und 150 m betrieben. Sie bestehen aus einer Stahlbetonschale mit einer mit der Höhe abnehmenden 

Wandstärke, welche über ringförmig angeordnete Stützen auf Ring- oder Einzelfundamenten gelagert ist. 

 

In der Sprengabbruchplanung wird zunächst die Sprengstrategie festgelegt und die Sprengauswirkung auf die 

Nachbarobjekte untersucht.  Die Sprengstrategie umfasst neben der Wahl des Kollapsmechanismus die Dimen-

sionierung der Vorschwächungen und der Sprengbereiche. Diese beeinflussen sowohl die Kollapssicherheit als 

auch die Standsicherheit im vorgeschwächten Zustand. Naturzugkühltürme wurden in Deutschland schon 58 Mal 

erfolgreich mittels Kollapssprengung zu Boden gebracht. Um die Selbstzerstörung der Kühlturmschale beim Bo-

denaufprall zu ermöglichen, werden im vorderen Bereich ein bis drei Vertikalschlitze in der Kühlturmschale her-

gestellt (Abb. 1, links) (Rapps, 2021). Seitlich werden zwei schräge Fallschlitze vorbereitet, die die Sprengmaul-

begrenzung bilden. Die oberen Fallschlitzenden bilden die Durchstoßpunkte der Kippachse. Die in Fallrichtung 

liegenden Stützen sowie der untere Ringträger unter dem Vertikal- und den Fallschlitzen werden gesprengt (Mel-

zer, 1996). Um die Standsicherheit des vorgeschwächten Kühlturmes zu gewährleisten, sind in der Mitte der 

Fallschlitze teilweise Stege erforderlich, die ebenfalls gesprengt werden.  

 

Das Sprengergebnis wird auf Basis mechanischer Modelle prognostiziert. Sind weitere Informationen erforderlich, 

wie beispielsweise eine mögliche Fallrichtungsabweichung, kann der Kollapsvorgang mit nichtlinearen Zeitver-

laufsberechnungen realitätsnah simuliert werden (Abb. 1, rechts). Die Standsicherheitsnachweise vorgeschwäch-

ter Kühltürme erfolgt für Eigenlast und Windlast. Aufgrund der begrenzten Standzeit des vorgeschwächten Kühl-

turmes darf die Windlast reduziert werden. Die Sprengung benachbarter Kühltürme erfolgt meist mit einem Zeit-

versatz von mehreren Sekunden, um eine Überlagerung der Spreng- und Aufprallerschütterungen zu reduzieren. 

Gegebenenfalls wird dann ein Standsicherheitsnachweis des zweiten Kühlturms unter der Aufprallerschütterung 

des ersten Kühlturms erforderlich. 

 

Ein wesentlicher Teil der Sprengabbruchplanung umfasst die Prognose und Bewertung der Erschütterungsimmis-

sion an benachbarten, schützenswerten Objekten. Maßgebend sind hierbei nicht die Sprengerschütterungen 

durch die Detonation an sich, sondern die Erschütterungen infolge des Aufpralls des kollabierenden Kühlturms. 

Die Prognose erfolgt mittels einer Messdatenbasis aus vorangegangenen Sprengungen hyperbolischer Kühl-

türme, welche derzeit bei Wölfel Engineering die maximale Schwinggeschwindigkeit von 19 Kühlturmsprengun-

gen an 12 Standorten mit insgesamt 166 Messwerten umfasst. Die statistische Auswertung erfolgt auf Basis der 

energieskalierten Erschütterungsmessdaten und der Ausbreitungsformel nach DIN 4150-1 für fallende Massen. 

Die Schadensfreiheit benachbarter Objekte wird anhand der Anhaltswerte der DIN 4150-3 bewertet. Ist eine Zu-

schärfung der Prognose und der Bewertung erforderlich, zum Beispiel bei erschütterungsempfindlicher Nachbar-

bebauung oder im kerntechnischem Umfeld, kommen alternative, aufwändigere Methoden zum Einsatz. Als al-
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ternativer Bewertungsmaßstab zum Nachweis der Rückwirkungsfreiheit in Kernkraftwerken kann häufig die Aus-

legung benachbarter Bauwerke und Komponenten gegen das standortspezifische Bemessungserdbeben heran-

gezogen werden. Die Prognose muss dann allerdings neben der Amplitude der Erschütterung (d.h. die maximale 

Schwinggeschwindigkeit) auch detaillierte Informationen über dessen Frequenzinhalt enthalten. Hierzu werden 

zunächst Schwinggeschwindigkeitszeitverläufe aus vorangegangenen Sprengungen bezüglich ihrer Amplitude so 

skaliert, dass sie die potentielle Fallenergie des spezifischen Sprengobjekts und das erforderliche Sicherheitsni-

veau enthalten. Anschließend werden die Zeitverläufe mit einer Übertragungsfunktion transformiert, welche den 

Erschütterungsweg vom ursprünglichen Messpunkt zum zu bewertenden Objekt darstellt. Diese Übertragungs-

funktion wird standortspezifisch mittels eines bodendynamischen FE-Modells ermittelt, wobei eine Verifikation 

des FE-Modells anhand von Erschütterungsausbreitungsmessungen am Standort zu empfehlen ist. Die prognos-

tizierte Schar an Schwinggeschwindigkeitszeitverläufen am zu bewertenden Objekt wird anschließend in gemit-

telte Beschleunigungs-Antwortspektren umgewandelt, sodass ein Vergleich mit den Bemessungsspektren mög-

lich ist.  

 

 
 

Abb. 1: Sprengstrategie eines Naturzugkühlturms: Vorschwächungen und Sprengbereiche (links) (Rapps, 2021),  
Kollapssimulation (rechts). 

 

Zur Vorbereitung der Sprengung werden in der Kühlturmschale Vertikal- und Fallschlitze ausgebrochen und Bohr-

löcher in den Sprengbereichen für die Ladungen erstellt. Nach Einbringen und Verdämmen des Sprengstoffs 

werden die Sprengbereiche abgedeckt, um den Sprengstreuflug zu minimieren. Entsprechend den Anforderun-

gen in der Umgebung können hierfür Maschendraht und Vlies oder schwere Sprengschutzmatten aus Altreifen 

verwendet werden. Der Aufprallstreuflug kann nicht beeinflusst werden, sodass gegebenenfalls sekundäre 

Schutzeinrichtungen vorzusehen sind. 

 

Zur Beweissicherung werden Erschütterungsmessungen an kritischen Bauwerken und Komponenten empfohlen. 

Für Bauwerke an denen Erschütterungen oberhalb der Anhaltswerte prognostiziert werden, sollte zudem eine 

visuelle Beweissicherung durchgeführt werden. 
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Dynamische Berechnungen im Zusammenhang mit der  
Behälterlagerung radioaktiver Abfälle 

Pierre Wörndle1 und Robert Borsutzky1  
1 HOCHTIEF Engineering GmbH, Consult IKS, Frankfurt am Main 

Einleitung 

Radioaktive Abfälle aus dem Betrieb und dem Rückbau von Kernkraftwerken werden in speziell ausgelegte Be-

hälter für die Zwischen- und Endlagerung verpackt. Diese Behälter werden zum Teil in Zwischen- und Endlagern 

in gestapelter Form aufbewahrt. Die Standsicherheit dieser Stapel ist bei Betriebsunfällen, Angriffen und Extre-

mereignissen wie Erdbeben sicherzustellen.  

Während die Behälter an sich in der Regel störfallfest ausgelegt werden und somit der sichere Einschluss des 

radioaktiven Materials gewährleistet ist, bestehen hinsichtlich der sie einschließenden Baustruktur neben der Si-

cherstellung der Tragfähigkeit zusätzliche Anforderungen. Diese können z.B. die Dichtheit und die Integrität be-

treffen, die durch herabstürzende Behälter gefährdet sein könnten. Auch sicherheitstechnisch bedeutsame Infra-

struktur ist gegen solche Einwirkungen zu schützen. 

 

Nachweisziele 

Je nach Anwendungsfall werden Nachweise für unterschiedliche Szenarien auf Einwirkungs- und Auswirkungs-

seite erforderlich. Neben statischen Lastfällen, die aus dem Eigengewicht der Behälter resultieren, sind äußere 

Einwirkungen wie Erschütterungen aus Erdbeben oder Explosion aber auch betriebsbedingte Störfälle wie bei-

spielsweise der Absturz eines Behälters während eines Transportvorgangs oder der Anprall eines Staplerfahr-

zeugs zu berücksichtigen. Darüber hinaus können Sekundäreffekte infolge der äußeren Einwirkungen weitere 

Nachweise erforderlich machen. Beispielsweise kann selbst bei einem gelungenen Standsicherheitsnachweis 

eines Behälterstapels für den Lastfall Erdbeben ein Anprall an Baustrukturen oder andere Behälter infolge großer 

Verschiebungen erfolgen. 

Zur Festlegung der erforderlichen Nachweise sind neben der Beschreibung möglicher Szenarien die entspre-

chenden Schutzziele zu definieren. Folgende Schutzziele werden üblicherweise in Betracht gezogen: 

 Standsicherheit der Behälterstapel 

 Tragsicherheit der Baustruktur 

 Integrität der Behälter 

 Integrität der Baustruktur (radiologische Betrachtungen) 

Können bei auslegungsüberschreitenden Ereignissen einzelne Schutzziele nicht direkt nachgewiesen werden, 

sind differenziertere Bewertungen der Schutzziele, z.B. durch eine konkrete Schadensanalyse, durchzuführen.  

 

Grundsätzlich können die dynamischen Berechnungen im Zusammenhang mit der Behälterlagerung radioaktiver 

Abfälle in zwei Kategorien unterteilt werden. Die erste Kategorie umfasst Berechnungen und Nachweise zur 

Standsicherheit von Behältern entweder einzeln oder in gestapelter Form. Die zweite Kategorie umfasst Berech-

nungen und Nachweise von Baustrukturen, die durch zumeist unplanmäßige Einwirkungen der Behälter beein-

flusst werden (z.B. durch Anprall). In einigen Fällen kann es sinnvoll sein, beide Nachweise in einer Berechnung 

zu kombinieren. Ein solcher Fall ist beispielsweise ein durch Erdbeben angeregter Behälterstapel, der gegen die 

äußeren Baustrukturen der Lagerhalle stößt. 

Für beide Kategorien werden im folgenden Hinweise zu Modellbildung, Berechnungsansätzen und den maßge-

benden Einflussfaktoren gegeben. 

 

Standsicherheitsnachweise der Behälter 

Für die Beurteilung der Standsicherheit der in der Regel ohne Verbindungselemente übereinandergestapelten 

Behälter sind numerische Modelle erforderlich, die die nichtlinearen Effekte eines möglichen Verrutschens und 
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Abhebens der Behälter untereinander oder auf der Lagerfläche berücksichtigen. Je nach Behältertyp und Aufga-

benstellung sind Modellierungsansätze der Behälter als starr oder flexibel zielführend. Insbesondere bei Behäl-

tern, die eine geringe Steifigkeit aufweisen (wie z.B. Gitterboxen), ist es wichtig die relativen Verformungen der 

Behälter durch eine entsprechende Modellierung zu erfassen. Aufgrund der z.T. relativ großen Verschiebungen 

und nichtlinearen Effekte bei den dynamischen Berechnungen zur Standsicherheit von Behältern bzw. Stapeln 

wird die Verwendung von expliziten Lösungsverfahren und Programmen empfohlen. 

Im Rahmen der Beurteilung der Standsicherheit von Behälterstapeln mittels nichtlinearer Zeitverlaufsanalysen 

hat sich gezeigt, dass die untersuchten Systeme zum Teil sehr sensitiv auf die angesetzte transiente Anregung 

reagieren. Es wird daher empfohlen die Anregungen entsprechend breit zu variieren, um eine robuste Aussage 

zur Standsicherheit zu erhalten. Je nach Anregungsniveau kann sich auch ein maßgebender Einfluss der gewähl-

ten Bedingungen zur Haft- und Gleitreibung zwischen den Behältern ergeben, woraus sich sprunghaft qualitativ 

andere Ergebnisse ergeben können (cliff edge Effekte). Sollten keine Erkenntnisse zur vorhandenen Haftreibung 

vorliegen sind die angenommenen Werte ebenfalls zu variieren. 

 

Nachweise der Baustruktur 

Für die Beurteilung der durch Behältereinwirkung belasteten Baustruktur sind je nach Nachweisziel und Größe 

der Einwirkung unterschiedliche Modellierungen zweckmäßig. Insbesondere bei hohen Anprallkräften mit sehr 

hochfrequenten Stoßanteilen wird empfohlen eine gekoppelte Analyse zwischen Baustruktur und Anprallkörper 

durchzuführen, um eine unwirtschaftliche Bemessung unter Verwendung der Spitzenwerte der zeitlich veränder-

lichen Anprallkräfte zu vermeiden. Eine Modellbildung unter Berücksichtigung von Material-Nichtlinearitäten ist 

vor allem bei hohen lokalen Schubbeanspruchungen wie beispielsweise eines Behälterabsturzes auf eine Boden-

platte erforderlich. Durch solche detaillierten Modellierungsansätze werden auch Aussagen zum Schädigungs-

grad der getroffenen Baustruktur möglich. 

Bei der Beurteilung der Tragsicherheit von Baustrukturen, insbesondere bei lokalen Anpralluntersuchungen, be-

einflussen die getroffenen Annahmen im lokalen Aufprallbereich die Ergebnisse maßgeblich. Dazu gehören die 

angenommenen Kontaktbedingungen und die Steifigkeiten der anprallenden Strukturen. Insbesondere bei sehr 

konzentrierten Anprallflächen wird empfohlen die stofflichen Nichtlinearität des Anprallkörpers zu berücksichtigen. 

Können auch mit diesen detaillierteren Betrachtungen die Nachweisziele nicht erreicht werden, können je nach 

betrieblichen Möglichkeit konstruktive Schutzmaßnahmen im direkten Aufprallbereich, wie z.B. Energie-dissipie-

rende Elemente vorgesehen werden. 

 

  

 

 

 
 

Abb. 1: Numerisches Modell eines Behälterstapel (links), detaillierte Modellierung der Behälterecke für eine Anprallberechnung 
(Mitte), gekoppelte Anprallsimulation eines auf eine Bodenplatte abstürzenden Behälters (rechts) 

 

LITERATUR 

Meskouris, K. (1999) Baudynamik. Ernst & Sohn ISBN 3-433-01326-8. 

57 



Seismic Force Resisting Systems for Timber Structures of up to 12 Sto-
ries – The Canadian Experience 

Bernhard Gafner1, Ilana Danzig1, 

ASPECT Structural Engineers 

Canada & Switzerland 

The use of mass timber buildings taller than 6 stories is an ongoing international trend. One of the reasons 

amongst many is the ability to prefabricate the structural elements and reduce the construction time. But in order 

to really harvest the schedule savings a prefabricated structural system can offer both the gravity and lateral 

system need to be prefabricated. Ideally, lateral systems used in these projects consist of prefabricated compo-

nents that align with the tolerance and sequences typical for mass timber frames.   

 

When designing lateral systems, several design checks need to be performed. Under Ultimate Limits States 

(ULS), these are as follows: 

Seismic Loads 

• Strength – does the system have enough strength to withstand the seismic loads 

• Stiffness – does the system have enough stiffness under ULS loads to not deform too much (drift) 

• Inelastic deformation capacity – can the system undergo adequate inelastic dis-placement to allow 

for energy dissipation without collapse 

Wind Loads 

• Strength – does the system have enough strength to withstand the wind loads 

 

Under Serviceability Limits States (SLS), these are as follows: 

Wind Loads 

• Acceleration - does the system have enough stiffness to provide an appropriate level of user comfort 

• Stiffness - does the system have enough stiffness to not deform too much (drift) 

 

Compared to heavier steel and concrete buildings, the lighter timber structures may exhibit wind accelerations 

that exceed the acceptable thresholds at a given building height. In other words, wind induced acceleration can 

become the governing consideration for buildings that are much shorter than similar steel or concrete structures.  

 

There are multiple systems that are typically considered as a Seismic Force Resisting System (SFRS) in midrise 

timber structures: 

• Cross Laminated Timber (CLT) Shear Walls  

• Concrete Shear Walls 

• Eccentrically Braced Steel Frames (EBF) 

 

The table below provides a simple comparison of these three SFRS.  

  

 
1 ASPECT Structural Engineers, http://aspectengineers.com/ 
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 CLT Shear Walls Central Concrete Core 

and Shear Walls 

Eccentrically Braced 

Steel Frames 

Cost $$ $$$ $$ 

Time Quick Slow Quickest 

Quality/Prefab High Low Highest 

Availability Low High Medium 

Weight Light Heavy Medium 

Geometric flexibility Average Good Poor 

Other Does not meet the 

current Canadian 

building codes at this 

height and will re-

quire alternative solu-

tion. Challenging con-

nection details 

Efficient use of space Inflexible in plan, addi-

tional fire protection, 

acoustics 

Table 1: Comparison of Lateral Force Resisting Systems 

 

Our experience shows that a steel eccentrically braced frame is a very suitable lateral force resisting system to 

be integrated into a mass timber structure. This system provides the strength, ductility and stiffness needed and 

allows for a high degree of prefabrication while having similar construction tolerances.  

 

Concrete shear walls & cores are very common and exhibit the necessary the strength, ductility and stiffness, but 

falls short on the construction sequencing as it’s a field in-stalled system and therefore much slower than EBF’s. 

Concrete systems also have much larger construction tolerances than prefabricated steel or mass timber struc-

tures. 

 

CLT shear walls are not well suited for taller buildings that need to rely on a minimized amount of shear walls. If 

a residential building would make use of all interior walls as shear walls, the necessary strength, ductility and 

stiffness could be achieved. But our experience shows that such structures are not cost effective – at least not on 

the Canadian Westcoast. In addition to that, this system is limited to low rise building only (20m height limit in low 

to medium seismic zones, 30m height limit in high seismic zones) would fall outside of the current building code 

and standards and would require special approvals to be used. 
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Grundschwingzeit von Holzrahmenbauten – Experiment und Simulation 
im Vergleich 

Urs Oberbach1, Martin Geiser1 und Pierino Lestuzzi2  
1Berner Fachhochschule Architektur, Holz und Bau, Biel 

2Ecole Polytechnique Fédérale, Lausanne 

Die verlässliche Ermittlung der Grundschwingzeit T1 von Holzrahmenbauten ist aufgrund der Komplexität der 
Tragstruktur und den Materialeigenschaften von Holz, Holzwerkstoffen und Verbindungsmitteln eine Herausfor-
derung. Messungen an einem bis zu 4-geschossigen Versuchsgebäude in Holzrahmenbauweise in Chamoson 
(Schweiz, VS) im Massstab 1:1 lieferten experimentell bestimmte Grundschwingzeiten und Dämpfungsmasse in 
Abhängigkeit der Schwingungsamplitude. Die im Vorfeld ermittelten Material-, Verbindungs- und Wandsteifigkei-
ten erlaubten eine vergleichende dynamische Analyse mit gemessenen Steifigkeitskennwerten und mit Steifig-
keitskennwerten nach den Baunormen SIA 265:2012 und SIA 265/1:2018. 
 
Eine Holzrahmenbauwand besteht aus einem Rahmen (Ständerwerk), einer Beplankung, der Klammerverbin-
dung, welche die Beplankung mit dem Rahmen verbindet und Stahlformteilen, welche das Wandelement für 
Zug- und Schubkräfte verankern. Tabelle 1 zeigt die experimentell bestimmten und in Baunormen definierten 
Materialsteifigkeiten. Die experimentell ermittelten Steifigkeitskennwerte für Brettschichtholz und OSB weichen 
wenig von den normativen Werten ab (bis ca. 8 %). Bei der Klammerverbindung ist die experimentell bestimmte 
Steifigkeit mehr als doppelt so gross als in SIA 265/1:2018 angegeben. Diese Diskrepanz wurde in SIA 265/1-
C1:2021 korrigiert. Für Zuganschlüsse wird empfohlen den Verschiebungsmodul mit einem Millimeter Verfor-
mung unter dem Bemessungswert des kurzzeitigen Tragwiderstandes zu berechnen. 
 

Quelle 

Material- und Verbindungsmittelsteifigkeiten 

Elastizitätsmodul 
Brettschichtholz GL 24h 

Schubmodul 
OSB/3 

Verschiebungsmodul 
Klammerverbindung 

Verschiebungsmodul 
Zuganschluss WHT 740 

SIA 265:2012 11’000 N/mm2 - - 671) / 1462) kN/mm  

SIA 265:2021 11’500 N/mm2 - - unverändert 

SIA 265/1:2018 - 1080 N/mm2 247 N/mm - 

SIA 265/1-C1:2021 - unverändert 520 N/mm - 

Experiment 11’874 N/mm2 1023 N/mm2 516 N/mm 117 – 242 kN/mm3)  

Tabelle 1: Material- und Verbindungsmittelsteifigkeiten in den SIA Normen und im Experiment. Die grau hinterlegten 
Felder werden zur Berechnung der Wandsteifigkeiten von Holzrahmenbauwänden und der dynamischen Analyse 
von Holzrahmengebäuden mit der Ersatzstabmethode vorgeschlagen. 1) Steifigkeit unter Berücksichtigung von Kser 
der Schrauben gemäss SIA 265:2012 6.5.2.5 2) Steifigkeit aus 1 mm Verschiebung unter dem Bemessungswert 
des kurzzeitigen Tragwiderstands 3) Ergebnisse von zwei Prüfkörpern  

 
Die anschliessend im Labor durchgeführten Wandversuche zeigten, dass die Steifigkeitsberechnung mit der 
Ersatzstabmethode nach Brunner et al. (2010) für Wandelemente ohne Öffnungen zu einer Annäherung bis auf 
6 % vom Versuchsergebnis kommen. Die Holzrahmenbauwände zeigten ein anfänglich steifes Verhalten und 
wurden mit zunehmender Amplitude immer weicher – ein günstiges Tragwerksverhalten im Erdbebenfall. Da-
nach wurden über 80 Ausschwingversuche mit Querkraftauslastungen von 16 % - 167 % und zusätzliche Um-
gebungsrauschmessungen (ANM) mit Beschleunigungssensoren zu den 4 Testzuständen (Abb. 1) und in bei-
den Gebäudehauptrichtungen durchgeführt.  
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Abb. 1: Gebäude G1, G2, G3 und G4. 

 
Die Schätzformel aus SIA 261:2014 Gl. 39 zeigte eine gute Übereinstimmung mit den durch Ambient Noise 
Measurement ermittelten Grundschwingzeiten. Die vereinfachte Rayleigh Formel 𝑇𝑇1 = 2 √𝑢𝑢 aus SIA 261:2014 
Gl. 40 lieferte für die mehrgeschossigen Holzrahmengebäude zu lange Grundschwingzeiten. Die gemessenen 
Grundschwingzeiten (0,1 - 0,5 s) überstiegen niemals das doppelte der Schätzformel SIA 261:2014 Gl. 39  
𝑇𝑇1,𝐸𝐸𝐸𝐸𝐸𝐸𝐸𝐸𝐸𝐸𝐸𝐸𝐸𝐸𝐸𝐸𝐸𝐸𝐸𝐸 ≤  2 ∙  𝑇𝑇1,𝑒𝑒𝑒𝑒𝑒𝑒 mit 𝑇𝑇1,𝑒𝑒𝑒𝑒𝑒𝑒 = 0,05 ∙  ℎ0.75 gemäss NBCC:2015 Absatz 4.1.8.11.d.iii.  

 

Abb. 2: Grundschwingzeiten von Holzrahmengebäuden. 
 
Die dynamische Analyse führte mit den experimentellen Steifigkeiten zu Grundschwingzeiten, welche sich nahe 
an den experimentellen Grundschwingzeiten befanden. Damit die numerische Simulation bei der kraftbasierten 
Analyse auf der sicheren Seite liegt, darf die so ermittelte Grundschwingzeit nicht länger als die experimentelle 
Grundschwingzeit sein. Bei den vorliegenden vier Holzrahmengebäuden hatte sich der empirische Faktor 1,17 
bei der Steifigkeit als korrekt erwiesen, damit Simulation und Experiment übereinstimmten. Er berücksichtigt 
räumliche Effekte und erhöhte Steifigkeiten bei kurzzeitigen Belastungen. Es wird empfohlen bei der Simulation 
die Steifigkeit mit dem Faktor 1,4 zu erhöhen (analog zur Festigkeitserhöhung 𝜂𝜂𝑡𝑡 = 1,4 bei sehr kurzer Belas-
tungsdauer). 
 
Für die Berechnung der Eigenschaften des Ersatzstabes der dynamischen Analyse im Stabwerksprogramm soll-
ten die folgenden Berechnungsparameter verwendet werden: 

- Material- und Verbindungsmittelsteifigkeiten nach Tabelle 1 (grau hinterlegt) 
- pauschale Steifigkeitserhöhung mindestens mit dem Faktor 1,17 (Versuchsergebnis) 

 
Mit den angepassten Berechnungsparametern konnte die Grundschwingzeit für mehrgeschossige Holzrahmen-
bauten realistisch berechnet werden. Weitergehende Studien erforschen die dynamischen Steifigkeiten von 
Holz, Holzwerkstoffen und HWS-Holzverbindungen und die Dämpfungseigenschaften von Holz, Holzwerkstof-
fen, Verbindungen, sowie die Grundschwingzeiten und Tragwerksdämpfungen von unterschiedlichen Konstruk-
tionsweisen (Brettsperrholzbauweise, Blockbauweise). 

LITERATUR 
Brunner, R., Jung, P., Steiger, R., Wenk, T. & Wirz, N. (2010), Erdbebengerechte mehrgeschossige Holzbauten, Lignum 
Holzwirtschaft Schweiz, Zürich.  
SIA 261:2014, Einwirkungen auf Tragwerke, Schweizerischer Ingenieur- und Architektenverein, Zürich. 
SIA 265:2012/2021, Holzbau, Schweizerischer Ingenieur- und Architektenverein, Zürich. 
SIA 265/1:2018, Holzbau – Ergänzende Festlegungen, Schweizerischer Ingenieur- und Architektenverein, Zürich. 
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Einfluss der Stahlqualität und der Detailausbildung auf die Duktilität von 
Stahl-Holz-Stabdübelverbindungen 

Lukas Furrer1 und Martin Geiser1 
1Berner Fachhochschule, Institut für Holzbau, Tragwerke und Architektur IHTA 

Die Erdbebengefährdung in der Schweiz wird gemäss dem Bundesamt für Umwelt zwar nur als mässig einge-
stuft, nichtsdestotrotz sind die Erdbebenkräfte oft massgebend für die Bemessung eines Tragwerks. Bei der 
Erdbebenbemessung wird unterschieden zwischen nicht-duktiler und duktiler Bemessung. Bei der Anwendung 
der duktilen Bemessung können die Erdbebenkräfte in Abhängigkeit vom plastischen Verformungsvermögen, 
der Überfestigkeit und dem Energiedissipationsvermögen des Tragwerks reduziert werden. Um dies zu errei-
chen, wird ein Tragwerk in spröde und duktile Bereiche eingeteilt. Da Holz grundsätzlich ein spröder Werkstoff 
ist, werden im Holzbau für die duktilen Bereiche insbesondere stiftförmige Verbindungsmittel aus Stahl einge-
setzt, da diese ein gewisses Verformungsvermögen aufweisen. Im Holzrahmenbau zum Beispiel wird die Ver-
klammerung als duktiles Element im Tragwerk angesetzt. Bei anderen Holzbauweisen können Stahl-Holz-Stab-
dübelverbindungen als duktile Glieder eingesetzt werden.  
 
Untersuchungen an der Berner Fachhochschule haben allerdings ergeben, dass die zyklische Duktilität von 
Stabdübelverbindungen, wie sie heute üblicherweise zum Einsatz kommen, sehr gering ist und dass eine seri-
elle Aktivierung kaum stattfindet. Das heisst, dass sich bei seriell angeordneten Verbindungen nicht alle An-
schlüsse plastisch verformen, was schliesslich zu einer geringen Tragwerksduktilität führt. Grund für dieses im 
Erdbebenfall ungünstige Tragverhalten sind insbesondere die für die Stabdübel verwendeten, kaltgezogenen 
Stähle S235 und S355.  
 
Im Betonbau gilt für einen erdbebengerechten Entwurf von Hochbauten der Grundsatz, dass duktiler Beweh-
rungsstahl eingesetzt wird, um genügend grosse und verformungsfähige plastische Bereiche zu entwickeln 
(Bachmann, 2002). Zwei Parameter zur Beschreibung der post-elastischen Eigenschaften des Stahls entschei-
den über die Duktilität des Tragwerks: Das Verfestigungsverhältnis ks und die Dehnung bei Höchstlast Agt. Ge-
mäss aktuell gültiger Norm für Betonbau SIA 262:2013 gilt für B500C ein Verfestigungsverhältnis zwischen 1.15 
und 1.35 und eine Dehnung bei Höchstlast von 7.5 %. Auf der Basis dieses Grundsatzes wurde an der BFH die 
zyklische Duktilität sowie die serielle Aktivierung von *BSB*-Verbindungen unter Einsatz von Stählen mit vorteil-
haften post-elastischen Eigenschaften untersucht. Es sind also Stähle für die Stabdübel eingesetzt worden, wel-
che ein höheres Verfestigungsverhältnis und eine höhere Dehnung bei Höchstlast aufweisen als der üblicher-
weise verwendete, kaltgezogene S355 (Abbildung 1).  
 
Die Tests haben gezeigt, dass durch den Einsatz von Stabdübeln aus Stahl mit vorteilhaften post-elastischen 
Eigenschaften die serielle Aktivierung möglich war. Des Weiteren konnte die monotone wie auch die zyklische 
Duktilität durch den Einsatz solcher Stähle um rund 30% gesteigert werden. Allerdings kam es bei den zykli-
schen Versuchen jeweils zu einem frühzeitigen Scherversagen der Stabdübel, wodurch die zyklische Duktilität 
begrenzt worden war. Diese Tatsache führte zu der Vermutung, dass die scharfen Kanten der Schlitzbleche 
eine Kerbwirkung auf die Stabdübel ausübten, wodurch die Stabdübel unter zyklischer Belastung nicht ihr volles 
Fliesspotential ausschöpfen konnten. Gemäss Geiser et al. (2021) liegt eine mögliche Erklärung für die Kerbwir-
kung in einer unvorteilhaften Hierarchie der Stahlfestigkeiten zwischen dem Stabdübel-Stahl und dem Schlitz-
blech-Stahl. Die zyklische Duktilität sollte durch das Verhindern dieser Kerbwirkung auf die Stabdübel verbes-
sert werden können, was möglicherweise durch die folgenden zwei Massnahmen erreicht werden kann: 

 Herstellen einer Hierarchie der Festigkeiten zwischen Stabdübeln und Schlitzblech 
 Runden oder Fasen der Lochkanten im Schlitzblech 
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Im Rahmen weiterer Untersuchungen ist überprüft worden, ob durch ein Verhindern der Kerbwirkung die Duktili-
tät weiter gesteigert werden kann. Dabei wurden neben dem Einsatz von Stabdübel-Stahl mit vorteilhaften post-
elastischen Eigenschaften die beschriebenen zwei Massnahmen angewandt, welche jeweils einzeln und in 
Kombination angewandt wurden. Einerseits sollte eine Hierarchie der Stahlfestigkeiten zwischen dem Stahl des 
Schlitzblechs und dem der Stabdübel hergestellt werden, sodass die Festigkeit des Schlitzblech-Stahls 80% der 
Fliessgrenze des Stabdübel-Stahls nicht überschritt. Dies sollte dazu führen, dass die scharfen Kanten der Lö-
cher im Schlitzblech von den Stabdübeln eingedrückt werden. Andererseits bestand die zweite Massnahme da-
rin, die Lochkanten mit einem Radius von 2 mm zu runden. Abbildung 1 zeigt unterschiedliche Stahlqualitäten 
der Stabdübel und Schlitzbleche, welche im Rahmen der Untersuchungen getestet worden sind.  
 
 

 

Abb. 1: Stahlqualitäten der Stabdübel (durchgezogene Kurven) und der Schlitzbleche (gestrichelte Kurven). 
 
Es konnte gezeigt werden, dass durch ein Verhindern der Kerbwirkung das Tragverhalten von Stabdübelverbin-
dungen unter zyklischer Belastung deutlich verbessert werden kann. Wird ein frühzeitiges Scherversagen der 
Stabdübel durch die beschriebenen Massnahmen verhindert, können diese ihr volles plastisches Verformungs-
vermögen ausschöpfen, wodurch die zyklische Duktilität massgeblich steigt. 
 
Zusammenfassend ist festgestellt worden, dass die zyklische Duktilität und die serielle Aktivierung durch den 
Einsatz von optimierten Stabdübeln und durch geringfügige Anpassungen in der Detailgestaltung deutlich ge-
steigert werden konnten. Bei der Entwicklung einer duktilen Stabdübelverbindung ist es allerdings von entschei-
dender Bedeutung, dass man die mechanischen Eigenschaften der eingesetzten Stähle für die Stabdübel und 
allenfalls für die Schlitzbleche genau kennt. Nur so kann gewährleistet werden, dass die Verbindung das erwar-
tete Tragverhalten auch aufweist.  
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Strukturdynamische Untersuchungen einer Brettsperrholzdecke in  
unterschiedlichen Phasen einer Gebäudesanierung 

Michael Kawrza1, Thomas Furtmüller1 und Christoph Adam1  
1Universität Innsbruck, Arbeitsbereich für Angewandte Mechanik (michael.kawrza@uibk.ac.at) 

In den letzten Jahrzehnten hat sich der konstruktive Holzbau mit der Entwicklung von Brettsperrholz (BSP) als 

ernstzunehmenden Alternative zu traditionellem Massivbau etabliert, auch im mehrgeschossigen Wohnungsbau. 

Da Holzbauten aufgrund der geringeren Masse in der Regel schwingungsanfälliger sind als Massivbauten, muss 

neben der Tragfähigkeit auch besonderes Augenmerk auf die Gebrauchstauglichkeit gelegt werden. Speziell im 

urbanen Bereich, in dem mehrgeschossige Bauten mit vielen Wohneinheiten entstehen, muss die dynamische 

Antwort der Holzdeckenkonstruktionen im niedrigfrequenten Bereich untersucht werden, um Schwingungsprob-

leme und vibro-akustische Probleme zu vermeiden.  

 

Um einen Einblick in die dynamischen Eigenschaften einer Holzdecke mit fertigem Fußbodenaufbau im einge-

bauten Zustand unter realen Randbedingungen zu bekommen, wurde ein Testobjekt, welches im Zuge einer 

Gebäudesanierung als Geschoßdecke eingezogen wurde, in drei unterschiedlichen Bauzuständen experimentell 

und numerisch untersucht. Als Zustand 1 wird die ungefähr 7 mal 8 Meter große Rohdecke (siehe Grundriss Abb. 

1) bestehend aus drei BSP-Platten (5-lagig mit einer Gesamtdicke von 20 cm), die an den beiden Plattenstößen 

miteinander verschraubt sind und linienförmig an den Rändern und mittels einem punktförmigen Auflager in der 

Mitte der Platte gelagert ist, bezeichnet. Im Zustand 2 ist an der Unterseite der BSP-Platte eine Unterdecke aus 

Gipsfaserplatten befestigt und eine nichttragende Holzriegelwand auf der Platte errichtet. Der Fußbodenaufbau 

bestehend aus Schüttung (11,5 cm), Trittschalldämmung (3 cm) und schwimmendem Estrich (6 cm) komplettiert 

den Zustand 3 des Testobjekts. 

 

Es wurden die modalen Parameter dieser Decke in jedem Zustand mit einer experimentellen Modalanalyse be-

stimmt. Die Anregung erfolgte mit einem elektrodynamischen Schwingerreger mit einem linearen Gleitsinus im 

Frequenzbereich zwischen 6 und 80 Hz. Die dynamische Antwort wurde mittels Beschleunigungssensoren an 

140 Punkten im Zustand 1 und 2 und an 87 Punkten im Zustand 3 aufgezeichnet. Im Zustand 1 und 2 wurde ein 

feinerer Raster im Bereich der Plattenstöße verwendet, um lokale Effekte in den Eigenschwingungsformen abbil-

den zu können. Vor jedem Experiment wurde das Anregungssignal so lange iterativ verändert, bis die spektrale 

Leistungsdichte der Beschleunigung an der oszillierenden Masse des Schwingerregers konstant im gewünschten 

Frequenzbereich war und somit alle Frequenzen gleichermaßen angeregt wurden.  

 

Mittels der Methoden der Systemidentifikation wurden die modalen Parameter des Testobjekts in jedem Zustand 

abgeschätzt. Im Zustand 1 wurden fünf Eigenfrequenzen zwischen 12,78 Hz und 25,22 Hz, im Zustand 2 sechs 

Eigenfrequenzen zwischen 12,02 Hz und 25,45 Hz und im Zustand 3 vier Eigenfrequenzen zwischen 10,68 Hz 

Abb. 1: Grundriss des Testobjekts und ausgewählte experimentell identifizierte Eigenschwingungsformen im Zustand 1 
(Kawrza et al., 2021) 
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und 20,16 Hz mit den dazugehörigen Eigenschwingungsformen und modalen Dämpfungen identifiziert. Die Ei-

genformen sind exemplarisch für den Zustand 1 in Abb. 1 dargestellt. Auffallend ist, dass die Eigenformen der 

Moden 1 und 3 keine Schwingungsknotenlinien aufweisen und somit nur modale Verschiebungen in eine Richtung 

haben. Berechnet man die auto-MAC-Matrix (Brandt, 2011), stellt man fest, dass diese Moden stark korreliert 

sind. Sowohl im Zustand 1 als auch im Zustand 2 wurden korrelierte Moden identifiziert. Numerische Untersu-

chungen dazu ergaben, dass die dynamische Antwort des Systems unvollständig erfasst wurde, da die Antwort 

nur auf der Oberseite der Decke aufgezeichnet wurde und andere schwingungsfähige Teile des Gesamtsystems 

wie der Schwingerreger nicht berücksichtigt wurden. Die größten modalen Amplituden treten am Ort der Anregung 

auf, was darauf hinweist, dass die Korrelation der Moden tatsächlich ein Resultat der Interaktion zwischen Schwin-

gerreger und Textobjekt ist.  

 

Neben den experimentellen Untersuchungen wurde für jeden Zustand ein Finite Elemente (FE) Modell, unter 

Einbeziehung der verschiedenen Randbedingungen und des Schwingerregers als Feder-Masse-System, kalib-

riert (Friswell et al., 1995). Mit Hilfe der experimentellen Daten wurden dazu in einem zweistufigen Optimierungs-

prozesses ein Parameterset variiert, bis die Ergebnisse der numerischen Modalanalyse mit denen der experi-

mentellen Modalanalyse übereinstimmen. Mit den sich ergebenden kalibrierten Modellen kann die dynamische 

Antwort des Testobjekts in jedem Zustand genau vorhergesagt werden und der Einfluss von einzelnen Kompo-

nenten, wie Materialparameter, Schüttungshöhe oder Estrichhöhe mittels Parameterstudien untersucht werden. 

Da das Testobjekt gekoppelt mit dem Feder-Masse-System numerisch abgebildet wird, ist es ebenso möglich 

diese beiden Systeme voneinander zu entkoppeln und die modalen Parameter des Deckenaufbaus in jedem 

Zustand numerisch zu berechnen und somit den störenden Einfluss des Schwingerregers zu korrigieren. Die 

numerisch identifizierten Eigenfrequenzen sind in Tabelle 1 angeführt. Durch die Unterdecke, die zu einer Ver-

steifung in transversaler Richtung führt, steigt die Grundfrequenz von 13,91 Hz auf 15,11 Hz im Zustand 2. Im 

Zustand 3 nehmen alle identifizierten Eigenfrequenzen erheblich ab, da durch den gewählten Deckenaufbau die 

Masse des Gesamtsystems mehr als verdreifacht wird. 

 

Mode (i) / Frequenz fi,Z1 [Hz] fi,Z2 [Hz] fi,Z3 [Hz] 

1 13,91 15,11 10,98 

2 15,87 15,87 13,51 

3 24,55 22,85 15,56 

4 26,16 25,59 19,85 

Tabelle 1: Numerisch identifizierte Eigenfrequenzen der Decke in 
den drei betrachteten Bauzuständen. 

 

Neben dem detaillierten FE-Modell wurde zusätzlich ein vereinfachtes ingenieurmäßiges Modell des Deckensys-

tems im Zustand 3 erstellt, welches die Nachgiebigkeit der Ränder und der Punktlagerung sowie die versteifende 

Wirkung der Unterdecke und des Fußbodenaufbaus nicht berücksichtigt. Mit diesem Modell werden die identifi-

zierten Eigenfrequenzen deutlich unterschätzt und somit die Notwendigkeit der gewählten durch Messdaten un-

terstützten numerischen Modellierungsstrategie hervorgehoben.  

 

Mit den hier vorgestellten Untersuchungen konnte ein detaillierter Einblick in das dynamische Verhalten einer 

BSP-Decke gewonnen werden. Darüber hinaus kann der eingesetzte Ablauf zur Kalibrierung der FE-Modelle als 

Grundlage für die Modellierung ähnlicher Leichtbaustrukturen verwendet werden. 
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Grossversuche an Schubwänden aus Stahlbeton 

Milan Kovarbašić 1, Diego Pizarro Pohl 1, Andreia Horta Alvares da Silva1 und Božidar Stojadinović 1  
1ETH Zürich, Zürich 

Schubwände aus Stahlbeton sind eines der am häufigsten genutzten Tragelemente zur horizontalen Aussteifung 

und Verstärkung von Bauwerken wie Wohn- und Industriegebäuden, Brücken sowie Kernkraftwerksanlagen. Bei 

der Beurteilung dieser Bauwerke bezüglich Erdbebensicherheit spielen verformungsbasierte Bemessungsverfah-

ren eine wichtige Rolle. Dabei ist die Annahme eines realitätsnahen Verformungsvermögens der tragenden 

Schubwände aus Stahlbeton von grosser Bedeutung. Das komplexe und nichtlineare Last-Verformungsverhalten, 

alle massgebenden Versagensmechanismen und gegenseitigen Interaktionen von Bauwerken aus Stahlbeton 

werden aber noch nicht ausreichend verstanden. Während das Biege- und das Schubversagen üblicherweise 

berücksichtigt werden, ist das für das Versagen von Schubwänden infolge von Schaukelbewegungungen oder 

Gleitschub nicht der Fall. Vergangene Erdbeben haben jedoch gezeigt, dass diese zum Versagen von Bauwerken 

führen konnen.  

 

Im Rahmen eines SNF-Forschungsprojekt wird an der neuen Versuchsanlage (MAST) der ETH Zürich eine Reihe 

von zwölf Stahlbetonschubwänden getestet. Die Versuchsanlage besteht aus 10 servohydraulischen Aktuatoren 

und kann eine vertikale Kraft von bis zu 10 MN aufbringen, bis zu 4 MN in der einen und 2 MN in der anderen 

horizontalen Richtung. Das System ermöglicht quasi-statische zyklische Versuche und Hybrid-Simulationen von 

Tragwerkselementen in realer Grösse unter Randbedingungen mit 6 Freiheitsgraden. Für weitere Informationen 

zur Versuchsanlage wird der Leser auf Abbiati et al. (2017) verwiesen. Mit Hilfe dieser Versuche sollen mögliche 

Abhängigkeiten zwischen den Versagensformen (Biege-, Schub-, Gleitschubversagen und Versagen infolge 

Schaukelbewegungen) identifiziert werden, entsprechende Interaktionsdiagramme zur Verfügung gestellt wer-

den, sowie Daten für die Weiterentwicklung des quasi-dynamischen verformungsbasierten Bemessungsverfahren 

(Constant Yield Displacement Method) gewonnen werden.  

   

Dieser Beitrag stellt den Versuchskörper und die Instrumentierung dar und diskutiert erste Versuchsergebnisse. 

Der Versuchskörper repräsentiert wandartige Brückenstützen aus Stahlbeton im Massstab 1:2, mit Konstruktion-

details, die typischerweise in vielen bestehenden Brücken zu finden sind. Die Wand hat die Länge lw = 1.8 m, 

effektive Höhe hw = 3.35 m und weist eine Wandstärke von tw = 40 cm auf. Für die Bewehrung werden Stäbe aus 

hochduktilem Betonstahl (B500B) verwendet und der Bewehrungsgehalt in vertikaler und horizontaler Richtung 

beträgt 1 % bzw. 0.25 %. Alle Vertikalbewehrungsstäbe werden am Wandfuss innerhalb der Übergreifungslänge 

von 40db gestössen. Die Wand wurde bei der Firma Stüssi AG hergestellt. Die Vorbereitung und Ausführung des 

Versuchskörpers entspricht den tatsächlichen Baustellenbedingungen. 

 

Das Verhalten der Wand während der Versuche wurde von zahlreichen Messinstrumenten aufgezeichnet. Mit 

den optischen Messsystemen (DIC und NDI) wurden vollflächige Verformungen auf beiden Seiten der Wand 

detailliert gemessen. Die Vertikalbewehrungsstäbe an beiden Wandenden wurden mit Dehnungsmessungsstrei-

fen und Glasfasern instrumentiert. Mit Wegaufnehmern wurden Verschiebungen der Wand relativ zum Betonso-

ckel und dem MAST-Kreuz gemessen. Der Test wurde kraft- und weggesteuert durchgeführt. Der Versuchskörper 

wurde als Kragarm um seine starke Achse unter einer vordefinierten Belastungsgeschichte, gewählt nach den 

Empfehlungen des ACI (2013), bis zum Versagen getestet. Die Normalkraft wurde auf 8 % des Druckwieder-

stands des ganzes Querschnittes festgelegt, was einer Normalkraft von 2 MN entspricht.    

 

Das Last-Verformungsverhalten des Versuchskörpers während dem Test ist in Abbildung 1 anhand der Hyste-

rese-Kurven dargestellt. Die Maximale Horizontalkraft von 1260 kN wurde mit einer Wandkopfauslenkung von 24 

mm erreicht, was einer Verschiebeduktilität von μΔ = 3 entspricht. Die Biegeverformungen machten den grössten 
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Anteil an der Gesamtverformung der Wand vor μΔ = 3 aus und Biegerisse erstrecken sich sichtbar über die Wand-

oberfläche. Während die Belastung nach μΔ = 3 aufgebracht wurde, versagten die ersten Übergreifungsstösse 

und die Horizontalkraft fiel ab. Innerhalb der nächsten Zyklen fiel die Horizontalkraft auf eine Restkraft ab und die 

Wand führte überwiegend eine Schaukelbewegung (Rocking) aus. In Abbildung 2 sind die Hauptdehnungen bei 

den Verformungspeaks mit Verschiebeduktilitäten von μΔ = 2; μΔ = 3; μΔ = 4 im ersten Zyklus der entsprechenden 

Verformungsamplituden dargestellt. Der Versuch zeigt, dass die Verformungen infolge von Schaukelbewegung 

einen erheblichen Anteil an der Gesamtenverformung der Schubwände aus Stahlbeton ausmachen können. Ihre 

Nichtberücksichtigung kann daher zu einer Unterschätzung des Verschiebungsbedarfs von Schubwänden mit 

Übergreifungsstössen in der plastischen Gelenkzone führen. 

 

 

                         Abb. 1: Last-Verformungsverhalten 

 

 

Abb. 2: Hauptdehnungen beim erstmaligen Erreichen von μΔ = 2; μΔ = 3; μΔ = 4  

 

Weitere Versuche umfassen Schubwände mit unterschiedlichen Querbewehrungsgehalten und Übergreifungs-

längen, Randbereiche mit konstruktiver Verbügelung. Zusätzlich werden Hybridsimulationen an einer Proto-

typbrücke durchgeführt, um die Auswirkungen von Erdbebenanregungen auf wandartige Stützen aus Stahlbeton 

zu untersuchen.   
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Chancen und Risiken des duktilen Tragwerksverhaltens 

Bärtschi, Roland; Harmanci, Yunus; Lu, Fangxia; Tobler, Roman 

Baertschi Partner Bauingenieure AG, Schweiz 

Bauwerke müssen sich unter Erdbeben duktil verhalten, um gutmütig auf die grosse Streubreite der zu erwarten-

den Einwirkungen reagieren zu können – so der weithin anerkannte Konsens unter führenden Expert*innen. Diese 

Haltung basiert zum einen auf der Einsicht, dass sich Erdbeben in Art und Grösse der Einwirkung nur sehr 

schlecht vorhersagen lassen, zum anderen auf der Erkenntnis, dass eine Bemessung von Bauwerken auf die 

höchsten zu erwartenden Erdbebeneinwirkungen zu ausserordentlich unwirtschaftlichen Bauwerken und grossen 

gestalterischen Einschränkungen führen würde. 

 

  

Abb. 1: Nach dem Lombok-Erdbeben 2018. Quelle: Kurniawan 
Rizqi / Shutterstock.com. 

Abb. 2: Stahlbeton-Gebäude in Christchurch nach dem 
Erdbebenereignis vom 22.02.2011 (Aufnahme 2016). Ge-
bäude steht noch, ist aber irreparabel geschädigt. Quelle: 
Abu Zarin Bin Mohd Yatim / Shutterstock.com. Visite 2016 
durch Dr. Roland Bärtschi. 

 

Bei Grossereignissen in Starkbebenregionen der vergangenen Jahrzehnte wurde erkannt, dass mit der Duktili-

täts-Philosophie Gebäudeeinstürze zuverlässig verhindert werden können. Allerdings sind die Gebäude nach ei-

nem Ereignis meist irreparabel geschädigt, und schon bei relativ kleinen Beben entstehen grosse Schäden am 

Tragwerk und an sekundären Bauteilen. Beides ist besonders in Regionen mit hoher Ereignishäufigkeit unwirt-

schaftlich. Daher wurde dort das Konzept des duktilen Tragwerkverhaltens entscheidend weiterentwickelt. Zum 

einen werden mit der Kapazitätsmethode Schädigungen gezielt auf wenige Gebäudebereiche konzentriert. Zum 

anderen wird erneut vermehrt auf Bauweisen mit hoher Steifigkeit bis in hohe Einwirkungsbereiche (etwa Schub-

wände und Verbände statt Rahmen) gesetzt. Zudem kommen vermehrt «Fuse»-Elemente zum Einsatz, d.h. Bau-

teile, welche sich bis zu einem hohen Einwirkungsniveau weitgehend starr verhalten, über einer wohldefinierten 

Grenze jedoch sehr viel Verformung mitmachen und Energie dissipieren können (z.B. BRBs). 

 

In Regionen mit moderater Erdbebeneinwirkung hat die Konzentration auf möglichst hochduktiles Tragwerksver-

halten mitunter zu unerwünschten Entwicklungen geführt. Im Rahmen ihrer Expertentätigkeiten haben die Auto-

ren immer wieder mit Fällen zu tun, wo Erdbebenbemessungen unmotiviert mit sehr hohen Verhaltensbeiwerten 

durchgeführt werden. Dadurch werden – meist unbewusst – bereits nach relativ geringen Erdbebenereignissen 

erhebliche Nutzungseinschränkungen und Schäden am Tragwerk und vor allem an sekundären Bauteilen in Kauf 

genommen. Nach dem Erdbeben bei Zürich im Februar 2012 wurde die Firma der Autoren zum Beispiel mit 

Anfragen besorgter Hauseigentümer mit Rissen in den Hauswänden geradezu überrannt.  
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Im DACH-Raum sollten Gebäude also möglichst grosse Erdbebeneinwirkungen mit möglichst geringen Verfor-

mungen und ohne Risse oder sonstige Schädigungen aufnehmen können, gleichzeitig aber bei Extremereignis-

sen ein gutmütiges Verhalten an den Tag legen – im Idealfall sogar mit Schadenmechanismen, welche nach 

einem Extremereignis besonders einfach und günstig zu reparieren sind. 

 

  

Abb. 3: Neubau eines Geschäftshauses in Christchurch 2016 
mit BRB (Buckling Restrained Braces) als Fuse-Element. 
Quelle: Dr. Roland Bärtschi. 

Abb. 4: MuReso® Mauerwerkssystem mit Fuse-Element: 
Keine Schäden nach statisch-zyklischem Versuch mit bis 
zu 50 mm Stockwerksverschiebung. Quelle: AGZ Ziege-
leien AG. 

 

Als herausragendes System für diese Anforderungen sei an dieser Stelle das MuReso®-Mauerwerkssystem der 

Firma AGZ Ziegeleien AG genannt. Die Autoren durften sich anhand von Zulassungsprüfungen und insbesondere 

statisch-zyklischen Wandversuchen davon überzeugen, dass Wände mit diesem Mauerwerkssystem sehr grosse 

Erdbebeneinwirkungen aufnehmen können ohne Schädigungen oder Risse zu erfahren. Dies wird durch ein spe-

zielles Fuse-Element erreicht. MuReso®-Wände weisen mit einer Wandstärke von 15 cm einen Tragwiderstand 

gegen Vertikalkräfte von bis zu 825 kN/m’ auf. Der Widerstand gegen Horizontalkräfte wird durch das Fuse-Ele-

ment auf 1/3 der im Erdbebenfall wirkenden Vertikallast begrenzt.  

 

Mit dem Ziel von sicheren, nachhaltigen und wirtschaftlichen Gebäuden empfehlen die Autoren daher: 

1. Verzicht auf Stahlbetonwände wo immer möglich 

2. Einführen eines Gebrauchstauglichkeitsnachweises für alle Bauwerksklassen im Erdbebenfall, um si-

cherzustellen, dass z. B. 50-jährige Ereignisse rein elastisch, ohne Rissbildungen oder Plastifizierungen 

aufgenommen werden können. 

3. Einführen der Anforderung einer minimalen Stockwerksverschiebung z. B. h/50 vor dem ersten spröden 

Bauteilversagen zur Sicherstellung eines gutmütigen Verhaltens unter Extremereignissen. 

 

Innovative Wandsysteme wie MuReso® können mit ihrem hohen Tragwiderstand, der hohen Verformungsfähig-

keit, der Schadenfreiheit bis zu grossen Einwirkungen zu einem unverzichtbaren Bestandteil der Gebäude von 

morgen werden. Die aussergewöhnlich einfache Bemessung ist für Ingenieur*innen besonders vorteilhaft. 
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Abschluss der Abklärungen zur Erdbebensicherheit der Brückenbauwerke 
der Nationalstrassen in der Schweiz 
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1Bundesamt für Strassen, Bern 

2Bundesamt für Umwelt BAFU, Bern 

Als Eigentümer ist der Bund in der Schweiz für seine eigenen Bauten und Anlagen verantwortlich und somit auch 
für die Erdbebensicherheit der Nationalstrassen. Bei Strassen sind es vor allem die Brücken, die gegenüber Erd-
beben eine bedeutende Verletzbarkeit aufweisen können. Die Mehrheit der Brücken des Nationalstrassennetzes 
(rund 80 %) wurden vor Inkrafttreten von aus heutiger Sicht modernen Erdbebenbestimmungen erstellt. Mit dem 
Ziel die bezüglich Erdbebensicherheit kritischen Brückenbauwerke in einem begrenzten Zeitrahmen und mit be-
grenztem Aufwand aus der Gesamtheit der Brücken zu identifizieren, wurde durch das Bundesamt für Strassen 
(ASTRA) im Rahmen des Massnahmenprogramms des Bundes zum Erdbebenrisikomanagement ein zweistufi-
ges Beurteilungsverfahren entwickelt und eingesetzt. Dieses Verfahren wurde einmalig und ergänzend zu den 
regelmässigen Inspektionen und statischen Überprüfungen der Nationalstrassenbrücken angewendet. 
 
Über den Abschluss und die Erfahrungen der Beurteilung der Erdbebensicherheit der rund 4'000 Nationalstras-
senbrücken wurde Ende 2020 an den Bundesrat Bericht erstattet (ASTRA, 2020). Die erforderlichen Massnah-
men zur Verbesserung der Erdbebensicherheit wurden teils bereits umgesetzt oder sind in Planung. Die vollstän-
dige Umsetzung der erforderlichen Erdbebensicherheitsmassnahmen an den Brücken der Nationalstrassen soll 
mit Zeithorizont 2035 abgeschlossen werden. 

STUFE 1 

Das zweistufige Beurteilungsverfahren baut in einer ersten Stufe auf einer kurzen Checkliste auf anhand der alle 
Brücken bezüglich ihrer Verletzbarkeit gegenüber Erdbeben beurteilt wurden. Diese Beurteilung berücksichtigte 
einerseits die vorliegende Erdbebeneinwirkung und andererseits das Tragwerksverhalten. Neben der Sichtung 
von Plänen wurde falls notwendig eine Begehung vor Ort durchgeführt. Bei den in der ersten Stufe der Überprü-
fung als nicht genügend erdbebensicher eingestuften Brücken erfolgte eine Prioritätensetzung für die vertiefte 
Überprüfung der Erdbebensicherheit und die allenfalls erforderlichen Sofortmassnahmen. 

STUFE 2 

In der zweiten Stufe der Beurteilung erfolgte eine umfassende Überprüfung der Erdbebensicherheit der priorisier-
ten Strassenbrücken nach den gültigen Tragwerksnormen (SIA, 2017), die dementsprechend auf einer Zustand-
serfassung mit einer Begehung beruhte. Als Resultat wurden die Schwachstellen aufgezeigt und eine Beurteilung 
der Erfüllung der Anforderungen an Neubauten vorgenommen. 

AUSWERTUNG 

Die Abklärungen haben aufgezeigt, dass die Brückenbauwerke der Nationalstrassen in der Regel robust gegen-
über der Erdbebeneinwirkung gebaut sind. Massnahmen zu Erhöhung der Erdbebensicherheit sind nur bei etwa 
6 % der Brücken der Nationalstrassen erforderlich (siehe Abbildung 1). Erdbebensicherheitsmassnahmen, denen 
eine hohe Priorität zugesprochen wurde, konnten bereits umgesetzt werden. Die Massnahmen mit mittlerer Prio-
rität werden in den kommenden Jahren umgesetzt, während jene mit tiefer Priorität zusammen mit weiteren Mas-
snahmen zur Instandhaltung der Brücken im Rahmen der Unterhaltsplanung umgesetzt werden. Bei 3 % der 
Brücken sind die detaillierten Überprüfungen noch im Gang. 
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Abb. 1: Auswertung der Ergebnisse der vertieften Überprüfung (Stufe 2) sowie der durch die Überprüfungen aus-
gelösten Massnahmen zur Erhöhung der Erdbebensicherheit. Anteil der erforderlichen Massnahmen zur Erhöhung 
der Erdbebensicherheit bei den Brücken der Nationalstrassen (Links) und Aufschlüsselung der erforderlichen Mas-
snahmen nach Baujahr der Brücken (Rechts). 

MASSNAHMEN 

Die häufigste Massnahme zur Erhöhung der Erdbebensicherheit bei Brücken ist die Verstärkung resp. der Er-
satz der Brückenlager, als bedeutendste Schwachstelle des untersuchten Brückenbestandes. Bei fast jeder 
zweiten Brücke (48%) der 242 Brücken, deren Erdbebensicherheit erhöht werden musste, wurden als Mass-
nahme die Brückenlager entweder verstärkt oder ersetzt. Weitere Schwachstellen, welche ebenfalls von der 
Lagerung des Brückenüberbaus abhängig sind, wurden bei den Widerlagern (13%) sowie bei einer ungenügen-
den Absturzsicherung (6%) identifiziert (siehe Abbildung 2). 
 

 
Abb. 2: Links: Anteil der identifizierten Schwachstellen bezüglich Erdbebensicherheit Rechts: Einfluss der Brücken-
typen auf die erforderlichen Massnahmen zur Erhöhung der Erdbebensicherheit. 

 
Unter Berücksichtigung der Erfahrungen aus dem zweistufigen Verfahren und mit der Inkraftsetzung der erdbe-
benspezifischen Norm für bestehende Tragwerke (SIA, 2017) wurde die Dokumentation 82003 «Beurteilung der 
Erdbebensicherheit bestehender Strassenbrücken» (ASTRA, 2020 b) ergänzt und überarbeitet. Sie zeigt unter 
anderem das Vorgehen bei der Umsetzung von Erdbebensicherheitsmassnahmen sowie bei der Beurteilung de-
ren Verhältnismässigkeit unter Berücksichtigung der Kriterien für Anlagen mit einer Infrastrukturfunktion oder für 
weitere Schutzgüter auf. Weiter wir ein besonderes Augenmerk auf moderne seismische Lagerungen gelegt. 
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Abstract 
The composite wall with encased steel braces (ESB wall) is a novel type of steel–concrete composite wall that 
consists of a steel braced frame embedded in reinforced concrete. This arrangement is supposed to enhance the 
seismic performance of the wall, as the steel columns encased in the boundary elements can increase the flexural 
strength of the wall and the steel braces encased in the web can increase the shear strength. ESB walls have 
seen use in super tall building structures constructed in regions of high seismicity. The ESB walls are commonly 
used on stories where the shear force demand is very high. Currently, no design guidelines exist for the design 
of ESB Walls in the Eurocode. More research is required before a distinct set of guidelines can be prescribed for 
the design of ESB Walls. The present research will investigate behavior of composite walls with encased steel 
braces (ESB walls). Time history analysis will be performed to examine the shear strength and stiffness of the 
ESB walls. In this study, two frames with three floors and five floors will be modeled in ABAQUS software. Then 
the X- shaped braces and inverted V brace is added to frames. Later, reinforced con-crete shear wall will be 
added to braced frames, so the steel braces encased in the reinforced concrete shear wall. Time history analysis, 
on the braced frames will be done Compare and note with each other. 
The results of the study are in good agreement with those of previous studies. However, none of these studies 
examined the effect of using V- and X-shaped struts and shear walls simultaneously, nor did they examine which 
struts reinforce the structures more strongly against earthquake vibrations. This has led the study to ex-amine the 
effect of these reinforcements under various earthquakes. In future studies, reinforced concrete structures can 
also be used in addition to steel structures, and the results can be compared. In addition, these braces can also 
be used in other parts of the building. To meet this objective, one can use the very important data provided in this 
thesis, and ultimately better and more accurate results can be extracted using this ap-proach. 
The main aim of this thesis is to study the effect of increasing the number of floors on how to extend the stress on 
the building structure. To this end, the number of floors increased from three to five. Therefore, it can be concluded 
that an increase in the number of floors also more than 5 storey causes stress values, but these modes are quite 
consistent with the three- and five-storey buildings. 
  
Modelling in Abaqus 
FEM is a numerical solution method. In the finite element method, the geometric model is divided into smaller 
components called elements, and an analysis was performed done of the model based on the elements of division. 
To investigate the behaviour of composite steel shear walls, a suitable mathematical model is required. According 
to features that contain the finite element method to solve complex problems, in this study, the finite element 
method was used for verification. This research attempts to simulate the results of a laboratory experiment with 
program ABAQUS. 
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Abb. 1: Building with V-, X shaped reinforcements and shear walls. 
 
 

Abb. 2: Comparison of stress results for three and five-story building. 
 
Final remark 
Dieser Artikel entstand aus meiner Doktorarbeit, die 2020 an der TU WIEN, Bauingenieurwesen und Institut für 
Hochbau, Baudynamik und Gebäudetechnik entstanden. Autor der Arbeit ist Dipl.-Ing. Dr.Techn, Ali Khazei 
während Prof. Andreas Kolbitsch als Betreuer und Prof. Rudolf Heuer , Prof Rainer Flesch als Gutachter zur 
Seite standen. 
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Vereinfachtes Nachweisformat für die Erdbebenbemessung von Brücken 
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Anna Bauer, M. Sc.1 und Prof. Dr.-Ing. Max Gündel2
1Wölfel Engineering GmbH, Höchberg
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Deutschland ist ein Gebiet mit überwiegend niedriger Seismizität. Viele Anforderungen der aktuellen europäi-
schen Erdbebennorm für Brücken DIN EN 1998-2 sind daher für eine sichere Auslegung von Brücken in Deutsch-
land in dieser Art nicht angemessen, sodass deren vollständige Anwendung weder notwendig noch wirtschaftlich
ist. In diesem vom BMVI (vertreten durch die BASt) beauftragten Forschungsvorhaben wurde ein Konzept für eine
vereinfachte Erdbebenauslegung für Straßenbrücken in Deutschland entwickelt. Die so ausgelegten Brücken er-
füllen bei minimalem Aufwand in der Planungsphase alle notwendigen Anforderungen an Brücken aus
DIN EN 1998-2.

Das Konzept ist für die Bemessung von Neubauten gedacht und beinhaltet vier Stufen:
 I. keine Erdbebenauslegung notwendig;
 II. vereinfachte Auslegungsregeln ohne explizite Erdbebenberechnung;
 III. vereinfachte Erdbebenberechnung;
 IV. Erdbebenbemessung nach DIN EN 1998-2 + NA.

Abb. 1: Flussdiagramm zur Anwendung des Bemessungskonzepts
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Für jede Stufe ist in Abhängigkeit vom Brückentyp und der Überbaulänge eine maximal zulässige Erdbebenstärke
definiert. Die Erdbebenstärke wird beschrieben als Produkt aus Bemessungs-Bodenbeschleunigung und Boden-
faktor agR·gI∙S und beinhaltet somit die seismische Gefährdung des Standorts (agR), die Eigenschaften des Bodens
(S) und die Bedeutung des Bauwerks (gI).

Das Konzept ist ausgearbeitet für ein- und zweifeldrige Plattenbalkenbrücken in Stahlbeton, Spannbeton und
Verbundbauweise, für ein- und zweifeldrige Plattenbrücken in Stahlbeton sowie für integrale Rahmenbrücken in
Stahlbeton, Spannbeton und Verbundbauweise. Für diese Brückentypen und für verschiedene Parametervariati-
onen wurden numerische Modelle erstellt, diese für gewöhnliche Lasten ausgelegt und anschließend das Trag-
verhalten unter Erdbeben mittels modalen Antwortspektrenverfahren untersucht. Die Auswertung erfolgte im Hin-
blick auf die Ausnutzung relevanter Zustandsgrößen unter Erdbeben im Verhältnis zu gewöhnlichen Lasten.

Abb. 2: Numerische Modelle zur Erprobung des Konzepts (beispielhaft): Plattenbalken in Stahlbeton (links), integrale
Rahmenbrücke in Verbundbauweise (rechts)

Abb. 3: Ergebnisse der Erprobung des Konzepts (beispielhaft): Plattenbalken in Stahlbeton (links), integrale Rah-
menbrücke in Verbundbauweise (rechts)

Die Ergebnisse der Untersuchungen wurden in Formulierungsvorschläge für Regelwerke überführt, die den An-
wendungsbereich, Anforderungen an die Brückentypen, vereinfachte Auslegungsregeln sowie vereinfachte Be-
rechnungsverfahren für Straßenbrücken in deutschen Erdbebengebieten enthalten.
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Eine Grenzwertbetrachtung über die Auswirkungen des dynamischen      
E-Moduls auf die Eigenfrequenzen bei Eisenbahnrahmenbrücken 

Till Heiland1, Felix Hofmann2 und Lothar Stempniewski1  
1Karlsruher Institut für Technologie (KIT), Karlsruhe 

2Krebs+Kiefer Ingenieure GmbH, Karlsruhe

Bei Eisenbahnrahmenbrücken bildet die Identifikation der dynamischen Charakteristik die Grundlage der Über-
prüfung des Resonanzrisikos. In verschiedenen Untersuchungen der letzten Jahre hat sich gezeigt, dass die 
numerische Bestimmung der Eigenfrequenzen bei kurzen Rahmenbrücken in Stahlbetonbauweise auf starke Dis-
krepanzen zu den in situ gemessenen Werten stößt. Für die Diskrepanzen hinsichtlich der Eigenfrequenzen wird 
oft der dynamische E-Modul, vgl. Reiterer et al. (2019), genannt. In diesem Beitrag wird eine numerische Unter-
suchung des Materialverhaltens von Beton - im Kontext dynamischer Belastungen infolge Verkehr - und eine 
Quantifizierung der daraus resultierenden Steifigkeitsabweichungen durchgeführt. 
 
Der Werkstoff Beton lässt sich als Zweiphasensystem, bestehend aus Zementstein und Gesteinskörnung, be-
trachten, vgl. Wesche et al. (1993). Das Verformungsverhalten von Beton wird vorrangig durch die Eigenschaften 
dieser Phasen sowie deren Verbundverhalten bestimmt. Während die Gesteinskörnung ein elastisches Verfor-
mungsverhalten aufweist, verhält sich der Zementstein viskoelastisch. Aufgrund dieser Einflüsse ergibt sich für 
Beton ein stark nichtlineares Verformungsverhalten (qualitativ in Bild 1). 

 
Die Definition des E-Moduls über die Spannungs-Dehnungs-
Linie (i.F.: SDL) kann durch den Tangentenmodul oder den 
Sekantenmodul erfolgen. Die Methode des Sekantenmoduls 
durch !! = 0,4&"# findet Anwendung im Eurocode 2 (2011). 
Ist für die statische Bemessung ein einheitlicher E-Modul 
durchaus als konservativ zu betrachten, gilt aufgrund von 
Resonanzeffekten diese Betrachtungsweise nicht zwangs-
läufig auch in der Dynamik. Aufgrund der zeitabhängigen 
viskosen Verformungen wird die Form der SDL durch die 
Belastungsgeschwindigkeit !̇, mit der eine Beanspruchung 
aufgebracht wird, respektive Dehnrate ε̇, beeinflusst (Bild 1). 
Bei Dehnraten ab dem moderat dynamischen Bereich ()̇ <

10$!) formen sich weniger viskose Anteile aus und die Krümmung der SDL nimmt ab. Nach Hohberg (2004) 
bilden sich bei einer theoretisch unendlich schnellen Belastung lediglich elastische Verformungsanteile aus und 
es folgt eine lineare SDL mit der Steigung Ei. Spürbare Änderungen des Materialverhaltens infolge einer gestei-
gerten Belastungsgeschwindigkeit treten nach Pająk (2011) erst im hochdynamischen Bereich ()̇ > 10$!) auf. 
Folglich ergibt sich für dynamische Belastungen der obere Grenzwert Ei. Weiter unterteilt Schwabach (2005) die 
Betonverformungen infolge einer einaxialen Druckbelastung in elastische, viskoelastische sowie viskoplastische 
Verformungen. Bei Belastung bilden sich unmittelbar elastische Verformungsanteile aus. Hier besitzt die SDL die 
Anfangssteigung Ei. Erst mit zunehmender Belastungsdauer nehmen auch die viskosen Verformungen zu, die 
Steigung nimmt ab und es folgt die gekrümmte SDL (Etan). Bei Entlastung bilden sich die elastischen Verfor-
mungsanteile unmittelbar und vollständig, die viskoelastischen Dehnungen zeitverzögert und die viskoplastischen 
Anteile nicht zurück. Dies hat zur Folge, dass der Entlastungspfad in der SDL insgesamt steiler ist als der Belas-
tungspfad (vgl. Model Code 2010 fib (2013)). 
 
Bei einer Zugüberfahrt wird der Betonquerschnitt abwechselnd be- und entlastet. Durch Eigengewicht, Ausbau- 
und Temperaturlasten befindet sich die Brücke während dieser Impulsbeanspruchung unter einem 

 
Abb. 1: Definitionen des E-Moduls von Beton nach 

Wesche et al. (1993) und Model Code 2010 
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Grundlastniveau F0. Aufgrund des spannungsabhängigen Tangentenmoduls stellt sich infolgedessen die Frage, 
welchen E-Modul der Beton während des Schwingvorganges besitzt. Der Grenzfall Ei,dam gilt unabhängig vom 
herrschenden Grundspannungsniveau für eine sehr hohe Belastungsgeschwindigkeit unter Berücksichtigung der 
Betonschädigung, z. B. Mark (2006). Dem gegenüber steht der Grenzfall Etan, der unter Berücksichtigung des 
Grundspannungsniveaus eine Belastungsgeschwindigkeit im quasi-statischen bis moderat dynamischen Bereich 
darstellt. Die Kombination beider Grenzfälle Ei,dam und Etan bildet dementsprechend die Hypothese zum Schwin-
gungsverhalten von Beton unter dynamischer Belastung (Bild 2, oben links). Die Rückbildung der viskoelasti-
schen Verformungsanteile wird analog Model Code 2010 - fib (2013) vereinfachend vernachlässigt. 
 

 
Abb. 2: Links:  Arbeitshypothese zum Schwingungsverhalten von Beton bei dynamischer Druckbelastung. 
 Oben: FE-Modell des 5m Balkens und Auswertung der Grenzfallbetrachtung. 
 Unten: FE-Modell des Rahmens (Meterstreifen) und Auswertung der Grenzfallbetrachtung 
 

Die Sensitivität der Eigenfrequenzen gegenüber der dargestellten Arbeitshypothese wird anhand einer numeri-
schen Grenzwertbetrachtung in Abaqus untersucht (Bild 2). Dies geschieht durch Bestimmung der ersten Eigen-
frequenz eines eingespannten Stahlbetonbalkens infolge einer Impulsbelastung bei verschiedenen Grundspan-
nungsniveaus (Bild 2, oben). Die Grenzwerte Ei,dam und Etan werden über zweierlei Materialgesetzte (Concrete 
Damage Plasticity Model und Extended Brittle Cracking Model nach Vilnay et al. (2016)) simuliert. Validiert wur-
den die Materialgesetze durch einen Vergleich mit den Versuchen von Vecchio et al. (2004). Anhand der Grenz-
wertbetrachtung wird gezeigt, dass die vom Grundspannungsniveau abhängige Steifigkeit lediglich sehr gering-
fügige Modifizierungen der Eigenfrequenz f1 verursacht. Die Abweichungen vom Grundwert f1,Ecm betragen im 
konservativen Fall (eingespannter Balken) nur ca. +/- 6 %, bezogen auf einen gängigen Beton der Festigkeits-
klasse C30/37. Auch die Erweiterung auf ein Rahmenbrücken-Meterstreifenmodell mit angrenzender Hinterfül-
lung (Gdyn = 318 MN/m2) unter Berücksichtigung von Gravitation, Ausbau- (14 kN/m2) und Temperaturlasten zeigt 
analoge Ergebnisse. Der Einfluss des dynamischen E-Moduls auf die dynamische Charakteristik wird in Anbe-
tracht weiterer Einflüsse wie Betonalterung und Varianz der Herstellungsqualität als untergeordnet betrachtet. 
Folglich ist die Diskrepanz bei der Bestimmung der Eigenfrequenzen von kurzen Eisenbahnrahmenbrücken in 
Stahlbetonbauweise nur schwer auf die Auswirkungen des dynamischen E-Moduls zurückführbar. 
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Rechnerische Ermittlung der dynamischen Parameter 
einer bestehenden Eisenbahnbrücke 

Andreas Stollwitzer1 und Josef Fink1  
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Wenn an Eisenbahnbrücken Schwingungsmessungen vorgenommen werden und die dynamischen Parameter 
Eigenfrequenz (i. d. R. die erste Biegeeigenfrequenz) und Dämpfung (als Lehr’sches Dämpfungsmaß) aus Mess-
daten identifiziert werden, so zeigt sich sehr häufig eine erhebliche Diskrepanz zwischen den rechnerisch prog-
nostizierten und den tatsächlich vorhandenen dynamischen Parametern. Diese Diskrepanz zwischen Rechnung 
und Messung ist bei den Dämpfungsmaßen besonders ausgeprägt und in erster Linie darauf zurückzuführen, 
dass diesbezüglich die Vorgaben der EN 1991-2 sehr konservativ ausgelegt sind. Die in der EN 1991-2 für dyna-
mische Berechnungen von Eisenbahnbrücken vorgeschriebenen Dämpfungsmaße gelten als untere Grenzwerte 
der in der Realität zu erwartenden Dämpfung und liegen damit stark auf der sicheren Seite. Bei Anwendung dieser 
konservativen Dämpfungsmaße in rechnerischen Prognosen können die Schwingungen des Tragwerkes infolge 
Zugüberfahrten z. T. deutlich überschätzt werden. 

Mit der Intention, eine evidenzbasierte und realitätsnahe Alternative zur EN 1991-2 zu entwickeln, wird im Rah-
men zweier Publikationen (Stollwitzer et al., 2021a & 2021b) ein Ansatz vorgestellt, welcher es ermöglicht, die 
Dämpfung von Eisenbahnbrücken – ausgedrückt über das Lehr’sche Dämpfungsmaß ζ - rechnerisch zu bestim-
men: Ausgehend von zwei vorab definierten mechanischen Modellen der Brücke, welche eine Erweiterung des 
Euler-Bernoulli Balkens darstellen, werden auf Basis von Energiebetrachtungen und unter Verwendung der mo-
dellzugehörigen Definitionen für die erste Biegeeigenkreisfrequenz Bestimmungsgleichungen für das Dämp-
fungsmaß hergeleitet. Die in den Modellen integrierten Feder-Dämpfer Elemente repräsentieren dabei die dyna-
mischen Eigenschaften des Schotteroberbaues. Die zugehörigen Steifigkeits- und Dämpfungskennwerte wurden 
anhand einer speziellen Versuchsanlage, welche eine vom Brückentragwerk getrennte Erforschung des dynami-
schen Schotteroberbauverhaltens ermöglicht, bestimmt (Stollwitzer et al., 2020).  

In Tabelle 1 sind die Ergebnisse aus Stollwitzer et al. (2021a) zusammengefasst: zwei Brückenmodelle (Modell 1 
und Modell 2) mit zugehörigen Bestimmungsgleichungen für die dynamischen Parameter erste Biegeeigenkreis-
frequenz und Lehr’sches Dämpfungsmaß. Das Dämpfungsmaß setzt sich dabei aus zwei Dämpfungsanteilen 
zusammen: der Dämpfung des Tragwerkes ζ𝑇𝑇𝑇𝑇 und der Dämpfung des Schotteroberbaues 𝛥𝛥ζ𝑂𝑂𝑂𝑂. 

Modell 1. Biegeeigenkreisfrequenz [Hz] Lehr’sches Dämpfungsmaß [%] 
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Tabelle 1: Modelle und zugehörige Bestimmungsgleichungen für die dynamischen Parameter. 
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Ausgehend von den in Tabelle 1 enthaltenen Modellen und Bestimmungsgleichungen wird in diesem Beitrag für 
eine bestehende Eisenbahnbrücke (Abb. 1 – links) ein Vergleich zwischen rechnerisch bestimmten, normativ 
vorgeschriebenen und aus Messdaten identifizierten Dämpfungsmaßen gezogen. Bei der betrachteten Brücke 
handelt es sich um ein eingleisiges Stahltragwerk mit Schotteroberbau mit 21,36 m Spannweite ohne Auflager-
schiefe (Winkel zwischen Tragwerks- und Lagerachse beträgt 90°). Die Lagerung erfolgt über zwei Linienkippla-
ger und zwei Rollenlager (jeweils in einer Lagerachse), somit handelt es sich – theoretisch – um eine ideal gelen-
kige Lagerung mit einem festen und einem verschieblichen Lager. 

Das normativ vorgeschriebene Dämpfungsmaß nach EN 1991-2 beträgt für Brücken mit Spannweiten über 20 m 
und damit für die betrachtete Brücke 0,50 %. Kirchhofer (2012) führte an dieser Brücke dynamische Messungen 
durch, wobei die Brücke mittels in Feldmitte positioniertem Unwuchterreger dynamisch angeregt wurde. Die dy-
namischen Parameter erste Biegeeigenfrequenz und Lehr’sches Dämpfungsmaß wurden anhand von Aus-
schwingvorgängen und Amplitudenfrequenzgängen aus Messdaten identifiziert (theoretische Grundlagen zu den 
Auswertemethoden siehe Petersen, 2017). Die Resonanzfrequenz 𝑓𝑓1 liegt bei 5,64 – 5,80 Hz, das zugehörige 
Lehr’sche Dämpfungsmaß in einem Bereich zwischen 1,14 % und 1,80 %. Die Dämpfungsmaße nach den neuen 
Berechnungsansätzen werden für Modell 1 und für Modell 2 für insgesamt fünf unterschiedlich angesetzte Schott-
erdichten zwischen 1400 und 2000 kg/m³ bestimmt, da die real vorhandene Schotterdichte vorab nicht bekannt 
ist. Darüber hinaus werden bei Modell 2 bezüglich der Lagerung zwei Grenzfälle betrachtet: der Fall einer ideal 
gelenkigen Lagerung (ein festes und ein horizontal verschiebliches Lager) und der Fall einer schwimmenden 
Lagerung mit in beiden Lagerachsen ermöglichten horizontalen Auflagerverschiebungen. 

Die in Abbildung 1 (rechts) dargestellten berechneten, aus Messdaten identifizierten und normativ vorgeschrie-
benen Lehr’schen Dämpfungsmaße in Abhängigkeit der Resonanzfrequenz (= zum jeweiligen Dämpfungsmaß 
zugehörige erste Biegeeigenfrequenz) veranschaulichen zwei wichtige Aspekte: Das normativ vorgeschriebene 
Dämpfungsmaß liegt mit 0,50 % signifikant unter den tatsächlich vorhandenen und aus Messdaten identifizierten 
Dämpfungsmaßen (1,14 – 1,80 %). Die neu vorgestellten Ansätze zur rechnerischen Bestimmung des Dämp-
fungsmaßes liegen nahe an der Realität und zeigen gute Übereinstimmung mit den Messdaten. 

Abb. 1: Betrachtete Eisenbahnbrücke (links) und Vergleich der zugehörigen Dämpfungsmaße (rechts). 
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Modellierung der lastverteilenden Wirkung des Oberbaus bei dynami-
schen Berechnungen von Eisenbahnbrücken 

Lara Bettinelli1, Josef Fink1  
1Institut für Tragkonstruktionen, Technische Universität Wien

Bei der Berechnung der dynamischen Tragwerksantwort von Eisenbahnbrücken unter Hochgeschwindigkeitsver-
kehr können durch die Modellierung bzw. die Berücksichtigung der lastverteilenden Wirkung des Schotterober-
baus z. T. deutliche Reduktionen der Schwingungen erreicht werden.  
 
Für Bemessungen von Eisenbahnbrücken unter statischer Einwirkung ermöglicht die EN 1991-2 die Berücksich-
tigung der lastverteilenden Wirkung in Längsrichtung, welche sich aus der nachgiebigen Kopplung von Schiene 
und Brückentragwerk ergibt. Die Lastverteilung kann gemäß dem Vorschlag der EN 1991-2 dabei nicht nur durch 
die tragwerkseitige Modellierung des kompletten Oberbaus abgebildet werden, sondern auch vereinfachend auf 
Einwirkungsseite durch die Aufteilung der Radlast auf drei Schienenstützpunkte. Für den dynamischen Anwen-
dungsfall wird die Berücksichtigung der lastverteilenden Wirkung insbesondere bei Brücken mit Spannweiten un-
ter zehn Metern empfohlen. Mehrere Publikationen zur Thematik der Eisenbahnbrückenschwingungen (z.B. Mu-
seros et al. (2002), Johansson (2013), Wang et al. (2019)) untersuchen die Auswirkungen der Lastverteilung bei 
Anwendung eines Einzellastmodells. Dieses Modell vereinfacht die überfahrenden Züge auf eine Folge von Achs-
lasten, die sich mit konstanter Kraftgröße über das Tragwerk bewegen. Der Einfluss der dynamischen Wechsel-
wirkungen zwischen Zug und Tragwerk – die Fahrzeug-Brücken-Interaktion – kann jedoch nur durch komplexere 
Fahrzeugmodelle wiedergegeben werden, welche die Kinetik der einzelnen Zugkomponenten (Wagenkasten, 
Drehgestelle und Radsätze) berücksichtigen. 
 
Der vorliegende Beitrag stellt die wesentlichen in Bettinelli et al: (2021) dokumentierten Ergebnisse verschiedener 
rechnerischer Untersuchungen vor. Wie sich die lastverteilende Wirkung auf die dynamische Tragwerksantwort 
von Einfeldträgerbrücken unterschiedlicher Spannweite und Eigenfrequenz auswirkt, wird hierbei durch den Ver-
gleich von Berechnungsergebnissen für sechs Beispieltragwerke unter Verwendung unterschiedlicher Zugmodel-
lierungen mit und ohne Lastverteilung evaluiert. Zwei verschiedene Zugmodelle eines Railjets mit 14 Passagier-
wagen und zwei Lokomotiven werden hierzu angewendet: das Modell der bewegten Einzellasten (ELM) und ein 
komplexeres Mehrkörpermodell (MKM), welches den Zug als zweidimensionales System bestehend aus Wagen-
kasten, Drehgestellen und Radsätzen sowie den dazwischen angeordneten Kopplungen als Feder-Dämpfer-Ele-
menten abbildet (siehe Abb. 1).  
 

 
Abb. 1: Verwendete Fahrzeugmodelle (ELM, MKM) und Verteilung der Achslasten bzw. Radkontaktkräfte 
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Die lastverteilende Wirkung der elastisch gebetteten Schiene wird durch die Aufteilung der Einzellasten, oder im 
Falle des Mehrkörpermodells der vom Radsatz auf das Brückentragwerk übertragenen Radkontaktkräfte auf je-
weils drei und fünf Kräfte im Abstand der Schwellen nachgebildet. Die Brückentragwerke selbst werden als ge-
lenkig gelagerte und schubstarre Einfeldträger modelliert (Bernoulli-Euler-Balken). 
 
Der Vergleich der Ergebnisse deutet darauf hin, dass sich der Einfluss der lastverteilenden Wirkung auf Berech-
nungen mit und ohne Berücksichtigung der Fahrzeug-Brücken-Interaktion sehr ähnlich auswirkt. Mit beiden 
Fahrzeugmodellen können durch die Lastverteilung gegenüber Berechnungen ohne Lastverteilung deutliche 
Reduktionen der berechneten maximalen Überbaubeschleunigungen infolge Zugüberfahrt erzielt werden. Wie 
groß die prozentuale Reduktion 𝑅𝑅𝑎𝑎 tatsächlich wird, ist maßgeblich von der kritischen Überfahrtsgeschwindigkeit 
des Zuges abhängig, bei der die maximale Beschleunigungsspitze auftritt. Ist diese durch die niedrige 
Eigenfrequenz der untersuchten Brückentragwerke im Bereich einer Resonanzgeschwindigkeit niedriger 
Ordnung (Resonanzgeschwindigkeiten 𝑣𝑣𝑑𝑑/1 bis 𝑣𝑣𝑑𝑑/4 zufolge regelmäßigem Lastabstand 𝑑𝑑), wirkt sich die 
Lastverteilung nur geringfügig auf die Maximalbeschleunigungen aus. Bei Tragwerken mit höheren 
Eigenfrequenzen, die insbesondere im Zusammenhang mit kürzeren Brückenspannweiten stehen, treten die 
maßgebenden Maximalbeschleunigungen jedoch weit unterhalb dieser Resonanzgeschwindigkeiten auf. In dem 
für solche kurzen Tragwerke relevanten Geschwindigkeitsbereichen können durch die Berücksichtigung der 
Lastverteilung unabhängig vom Fahrzeugmodell sehr große Reduktionen der Maximalbeschleunigungen um bis 
zu 50 % (bei Verteilung auf drei Achslasten) bzw. sogar 80 % (bei Verteilung auf fünf Achslasten) erreicht werden. 
  

 
Abb. 2: Prozentuale Reduktionen 𝑅𝑅𝑎𝑎 der Maximalbeschleunigung in Tragwerksmitte durch Lastverteilung 

 
Bei Kenntnis der Wellenlänge 𝜆𝜆 (definiert als auf die Eigenfrequenz 𝑓𝑓0 normierte Überfahrtsgeschwindigkeit 𝑣𝑣 des 
Zuges), bei der die Maximalbeschleunigungen eines Tragwerkes auftritt, kann so abgeschätzt werden, welche 
Reduktion durch die Berücksichtigung der Lastverteilung erreicht werden kann. Beispielhaft wird das für ein Pa-
rameterfeld an Brücken mit 4 bis 35 m Spannweite bei Zugüberfahrten des Railjets mit der Maximalgeschwindig-
keit 𝑣𝑣 = 420 𝑘𝑘𝑘𝑘/ℎ gezeigt.  
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Strategien für die standortspezifische seismische Gefährdungsanalyse in 
der Schweiz 

Donat Fäh1, Paolo Bergamo1, Miroslav Hallo1, Conny Hammer1,2, Manuel Hobiger1,3, Walter Imperatori1, Afifa 
Imtiaz1, Paulina Janusz1, Francesco Panzera1, Vincent Perron1,Team des Schweizerischen Erdbebendienstes   

1Schweizerischer Erdbebendienst, ETH Zürich 
2Centrum für Erdsystemforschung und Nachhaltigkeit, Universität Hamburg  

3Bundesanstalt für Geowissenschaften und Rohstoffe, Hannover 

Der Schweizerische Erdbebendienst (SED) erneuert seit 2009 das Starkbebennetzwerk der Schweiz. Dies bein-
haltet insgesamt 100 neue Stationen, darunter vier Bohrlochinstallationen. Bis Dezember 2020 wurden 91 Stand-
orte instrumentiert. An jedem Standort werden geophysikalische Messungen durchgeführt, um den Standort seis-
mologisch zu charakterisieren. Dies beinhaltet passive und aktive seismische Messungen, um das Scherwellen-
profil möglichst bis zum Fels aufzulösen, eine geologische Beschreibung des Standorts sowie CPT-Messungen 
an ausgewählten Standorten, an denen bei starker Erdbebenanregung Bodenverflüssigung erwartet wird. Wir 
verwenden verschiedene geophysikalische Messmethoden, die in Forschungsprojekten in den letzten Jahrzehn-
ten entwickelt oder implementiert wurden.  

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Abb.1: Stand des Starkbebennetzes am 31. Dezember 2020. Die 30 während der 1. Phase des Erneuerungspro-
jekts installierten Starkbebenstationen sind blau dargestellt, weitere Freifeldstationen des Schweizer Starkbeben-
netzes ausserhalb des Erneuerungsprojekts dunkelgrau. Die 2014 im Rahmen der 2. Phase des Erneuerungs-
projekts installierten sieben Stationen sind gelb dargestellt, die 2015 installierten 14 Stationen in hellorange, die 
zwölf 2016 installierten Stationen in dunkelorange, die acht 2017 installierten Stationen hellrot, die sieben 2018 
installierten mittelrot, die neun 2019 installierten Stationen dunkelrot und die vier 2020 installierten Stationen 
schwarz. Für die neun grün eingezeichneten Standorte wurde eine Standortentscheidung getroffen oder der Bau 
hatte bereits begonnen. 
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Die Daten der Starkbebenstationen werden in Echtzeit übermittelt und am SED automatisch ausgewertet. Neben 
der Charakterisierung seismischer Ereignisse stehen die bei Erdbeben gemessenen standortspezifischen Ver-
stärkungen mit Hilfe spektraler Modellierung im Vordergrund. Die spektrale Modellierung beruht auf dem Prinzip 
der generalisierten Inversion, welche die registrierte Bodenbewegung an jedem Standort in einen Quellanteil 
(seismisches Moment, Spannungsabfall), einen Ausbreitungsterm (Geometrische Abnahme und anelastische 
Dämpfung) und einen Standortterm zerlegt. Der Standortterm beschreibt die frequenzabhängige Verstärkung und 
deren Variabilität am Standort, bezogen auf ein Fels-Referenzprofil welches in allen Gefährdungsberechnungen 
zur Anwendung kommt. Der Standortterm erlaubt zudem eine Bewertung des Standorts in Bezug auf 2D- oder 
3D-Resonanzen und den Beitrag von lokalen Oberflächenwellen, die in alpinen Tälern eine wichtige Rolle spielen. 
Der Datensatz aus den Untersuchungen bei den Stationen des Starbebennetzwerks wird durch Untersuchungen 
an einer Vielzahl anderer seismischer Stationen ergänzt. Dieser Datensatz wird hauptsächlich in drei Projekten 
verwendet, dem Projekt «Erdbebenrisikomodell für die Schweiz», dem Projekt «Erdbebenrisikomodell für Basel» 
und einem Doktoratsprojekt für die Region Luzern. In diesen Projekten werden Verstärkungsmodelle für den lo-
kalen Untergrund entwickelt. Neben einer nationalen Verstärkungskarte für die gesamte Schweiz werden auch 
lokale hochauflösende Modelle für Visp, Sion, Basel und Luzern entwickelt. Dabei werden verschiedene Strate-
gien getestet, Verstärkungsmodelle aus Teildatensätzen entwickelt und miteinander verglichen.  
 

Abb. 2: a) Histogramm der Verstärkungsfaktoren bei 1 Hz aus den 260 Freifeldstationen der Schweiz; b) Regres-
sion der gleichen Faktoren gegen die topografische Steigung auf einer Längenskala von 525 m; c) Makroseismi-
sche Verstärkungskarte, die aus der Verstärkung (PSA bei 1 s) gewonnen wurde; d) Shakemap des M 4.3 Elm-
Erdbebens vom 25.10.2020, die die Verstärkungskarte von Abbildung c integriert. e) Ein Bayesisches Netzwerk 
für die Vorhersage der Verstärkung bei 1 Hz. Es sind Parameter (Knoten) verbunden, die Abhängigkeiten zwi-
schen einzelnen Parametern zeigen. Die Struktur und die Stärke der Verbindungen werden aus Trainingsdaten 
gelernt. 
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Revidierte Erdbebeneinwirkungen in den SIA Baunormen 
und weitere Entwicklungen 

Blaise Duvernay1 
1Bundesamt für Umwelt BAFU, Bern 

REVISION DER NORM SIA 261 

Die Norm SIA 261 Einwirkungen auf Tragwerke wurde im August 2020 mit dem revidierten Kapitel 16 «Erdbeben» 
publiziert. Der Bedarf für eine Revision entstand primär aus der Publikation des neuen Erdbebengefährdungsmo-
delles vom Schweizerischen Erdbebendienst von 2015 (SuiHaz15).  
 
Die wichtigsten Änderungen sind eine angepasste Karte der Erdbebenzonen mit neu fünf Erdbebenzonen anstatt 
vier (Abb. 1), sowie eine bessere Berücksichtigung des Einflusses vom lokalen Baugrund mit einer Anpassung 
der Form der elastischen Antwortspektren für die verschiedenen Baugrundklassen (Abb. 2). Die Antwortspektren 
für die verschiedenen Baugrundklassen wurden für steifere Bauten tendenziell erhöht und für flexiblere Bauten 
reduziert. Generell gibt es eine stärkere Unterscheidung der Erdbebeneinwirkungen aufgrund der Baugrund-
klasse als in der vorherigen Version der Norm SIA 261. Je nach Situation fallen die revidierten Erdbebeneinwir-
kungen, gleich oder höher als nach der vorherigen Version der Norm aus. 
 

 
Abb. 1: Neue Karte der Erdbebenzonen mit neu fünf Erdbebenzonen anstatt vier. 
 
Die revidierten Erdbebeneinwirkungen der Norm SIA 261:2020 sind relativ gut auf die laufende Revision des 
Eurocodes 8-Teil 1 abgestimmt. Die normierten elastischen Antwortspektren liegen nah beieinander, ausser für 
die Baugrundklasse E, die im langperiodischen Bereich deutlich weniger konservativ ist als im aktuellen Revisi-
onsentwurf vom Eurocode 8-Teil 1. Eine Herausforderung bei der Aktualisierung der Erdbebeneinwirkung der 
Norm SIA 261 war die notwendige Korrektur der Erdbebengefährdungsdaten des Schweizerischen Erdbeben-
dienstes für die Referenz der Baugrundklasse A. Diese Referenzkorrektur zwischen Gefährdungsdaten von nati-
onalen Gefährdungsmodellen oder das neuste europäische Gefährdungsmodell und der Referenz für die Bau-
grundklasse A im revidierten Eurocode 8 wird ebenfalls eine Herausforderung sein, die es nicht zu vernachlässi-
gen gilt. 
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Abb. 2: Neue normierte elastische Antwortspektren der Norm SIA 261 für die Baugrundklassen A bis E. 

REVISION DER NORM SIA 261/1 

Der SIA hat am 1. November 2020 die revidierte Norm SIA 261/1 publiziert. Dabei werden neu im Kapitel 11 
Anforderungen an spektrale Standort- und Mikrozonierungsstudien festgelegt für klare Rahmenbedingungen bei 
solchen Studien. Die revidierten Normen SIA 261 und SIA 261/1 geben zusammen mit der im Jahr 2015 erfolgten 
Aktualisierung der Erdbebengefährdungsdaten des Schweizerischen Erdbebendienstes Anlass für eine 
Überprüfung und allenfalls Anpassung von bestehenden kantonalen Mikrozonierungsstudien. 
 
Bis die Resultate der neuen Mikrozonierungsstudien publiziert oder die bestehenden bestätigt sind, empfiehlt die 
Normenkommission SIA 261 das folgende Vorgehen: Für die Bestimmung des elastischen Antwortspektrums am 
betrachteten Standort soll die Umhüllende des Antwortspektrums der nicht aktualisierten Mikrozonierung und des 
elastischen Antwortspektrums gemäss Norm SIA 261 (Ausgabe 2020) für die entsprechende Erdbebenzone und 
Baugrundklasse verwendet werden. 

WEITERE GRUNLAGESTUDIEN 

Als nächste Schritte bei der Definition von Erdbebeneinwirkungen sind verschiedene Studien in Zusammenarbeit 
zwischen dem Schweizerischen Erdbebendienst und dem Bundesamt für Umwelt am Laufen oder in Planung. 
Diese betreffen die Aufbereitung von Sets von Normen kompatiblen Wellenformen, die Entwicklung von Ant-
wortspektren für alpine Täler und Abklärungen für die Entwicklung einer nationalen Karte der seismischen Bau-
grundklassen. 
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Das bauliche Erbe im Wiener Stadtzentrum besteht zu einem großen Teil aus Gründerzeithäusern, die zwischen 

1840 und 1918 errichtet worden sind. Charakteristisch für die lastabtragende Struktur dieser Gebäude aus unbe-

wehrtem Ziegelmauerwerk ist die Regelmäßigkeit in Grund- und Aufriss, eine Gewölbedecke über dem Kellerge-

schoß, schubweiche Tramdecken über den Regelgeschoßen sowie aus Gründen des Feuerschutzes eine Dip-

pelbaumdecke, welche den Boden des Dachgeschoßes bildet, siehe dazu Kolbitsch (1989). Aufgrund der schub-

weichen Tramdecken ist dem Erdbebennachweis gemäß EN 1998-1 (2013) und ÖNORM B 1998-3 (2016) trotz 

der moderaten Seismizität in Wien besondere Beachtung zu schenken. 

 

In der Ingenieurpraxis haben sich für den Erdbebennachweis statische Verfahren durchgesetzt, wie z.B. die Ka-

pazitätsspektrummethode bzw. die praxistauglichere, von Fajfar (2000) formulierte, N2-Methode. Dabei wird das 

seismische Verhalten des Tragwerks durch Gegenüberstellung der bilinearisierten Traglastkurve im Raum eines 

äquivalenten Einmasseschwingers (Widerstand) mit dem nichtlinearen Antwortspektrum (seismische Einwirkung) 

abgeschätzt. Aussagekräftige Ergebnisse können daher nur dann erzielt werden, wenn das dynamische Verhal-

ten des Tragwerks von der Grundschwingungsform dominiert wird. Bei unregelmäßigen Strukturen, die z.B. auch 

durch den Umbau von ursprünglich regelmäßigen Gründerzeithäusern entstehen, kann diese Forderung oft nicht 

erfüllt werden. In diesen Fällen müssen genauere bzw. aufwändigere Rechenverfahren, wie die nichtlineare dy-

namische Analyse, eingesetzt werden. Der erhöhte Aufwand erlaubt tiefere Einblicke in das seismische Verhalten 

der Tragstruktur. Beispielsweise gewinnt man die statistische Verteilung der Traglast aber auch der dynamischen 

Antwortgrößen wie z.B. die Deckenbeschleunigung. 

 

Erdbeben stellen einen stochastischen Prozess dar (Benjamin et al., 1970), deshalb ist die dynamische Struktur-

antwort ebenso von stochastischer Natur. Die Fragilitätskurve ist ein mögliches Mittel diese Zufallsantwort ma-

thematisch zu beschreiben. Zusammen mit der seismischen Gefährdungskurve kann die Eintrittswahrscheinlich-

keit der Strukturantwort abgeschätzt werden. Die seismische Gefährdungskurve beschreibt die Jährlichkeit, mit 

welcher ein Erdbebenereignis einer gewissen Stärke am gewählten Standort eintritt. Die Entwicklung dieser Kur-

ven für das österreichische Bundesgebiet wird von Weginger et al. (2019) vorangetrieben. In diesem Kurzbeitrag 

wird auf die Ermittlung der seismische Kollaps-Fragilität von Gründerzeithäusern am Beispiel der Mittelmauer des 

Wiener Gründerzeit-Mustergebäudes von Krakora et al. (2014) eingegangen. Details zum nichtlinearen Rahmen-

modell der Mittelmauer können Moschen et al. (2019) entnommen werden. 

 

  

Abb. 1: Spektren des Wiener Erdbebensatzes (links); zugehörige IDA-Kurven sowie Kollaps-Fragilitätskurve (rechts). 
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Als Anregung des mechanischen Modells dient der von Moschen et al. (2019) ausgewählte Wiener Erdbebensatz. 

In Abb. 1 (links) sind die Spektren der individuellen Erdbebenschriebe (grau), deren Median (schwarz) sowie das 

standortspezifische Antwortspektrum (rot) lt. EN 1998-1 (2013) dargestellt. Wie man sieht, stimmen der Median 

und das Antwortspektrum ausgezeichnet überein. 

 

Das Gebäudemodell wird durch einen Erdbebenschrieb angeregt und die zugehörige maximale Antwort im Zuge 

der inkrementell-dynamischen Analyse (IDA) aufgezeichnet, siehe Vamvatsikos et al. (2002). Die graphische Dar-

stellung in einem ebenen kartesischen Koordinatensystem mittels Strukturantwort-Intensitäts-Koordinaten wird 

als IDA-Kurve bezeichnet. In diesem Beispiel dienen die 5% gedämpfte elastische Pseudospektralbeschleuni-

gung bei der Grundperiode Sa(T1) und die laterale Kopfverschiebung (Knoten 48 – u(48)) als Intensitätsmaß und 

Strukturantwort. Der Kollaps des Tragwerks zeichnet sich durch eine stark überproportionale Steigerung Trag-

werksantwort bei inkrementeller Zunahme der seismischen Intensität aus. Graphisch äußert sich dies in einem 

horizontalen Ast der IDA-Kurve. Aufgrund der stochastischen Anregung streut die Intensität, bei der das Modell 

versagt. Die Kollapskapazität kann deshalb auch als Zufallsvariable aufgefasst werden, die durch die Kollaps-

Fragilitätskurve beschrieben wird. Für das betrachtete Strukturmodell am Standort Wien ist die Dichtefunktion der 

Kollaps-Fragilitätskurve in Abb. 1 (rechts) mit roter Farbe dargestellt – es handelt sich also um eine bedingte 

Wahrscheinlichkeitsdichtefunktion, dessen Integral der „Wahrscheinlichkeit von Kollaps bei einer gegebenen 

seismischen Intensität“ entspricht. Die Faltung der Kollaps-Fragilitätskurve mit der seismischen Gefährdungs-

kurve ist gerade das totale Wahrscheinlichkeitstheorem (Benjamin et al., 1970), und es ergibt sich die seismische 

Kollaps-Wahrscheinlichkeit des Gebäudemodells gemäß 

P[Kollaps] = ∫ P[Kollaps | Sa(T1)] |dP[Sa(T1)]|

∞

0

 

 

die der Versagenswahrscheinlichkeit lt. ÖNORM B 1998-3 (2016) für Bestandsbauten gegenüberstellt wird. Dabei 

sind P[Kollaps | Sa(T1)] das Integral der Fragilitätskurve und dP[Sa(T1)] ist proportional zur Ableitung der seismi-

schen Gefährdungskurve. Da die seismische Gefährdungskurve per Definition in Jährlichkeiten und somit in Über-

schreitungswahrscheinlichkeiten formuliert wird, resultiert eine negative Ableitung. Deshalb geht in diese Glei-

chung der Betrag von dP[Sa(T1)] ein, um die mathematische Konsistenz zur Wahrscheinlichkeitsrechnung her-

zustellen, in welcher kumulative Dichtefunktionen in Unterschreitungswahrscheinlichkeiten definiert sind (Benja-

min et al.,1970). 

 

Unter Umständen sind Gründerzeithäuser unter Erdbebeneinwirkung standsicher. Um diese Standsicherheit 

nachzuweisen und in weiterer Folge oft unnötige Ertüchtigungsmaßnahmen zu vermeiden, sind moderne struk-

turdynamische Rechenverfahren anzuwenden, da mit den traditionellen statischen Berechnungen der tatsächli-

che Widerstand gegen Erdbebeneinwirkung oft unterschätzt wird. Die seismische Fragilitätskurve ist ein einfach 

nachvollziehbarer Bestandteil zur transparenten Berechnung des seismischen Verhaltens eines Tragwerks in ei-

nem gewünschten Grenzzustand. Der Wiener Erdbebensatz kann auf Anfrage bei den Autoren bezogen werden. 
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This paper investigates the seismic risk of buildings with composite-steel moment resisting frames (MRFs) as 
their primary lateral load resisting system. This is based on nonlinear building models that explicitly simulate the 
composite beam effects under cyclic loading. The prototype composite steel MRF buildings under investigation 
are designed in Switzerland and two other European sites. The site-specific earthquake-induced collapse risk 
dependence on the degree of composite action is quantified by means of mean annual frequencies of collapse 
within the framework of performance-based earthquake engineering (Cornell and Krawinkler 2000). Finally, the 
integrity of the beam-slab connection in composite steel MRFs designed with partially composite beams is inves-
tigated through novel shear connector slip hazard curves.  
 
Figure 1a shows a macro-model of composite beam-to-column joints. The modeling approach incorporates 
strength and stiffness deterioration of composite beam-to-column connections under cyclic loading. The macro-
model can explicitly simulate slab-column interaction through the two force transfer mechanisms (i.e., bearing on 
column flange and strut-and-tie mechanisms) in EN-1998-1 (CEN 2004). Slip demands on the steel beam-slab 
connection are captured by lumping the shear studs into a single translational zero length element as shown in 
Figure 1a. Figure 1b demonstrates that the proposed macro-model approach simulates relatively well the cyclic 
behaviour of composite steel beams under cyclic loading.  
 

 

 
(a) (b) 

Figure 1. (a) Macro-model schematic for a fully-rigid beam-to-column joint with a composite slab; (b) model validation with 
Yamada et al. (2009) 
 
A 6-story prototype building of importance class II is designed in accordance with the European seismic provisions 
(CEN 2004). The plan and elevation view are shown in Figure 2. The prototype building is designed for a reference 
peak ground acceleration (agR) of 0.22g. This value corresponds to three different design sites: Sion in Switzer-
land, Aikaterini in Greece and Brăila in Romania. While the corresponding design spectrum for all three sites is 
identical their seismic hazard curves (see Figure 3a) are quite different based on rigorous probabilistic seismic 
hazard analysis that was conducted for the three sites. Three different designs with full (h = 100%) and partial (h 
= 80% and 50%) action are considered herein. For the designs with partially composite steel beams, the 25% 
reduction in the shear stud capacity required by EN 1998-1 (CEN 2004) is intentionally not applied. 
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Beam / column 
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Figure 2. Typical plan and elevation view of the six-story building with composite steel MRFs 

 
The earthquake-induced risk of the buildings is assessed through incremental dynamic analysis (IDA) 
(Vamvatsikos and Cornell 2002). Figure 3b shows the collapse fragility curves of the building in Sion as a function 
of the degree of composite action. The results suggest that at a reference average spectral acceleration of Saavg 
= 0.22g, which is associated with a return period of 2475 years, the probability of collapse is negligible regardless 
of the degree of composite action. The IDA results are also used to develop slip hazard curves of the beam-slab 
connections as shown in Figure 3c. These curves, which are used in conjunction with slip-based fragility functions 
for beam-slab connections, (El Jisr and Lignos 2021) may constitute a valuable tool for earthquake-induced re-
pairs of composite steel MRFs in the aftermath of earthquakes. For instance, for h = 80% (Sion), the maximum 
median slip demand on the beam-slab connection is 0.7mm for a return period of 475 years. Minor damage in the 
beam-slab connection at this level of slip demand implies that the 25% required reduction in the capacity of shear 
stud connectors may be waived for steel beams with depths less than 500 mm. 
 

   
(a) (b) (c) 

Figure 3. (a) Seismic hazard curves at the three design sites; (b) dependence of the collapse fragility curves for the prototype 
building in Sion on the degree of composite action and (c) slip hazard curves for the prototype buildings  
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Seismic hazard is considered as high in French Caribbean islands, but seismic codes and regulations have only 
become effective recently in France (first code PS69 since in 1977 with basic seismic considerations to Eurocode 
8 since 2011). Consequently, most of the existing buildings have been built with no or only low seismic design 
considerations and are potentially subjected to a significant hazard. 
 
Since 2005 in the French Caribbean, different building portfolio owners have performed a first seismic risk evalu-
ation to identify the risk of their portfolios (social housing, rescue center, public administration, educational and 
police buildings) by classification of the buildings that need to be retrofitted with an estimation of the necessary 
budget and a prioritization. 
 
Unlike in Switzerland, where a methodology for evaluating the seismic risk of building portfolios was proposed by 
the FOEN in 2005, 2006 and recently updated (2020), France, on the contrary, has no such guidelines or recom-
mendations. Based on risk concepts, basic methodologies are developed and then, in each specific case, ad-
justed to the asset type, the number of the buildings, and the specific owners' objectives (Hauss et al. 2015). The 
main objective remains, as a first step, to identify the human and financial risk associated to the buildings knowing 
the seismic hazard, the seismic vulnerability and the human occupancy or the strategic value. The vulnerability 
assessment is performed with simplified approaches, generally based on only visual inspection. As a second step, 
for buildings with moderate or high risk, retrofitting measures are conceptualized and budgeted. And, as a third 
step, the interest of retrofitting in comparison to a reconstruction solution is analyzed. 
 
The presumed vulnerability is assessed by highlighting the pathologies of the buildings. It is prior to any definition 
of possible reinforcements and makes it possible to assess the behaviour of buildings under earthquake, based 
on it's structural characteristics (structural type, nature and distribution of bracing elements, nature and condition 
of building materials...). The index method used is based on the AFPS method (AFPS-CT24, 2002) and Risk-EU 
(Milutinovic et al, 2003). It pairs a visual analysis of buildings, based on the recognition of vulnerability factors 
related to building design, with a model of structural behavior. Visual analyses of buildings and execution plans, 
where available, result in an estimate of the presumed vulnerability in the form of quantified indexes. This index 
approach allows comparison and prioritization of buildings belonging to same portfolio. The method used is there-
fore an expert's analysis but based on a formalized methodology and based on the feedback of past earthquakes. 
 
Risk of damage to buildings is based on the Risk-UE (Milutinovic et al, 2003) methodology. Probability of damage 
grade D0 to D5 (Grunthal et al, 2001) is estimated for a given hazard. Then, buildings are categorized in 3 groups 
as follows: 
– Group 1: Buildings with a low probability of significant structural damages, which should not compromise the 
safety of the occupants. These buildings does not require any specific action, or, at least, simple corrective ac-
tions. 
– Group 2: Buildings with probability of significant structural damages (moderate or high), which should intend to 
the occupant's safety. For these buildings, reinforcement actions are technically and economically relevant and 
are recommended.  
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– Group 3: Buildings with probability of significant structural damages (moderate or high), which should intend to 
the occupant's safety. For these buildings, reinforcement actions are technically and economically not relevant 
and reconstruction is recommended. 
 
Reinforcement solutions are considered to increase buildings' resistance as close as possible to the regulatory 
level for new buildings (French decree of 22.10.2010). Reinforcement costs are estimated based on internal data 
base of past detailed reinforcement design. An economical performance criterion is defined as the ratio of rein-
forcement cost to reconstruction cost. A technical performance criterion is defined as the ratio of reinforcement 
resistance to resistance of a new building. Then the relevance of the reinforcement is defined following Fig. 1. 
 

 

Fig. 1: Economical and technical performance analysis of reinforcement. 
 
In 2019, this methodology was applied to the Martinique health care buildings portfolio with 166 different sites 
with a total of 372 buildings (480'000 m2). Among them, only 27 % were built according to the most recent seis-
mic codes (PS92 since 1998 or EC8 since 2011). Structural typologies are principally concrete walls (24 %), 
masonry (19 %), and concrete beams/columns (16 %). The number of levels is principally low with 43 % of one 
level, 32 % of 2 levels, 18 % of 3 levels.  
 
Despite an old and vulnerable portfolio, the results show that half (51 %) of the buildings are in group 1 and re-
quire no actions. The other buildings show significant risk and need further actions. Amongst them, 13 % are in 
group 2 with relevant reinforcement, and 36 % are in group 3 with relevant reconstruction. Then a budget is esti-
mated for the reinforcement and reconstructions actions. A risk analysis identifies that the 6 % of the buildings 
show a high risk and should be considered at first with 23 % of the estimated budget. 
 
This application shows that for a large building portfolio, this methodology provided an efficient first screening of 
buildings to identify the ones at risk and to define a first budget to reduce the risk. The results can be included in 
the portfolio management strategy. 
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With the purpose of investigating the consequences of a rare but possible large earthquake affecting the city of 

Cologne, Germany, we defined an earthquake scenario of moment magnitude Mw 6.5 originating from the Erft 

fault, located around 18 km to the south-west of the city centre. The work was carried out as part of a seismic risk 

analysis commissioned by the German Federal Office of Civil Protection and Disaster Assistance (BBK) (full sci-

entific report: Pilz et al., 2020; report 19/23825 to the German Parliament). As depicted in Abb. 1, the building of 

the damage scenario required the definition of the three components of risk, namely the hazard, the building 

fragility and the exposure.  

 

 

Abb. 1: Summary of the three components of the earthquake damage scenario. Epicentre marked with yellow star. 

 

Building upon the existing knowledge on the basin properties of the Lower Rhine Embayment, where Cologne is 

located, and the availability of several ground motion records from moderate earthquakes in the area, we devel-

oped a harmonised 3D model of the sedimentary basin and used it to compute 1D site-specific shear-wave (SH) 

transfer functions. Our approach required the calculation of the peak ground and spectral accelerations at the 

bedrock by means of an empirical ground motion model (GMM). These were transformed into the Fourier domain 

using inverse random vibration theory (IRVT), where we then applied the transfer functions to obtain the site-

specific Fourier spectrum, which was then translated back to the response spectrum domain by means of RVT 

(Pilz et al., 2021). As the detailed characterisation of the Quaternary sediments did not cover the whole city, we 

calculated peak ground accelerations on soil also by means of a GMM using proxy-derived vS30 values. The peak 

ground accelerations from both approaches were converted into EMS-98 macroseismic intensities using an em-

pirical model and the two resulting fields were merged for use in the rest of the calculations. 
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To model the fragility of the residential building stock, we adopted the model of Raschke (2003) with the recom-

mendations from Schwarz et al. (2019), which means that ultimately the probability of a building suffering from a 

particular EMS-98 damage grade was calculated as a function of its EMS-98 vulnerability class, mapped to its 

time period of construction (TPoC), its number of storeys (NoS) and the macroseismic intensity at its location. We 

created a building-by-building residential exposure model of the whole city by combining openly available datasets 

and incorporating statistical data at the neighbourhood level by means of a Monte Carlo approach, to assign TPoC 

and NoS to buildings for which these parameters were not available (around 24% of the total). Buildings for which 

both TPoC and NoS were available (76%) were used to derive a joint distribution that would ensure that only 

realistic combinations of the two parameters were assigned. As census data describing the distribution of TPoC 

per neighbourhood were almost 20 years old, we defined a series of criteria in the form of an algorithm that 

compared these distributions against those stemming from the data available at the building level and adjusted 

the former accordingly, accounting for the passage of the almost two decades (e.g. new structures built, old struc-

tures demolished). This random assignment of TPoC and NoS and the subsequent estimation of resulting damage 

was repeated 2,000 times. Results aggregated at the city level were very stable across all realisations, but the 

impact of the Monte Carlo simulations on the variability of the results could be observed at the building level. 

Details can be found in Nievas et al. (2021). 

 

Aggregating results for the whole of Cologne, damage of some degree may be expected for around half of the 

residential buildings: 46,355 buildings (27.4%) damage grade DG1, 19,704 (11.6%) DG2, 7,948 (4.7%) DG3, 

2,692 (1.6%) DG4 and 444 (0.3%) DG5. The spatial distribution of the probability of occurrence of damage grades 

1 through 3 is depicted in Abb.2. In general terms, worse degrees of damage can be expected for the central 

area, where the building stock tends to be older, and to the west of the river, i.e. in closer proximity to the Erft 

fault. Results illustrate the threat posed by earthquakes to the city of Cologne and the value of considering such 

a scenario within an emergency response plan.  

 

 

Abb. 2: Probability of occurrence of EMS-98 damage grades DG1, DG2 and DG3 (numbers of buildings in brackets). 
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Zum Einfluss evolutionär entwickelter Bodenbewegungsmodelle auf Ge-
fährdungs- und Risikoanalysen   

Christian Kaufmann und Jochen Schwarz   
Earthquake Damage Analysis Center (EDAC),  Bauhaus Universität Weimar 

 

In den letzten Jahren ist eine Vielzahl von Boden-Bewegungsmodellen entwickelt worden, für die eine Systematik 
und Überprüfung der Konsequenzen für die Ingenieurpraxis fehlt. Aus einigen, für Mitteleuropäische Erdbeben-
gebiete interessanten Ländern, wie z.B. Ostkanada, sind verschiedene Boden-Bewegungsmodelle bekannt, die 
die Daten aus aktuellen Ereignissen aufnehmen und dann erhebliche Unterschiede insbesondere im standortna-
hen Bereich erkennen lassen. Dies hat erhebliche Konsequenzen, wenn diese Beziehungen in die Gefährdungs-
analysen eingebunden werden, die dann in den Karten für die Baupraxis der Auslegung zugrunde zu legen sind. 
(Entsprechende Entwicklungen lassen sich am Beispiel der kanadischen Normenentwicklung und den sprung-
haften Veränderungen an bestimmten Standorten nachvollziehen.) 
 
Effekte, die einzelne Erdbeben oder Ereignis-Chroniken auf Bodenbewegungsmodelle und damit auch Gefähr-
dungs- bzw. Risikoanalysen nehmen (können), sind bis dato noch nicht systematisch oder in einem verallgemei-
nerungsfähigen Ansatz im Sinne evolutionärer Boden-Bewegungsmodelle untersucht worden. Ein solcher Ansatz 
wird im Beitrag anhand von Daten aus zwei seismisch unterschiedlichen Erdbebenregionen und der für deutsche 
Erdbebengebiete typischen Bestandsbebauung verfolgt.  
 
Einerseits wird überprüft, wie sich die Datenzusammensetzung am Beispiel der induzierten Seismizität in Gron-
ingen (NL) darstellt. Hier werden zwei, seit 15 Jahren betriebene Stationen in der vorliegenden Datenbasis in 
aufeinanderfolgenden Zeitsegmenten (Jahresintervallen) ausgewertet (vgl. Schwarz et al., 2017, 2018). Abb. 1 
zeigt die zu den Auswertezeitpunkten vorliegenden bzw. registrierten Erdbeben in Abhängigkeit von Magnitude 
(ML) und Epizentralentfernung Repi), die dann in die Ermittlung der Site-specific Ground Motion Prediction Equa-
tions SGMPE eingeflossen sind (hier für die Jahre 2011, 2014, 2015, 2016 usw.). Wie das Beispiel der Horizon-
talspektren (Komponenten H1, H2 und Resultierende SRSS) eines Magnitude ML = 3.2 Erdbebens mit Repi = 14 
km (blauer Punkt in Abb. 1) gemäß Abb. 2 verdeutlicht, sind die Bestimmungsgleichungen geeignet, um die Bo-
denbewegung plausibel zu prognostizieren bzw. nachzuvollziehen. 
 

 

 

 

Abb. 1: Datenbasis von zwei Stationen im Gebiet Groningen 
nach Schwarz et al., 2017, 2018)  

Abb. 2: Horizontalspektren eines induzierten Erdbebens der 
Magnitude ML = 3.2 (Repi = 14 km) nach Messung und den 
SGMPE 2011 bzw. SGMPE 2015 
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a) ML = 4.0 (Repi = 3 km) b) ML = 3.0 (Repi = 15 km) 

Abb. 3: Prognose der Resultierende Horizontalspektren induzierter Erdbeben unterschiedlicher Magnitude-Entfernungs-
kombinationen infolge der evolutionär entwickelten Bodenbewegungsmodelle SGMPE 2011, 2014, 2015 und 2016 

 
Aus der Prognose der resultierenden Horizontalspektren induzierter Erdbeben unterschiedlicher Magnituden-Ent-
fernungskombinationen gemäß Abb. 3 (rote Punkte in Abb. 1) infolge der SGMPE 2011 bis SGMPE 2016 darf 
geschlussfolgert werden, dass der Datenzuwachs ab 2014 nur unwesentlichen Einfluss auf die Prognosequalität 
genommen hat. (Dies ist sicher aufgrund der Datenquantität nicht verallgemeinerbar, spricht aber für die Qualität 
von Single Station-Modellen, die mit einem konkreten Standort- bzw. Objektbezug entwickelt werden.) 
 
Ein zweites, ereignisreicheres Untersuchungsgebiet betrifft die kalifornischen Starkbebengebiete und verfügba-
ren Strong-Motion-Daten, die ausgehend von den durch EDAC instrumentell untersuchten Standorten anhand 
des Zuwachses der Erdbebendaten ausgewertet werden. Zudem wird herausgearbeitet, wie sich die Einwirkungs-
prognosen infolge von Boden-Bewegungsmodellen verändern, wenn diese Datensätze [CAL] mit denen aus an-
deren Regionen wie z.B. der Türkei [TRK] kombiniert werden. Die Vorgehensweise basiert somit auf einem sich 
zeitlich entwickelnden Stand der jeweiligen Datenverfügbarkeit (Level of Data Acquisition LoDA) und verdeutlicht, 
wie sich die Boden-Bewegungsmodelle innerhalb auslegungsrelevanter Magnituden-Entfernungsbereiche ändern 
und sich letztlich in den Schadensprognosen niederschlagen. Sie wurde erstmals im Kontext der Ermittlung stand-
ortspezifischer Bodenbewegungsmodelle für zwei KKW-Standorte (Site-1, Site-2) in Deutschland eingeführt, von 
denen über einen langjährigen Messbetrieb konkrete Bebenregistrierungen ergänzend implementiert werden 
konnten (vgl. Tabelle 1, Schwarz et al., 2013). Die Aktualisierung des kalifonischen Datensatzes DS1 [CAL] wird 
derzeit für die Jahre bis 2020 vorgenommen, um die Prognosestabilität evolutionärer SGPME herauszuarbeiten. 
 

Year 

Datensätze mit klassifizierten Untergrundbedingungen und Zeitpunkten der Datenerhebung 

DS1 [CAL] DS2 [TRK] DS3 [Site-1] DS4  [Site-2] 

code name code name code name code name 

2004 LODA-1.1 CAL-2004 LODA-2.1 TRK-2004     

2006 LODA-1.2 CAL-2006       

2009     LODA-3.1 Site1-2009   

2013 LODA-1.3 CAL-2013 LODA-2.2 TRK-2013 LODA-3.2 Site1-2013 LODA-4.1 Site2-2013 

Tabelle 1: Konzept der evolutionär generierbaren SGPME in Abhängigkeit vom Level of Data Acquisition LoDA 
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Zeitabhängige SHAKEMaps für die Risikobewertung  
von Bestandsbebauung und Infrastruktur im Ereignisfall 

Jochen Schwarz1, Silke Beinersdorf1, Christian Golbs1, Peshawa Luqman Hasan1  
1 Earthquake Damage Analysis Center (EDAC), Bauhaus Universität Weimar 

Es ist nicht zu übersehen, dass in den letzten Jahrzehnten die seismische Instrumentierung zu einem erheblichen 

Datenzuwachs geführt hat und auch die Bauwerk-Monitoring-Systeme einen Erkenntnisgewinn für die Präzisie-

rung der Modellansätze erwarten lassen, der jedoch in der Risikoprävention und Ereignisreaktion (bis jetzt) noch 

nicht wirksam geworden ist. Es ist deshalb nicht verwunderlich, dass es eine Vielzahl von Ansätzen gibt, die 

Messdaten in konkrete Anwendungen einzuführen. In diesem Zusammenhang sind auch die Entwicklungen ein-

zuordnen, die mit der Frühwarnung (Early Earthquake Warning, EEW) und der schnellen Reaktion (Rapid 

Response Estimate, RRE) verbunden werden. 

 

Auch wenn sich für die europäischen Erdbebengebiete aufgrund der seismischen Besonderheiten die Möglich-

keiten der EEW kaum umsetzen lassen, ist es von Interesse zu verfolgen, welche Reaktionszeiten durch moderne 

Mess- und entsprechende Warnsysteme gewonnen werden können. Es ist somit erforderlich, sämtliche Informa-

tionen, die für die Entscheidungsfindung erforderlich sind, in die 4. Dimension“ (Zeit) zu überführen. Dies betrifft 

die Wellenausbreitung und daraus resultierende Zeitpunkte der (noch) maßgeblichen Schütterwirkungen. Solche 

4D-SHAKEMaps sind die Voraussetzung, um letztlich konkrete Rettungs- und Einsatzmaßnahmen begründen zu 

können.  

 

Der Beitrag widmet sich dieser Fragestellung und zeigt am Beispiel der verfügbaren Messnetze, wann an welchen 

Stationen entsprechende Erdbebenregistrierungen vorliegen (vgl. Abb. 2), die für die Warnung verwendet werden 

können; ebenso wie die Auswertung von verfügbaren Erdbebenregistrierungen in einzelnen Testgebieten genutzt 

werden kann, um auf Grundlage der regionalen Ausbreitungsgeschwindigkeiten (von P- und S-Wellen) evolutio-

näre SHAKEMap-Routinen zur Verfügung zu stellen. „Time-dependent SHAKEMaps“ beinhalten die zeitabhän-

gige Ausbreitung der Schütterwirkungen, die zu erwartenden Effekte und ihre Aktualisierung im Zuge der erwei-

terten Datenverfügbarkeit (vgl. Abb. 3).  

 

Der Beitrag konzentriert sich auf die Bestandsbebauung und kritische Infrastruktur. An drei Testgebieten 

(Albstadt, Köln, Groningen; vgl. Abb. 1) wird gezeigt, wie die verfügbaren Informationen im Sinne eines Frühwarn- 

bzw. Informationssystem zusammengeführt werden können. Am Beispiel aktueller Erdbeben kann gezeigt wer-

den, inwieweit die Beobachtungen weitere Kalibrierungen und Anpassungen der verfügbaren Vorgehensweisen 

erforderlich machen. 

 

Im Rahmen des BMBF–Vorhabens ZUVERSICHT [Förderung] werden verschiedene Testgebiete untersucht, ent-

sprechende Optionen der Früherkennung und des Rapid Response Estimate mit den Instrumentarien des seis-

mischen Monitorings und der SHAKEMap-Routinen zu verbinden. Dabei geht es um die Identifikation der am 

Maßstab der rezenten Bebentätigkeit besonders exponierten Regionen, verfügbaren Komponenten und Netzele-

mente und nicht zuletzt um die Frage, inwieweit die Verknüpfung moderner Informations- und Überwachungs-

technologien auch in Gebieten geringer Seismizität Minimaleffekte der Frühwarnung ermöglichen. Die Erhe-

bungs- und Bewertungsmethoden selbst sind zunächst seismizitätsunabhängig; sie setzen eine gute Kenntnis 

der Bestandbebauung und kritischen Infrastruktur, ihre Systematik und Kriterien der Einordnung in Verletzbar-

keitsklassen voraus. 
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Abb. 1: Stationen (mit frei verfügbaren Erdbebendaten) und Kennzeichnung der Auswertegebiete in Mitteleuropa (Albstadt, 
Köln, Groningen) 

Zeitpunkt t =25 s  Zeitpunkt t = 40 s  

Abb. 2: Zeitsynchrone Darstellung der Ausbreitung von P- und S-Wellen am Beispiel eines Erdbebenherdes in Albstadt; 
angesetzt werden Ausbreitungsgeschwindigkeiten von 5000 m/s (P-Wellen) und 2500 m/s (S-Wellen)  
Hinweis. Die Listen im Bild (rechts oben) kennzeichnen die zum jeweiligen Zeitpunkt erreichten bzw. bereits passierten Stationen. Die hier 

farblich (•) hervorgehoben werden. 

Zeitpunkt t =25 s  Zeitpunkt t = 40 s  

Abb. 3: Zeitsynchrone Darstellung der Erdbebenausbreitung und der von Schütterwirkungen unterschiedlicher Intensität 
betroffenen Gebiete (Generierung von ShakeMaps), hier am Beispiel des Erdbebenherdes der 2004 Waldkirch- Erdbebens 
Hinweis: Die Farbgebung der Intensitäten (als Kenngröße der Schütterwirkungen) wird vom USGS (Wald et al., 1999) übernommen. 
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Anwendung des Ausschlusskriteriums „Seismische Aktivität“ bei der 
Suche und Auswahl eines Standortes für ein Endlager für  

hochradioaktive Abfälle in Deutschland  

Diethelm Kaiser, Thomas Spies  
Bundesanstalt für Geowissenschaften und Rohstoffe (BGR), Hannover 

Im Standortauswahlgesetz wird in § 22 zum Ausschlusskriterium „Seismische Aktivität“ ausgeführt, dass ein Ge-
biet nicht als Endlagerstandort geeignet ist, wenn die örtliche seismische Gefährdung größer als in Erdbebenzone 
1 nach DIN EN 1998-1/NA:2011-01 ist (Abb.1). Diese Norm wurde jetzt durch DIN EN 1998-1/NA:2021-07 ersetzt, 
die dem Stand von Wissenschaft und Technik entspricht. Sie enthält keine Zuordnungen in Erdbebenzonen mehr, 
sondern weist die seismische Gefährdung räumlich kontinuierlich aus (Abb. 2). Die berechnete Zielgröße der 
seismischen Gefährdung ist nicht mehr die Intensität am Standort, sondern der Wert des Plateaus des horizon-
talen Antwort-Spektrums der Beschleunigung. Beide Karten beruhen auf probabilistischen seismischen Gefähr-
dungsanalysen für eine Überschreitenswahrscheinlichkeit von 10 % in 50 a. Bei den Gefährdungsberechnungen 
bestehen jedoch erhebliche Unterschiede im Datenbestand, in den Berechnungsmethoden und in den ingenieur-
seismologischen Kenngrößen. 
 

 

 
 

Abb. 1: Darstellung der Erdbebenzonen in Deutschland, Bild 
NA.1 in der Deutschen Norm DIN EN 1998-1/NA:2011-01. 
Den Zonen sind Intervalle der Intensität I zugeordnet: Zone 
0: 6 ≤ I < 6,5; Zone 1: 6,5 ≤ I < 7; Zone 2: 7 ≤ I < 7,5; Zone 
3: 7,5 ≤ I. Grundlage: Grünthal & Bosse (1996) 

Abb. 2: Verteilung der Werte im Plateau des horizontalen 
Antwortspektrums der Beschleunigung in Deutschland für 
die Überschreitenswahrscheinlichkeit 10 % in 50 a  in DIN 
EN 1998-1/NA:2021-07. Grundlage: Grünthal et al. (2018) 
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Die Bundesanstalt für Geowissenschaften und Rohstoffe (BGR) hat im Auftrag der Bundesgesellschaft für End-
lagerung (BGE) einen Vorschlag zur Anwendung dieses Ausschlusskriteriums unter Verwendung des Entwurfs E 
DIN EN 1998-1/NA:2018-10 zur neuen Norm erarbeitet (Kaiser & Spies, 2020). Zunächst wurden verschiedene 
denkbare Vorgehensweisen anhand von fünf Kriterien bewertet und die am besten geeignete ausgewählt.  
 
Im Ergebnis schlägt die BGR vor, als Grenzwert zur Anwendung des Ausschlusskriteriums den Wert der spekt-
ralen Antwortbeschleunigung im Plateaubereich von 1,8 m∙s-2 in E DIN EN 1998-1/NA:2018-10 zu verwenden. 
Dieser Wert entspricht der makroseismischen Intensität 7, für den die seismische Gefährdung größer als in Erd-
bebenzone 1 nach DIN EN 1998-1/NA:2011-01 ist. Für Gebiete, in denen dieser Wert überschritten wird, gilt das 
Ausschlusskriterium als erfüllt. Dafür wurde die aktualisierte Karte der makroseismischen Intensitäten in Grünthal 
et al. (2018) zusätzlich als Grundlage herangezogen. 
 
Grundsätzlich ist das Ausschlusskriterium „Seismische Aktivität“ im Standortauswahlgesetz jedoch wenig geeig-
net, um die Erdbebengefährdung eines Standortes für ein Endlager für hochradioaktive Abfälle zu ermitteln:  

1. Der Bewertungszeitraum für die Sicherheit des Endlagers beträgt eine Million Jahre und unterscheidet 
sich erheblich vom Betrachtungszeitraum von 50 Jahren der Norm DIN EN 1998-1/NA.  

2. Die Intensität bzw. die Beschleunigung gilt für die Erdoberfläche; die Endlagerung hochradioaktiver Ab-
fälle soll jedoch in tiefen geologischen Formationen erfolgen.  

3. Neben der Gefährdung aufgrund von seismischen Bodenbewegungen als Bewertungsmaßstab des Aus-
schlusskriteriums hat noch eine andere Art der Gefährdung eine größere Bedeutung, nämlich bruchartige 
Verschiebungen im Endlagerbereich.  

4. Das Ausschlusskriterium „Seismische Aktivität“ bezieht sich im Unterschied zu allen anderen Ausschluss-
kriterien im § 22 des Standortauswahlgesetzes nicht auf ein wissenschaftlich formuliertes Merkmal, son-
dern auf eine Norm, deren Bemessungsgrößen aufgrund eines Kompromisses zwischen Sicherheitsbe-
trachtungen und wirtschaftlichen Überlegungen wie erhöhten Baukosten festgelegt wurden.  

 

LITERATUR 

DIN EN 1998-1/NA:2011-01 (2011): Nationaler Anhang – National festgelegte Parameter – Eurocode 8: Auslegung von Bau-
werken gegen Erdbeben – Teil 1: Grundlagen, Erdbebeneinwirkungen und Regeln für Hochbau. DOI:10.31030/1738038 

DIN EN 1998-1/NA:2021-07 (2021): Nationaler Anhang – National festgelegte Parameter – Eurocode 8: Auslegung von Bau-
werken gegen Erdbeben – Teil 1: Grundlagen, Erdbebeneinwirkungen und Regeln für Hochbau. DOI:10.31030/3262205  

E DIN EN 1998-1/NA:2018-10 (2018): Entwurf: Nationaler Anhang – National festgelegte Parameter – Eurocode 8: Auslegung 
von Bauwerken gegen Erdbeben – Teil 1: Grundlagen, Erdbebeneinwirkungen und Regeln für Hochbau. 
DOI:10.31030/2885780  

Grünthal, G. & Bosse, C. (1996): Probabilistische Karte der Erdbebengefährdung der Bundesrepublik Deutschland - Erdbe-
benzonierungskarte für das Nationale Anwendungsdokument zum Eurocode 8: Forschungsbericht. GeoForschungsZentrum, 
Bd. STR 96/10: S. 1-24; Potsdam. DOI:10.2312/GFZ.b103-96103  

Grünthal, G., Stromeyer, D., Bosse, C., Cotton, F. & Bindi, D. (2018): The probabilistic seismic hazard assessment of Ger-
many—version 2016, considering the range of epistemic uncertainties and aleatory variability. Bulletin of Earthquake Engine-
ering, 16, 10: S. 4339-4395. DOI:10.1007/s10518-018-0315-y  

Kaiser, D. & Spies, T. (2020): Standortauswahl - Anwendung des Ausschlusskriteriums Seismische Aktivität, Abschlussbe-
richt, Bundesanstalt für Geowissenschaften und Rohstoffe, B3.1/B50161-15/2020-0003/003, 20.08.2020, 
https://www.bgr.bund.de/DE/Themen/Endlagerung/Downloads/Standortauswahl/Geowissenschaftlich_Ausschlusskrite-
rien/2020_09_25_ausschlusskriterium_seismische_aktivitaet_abschlussbericht.html   

 

100 



Entwicklung von Schadenskriterien für nichtlineare Erdbeben-                 
untersuchungen an Stahlbeton- und Mauerwerksgebäuden  

Julia Kohns1 und Lothar Stempniewski1 
1Institut für Massivbau und Baustofftechnologie, Karlsruher Institut für Technologie, Karlsruhe

Sowohl die Abschätzung und Prognose von Erdbebenschäden als auch die Klassifizierung aufgetretener Schä-

den sind essenziell, um Rettungsmaßnahmen effektiv zu unterstützen und die Standsicherheit von Bauwerken 

beurteilen zu können. Hierfür werden im Projekt LOKI innovative Methoden erarbeitet (Kohns et al., 2021). Die 

Klassifizierung der Erdbebenschäden basiert auf einem sogenannten Schadenskatalog, welcher für fünf Scha-

densgrade (slight, moderate, heavy, extreme, destruction) in Anlehnung an die EMS-98 nach Grünthal (1998) 

spezifische Schadensmuster für die Materialien Stahlbeton und Mauerwerk sowie globale Schadensmerkmale 

beinhaltet. Diese Schadensmechanismen werden in numerischen Untersuchungen berücksichtigt, indem Krite-

rien definiert werden, die eine Korrelation zwischen den Schadensgraden und der seismischen Antwort des Ge-

bäudes (Pushover-Kurve) herstellen. Dabei werden für jeden Schadensgrad mehrere verschiedenartige Kriterien 

berücksichtigt, um mögliche Schadensmuster und Versagensmechanismen umfassend abzudecken. Die Festle-

gung der Kriterien erfolgt auf Basis diverser Literatur, wobei im Wesentlichen Paulay et al. (1992) und Biskinis 

et al. (2009) für Stahlbeton, für Mauerwerk Lagomarsino et al. (2015), Rota et al. (2010) und Cattari et al. (2018) 

und für beide Materialien DIN EN 1998-3 (2010) zu nennen sind. Die jeweiligen Schadenskriterien mit ihren defi-

nierten Grenzwerten werden über Häufigkeit und räumliche Verteilung den fünf Schadensgraden zugeordnet. 

 

Tabelle 1 beinhaltet die materialbezogenen Schadenskriterien zur Bestimmung der Schadensentwicklung bei 

Stahlbetongebäuden. Die benötigten Parameter sind nach DIN EN 1992-1-1 (2011) zu bestimmen.  

 

 

Für Schadensgrad 1 finden beispielsweise die Kriterien (a), (d), (f) und (h1) nach Tabelle 1 Anwendung, die je-

weils mit einem definierten Anteil bei feststehender Verteilung zu überschreiten sind.  

Zusätzlich werden pro Schadensgrad Kriterien verwendet, die sich auf das globale Tragverhalten beziehen und 

somit direkt auf der Pushover-Kurve festgelegt werden, wie unter anderem maximale Schubkraft oder definierter 

Lastabfall. Maßgebend zur Festlegung des Schadensgrads wird jenes Kriterium, was bei der geringsten Verschie-

bung der Pushover-Kurve eintritt, wobei auf dem aufsteigenden Ast mindestens 50 % bzw. 75 % der maximalen 

Schubkraft erreicht sein müssen (global). 

Schadenskriterium Grenzwert 

(a) Zugfestigkeit Beton εc = fctm/Ec 

(b) Abplatzungen Betondeckung εc = - 0,0025 

(c) Risse Betonkern (umschnürter Beton) εc = - 0,004 

(d) Fließen Bewehrung εs = + 0,002 

(e) Versagen Bewehrung εs = 3/8 * εsu 

(f) Krümmung bei Rissbildung (mit εc/εs bei Rissbildung) κ = (𝜀𝑐 + 𝜀𝑠)/𝑑 

(g) Krümmung bei Fließen der Bewehrung κ = (1,75 ∗ 𝑓𝑦𝑘)/(𝐸𝑠 ∗ ℎ) 

(h1) Sehnenrotation beim Einsetzen des Fließens bzw. (h2) im Bruchzustand EC 8-3 (A.10a)/(A.11a) bzw. (A.1) 

(i) Schubwiderstand EC 8-3 (A.12) 

Tabelle 1: Schadenskriterien und zugehörige Grenzwerte für Stahlbetongebäude 
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Die Definition der Schadensgrade für Mauerwerk erfolgt ebenfalls über material- bzw. elementspezifische sowie 

globale Kriterien. Dabei werden einerseits Biegungs- bzw. Schub-Verschiebungswerte auf Elementebene ver-

wendet, wobei die Grenzwerte je nach Schadensgrad variieren. Andererseits spielen Grenzwerte für die gegen-

seitige Stockwerksverschiebung (ISD – interstorey drift) eine Rolle, wobei zwischen elementspezifischer und glo-

baler Betrachtungsweise zu unterscheiden ist. Zu den globalen Kriterien zählen definierte Punkte auf der Pusho-

ver-Kurve (Anstieg, Änderung Steigung, Maximum, Abfall) und auf der Bilinearisierung. Die globalen ISD-Grenz-

werte für die Schadensgrade 1-5 sind mit 0,03 %, 0,1 %, 0,3 %, 0,5 % und 0,7 % definiert. Zu den Merkmalen für 

Schadensgrad 1 zählen beispielsweise neben den Verschiebungsgrenzwerten 0,002 für Biegung bzw. 0,001 für 

Schub auf Elementebene, die Überschreitung von 70 % der Fließgrenze der Bilinearisierung und das Erreichen 

des ISD-Werts von 0,0005 auf Elementebene sowie von 0,03 % auf globaler Ebene. Es wird wiederum jenes 

Kriterium maßgebend, was bei der geringsten Verschiebung eintritt, jedoch nicht vor Erreichen von mindestens 

der Hälfte der maximalen Schubkraft für Schadensgrad 1. 

Die Schadenskriterien wurden anhand von Pushover-Analysen von möglichst repräsentativen und allgemeingül-

tigen Gebäuden aus Stahlbeton (Seismostruct) bzw. Mauerwerk (3muri) entwickelt und evaluiert. 

Abbildung 1 stellt jeweils eine Pushover-Kurve für ein Stahlbeton- bzw. Mauerwerksgebäude mit den markierten 

Schadensgraden für die ungünstigste Lastverteilung und Belastungsrichtung dar. Die Diagramme sind als Bei-

spiele zur Illustration der Lage der Schadensgrade auf den Kurven zu verstehen.  

 

 

Abb. 1: Pushover-Kurven mit Schadensgraden für Stahlbeton (links) und Mauerwerk (rechts) 

 

Aus den maßgebenden Positionen der Schadensgrade auf den Pushover-Kurven können ISD-Werte einer Ge-

bäudeklasse für die Entwicklung von Fragilitätskurven abgeleitet werden, wobei über die unterschiedlichen Krite-

rien mögliche verschiedenartige Schadensmechanismen enthalten sind und in den Endparameter einfließen. Im 

nächsten Schritt erfolgt damit anhand bekannter Verfahren aus der Literatur die Entwicklung von Fragilitätskur-

ven, welche im Projekt LOKI (Kohns et al., 2021) in Kombination mit Gebäudedaten zur Berechnung der initialen 

Schadensprognose dienen. Diese wiederum bildet die Grundlage für die Datenaufnahme und anschließende 

Schadensklassifizierung auf Basis des Schadenskatalogs. 
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Erdbebenrisiko grosser Gebäudebestände 
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Bis 1970 gab es keine Erdbebenbestimmungen in den Schweizer Tragwerksnormen. Nach der Einführung von 
ersten Erdbebenbestimmungen 1970 wurden deren Anforderungen in den Normengenerationen von 1989 und 
2003 sukzessive erweitert und verschärft. Seit der Einführung der letzten Tragwerksnormen 2003 [1] werden die 
Erdbebenvorschriften für Neubauten immer systematischer berücksichtigt. Die grosse Mehrheit der bestehenden 
Gebäude in der Schweiz ist folglich mit Baunormen geplant und gebaut worden, die entweder keine oder wesent-
lich geringere Anforderungen an die Erdbebensicherheit stellten als die heute geltenden. Für nach 1970 erstellte 
Gebäude ist heute in Fachkreisen bekannt, dass die langjährige Unterschätzung des Erdbebenrisikos in der 
Schweiz zu einer verbreiteten Nichteinhaltung der Vorschriften führte. Aus diesen Gründen stellt sich für Eigen-
tümerschaften nicht nur bei alten Gebäuden die Frage des Niveaus der Erdbebensicherheit und deren allfälliger 
Verbesserung, sondern auch bei Gebäuden jüngeren Datums. Mit der Veröffentlichung des Merkblatts SIA 2018 
«Überprüfung bestehender Gebäude bezüglich Erdbeben» [2] im Jahr 2004 wurde die Frage, wie mit der Erdbe-
bensicherheit ursprünglich nicht für Erdbeben oder nach früheren Baunormen bemessener Gebäude umgegan-
gen werden soll, beantwortet. Das Merkblatt SIA 2018 wurde im Dezember 2017 durch die Norm SIA 269/8 «Er-
haltung von Tragwerken – Erdbeben» [3] abgelöst.  

Damit besteht spätestens seit 2003 für Eigentümerschaften eine Überprüfungspflicht in Bezug auf die Erdbeben-
sicherheit eines bestehenden Bauwerks. Der Eigentümerschaft obliegt die Bauwerksüberprüfung; sie untersteht 
der Werkeigentümerhaftung nach Art. 58 (Bundesversammlung, 2017) [4] und muss für Schäden einstehen, die 
Dritte wegen eines Werkmangels erleiden, sei es durch Drittverschulden oder durch Zufall. Die Eigentümerschaft 
muss der Entwicklung der Technik folgen und allenfalls ihr Werk dem neueren Stand der Sicherheitsanforderun-
gen anpassen. Ein ursprünglich normenkonform erstelltes Werk kann im Verlaufe der Zeit zu einem mangelhaften 
Werk werden, weil die Sicherheitserwartungen gestiegen sind. Da eine rasche Verbesserung der bezüglich Erd-
bebensicherheit ungenügenden Gebäude in einem grossen Gebäudebestand weder umsetzbar noch finanzierbar 
ist, kann die Verringerung des Erdbebenrisikos durch zwei sich ergänzende Aktivitäten erreicht werden: Eine 
laufende systematische Berücksichtigung der Erdbebensicherheit im Erneuerungszyklus gekoppelt mit einer ein-
maligen, selektiven Erfassung des Erdbebenrisikos der wichtigen Gebäude im Gebäudebestand durch eine stu-
fenweise Priorisierung und die zeitnahe Verbesserung der Objekte daraus, die ein grosses Erdbebenrisiko und 
eine geringe Erdbebensicherheit aufweisen. Abbildung 1 verdeutlicht diese Vorgehensempfehlung. 

 

Abb. 1: Strategie zur Verringerung des Erdbebenrisikos grosser Gebäudebestände 
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2020 hat die Koordinationsstelle für Erdbebenvorsorge des BAFU zu dieser Thematik als Verfahrens- und An-
wendungshilfe die Dokumentation «Erdbebenrisiko grosser Gebäudebestände»1 publiziert. Das darin vorge-
stellte Verfahren zur mehrstufigen, selektiven Erfassung des Erdbebenrisikos ist risikoorientiert, weil der Ein-
grenzung und der Bewertung auf den ersten beiden Stufen sowie der Bestimmung des Handlungsbedarfs auf 
der letzten Stufe Überprüfung ein risikobasierter Ansatz zugrunde liegt. Abbildung 2 zeigt die wesentlichen Ziel-
setzungen und Inhalte des Verfahrens. Mit jeder Stufe wird die Anzahl der selektierten Gebäude reduziert und 
die Komplexität des Verfahrens sowie dessen Kosten pro Gebäude steigen. 

 

 

Abb. 2: Schematische Darstellung des mehrstufigen Verfahrens 

Grundsätzlich sind für die Umsetzung des mehrstufigen Verfahrens erfahrene Bauingenieur_Innen mit vertieften 
Kenntnissen über bestehende Bausubstanz und einer Spezialisierung im Erdbebeningenieurwesen zu beauftra-
gen, die in der Lage sind realistische Annahmen zu Bauweise, Baustoffen und Tragwerken bestehender Ge-
bäude zu treffen. Je nach Grösse des Gebäudebestands empfiehlt sich zudem eine differenzierte Vorgehens-
weise. In grossen Gebäudebeständen können Gruppen von Gebäuden vorhanden sein, die aufgrund ihres ho-
hen Risikopotenzials und/oder der grossen Bedeutung ihrer Funktion umgehend durch im Erdbebeningenieur-
wesen spezialisierte Bauingenieur_Innen auf ihre Erdbebensicherheit gemäss der Norm SIA 269/8 [3] überprüft 
werden sollten. Diese Gebäudegruppen müssen direkt bei der Stufe Eingrenzung erkannt werden. 

Nach der selektiven, mehrstufigen Erfassung ist es für die Eigentümerschaft in der Folge notwendig zu ent-
scheiden, wie sie mit dem aufgezeigten Handlungsbedarf umgehen soll. Je nach Grösse des Handlungsbedarfs 
ist es sinnvoll, die aus der Überprüfung als mangelhaft identifizierten Gebäude für die Projektierung von Mass-
nahmen anhand Aspekten wie z. B. bereits geplantes Bauvorhaben, Umfang der erforderlichen Massnahmen, 
Grössenordnung der Gesamtkosten der Massnahmen und Schadenspotenzial zu priorisieren. 

Unbestritten ist, dass Eigentümerschaften grosser Gebäudebestände mit diesem Vorgehen ausserhalb des Er-
neuerungszyklus ihrer Verantwortung zumindest teilweise gerecht werden, wenn sie unter den wichtigsten Ge-
bäuden jene mit Mängeln identifizieren und die notwendigen Erdbebensicherheitsmassnahmen einleiten. [5] 
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The determination of the shallow subsurface structure is an important basis of seismic hazard analyses as well 

as for the determination of the local site effects in seismic building codes. Compared to bedrock sites seismic 

waves can be largely amplified in sedimentary layers. This frequency-dependent effect mainly depends on the 

depth profile of the seismic shear waves. Passive seismic measurements that utilise ambient seismic vibrations 

(seismic noise) are particularly useful for this purpose in areas of low seismicity. Single-station measurements 

can be used to determine the fundamental frequency of the subsurface (H/V method; Nakamura, 1989). However, 

they are not sufficient to constrain the seismic velocity profile without additional information, such as the 

frequency-dependent phase velocities of surface waves (Love and Rayleigh wave dispersion curves). These can 

be measured by seismic arrays using different methods (e.g., Rost and Thomas, 2002). The ellipticity of Rayleigh 

waves, which parameterizes their elliptical particle motion, is another property that depends on the structure of 

the subsurface (e.g., Fäh et al, 2001). In addition, to cover higher frequency ranges, active seismic measurements 

can be performed (e.g., Park, 1999). The seismic velocity profile of the subsurface can be obtained by a joint 

inversion of the measured values. 

The methodology was tested on the Weser terraces south of Hamelin, Germany, and further developed with 

regard to future use. The data was analysed using the open-source software geopsy (Wathelet, 2020). Figure 1 

shows an example at the site of Grohnde, where dispersion curves for the first three modes for both Love and 

Rayleigh waves were measured using four arrays of different size. The set-up of the arrays was composed of 

circular rings of increasing radius (6 m, 18 m, 50 m and 150 m) around a central station. Each ring consisted of 

nine seismic stations. Additionally to the dispersion curves, the ellipticity functions of the first two modes of the 

Rayleigh waves were retrieved. The joint inversion of this data yields a shear-wave velocity profile with two main 

velocity contrasts at depths of about 14 m and 180 m. This fits well with drilling results in the vicinity. The first 

discontinuity corresponds with the quaternary base, whereas the second discontinuity is located inside the seismic 

bedrock. 

  

Fig. 1: Plot of the Love and Rayleigh wave dispersion curves, as well as the Rayleigh wave ellipticities of the array 
measurements in Grohnde and the determined S-wave velocity profile. The different models generated during the inversion 
process are plotted in the colour corresponding to their misfit values, the best model is shown in gray. 
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For the determination of the seismic soil classes of building codes not only the shallow subsoil structure but also 

the deeper geological structure has to be considered. In the National Annex of Eurocode 8 of Germany, the soil 

classes consist of a combination of subsoil classes for the upper 30 m (shallow ground) and the classes of the 

deeper geological subsurface, which is considered down to a depth of several hundred meters (DIN EN 1998-

1/NA:2021-07, 2021). Passive seismic measurements as described above can be used for effective subsoil 

investigation of the shallow ground. The geological subsurface classes are currently assigned on the basis of a 

geological 3D model of the Quaternary and Tertiary rocks on a narrow spatial grid (point spacing: 1 km, see Steuer 

et al., in press). Based on this 3D model, the thickness of the Quaternary and Tertiary rocks was calculated and 

the geological subsurface classes were assigned according to the thickness. Class T (shallow sedimentary basin) 

comprises areas of up to 100 m thick Quaternary, or up to 500 m thick Tertiary rocks, class S (deep sedimentary 

basin) areas with more than 100 m thick Quaternary, or more than 500m thick Tertiary rocks, and class R (rock) 

areas without Quaternary or Tertiary cover. The strata down to a depth of 30 m are not considered as they 

represent the shallow ground. Figure 2 displays the distribution of the geological subsurface classes in the areas 

of Germany with significant seismic hazard. 

 

 

Fig. 2: Distribution of geological subsurface classes according to the definition in the German Annex of EC8: grey – rock 
(class R), yellow – shallow sedimentary basin (class T), red – deep sedimentary basin (class S). The model is restricted to 
the areas in Germany in which the seismic hazard is significant and the building code has to be applied. The thin black lines 
represent the boundaries between the German federal states.  
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In this study, seismic hazard assessment was conducted using detailed local site conditions in Bangladesh in the 

framework of the project ‘Geo information for Urban Planning and Adaptation to Climate Change’. This project is 

a technical cooperation of the Geological Survey of Bangladesh (GSB) and the Federal Institute for Geosciences 

and Natural Resources (BGR) of Germany. Regional probabilistic seismic hazard assessment (PSHA) was per-

formed assuming engineering bedrock as underground condition (Vs30  ≥ 760 m/s, where Vs30 is the average shear 

wave velocity in the uppermost 30 meters). Input databases were taken from the literature, evaluated and selected 

to be used in the PSHA. The input data consist of earthquake catalog, distributions of active faults and ground 

motion prediction equations. The results of the regional PSHA are presented in the form of a peak ground accel-

eration (PGA) map with 10% exceedance probability in 50 years in Figure 1 (Azari Sisi et al., 2021). 

 

 

As an example, the project area of Kushtia is 
presented here which is located in the West of 
Bangladesh. The depth profiles of shear wave 
velocities were measured by means of vertical 
seismic profiling (downhole seismic) in two 
boreholes (so called P-S logging method, Kaneko 
et al., 1990) in which also geotechnical 
measurements were conducted. Figure 2 shows an 
example of shear wave velocity-depth profile 
derived from the P-S logging method. The resulting 
shear wave velocities were correlated with the 
results of standard penetration test (SPT). In SPT, 
N-values were determined as the number of blows 
to reach a penetration depth of 30 cm in intervals of 
1.5 m depth. The correlation of SPT N-Value with 
the measured shear wave velocity is displayed for 
the two boreholes in Figure 3 (GPAC, 2021). 

 

Fig. 1: Regional PGA map (on engineering bedrock, fraction of 
acceleration of gravity g) with 10% exceedance probability in 
50 years in and around Bangladesh. 
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Fig. 2: Example of shear wave velocity-depth profile de-
rived with the P-S logging method in Kushtia project area.  

Fig. 3: The correlation of SPT N-Value and shear wave velocity 
in two boreholes of Kushtia project area. 

 

 

 

The derived shear wave velocity-SPT correlation relation 
in Figure 3 was then applied to estimate the shear wave 
velocities and Vs30 across the whole project area (Figure 
4). Additionally seismic site classes, e.g. used in seismic 
building codes, were determined on the basis of Vs30. Site 
amplification factors were then obtained as a function of 
Vs30 using the empirical relationship of Seyhan and Stew-
art (2014).  
 
The regional PGA values were multiplied by the site am-
plifications to produce the local PGAs. In this area, the 
regional PGA value was around 0.2 g and the local PGA 
amounted to around 0.27 g, which means an amplification 
factor of about1.35. The variation across the area is very 
small as Vs30 values are nearly constant. In a further step, 
other seismic measurements can be used to derive the 
distribution of S-wave velocities between the boreholes 
as a further check (Park et al., 1999). 
 

Fig. 4: The spatial distribution of Vs30 in m/s in Kushtia 
area estimated from the shear wave velocity-SPT corre-
lation. The coordinate system is BUTM2010. 
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Eine aussagekräftige Abschätzung der Versagenswahrscheinlichkeit von Gebäuden in erdbebengefährdeten Ge-
bieten ist eine essenzielle Aufgabe im Ingenieurwesen. Ob eine Struktur versagt, lässt sich anhand einer Grenz-
funktion 𝑔(𝒙) angeben. Dabei gilt, dass die Struktur beim Unterschreiten der Grenzfunktion 𝑔(𝒙) ≤ 0 versagt. Die 
Versagenswahrscheinlichkeit lässt sich generell als multidimensionales Integral  

 𝑝௙ = න න … න 𝐼௚(𝑥ଵ, … , 𝑥௡) 𝑓௑భ,… ,௑೙
(𝑥ଵ, … , 𝑥௡)𝑑𝑥ଵ … 𝑑𝑥௡

ஶ

ିஶ

ஶ

ିஶ

ஶ

ିஶ

 (1) 

schreiben. Der Wert der Indikatorfunktion 𝐼௚(𝑥ଵ, … , 𝑥௡) ist eins, wenn 𝑔(𝑥ଵ, … , 𝑥௡) ≤ 0, also wenn Versagen auftritt, 
oder der Wert der Indikatorfunktion 𝐼௚(𝑥ଵ, … , 𝑥௡) ist null, wenn 𝑔(𝑥ଵ, … , 𝑥௡) > 0, also wenn kein Versagen auftritt. 
Speziell bei nichtlinearem Antwortverhalten des zu untersuchenden Systems wird eine analytische Vorhersage 
einer verlässlichen Antwortstatistik problematisch, wenn nicht sogar unmöglich. Deshalb hat sich diesbezüglich 
die Monte Carlo Methode (Bamer, 2017) etabliert, bei der die Antwortstatistik der betreffenden Struktur durch eine 
Vielzahl von Stichproben abgeschätzt werden kann. Für 𝑚 unabhängige Stichproben erhalten wir dann für den 
Erwartungswert der Versagenswahrscheinlichkeit: 

 𝑝௙ =
1

𝑚
෍ 𝐼௚൫𝑥(௞)൯

௠

௞ୀଵ

 . (2) 

Bei Betrachtung der Standardabweichung für extrem geringe Versagenswahrscheinlichkeiten, erkennt man den 
entscheidenden Nachteil dieser Vorgangsweise, welcher sich dadurch bemerkbar macht, dass die notwendige 
Anzahl dieser Stichproben für die Abschätzung kleinerer Versagenswahrscheinlichkeiten unverhältnismäßig an-
steigt: 

 𝜎௣௙
ଶ  =

𝑝௙

𝑚
−

𝑝௙
ଶ

𝑚
≈

𝑝௙

𝑚
→ 𝜎௣௙ = ට

𝑝௙

𝑚
 . (3) 

Diese Tatsache macht die Monte Carlo Methode unwirtschaftlich oder sogar unmöglich, wenn komplexe, rechen-
aufwändige Strukturen untersucht werden sollen. Damit verglichen benötigt die Auswertung von durch maschi-
nelles Lernen erweiterte Berechnungsmodelle nur einen Bruchteil der Zeit und somit der notwendigen Rechen-
leistung. Deshalb stellen wir eine durch maschinelles Lernen unterstützte neuartige Monte Carlo Methode vor, 
die eine verlässliche Abschätzung der Antwortstatistik in einem Bruchteil der Zeit und auch für sehr kleine Versa-
genswahrscheinlichkeiten ermöglicht. 
 
Im numerischen Beispiel wird eine Rahmenstruktur mit drei Geschossen durch eine Bodenbeschleunigung von 
künstlich erzeugten Erdbebenschrieben belastet. Das Versagen der Struktur wird anhand der maximalen Ver-
schiebung zwischen zwei Geschossen in Abhängigkeit der Etagenhöhe (engl.: peak story drift ratio (PSDR)) wäh-
rend der Belastung abgeschätzt. Um diese Größe mittels maschinellen Lernens abzuschätzen, werden mehrere 
künstliche neuronale Netze durch zuvor berechnete Beispiele trainiert. Sobald die Schätzung des neuronalen 
Netzes mit den Trainings- und Validierungsdaten konvergiert, kann ein viel größerer Datensatz mit weitaus gerin-
gem Zeitaufwand berechnet werden. 
 
Künstliche neuronale Netze können unterschiedliche Komplexität aufweisen und müssen somit auf ver-
schiedenste Aufgaben angepasst werden (Sun, 2021). Für Aussagen über Zeitreihen und Bilder haben sich 
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Convolutional Neuronal Networks (CNN) als sinnvoll erwiesen (Bamer, 2021). Deshalb wird im vorliegenden Bei-
spiel der künstlich erzeugte Erdbebenschrieb als Input für das CNN verwendet, um den PSDR direkt abzuschät-
zen. Zum Training dieses Netzes werden jedoch bereits 2500 Proben benötigt, sodass sich die Ersparnis der 
Rechenleistung minimiert. 
 
Um die Anzahl der Trainingsbeispiele zu minimieren kann ein deutlich einfacheres neuronales Netz, ein Feedfor-
ward Neural Network (FFNN), verwendet werden, das mit nur wenigen Inputgrößen versorgt wird. Bei diesen 
Inputgrößen handelt es sich um verschiedene Intensitäten, die entweder direkt aus den erzeugten Erdbeben-
schrieben (Thaler, 2021a) oder über verschiedene Antwortspektren ermittelt werden können (Thaler, 2021b). Das 
kleinere FFNN besitzt weitaus weniger zu trainierende Parameter, sodass die vorab zu berechnenden Trainings-
beispiele auf nur 400 minimiert werden können. 
 
Abbildung 1 präsentiert einen Teil der numerischen Ergebnisse aufbereitet als Wahrscheinlichkeitsverteilung der 
Maximalauslenkung des PSDR der Teststruktur. Hier wird die klassische Monte Carlo Methode in blau, die durch 
ein FFNN verbesserte Monte Carlo Methode in rot und die durch ein CNN verbesserte Monte Carlo Methode in 
grün präsentiert. Man erkennt, dass das FFNN die Wahrscheinlichkeiten exzellent abschätzt wobei das CNN 
leichte Abweichungen im Bereich des Mittels der Verteilung aufweist. In unserem Vortrag werden wir nicht nur 
umfangreiche Untersuchungen der Genauigkeit und Rechenersparnisse der einzelnen Monte Carlo Methoden 
vergleichen, sondern auch Erweiterungen dieser Strategien in Bezug auf die Abschätzung sehr kleiner Versa-
genswahrscheinlichkeiten präsentieren. 
 
 

 

Abb. 1: Wahrscheinlichkeitsdichtefunktion (engl. Probability density function (PDF)) des PSDR 
von 5000 Stichproben berechnet durch die Finite Elemente Methode, beziehungsweise abge-
schätzt durch ein Convolutional Neural Network (CNN) und durch ein Feedforward Neural Net-
work (FFNN). 
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Image-based post-earthquake assessment of stone masonry buildings 
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Achanta, Radhakrishna3, Kozinski, Mateusz4  

1Earthquake Engineering and Structural Dynamics Laboratory,  
School of Architecture, Civil and Environmental Engineering, EPFL, Lausanne, Schweiz 

2Résonance Conseils SA, Carouge, Schweiz 
3Swiss Data Science Center (SDSC), Lausanne, Schweiz 

4Computer Vision Laboratory, School of Computer and Communication Sciences, EPFL, Lausanne, Schweiz 
 

Stone masonry buildings are among the most vulnerable buildings under earthquake loading. Even small intensity 
ground motions can lead to damage to such buildings. Their evaluation after an event requires therefore often 
significant time. This presentation puts forward a method for deriving automatically from a set of images of a 
damaged stone masonry building 3D finite element models of buildings as well as damage measures for the 
individual elements of the building. The methods combines approaches from machine learning, image analysis 
and structural mechanics.  
 
The presentation discusses the various components of such an assessment pipeline and discusses the chal-
lenges of such a method. 
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Development and Experimental Verification of a Sliding Friction Damper 
for High-Performance Structures 

Martina Paronesso1, Dimitrios G. Lignos1  
1 Resilient Steel Structures Laboratory (RESSLAB), École polytechnique fédérale de Lausanne (EPFL), EPFL-

ENAC-IIC-RESSLab, Station 18, CH-1015 Lausanne, Switzerland 

This paper presents the experimental campaign conducted on five non-metallic friction pads that could be poten-
tially used in friction dampers to minimize earthquake-induced damage in buildings. Such pads are composed of 
fibers and organic and inorganic fillers bounded together by phenolic resins and they are utilized in braking appli-
cations of the automobile industry. Their use in supplemental damping devices has never been investigated. 
Recent studies (Latour et al., 2014, Tsampras et al., 2015) have demonstrated that similar pads may provide 
considerable energy dissipation under cyclic loading.  
 
Figure 1 illustrates the sliding friction damper prototype, which was designed and developed at the EPFL Struc-
tures Laboratory by the authors. It consists of metal plates made of S355 J2 steel (nominal yield stress, fy = 355 
MPa). The sliding motion occurs between two friction pads and an inner slotted plate. At this location, the clamping 
force is applied through six preloaded high-strength M24 bolts 10.9 class (nominal ultimate stress, fub = 1000 
MPa). The damper was designed according to SIA 263 (2013) for a maximum axial force of 450 kN and a maxi-
mum axial displacement of ± 100 mm. 
 
 

 

Figure 1. Sliding friction damper used to test the five non-metallic friction pads 
 
The experimental program was carried out under displacement control by means of a universal 1MN servo hy-
draulic Schenck machine. The tests were conducted under two pressure levels and eight different loading proto-
cols to investigate the effect of pressure and sliding velocity on the friction pad properties. In particular, pulse-like 
(PL) and mainshock-aftershock (MS-AS) loading protocols were carried out in order to test the sliding friction 
damper under conditions similar to those occurring during a seismic event. The evolution of the static and dynamic 
friction coefficients was examined by explicitly monitoring both the sliding force and bolt preload. 
 
The experimental results reveal that two of the explored friction pads exhibit a fairly stable axial force-axial dis-
placement (F-δ) hysteretic response under various loading histories (see Figure 2a). Their static and dynamic 
friction coefficients are relatively similar and on the order of 0.2 and 0.3 regardless of the imposed loading protocol. 
Interestingly, these values remain almost invariant at pressure higher than 7 to 8 MPa and under sliding velocities 
larger than 10 mm/s. In addition, similar friction coefficients (μ) were obtained under consecutive events (see 
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Figure 2b). This suggests that under conditions potentially similar to those occurring during a seismic event, the 
examined friction pads may be suitable for providing supplemental damping. 
 

 

Figure 2. Results obtained under the pulse-like (PL) and mainshock-aftershock loading protocols (MS: mainshock, AS1: 

first aftershock, AS2: second aftershock): (a) axial force-axial displacement response, (b) friction coefficient as a function 

of the total cumulative displacement 
 
At the end of each test, the pad surfaces were damaged due to surface wear (see Figure 3). This is the primary 
damage mechanism, which often caused net section fracture of the pads. It is noteworthy that this issue can be 
easily addressed by simply using thicker friction pads based on their inferred material properties.  
 

 

Figure 3. Fracture pattern of several friction pads 
 
In conclusion, the experimental results suggest that two of the explored friction pads are promising for further 
exploitation in sliding friction dampers for controlling the seismic demands on buildings.  
 
More detailed information can be found in publications Paronesso et al. (2020, 2021).  
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Nicht-lineare periodische Fundation für seismisch unantastbare Bauwerke 

Imesch Marco1, Martakis Panagiotis1, Aguzzi Giulia1 und Chatzi Eleni1  
1ETH Zürich, Institut für Baustatik und Konstruktion, Lehrstuhl für Strukturmechanik und Monitoring 

Trotz der bedeutenden Fortschritte und Entwicklungen auf dem Gebiet der seismischen Technik und Methodik, 

stellen Erdbeben weltweit immer noch eine grosse Bedrohung für die Menschen und die Infrastruktur dar. Um 

dem entgegenzuwirken, schreiben die aktuellen Normen die Einhaltung der seismischen Leistungsniveaus vor. 

In der Regel wird jedoch das Auftreten von Schäden an sekundären Elementen und Eigentum vernachlässigt und 

gleichzeitig wird die architektonische Gestaltung eingeschränkt. Diese Problematik führte zur Forschung und Wei-

terentwicklung der altbewährten Weise, Gebäude zu fundieren. Daraus hat sich das System der seismischen 

Isolation ergeben (Naeim and Kelly 1999), um die Gebäude vom bebenden Baugrund zu entkoppeln, was aller-

dings beachtliche Verschiebungen mit sich bringt. Trotz ihrer bemerkenswerten Leistung konnte sich bis heute 

diese Methode für konventionelle Wohngebäude nie richtig etablieren. Um die Entkopplung noch weiter zu ver-

bessern, bediente man sich des Konzepts der Metamaterialien und führte Studien über eine sogenannte, perio-

dische Fundation durch (Bao, Shi, and Xiang 2012; Shi, Cheng, and Xiang 2014; Xiang et al. 2012). Diese neu-

artige Fundation reflektiert nicht nur eingehende Energie, sondern ist auch in der Lage, diese innerhalb der Fun-

dation zu dissipieren und somit die darüberliegende Struktur zu schützen. Dies wird erreicht, indem zusätzliche, 

schwimmende Betonplatten zwischen dem Baugrund und der Bodenplatte eingebaut werden, welche durch Blei-

kernlager voneinander getrennt sind (Martakis, Dertimanis, and Chatzi 2019).  

 

 

Abb. 1: Fundationstypen: (a) Fixe Fundation mit der ersten Konstruktionseigenform; (b) Seismische Isolation mit 
der Starrkörpereigenform und ersten Konstruktionseigenform; (c) Nicht-lineare periodische Fundation mit der Starr-
körpereigenform, Fundationseigenform und der ersten Konstruktionseigenform 

 

Mittels nicht-linearer Zeitverlaufsberechnungen und parametrisierten Modellen, kann die Reaktion der Gebäude 

numerisch analysiert und das Verhalten der in Abbildung 1 vorgestellten Beispiel-Fundationen verglichen werden. 

Hierbei stellen die wichtigsten Bemessungsparameter für die nicht-lineare periodische Fundation (NPF) die An-

zahl der schwimmenden Stahlbetonlagen und deren Massenverhältnis zur Geschossdecke dar.  

 

In Abbildung 2 ist die Systemantwort der seismischen Isolation und der nicht-linearen periodischen Fundation auf 

ein reales Erdbeben (Wellen ID: 0355 x-Richtung, Name: Alkion, Jahr 1981, Faktor 3.55) zu sehen, wobei die 

NPF eine Stahlbetonlage mit einer Masse von 60% der quasi-ständigen Lasten einer Geschossdecke besitzt. 

Abbildung 2a stellt den Zeitverlauf der Verschiebungen auf Bodenplattenhöhe dar und zeigt dabei auf, wie die 
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maximale Verschiebung stark reduziert werden kann. Das Leistungsdichtespektrum (LDS) ist in Abbildung 2b zu 

erkennen, in welchem dargestellt ist, wie die eingehende Energie in der Konstruktionseigenform reduziert werden 

kann. 

 

 

Abb. 2: Systemantwort der seismischen Isolation und der nicht-linearen periodischen Fundation auf ein reales Erdbeben: 
(a) Zeitverlauf der Verschiebungen auf Bodenplattenhöhe; (b) Spektrale Leistungsdichte dieser Verschiebung 

 

Zusätzlich zur seismischen Leistungsfähigkeit wird darauf geachtet, dass der vertikale Lastfluss ungehindert funk-

tionieren kann und die horizontale Auslenkung infolge Windeinwirkung nicht übermässig gross wird. Wenn eine 

seismische Isolation geplant wird, werden dabei lokale Versagenskriterien der Bleikernlager geprüft (Kelly and 

Konstantinidis 2011).  Bei einer NPF muss dies auch erfolgen. Da aber nicht nur eine Lage Bleikernlager verwen-

det wird, sondern gleich mehrere, wird ein zusätzliches, globales Stabilitätskriterium vorgeschlagen, welches Zug-

kräfte in den Bleikernlagern vermeidet und auch ein nicht Überschreiten der zulässigen Druckkraft sicherstellt.  

 

Diese sorgfältige numerische Analyse zeigt das Potenzial der Periodizität auf, um die Leistung der konventionel-

len seismischen Isolation zu verbessern, ohne den vertikalen Lastabtrag zu beeinträchtigen. Dieser Beitrag bildet 

die Grundlage für künftige experimentelle Untersuchungen. 
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Strain rate dependent latent heat formulation for superelastic  
shape memory alloy wires 
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Superelastic shape memory alloys (SMAs) exhibit a mechanical stress induced solid-state phase transformation, 
which allows hysteretic energy dissipation without residual deformation. This unique property together with excel-
lent fatigue behavior and corrosion resistance makes particularly SMA wires interesting candidates for new-gen-
eration maintenance-free vibration control systems. However, structural vibrations, which may occur during earth-
quake, are predominantly in high strain rate regimes, which interfere the thermodynamic material behavior of 
SMAs. Therefore, particularly for vibration control applications, accurate modelling of the SMA-response is chal-
lenging. Furthermore, these models are required to be computationally efficient, such as for real-time applications 
with active and semi-active dampers. 
 
In this study, for superelastic SMA wires, a phenomenological strain rate sensitive latent heat function is proposed 
and implemented in the macroscopic modelling framework of Zhu and Zhang (2007). This framework computes 
the uniaxial tensile stress response 𝜎𝜎 by strain 𝜀𝜀, temperature 𝑇𝑇 and martensitic volume fraction 𝜉𝜉. The model is 
based on the Helmholtz free-energy formulation 

𝜓𝜓 =
𝐸𝐸

2𝜌𝜌
𝜀𝜀𝑒𝑒𝑒𝑒2 +

𝐿𝐿
𝑇𝑇𝑐𝑐𝑐𝑐

(𝑇𝑇 − 𝑇𝑇𝑐𝑐𝑐𝑐)𝜉𝜉 − 𝐶𝐶𝐶𝐶 ln �
𝑇𝑇
𝑇𝑇0
�, (1) 

where 𝐸𝐸, 𝜌𝜌 and 𝐶𝐶 are elastic modulus, density and specific heat of the SMA, respectively. Furthermore, 𝑇𝑇𝑐𝑐𝑐𝑐 and 
𝑇𝑇0 are the transformation and initial temperatures. In its original version, a constant parameter 𝐿𝐿 is used to repre-
sent the latent heat of the phase transition. However, previous studies, such as by Kaup et al. (2019), have shown 
that the entropy evolution and, associated with it, the latent heat evolution depend on strain rates. Therefore, a 
variable formulation is required for 𝐿𝐿. 
 
For this purpose, we replace in Eq. (1), 𝐿𝐿 with 𝐿𝐿� = 𝑐𝑐1𝑒𝑒𝑐𝑐2𝜀𝜀 + 𝐿𝐿0, where 𝐿𝐿0 is the initial latent heat for the quasi-static 
loading case and 𝑐𝑐1,2 are material parameters to be determined experimentally. According to Kaup et al. (2020), 
for Nitinol (Ni-55.9%-Ti-43.95%) wires of 0.2 mm diameter, the variable latent heat function, which represents the 
strain rate effect most accurately, corresponds to Fig. 1 (a). The utilized test setup is shown in Fig. 1 (b).  
 

(a)  (b)  
Fig. 1: (a) Phenomenological latent heat function. (b) Utilized test setup: uniaxial shaking table (1), fixed test 
rig (2), SMA wire (3), load cell (4), motion direction (5), pulley (6), weights for pre-stressing (7). 
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Here, cyclic 1 Hz tensile strain tests are applied with amplitudes 2-6 %. The corresponding mean strain rate values 
are denoted as 𝜀𝜀𝑚̇𝑚. For each test, the stress responses are computed and compared with the measured wire 
responses. The material parameters are determined after the parametric study as 𝑐𝑐1 = 711 J kg-1 and 𝑐𝑐2 = 40.5. 
In Fig. 2 (a), the strain time history is plotted for 6 % strain amplitude. In Fig. 2 (b), the measured SMA stress 
responses are compared with the numerical simulations using constant 𝐿𝐿. In Fig. 2 (c), the same measured re-
sponse is compared with the 𝐿𝐿� function-based calculations showing an accurate match with the true response. 
 

(a)  (b)  (c)  
Fig. 2: (a) Strain time history. (b) Measured stress response compared with simulations using constant 𝐿𝐿.  
(c) Measured stress response compared with simulations using the 𝐿𝐿� function. 

 
For the validation of the proposed function, a three-story steel frame structure is equipped with the SMA wires 
and investigated experimentally on a shaking table as shown in Fig. 3 (a). The vibration response of the structure 
is measured by piezoelectric accelerometers, which are attached to each floor. Both harmonic and seismic exci-
tation are applied to the structure. In Fig. 3 (b), the measured acceleration response of the structure is compared 
with the results from calculations using 𝐿𝐿�. The parameter Δ𝑅𝑅𝑥̈𝑥 confirms the accuracy, which is 1.0 for exact match. 
 

(a)  (b)  
Fig. 3: (a) Three-story SMA-controlled steel frame structure tested on a shaking table. (b) Acceleration responses 
of the structure to El Centro earthquake.  Measured signals (exp) are compared with calculations using 𝐿𝐿� (num). 

 
During the investigations, the SMAs are pre-stressed to allow an early activation of their damping capacity. In 
practice, the same approach can be also applied to expand the control range for low amplitude earthquakes.  
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