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Vorwort 

2016 finden wieder die Karlsruher Tage mit dem Schwerpunkt Holzbau statt. Wie auch in den zurückliegenden 
Jahren sind die Karlsruher Tage das Bindeglied zwischen Forschung und Praxis und ermöglichen einen inten-
siven Erfahrungsaustausch. 

Folgende Themenschwerpunkte werden behandelt:

Neue Entwicklungen in der Verbindungstechnik
Die hohe Zugfestigkeit von BauBuche kann nur dann sinnvoll genutzt werden, wenn leistungsfähige Verbin-
dungen zur Verfügung stehen. Hierzu eignen sich eingeklebte Gewindestangen und selbstbohrende Schrau-
ben. Insbesondere bei Fachwerkträgern sind neue Materialien und Verbindungstechniken für eine Steigerung 
der Wirtschaftlichkeit erforderlich.

Brettsperrholz
Obwohl die Anforderungen an Brettsperrholz in der Norm EN 16351 geregelt werden, sind für die Anwen-
dung weiterhin Forschungs- und Entwicklungsarbeiten notwendig. So wird in einem Beitrag über Schubver-
bindungen zwischen einzelnen Brettsperrholzscheiben berichtet, während ein weiterer Beitrag sich mit dem 
Verhalten von BSP im Brandfall und der Tragfähigkeitsberechnung beschäftigt.

Holzkonstruktionen
Die statische Berechnung von historischen Dachtragwerken ist für den Tragwerksplaner immer wieder eine 
große Herausforderung. Über die globale Tragwirkung und das Tragverhalten von Blattverbindungen wird be-
richtet. Salzsilos in Holz-Dauben-Bauweisen werden mit immer größerem Volumen erstellt und erfordern ein 
neues, realitätsnahes Nachweiskonzept. Die Eigenschaften von Bambus, der auch als Konstruktionswerkstoff 
verwendet werden kann, werden dargestellt und seine Eignung an einem Beispiel erläutert. Holzbrücken sol-
len robust und dauerhaft sein. Ermöglicht wird dies mit semi- und vollintegralen Bauweisen. 

 

Karlsruhe, Hans Joachim Blaß
im Oktober 2016 Karlsruher Institut für Technologie (KIT)
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Zugbeanspruchte Verbindungen in Buchenfurnierschichtholz 

Nico Meyer 

 

 

 

Zusammenfassung 

Dieser Beitrag stellt die Ergebnisse umfangreicher experimenteller Untersuchungen mit faserparallel eingekleb‐

ten Gewindestangen  in Buchenfurnierschichtholz  vor. Diese  erlauben es,  große Normalkräfte  zwischen Holz‐

bauteilen zu übertragen, wie sie beispielsweise in Fachwerkträgern mit großen Spannweiten auftreten können. 

Durch den Einsatz von Buchenfurnierschichtholz mit einer Zugtragfähigkeit, die das bis  zu dreifache des ent‐

sprechenden Wertes  von  Brettschichtholz  aus  Fichte  beträgt,  können weitgespannte  und  schlanke  Tragkon‐

struktionen realisiert werden.  

Aufbauend auf den Versuchsergebnissen werden Bemessungswerte der Klebfugenfestigkeit vorgeschlagen und 

die Leistungsfähigkeit dieses Verbindungsmittels in Kombination mit Buchenfurnierschichtholz dargestellt. Die 

mögliche Ausnutzung der Querschnittstragfähigkeit ist dabei ein zentraler Punkt. Als Alternative werden in das 

Hirnholz  eingebrachte  axial  beanspruchte  Schrauben  vorgestellt.  Bei  geschickter  Anordnung  stehen  diese  in 

Bezug auf ihre Leistungsfähigkeit den eingeklebten Gewindestangen in nichts nach. Das unbekannte Verhalten 

und die geringe Tragfähigkeit der faserparallel angeordneten Schrauben unter Dauerlast und klimatischen Ein‐

flüssen stehen der Anwendung in der Baupraxis noch im Wege. 
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1 Einleitung 

Seit drei Jahren ist der Holzwerkstoff Buchenfurnier‐

schichtholz  (Buchen‐FSH)  für  die  Verwendung  als 

stabförmige wie auch flächige Bauteile in tragenden 

Konstruktionen zugelassen. Bauaufsichtlich geregelt 

wird  der Werkstoff  zum  einem mit  der  europäisch 

technischen  Bewertung  ETA‐14/0354  [1]  für  Träger 

aus Buchen‐FSH (GL70), zum anderen mit der allge‐

meinen  bauaufsichtlichen  Zulassung  Z‐9.1‐838  [2]. 

Bereits  während  der  Karlsruher  Tage  2014  stellten 

Enders‐Comberg  und  Frese  [3]  den  Werkstoff  Bu‐

chen‐FSH vor.  

Durch  eine  charakteristische  Zugtragfähigkeit  von 

bis zu 70 N/mm2 bietet sich der Einsatz dieses Werk‐

stoffes  besonders  in  weitgespannten  Tragwerken 

an.  Besonderes  Augenmerk  wird  in  einem  For‐

schungsvorhaben  auf  die  Konstruktion  von  Fach‐

werkträgern gelegt, vgl. Abb. 1. Durch die überwie‐

gende  Normalkraftbeanspruchung  in  den  Streben 

und  Gurten  solcher  Träger  bietet  Buchen‐FSH  die 

Möglichkeit, weitgespannte,  schlanke und architek‐

tonisch ansprechende Tragwerke zu realisieren.  

 

Abb. 1  Beispiel Fachwerkträger 

Die  Knotenpunkte  müssen  bei  diesen  Konstruktio‐

nen  sorgfältig  geplant  werden.  Eine  gängige  Vari‐

ante zur Ausbildung der Verbindungen bilden dabei 

Stahlblech‐Holz‐Verbindungen,  die  mit  Stabdübeln 

oder  Passbolzen  ausgeführt  werden  können,  vgl. 

Abb. 2. Ein Nachteil dieser Verbindung  sind die  zur 

Montage  notwendigen  Bohrungen  und  Schlitze  für 

Verbindungsmittel  und Knotenbleche. Besonders  in 

zugbeanspruchten  Bauteilen  müssen  diese  Schwä‐

chungen nach Eurocode 5 DIN EN 1995‐1‐1 [4] (EC 5) 

und  entsprechendem  nationalen  Anhang  DIN  EN 

1995‐1‐1/NA  [5]  (EC 5/NA)  durch  den  Ansatz  des 

Nettoquerschnitts  berücksichtigt  werden.  Zur  wirt‐

schaftlichen Verbindung zweier Bauteile muss daher 

ein Ziel sein, die Querschnittsschwächungen auf ein 

Minimum  zu  reduzieren  und  eine  größtmögliche 

Bruttoquerschnittsfläche zu erreichen. 

 

Abb. 2  Fachwerkträgerknoten mittels Stahlblech‐

Holzverbindung 

Dieser Beitrag stellt experimentelle Untersuchungen 

an  Verbindungen  vor,  die  es  erlauben,  die  Quer‐

schnittsschwächung auf ein Minimum zu reduzieren 

und dennoch große Zugkräfte  in die anzuschließen‐

den Bauteile zu übertragen. Er baut dabei auf die in 

[6] vorgestellten Ergebnisse auf. 

Eingeklebte  Gewindestangen  mit  metrischem  Ge‐

winde bieten bereits die Möglichkeit, die Zugtragfä‐

higkeit  anzuschließender  Holzbauteile  auszuschöp‐

fen. Versuche an der Versuchsanstalt für Stahl, Holz 

und  Steine  mit  faserparallel  eingeklebten  Gewin‐

destangen  in  Fichte  zeigten,  dass  die  Tragfähigkeit 

des  Bruttoquerschnitts  erreicht  werden  konnte, 

vgl. [7].  In  Abb.  3  sind  Zugbrüche  im  Nettoquer‐

schnitt  wie  auch  im  Bruttoquerschnitt  an  Prüfkör‐

pern mit eingeklebten Gewindestangen dargestellt. 

 

Abb. 3  Prüfkörper mit eingeklebten Gewinde‐

stangen nach der Versuchsdurchführung 

q
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Neben  eingeklebten  Gewindestangen  bieten  auch 

axialbeanspruchte  Voll‐  und  Teilgewindeschrauben 

die Möglichkeit,  große Kräfte bei  gleichzeitig  gerin‐

ger Querschnittsschwächung zu übertragen.  

Im  Folgenden  werden  die  einzelnen  Verbindungs‐

mittel  vorgestellt  und  die  Leistungsfähigkeit  auf 

Grundlage  experimenteller  Untersuchungen  disku‐

tiert und verglichen. 

2 Verbindungen mit eingeklebten 

Gewindestangen 

Zunächst  soll  das  Tragverhalten  von  eingeklebten 

Gewindestangen  zusammengefasst  werden.  Dabei 

werden  nur  axialbeanspruchte  Gewindestangen 

betrachtet. Besonderheiten im Kraftfluss und deren 

Auswirkungen  auf  die  Tragfähigkeit  werden  dabei 

erläutert.  Darauf  aufbauend  werden  die  aktuell 

geltenden  bauaufsichtlichen  Bestimmungen  nach 

EC 5/NA für dieses Verbindungsmittel vorgestellt.  

2.1 Tragverhalten  

Es  existieren  zahlreiche  Veröffentlichungen  von 

Forschungsvorhaben, welche sich mit dem Tragver‐

halten von eingeklebten Gewindestangen befassen. 

Eine Übersicht über den Stand der Technik und die 

für  die  Tragfähigkeit maßgebenden  Parameter  gibt 

z.B. Steiger [8].  

Werden eingeklebte Gewindestangen auf Zug belas‐

tet, so muss die axial wirkende Kraft über die Klebe‐

fuge  mittels  Schubkräften  in  das  anzuschließende 

Bauteil  eingeleitet werden.  In  der  Bemessung wird 

dabei  eine  gleichmäßige  Schubspannungsverteilung 

entlang  der  Einklebelänge  Lad  angenommen.  Das 

reale  Tragverhalten  zeichnet  sich  allerdings  durch 

Spannungsspitzen am Anfang wie auch am Ende der 

Einklebelänge  aus,  vgl.  Abb.  4.  Diese  wirken  sich 

negativ  auf  die  Tragfähigkeit  der  Verbindung  aus 

und  müssen  berücksichtig  werden.  Besonders  bei 

großen Einklebelängen sind diese Spannungsspitzen 

ausgeprägt.  In der Bemessung wird daher die  rech‐

nerische  Einklebelänge,  wie  auch  die  ansetzbare 

Klebfugenfestigkeit begrenzt.  

 

Abb. 4  Kraftkomponenten und Verteilung in 

Verbindungen mit eingeklebten Gewin‐

destangen 

Neben den Schubkräften werden auch Kräfte recht‐

winklig zur Gewindestangenachse in das Holz einge‐

leitet,  vgl.  Abb.  4.  Besonders  bei  parallel  zur  Faser 

eingeklebten Gewindestangen sind diese rechtwink‐

lig  zur  Faser  wirkenden  Kräfte  nachteilig. Wird  die 

Querzugfestigkeit  erreicht,  kann  dies  zu  Spaltbrü‐

chen  parallel  zur  Faser  über  die  gesamte  Einklebe‐

länge führen, wie in Abb. 5 dargestellt. 

 

Abb. 5  Spalten eines Prüfkörpers mit faserparal‐

lel eingeklebter Gewindestange 

Das  Versagen  tritt  dabei  schlagartig  auf,  bevor  die 

rechnerische  Tragfähigkeit  der  Verbindung  erreicht 

wird.  Um  diesem  spröden  Versagen  entgegen  zu 

wirken,  können  beispielsweise  Vollgewindeschrau‐

ben  als  Querzugverstärkung  vorgesehen  werden, 

vgl. Abb. 6. 
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Abb. 6  Verstärkung mittels Vollgewinde‐ 

schrauben 

2.2 Bemessungsansatz 

Aus  dem  hier  vorgestellten  Tragverhalten  ergeben 

sich die nach EC 5/NA  [5]  notwendigen Nachweise. 

Dabei  sind  drei  Versagensmechanismen  zu  berück‐

sichtigen: 

 Versagen der Gewindestange 

 Versagen  der  Klebefuge  und  /  oder  des  Holzes 

entlang der Bohrlochwandung 

 Versagen des anzuschließenden Holzbauteils 

Somit gilt: 

,

, ,0,

,1,

min

y d s

ax d t d Netto

k d ad

f A

F f A

f d L




 
   

 

mit:  

fy,d    Bemessungswert der Streckgrenze 

As    Spannungsquerschnitt Gewindestange 

ft,0,d  Bemessungswert der Zugfestigkeit  

  des Holzbauteils 

ANetto  Nettoquerschnitt Holzbauteil 

fk,1,d  Bemessungswert  der  Klebfugenfestigkeit 

  in Abhängigkeit der Einklebelänge 

d    Nenndurchmesser Gewindestange 

Lad    Einklebelänge 

In der Bemessung sollte stets ein duktiles Versagen 

angestrebt werden.  Hierzu  ist  die  Einklebelänge  so 

zu  dimensionieren,  dass  das  Versagen  der  Gewin‐

destange  maßgebend  wird.  EC 5/NA  schreibt  dies 

insbesondere  für  Gewindestangengruppen  vor, 

vgl. [5] (NA.2). 

Die Klebfugenfestigkeit fk,1,k kann dabei in Abhängig‐

keit  der  Einklebelänge  Lad  nach EC 5/NA oder  einer 

entsprechenden  bauaufsichtlichen  Zulassung,  bei‐

spielsweise Z‐9.1‐778 [9] mit derzeit bis zu 6 N/mm2, 

angesetzt werden. 

2.3 Konstruktion von Verbindungen mit 

eingeklebten Gewindestangen 

Der  jeweils  benötigte  Bohrlochdurchmesser  und 

damit  auch  die  Klebfugendicke  ergeben  sich  durch 

die  Zulassung des  jeweils  verwendeten Klebstoffes. 

Im  Regelfall  beträgt  letztere  zwischen  1 mm  und 

2 mm. 

Im EC 5/NA sind die zu verwendeten Randabstände 

von  faserparallel  eingeklebten  Gewindestangen 

geregelt. Diese sind in Tab. 1 zusammengefasst. 

Tab. 1  Mindestabstände von in Richtung der 

Stabachse beanspruchte Gewindestangen 

nach EC 5/NA [5] 

Faserrichtung  Abstände 

parallel zur Faserrichtung 
a2 = 5d 

a2,c = 2,5d 

 

Abweichend  davon  können  kleinere  Randabstände 

aus den Zulassungen angesetzt werden.  

Tab. 2   Randabstände für faserparallel einge‐

klebte Gewindestangen nach Zulassung 

Zulassung  a2  a2,c 

Z‐9.1‐778 [9]  3,75d  1,875d 

Z‐9.1‐791 [10]  3,5d  1,75d 
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3 Untersuchungen an faserparallel 

eingeklebten Gewindestangen 

Im  Folgenden  werden  die  durchgeführten  experi‐

mentellen  Untersuchungen  mit  eingeklebten  Ge‐

windestangen  vorgestellt  und  deren  Ergebnisse 

interpretiert. Darauf aufbauend wird eine Prognose 

über deren Leistungsfähigkeit gegeben. 

3.1 Experimentelle Untersuchungen 

Zur  Bestimmung  der  für  die  Bemessung  und  Kon‐

struktion  von  Anschlüssen  mit  faserparallel  einge‐

klebten  Gewindestangen  in  Buchen‐FSH  notwendi‐

gen  Parameter  wurden  insgesamt  125  Versuche  in 

25 Versuchsreihen durchgeführt. Ziel war die Ermitt‐

lung der Klebfugenfestigkeit fk,1,k und der benötigten 

Randabstände  a2  sowie  a2,c  für  verschiedene  FSH‐

Aufbauten,  Durchmesser  der  Gewindestangen  und 

Einklebelängen. Die Versuchskörper waren symmet‐

risch aufgebaut,  sodass  je Versuch  zwei Anschlüsse 

geprüft  wurden.  Die  Länge  der  Prüfkörper  betrug 

stets  3,5Lad.  In  Abb.  7  sind  der  Versuchsaufbau 
sowie die verwendeten FSH‐Aufbauten dargestellt. 

 

Abb. 7  Eingebauter Versuchskörper und verwen‐

detes Material, oben Typ S, unten Typ Q 

Die  stabförmigen  Querschnitte  wiesen  dabei  im 

Mittel  eine Rohdichte  von   =  808  kg/m3 und eine 

Holzfeuchte  u  von  6%  bis  8%  bei  einer  mittleren 

Furnierlagendicke  von  3  mm  auf.  Untersucht  wur‐

den FSH‐Aufbauten mit Querlagen (Typ Q) und ohne 

Querlagen  (Typ  S).  Die  Querlagen,  deren  Anteil  im 

Mittel 16% betrug, waren jeweils unmittelbar neben 

der  Gewindestange  angeordnet.  Die  Verklebung 

erfolgte mit dem Klebstoff WEVO Spezialharz EP 32 

S  mit  dem  Härter  B22  TS  nach  Z‐9.1‐705  [11].  Die 

Klebefuge  zwischen  Bohrlochwandung  und  Gewin‐

destange war stets 2 mm dick. 

Die  Versuchsdurchführung  gliederte  sich  in  drei 

Prüfserien. Zunächst wurden 12 Versuchsreihen mit 

je 5 Prüfkörpern zur Untersuchung der notwenigen 

Randabstände  durchgeführt.  Gewählt  wurden  Ge‐

windestangen M12, M16  und M20  der  Festigkeits‐

klasse  8.8 mit  Randabständen  von  a2,c  =  1,5d  und 
1,75d (vgl. Z‐9.1‐791 [10]). Die Einklebelänge wurde 
dabei  für  alle  Prüfkörper  zu  10d  gewählt.  Ausnah‐
men bilden die Reihen E3 und E4 mit Einklebelängen 

von 15d. Enders‐Comberg [3]  führte bereits Versu‐

che  mit  identischen  Geometrien  aber  geringerer 

Einklebelänge durch. 

Zur  Vermeidung  eines  vorzeitigen  Aufspaltens  wa‐

ren  mit  Ausnahme  der  Reihen  E1  und  E3  Verstär‐

kungsmaßnahmen vorgesehen. Diese Reihen dienen 

als  Referenz  zur  Bestimmung  der  Tragfähigkeit  un‐

verstärkter  Anschlüsse.  Alle  anderen  Prüfkörper 

wurden mittels Querlage  (Q) und / oder Vollgewin‐

deschrauben  (VG)  verstärkt,  vgl.  Abb.  8.  Das  Ver‐

suchsprogramm kann Tab. 3 entnommen werden. 

Tab. 3   Versuchsprogramm zur Bestimmung der 

benötigten Randabstände 

Reihe  d  Lad  a2,c
Verstär‐
kung 

n 

  [mm]  [‐]  [‐]  [‐]  [‐] 

E1  16  10d  1,5d  ‐  5 

E2  16  10d  1,5d  VG‐Kreuz  5 

E3  16  15d  1,75d  ‐  5 

E4  16  15d  1,75d  VG‐Kreuz  5 

E5.1  12  10d  1,5d  VG‐Kreuz  5 

E5.2  12  10d  1,75d  VG‐Kreuz  5 

E5.3  12  10d  1,5d  VG & Q  5 

E5.4  12  10d  1,75d  VG & Q  5 

E6.1  20  10d  1,5d  VG‐Kreuz  5 

E6.2  20  10d  1,75d  VG‐Kreuz  5 

E6.3  20  10d  1,5d  VG & Q  5 

E6.4  20  10d  1,75d  VG & Q  5 

Typ S 

Typ Q 
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            VG‐Kreuz            VG & Q 

Abb. 8  Gewählte Verstärkungsmaßnahmen 

Die  Einklebelänge  hat  einen  wesentlichen  Einfluss 

auf  die  Klebfugenfestigkeit.  Um  deren  Einfluss  sys‐

tematisch  zu  untersuchen,  sind  10  Versuchsreihen 

mit  Einklebelängen  zwischen  8d  und  15d  geprüft 
worden,  vgl.  Tab.  4. Der Randabstand wurde dabei 

für alle Prüfkörper zu a2,c = 1,75d gewählt. Zur Ver‐
meidung  eines  Zugversagens  der  Gewindestange 

wurde die Festigkeitsklasse 10.9 verwendet. 

Tab. 4   Versuchsreihen zur Bestimmung des Ein‐

flusses der Einklebelänge 

Reihe  d  Lad  Verstärkung  n 

  [mm]  [‐]  [‐]  [‐] 

E4‐8  16  8d  VG‐Kreuz  5 

E4.1‐8  16  8d  VG & Q  5 

E4‐12  16  12d  VG‐Kreuz  5 

E4.1‐12  16  12d  VG & Q  5 

E4‐15  16  15d  VG‐Kreuz  5 

E5.2‐8  12  8d  VG‐Kreuz  5 

E5.2‐8H  12  8d  VG‐Kreuz  5 

E5.4‐8  12  8d  VG & Q  5 

E5.2‐12  12  12d  VG‐Kreuz  5 

E5.4‐12  12  12d  VG & Q  5 

 

Neben  der  Tragfähigkeit  eines  Verbindungsmittels 

ist im Holzbau auch das Zusammenwirken mehrerer 

Verbindungsmittel  gesondert  zu  betrachten.  Bei 

Verbindungen  von  mehreren  auf  Abscheren  oder 

überwiegend  axial  beanspruchte  Schrauben  muss 

die  Verbindungsmittelanzahl  nVM  rechnerisch  auf 

eine effektive Anzahl nef  reduziert werden.  Zur Un‐

tersuchung  eines  möglichen  Gruppeneffektes  wur‐

den  drei  Versuchsreihen mit  Gewindestangengrup‐

pen durchgeführt.  

Für  die  Versuche  kamen Gewindestangen M16  der 

Festigkeitsklasse  8.8  zum Einsatz. Um ein Versagen 

auf  Herausziehen  zu  gewährleisten,  wurde  eine 

Einklebelänge  von  10d  gewählt.  Zur  Verhinderung 
eines  frühzeitigen  Aufspaltens  waren  wiederum 

Verstärkungsmaßnahmen in Form von Vollgewinde‐

schrauben und Querlagen angeordnet.  In Tab. 5  ist 

das Versuchsprogramm sowie die jeweils verwende‐

te Anzahl an Gewindestangen nVM dargestellt. 

Tab. 5   Versuchsreihen zur Bestimmung des 

Gruppeneffektes 

Reihe  d  nVM  a2,c  a2  n 

  [mm]  [‐]  [‐]  [‐]  [‐] 

E7  16  2  1,75d  3,5d  5 

E8  16  3  1,75d  3,5d  5 

E9  16  4  1,75d  3,5d  5 

 

 

Reihe E7 Reihe E8 Reihe E9

Abb. 9  Abmessungen der Prüfkörper 

3.2 Versuchsergebnisse und Beobachtungen 

Aus  der  ermittelten  Höchstlast  Fmax  berechnet  sich 

die  Klebfugenfestigkeit  fk,1  bezogen  auf  den  Nenn‐

durchmesser der Gewindestangen durch: 

max
,1 2

 k
ad

F N
f

d L mm
      

 

mit: 

Fmax  Höchstlast 

d    Nenndurchmesser Gewindestange 

Lad    Einklebelänge 
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Abb. 10  Ermittelte Klebefugenfestigkeiten bezogen auf die Einklebelänge Lad 

Die aus den Versuchen resultierenden Klebfugenfes‐

tigkeiten sind in Abb. 10 in Abhängigkeit von Einkle‐

belänge und FSH‐Aufbau dargestellt. 

In den Versuchen E1 und E3 trat das zu erwartende 

frühzeitige  Versagen  durch  Spalten  des  Hirnholzes 

ein, vgl. Abb. 5. Der Bruch erfolgte schlagartig ohne 

Vorankündigung.  Diese  Versuche  werden  daher  in 

Abb. 10 nicht berücksichtigt. Die ermittelten Klebfu‐

genfestigkeiten  sind  zur  Vollständigkeit  in  Tab.  6 

angegeben. 

Tab. 6  Klebfugenfestigkeiten der Reihen E1, E3 

und E4 

Reihe  Fmax,mean  fk,1,mean  COV 

  [kN]  [N/mm2]  [%] 

E1  92  11,5  5,42 

E3  107  8,84  5,68 

E4  123  10,2  1,33 

 

Die  Versuchsreihe  E4  wird  ebenfalls  nicht  berück‐

sichtigt.  Die  ermittelbaren  Klebfugenfestigkeiten 

liegen  deutlich  unterhalb  der  zu  erwartenden  Fes‐

tigkeiten  von  im Mittel  13,4 N/mm2.  Grund  ist  das 

Erreichen  der  Stahlzugfestigkeit  der  Gewindestan‐

gen,  vgl.  Abb.  6.  Dies  führte  zu  plastischen  Verfor‐

mungen  der  Gewindestange  und  damit  zu  einem 

duktilen  Versagen.  Diese  drei  Reihen  zeigen  aller‐

dings die Wirksamkeit der hier getroffenen Verstär‐

kungsmaßnahmen.  Die  Tragfähigkeit  konnte  dabei 

um bis zu 15% gesteigert werden. 

In den übrigen Versuchen trat ein Herausziehen der 

Gewindestange  infolge  eines  Schubbruchs  im  Be‐

reich der Klebefuge oder im umgebenden Holzquer‐

schnitt auf, vgl. Abb. 11. 

 

Abb. 11  Schubbruch im Holzquerschnitt 

Bei  kleineren  Randabständen  von  1,5d  konnten, 
trotz Verstärkungsmaßnahmen, bei einigen Prüfkör‐

pern  des  Typ  S  örtlich  begrenzte  Spaltbrüche  im 

Bereich des Hirnholzes festgestellt werden. 
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3.3 Mögliche Rechenwerte der charakteristischen 

Klebfugenfestigkeit 

Im EC 5/NA wird in Abhängigkeit der Einklebelänge, 

aber  unabhängig  vom  Stahlstabdurchmesser  der 

charakteristische Wert der Klebfugenfestigkeit  fest‐

gelegt. Der daraus  resultierende Verlauf  ist  in Abb. 

12 dargestellt.  

 

Abb. 12  Verlauf der Klebfugenfestigkeit fk,1,k in 

Abhängigkeit der Einklebelänge nach 

EC 5/NA [5] 

Abweichend vom EC 5/NA soll hier ein charakteristi‐

scher Wert der Klebfugenfestigkeit  je Gewindestan‐

gendurchmesser  ermittelt  werden.  Eine  differen‐

ziertere Angabe scheint lohnend, da aus den Versu‐

chen  deutlich  unterschiedliche  Tragfähigkeiten  re‐

sultieren.  Eine  Unterscheidung  zwischen  den  FSH‐

Aufbauten soll nicht getroffen werden.  

Mit  Hilfe  des  in  DIN  EN  14358  [12]  angegebenen 

Verfahrens  zur  Bestimmung  des  5%‐Quantils  für 

charakteristische Werte ergeben sich die Klebfugen‐

festigkeiten  fk,1,k  nach  Tab.  7.  Zusätzlich  sind  die 

Mittelwerte  fk,1,mean  und  die  Variationskoeffizienten 

COV angegeben. 

Tab. 7  5%‐Quantile der Klebfugenfestigkeit fk,1,k  

Gewinde‐
stange 

fk,1,mean  COV  fk,1,k 

[N/mm2]  [%]  [N/mm2] 

M12  15,2  8,67  12,8 

M16  13,3  10,4  11,0 

M20  11,5  8,62  9,74 

Da  in  den  Versuchen  stets  ein  Schubversagen  des 

Holzes  entlang  der  Bohrlochwandung  eintrat,  kön‐

nen  die  in  Tab.  7  ermittelten  Festigkeiten  auf  den 

Bohrlochdurchmesser  bezogen  und mit  der  Schub‐

festigkeit von Buchen‐FSH verglichen werden. 

Tab. 8  Ermittelte Schubfestigkeiten fv,k im Be‐

reich der Mantelfläche des Bohrlochs 

Gewindestange 
fv,k 

[N/mm2] 

M12  9,62 

M16  8,77 

M20  8,11 

Buchen‐FSH  8,00 

 

Die  Schubfestigkeit  für  Buchen‐FSH  nach  Z‐9.1‐838 

[2]  stimmt  mit  diesen  Werten  gut  überein,  vgl. 

Tab.  8.  Ein  ausreichender  Verbund  zwischen  Kleb‐

stoff  und  Holz  bei  Normaltemperatur  und  unter 

kurzzeitiger  Belastung  scheint  gewährleistet.  Die 

Schubfestigkeit  von  Buchen‐FSH  kann  somit  als 

maßgebende  Größe  für  die  Tragfähigkeit  der  Ver‐

bindung angesehen werden.  

Wird die Schubfestigkeit fv,k auf die Nenndurchmes‐

ser der Gewindestangen umgerechnet, ergeben sich 

die in Tab. 9 dargestellten Klebfugenfestigkeiten. 

Tab. 9  Klebfugenfestigkeiten auf Grundlage der 

Schubfestigkeit fv,k von Buchen‐FSH 

Gewindestange 
fk,1,k 

[N/mm2] 

M12  10,7 

M16  10,0 

M20  9,60 

 

Versuchsergebnisse  liegen  derzeit  bis  zu  einer  Ein‐

klebelänge  von  240 mm  vor.  Die  hier  vorgestellten 

charakteristischen Werte  sind  somit nur bis  zu die‐

ser Einklebelänge gültig. Mit Hilfe des Modells nach 

EC 5/NA kann jedoch ein möglicher Verlauf extrapo‐

1

1,5

2

2,5

3

3,5

4

4,5

5

0 250 500 750 1000

f k
,1
,k
[N
/m

m
2
]
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liert  werden.  Für  die  hier  betrachteten  Gewin‐

destangen  ergeben  sich  die  in  Tab.  10  ermittelten 

Gleichungen. Der daraus resultierende Verlauf ist in 

Abb. 13 dargestellt. Zum Vergleich sind ebenfalls die 

ermittelten  Versuchsdaten  und  der  Verlauf  nach 

EC 5/NA  nochmals  aufgetragen.  Die  rote  vertikale 

Linie begrenzt den Gültigkeitsbereich der Versuchs‐

daten. Diese wird in allen weiteren Diagrammen mit 

angegeben. 

Unabhängig  vom  Gewindestangendurchmesser  ist 

ein  deutliches  Steigerungspotential  der  Klebfugen‐

festigkeit um mehr als 100 % gegenüber EC 5/NA zu 

erkennen.  Es  stellt  sich die  Frage, welche  rechneri‐

schen Einklebelängen benötigt werden, um ein Ver‐

sagen  der  Gewindestangen  erreichen  zu  können. 

Experimentell  war  eine  Einklebelänge  von  15d  bei 
einem  Durchmesser  von  16 mm  und  einer  Festig‐

keitsklasse  8.8  bereits  ausreichend.  Da  in  der  Be‐

messung  die  Klebfugenfestigkeit mit  kmod  und  dem 

Teilsicherheitsbeiwert  abgemindert  wird,  sind  für 

die Praxis größere Einklebelängen zu erwarten.  

Mit  Hilfe  der  ermittelten  Klebfugenfestigkeiten 

sollen die benötigten Einklebelängen zur Sicherstel‐

lung  eines  Stahlversagens  auf  Bemessungsebene 

ermittelt  werden.  Besonderes  Augenmerk  wird 

dabei  auf  höhere  Festigkeitsklassen  (8.8  und  10.9) 

der  Gewindestangen  gelegt.  Geringere  Festigkeits‐

klassen  (4.6  oder  5.6)  erscheinen  auf  Grund  der 

großen Tragfähigkeit des Buchen‐FSH weniger sinn‐

voll. 

 

 

Tab. 10  Mögliche Rechenwerte für charakteristische Festigkeitskennwerte in N/mm2 für Klebefugen 

Lad  M12  M16  M20 

 250 mm  10,7  10,0  9,60 

250 > Lad  500 mm  11,9‐0,005Lad  11,3‐0,005Lad  10,9‐0,005Lad 

500 > Lad  10000 mm  10,2‐0,0015Lad  9,5‐0,0015Lad  9,1‐0,0015Lad 

 

Abb. 13  Vergleich der charakteristischen Klebfugenfestigkeit mit Versuchsergebnissen 
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3.4 Benötigte Einklebelängen zur Sicherstellung 

eines duktilen Versagens 

Als  Beispiel  sollen  die  Gewindestangen  M12,  M16 

und M20 der Festigkeitsklassen 8.8 und 10.9 dienen. 

Mit  Hilfe  des  Spannungsquerschnitts  und  des  Be‐

messungswerts der Streckgrenze ergeben sich die in 

Tab.  11  angegebenen  Bemessungswerte  der  Zug‐

tragfähigkeiten nach EC 5/NA. 

Tab. 11  Bemessungswerte der Zugtragfähigkeit 

für Gewindestangen M12, M16 und M20 

Gewindestange 

Ftens,d  
[kN] 

8.8  10.9 

M12  43  61 

M16  80  113 

M20  125  176 

 

Mit Hilfe der in Tab. 10 angegebenen Rechenwerte, 

einem  Modifikationsbeiwert  kmod = 0,9  und  dem 

Teilsicherheitsbeiwert wird der Bemessungswert der 

Klebfugentragfähigkeit  Fax,d  bestimmt.  Damit  die 

Stahlzugfestigkeit  erreicht  wird, muss  folgende  Be‐

dingung eingehalten werden: 

,

,

1,0ax d

tens d

F

F
 . 

Wird der Quotient in Abhängigkeit von der Einklebe‐

länge  angegeben,  ergeben  sich  die  in  Abb.  14  und 

Abb. 15 dargestellten Verläufe. 

 

Abb. 14  Benötigte Einklebelängen für Festigkeits‐

klasse 8.8 

 

Abb. 15  Benötigte Einklebelängen für Festigkeits‐

klasse 10.9 

Bei Gewindestangen M16 ergeben sich damit benö‐

tigte Einklebelängen von mindesten 230 mm ≙ 14 d 
für die Festigkeitsklasse 8.8 und von 340 mm ≙ 21 d 
für die Festigkeitsklasse 10.9.  

Besonders bei größeren Gewindestangendurchmes‐

sern  (d > 16 mm)  und  höheren  Festigkeitsklassen 

werden Einklebelängen > 240 mm benötigt. Um eine 

gesicherte  Aussage  über  die  Klebfugenfestigkeit 

treffen  zu  können,  sind  weitere  Versuche  notwen‐

dig.  Verbindungen  mit  Gewindestangen  geringerer 

Festigkeit oder mit Durchmessern d ≤ 16 mm könn‐

ten  mit  Hilfe  der  Versuchsergebnisse  bemessen 

werden.  

3.5 Ausnutzung der Querschnittstragfähigkeiten 

Wie  in  Abschnitt  1  bereits  erwähnt,  kann mit  Hilfe 

von eingeklebten Gewindestangen die Querschnitts‐

tragfähigkeit  nahezu  ausgenutzt  werden.  Es  stellt 

sich nun die Frage, kann auch bei Buchen‐FSH trotz 

deutlich  größerer  Querschnittstragfähigkeit  diese 

auch wirtschaftlich ausgenutzt werden. 

Einen wesentlichen Aspekt für die Dimensionierung 

eines Querschnittes bilden  im  Ingenieurholzbau die 

Verbindungen.  Bei  allen  Verbindungsmitteln  sind 

Mindestabstände  in und  rechtwinklig  zur Faserrich‐

tung einzuhalten. Diese beeinflussen die Größe des 

Querschnitts maßgeblich.  

Die  Versuche  zeigten,  dass  bei  allen  querzugver‐

stärkten Prüfkörpern mit Abständen von 1,75d kein 
Spalten eintrat. Auch eine Reduzierung der Randab‐

stände  auf  1,5d  verursachte  nur  bei  einigen  Prüf‐
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körpern  kleinere  Spaltbrüche  im  Bereich  des  Hirn‐

holzes,  vgl. Abb. 16. Die Bruchlasten  sind  für beide 

Randabstände dennoch nahezu identisch. 

 

Abb. 16  Prüfkörper des Typs S mit Randabständen 

von 1,5d 

Bei  Prüfkörpern  des  Typs  Q  trat  bei  beiden  hier 

geprüften Randabständen kein Spalten auf.  In Abb. 

17  ist  repräsentativ  ein  Prüfkörper  nach  der  Ver‐

suchsdurchführung dargestellt. 

 

Abb. 17  Prüfkörper des Typs Q mit Randabständen 

von 1,5d 

Für  die  Betrachtung  der  Querschnittstragfähigkeit 

wird  konservativ  ein  Randabstand  von  1,75d  ge‐
wählt. Weiterhin werden nur Gewindestangen M12 

und  M16  mit  den  Festigkeitsklassen  8.8  und  10.9  

betrachtet.  Analog  zum  Vorgehen  in  Abschnitt  3.4 

wird kmod zu 0,9 angenommen. Die Zugfestigkeit des 

Buchen‐FSH  ft,o,k  wird  aus  ETA‐14/0354  [1]  ent‐

nommen.  Der  angegebene  Minimalwert  beträgt 

ft,0,k = 55 N/mm2.  In  Abhängigkeit  der  Höhe  h  der 

Querschnitte darf die Zugtragfähigkeit allerdings mit 

dem Faktor kh,t erhöht werden: 

 

0,10

,

600
h tk

h
   
 

 mit  600 h mm   

Auf  die  Erhöhung  soll  an  dieser  Stelle  verzichtet 

werden.  In  Tab.  12  sind  die  Bemessungswerte  der 

Tragfähigkeit  der  Gewindestange  und  des  jeweils 

benötigten  Querschnitts  angegeben.  Die  Quer‐

schnittsabmessungen ergeben sich dabei zu: 

2

2
2

(3,5 )  

(3,5 )
4

brutto

Bohr
netto

A d

d
A d 

 

   
 

mit einem Bohrlochdurchmesser dBohr von: 

4 mmBohrd d 
 

Tab. 12  Bemessungswert der Querschnittstrag‐

fähigkeiten 

Gewin‐
destange 

Anetto  Ft,0,d,netto  Abrutto  Ft,0,d,brutto

[mm2]  [kN]  [mm2]  [kN] 

M12  1563  60  1764  67 

M16  2822  107  3136  119 

 

In Abb. 18 und Abb. 19 sind die Verläufe der Klebfu‐

genfestigkeit  Fk,1,d  bezogen  auf  die  Einklebelänge 

aufgetragen.  Die  Tragfähigkeiten  der  Gewindestan‐

gen und der Querschnitte bleiben dabei konstant. 

 

Abb. 18  Tragfähigkeiten einer Verbindung mit 

Gewindestangen M12  
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Abb. 19  Tragfähigkeiten einer Verbindung mit 

Gewindestangen M16 

Bei Festigkeitsklassen kleiner 8.8 wird die Stahlzug‐

festigkeit der Gewindestange deutlich vor der Quer‐

schnittstragfähigkeit  erreicht.  Erst  ab  der  Festig‐

keitsklasse  10.9  scheint  das  Erreichen  der  Quer‐

schnittstragfähigkeit rechnerisch möglich. Dies kann 

jedoch nur  für Gewindestangen M12 mit Sicherheit 

vorhergesagt werden. Bei Durchmessern ab 16 mm 

werden Einklebelängen größer 240 mm benötigt. 

Für die betrachteten Gewindestangen ergeben  sich 

die  in  Tab.  13  angegebenen Ausnutzungsgrade  des 

Brutto‐  und  Nettoquerschnittes  bei  Erreichen  der 

Gewindestangentragfähigkeit. 

Tab. 13  Ausnutzungsgrade im Brutto‐ und Netto‐

querschnitt  

  M12  M16 

  8.8  10.9  8.8  10.9 

netto  0,73  1,02  0,75  1,05 

brutto  0,64  0,90  0,67  0,95 

 

Wie  bereits  erwähnt, wird  die  Zugtragfähigkeit  des 

Querschnitts konservativ mit dem Minimalwert aus 

ETA‐14/0354  [1]  berechnet. Wird  die  Zugtragfähig‐

keit  entsprechend  der Querschnittshöhe  auf  bis  zu 

70 N/mm2  angepasst,  ergeben  sich  entsprechend 

geringere Ausnutzungsgrade. Für die Festigkeitsklas‐

se  10.9  ergibt  sich  beispielsweise  eine  Ausnutzung 

des Nettoquerschnitts zu ca. 80%. 

Der  limitierende Faktor  ist damit die Stahlzugfestig‐

keit  der  Gewindestangen.  Nur  durch  Einsatz  von 

höherfesten Gewindestangen kann eine Ausnutzung 

der  Querschnittstragfähigkeit  erreicht  werden.  Die 

Nachteile  der  geringeren  Duktilität  und  der  größe‐

ren  Einklebelänge,  insbesondere  bei  größeren  Ge‐

windestangendurchmessern,  sind  bei  deren  Einsatz 

zu  bedenken. Werden  niedrigere  Festigkeitsklassen 

gewählt,  steht  die  geringere Ausnutzung des Quer‐

schnitts  einer  deutlich  kleineren  benötigten  Einkle‐

belänge gegenüber. 

3.6 Gruppeneffekt 

Zur  Übertragung  großer  Kräfte  müssen  mehrere 

Verbindungsmittel  angeordnet  werden.  Bei  auf 

Abscheren  oder  Herausziehen  beanspruchten  Ver‐

bindungsmitteln  muss  dabei  stets  die  vorhandene 

Anzahl  der  Verbindungsmittel  nVM  abgemindert 

werden.  

EC 5/NA  schreibt  für  eingeklebte  Gewindestangen 

keine derartige Abminderung vor. Allerdings werden 

normativ Tragreserven geschaffen. Der Planer muss 

die  Verbindung  derart  dimensionieren,  dass  der 

Bemessungswert der Streckgrenze maßgebend wird, 

wenn eine gleichmäßige Lasteinleitung nicht sicher‐

gestellt werden kann, vgl.  [5] NA.2.  In der Praxis  ist 

dies die maßgebende Regel. 

Wie  in Abschnitt 3 erwähnt, wurden drei Versuchs‐

reihen  mit  Gewindestangengruppen  geprüft.  Die 

sich  aus  den  Versuchen  ergebenden  Höchstlasten 

sind in Tab. 14 zusammengefasst. 

Tab. 14  Mittlere Höchstlasten Fmax,mean von geprüf‐

ten Gewindestangengruppen 

Reihe 

Anzahl Gewin‐

destangen nVM 

Fmax,mean 

[‐]  [kN] 

E7  2  193 

E8  3  301 

E9  4  388 
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Bei  Erreichen  der  Höchstlast  versagten  dabei  eine  

oder  mehrere  Gewindestangen  auf  Herausziehen, 

vgl. Abb. 20 und Abb. 21. Zwei der  fünf Prüfkörper 

der Reihe E9 konnten nicht bis  zum Bruch belastet 

werden.  Bei  Erreichen  der  Maschinenhöchstlast 

wurde die Prüfmaschine automatisch gestoppt und 

die Last gehalten. Das Versagen trat schließlich nach 

wenigen Sekunden Haltezeit ein. 

Abb. 20  Prüfkörper der Reihe E7  

 

Abb. 21  Prüfkörper der Reihe E8  

Aus  den  Versuchsergebnissen  kann  ein  Gruppenef‐

fekt  nicht  abgeleitet  werden.  Vergleicht  man  die 

Höchstlasten,  so entsprechen diese etwa dem Viel‐

fachen  der  Tragfähigkeit  einer  Gewindestange  bei 

identischen  geometrischen  Randbedingungen 

(Fmax,n=1=98 kN, vgl. [3]). Zur Verdeutlichung sind die 

Verhältniswerte der Versuche in Abb. 22 mit einem 

ideellen Verlauf  für n = nef gegenübergestellt. Beide 

Kurven sind dabei nahezu deckungsgleich. 

 

Abb. 22  Steigerung der Tragfähigkeit bei steigen‐

der Gewindestangenanzahl 

Es  ist  zu  beachten,  dass  während  der  Versuchs‐

durchführung  eine  gleichmäßige  Lasteinleitung 

gewährleistet  werden  konnte.  In  Anbetracht  der 

Robustheit  der  Verbindung  sollte  daher,  wie  in 

EC 5/NA gefordert, ein duktiles Stahlversagen ange‐

strebt werden. Die Möglichkeit eines Blockscherver‐

sagens  kann  durch  die  hier  durchgeführten  Versu‐

che  nicht  ausgeschlossen  werden  und  sollte  daher 

stets in Betracht gezogen werden. 

3.7 Fazit 

Mit  Hilfe  des  vorgestellten  Versuchsprogramms 

können  die  Klebfugenfestigkeit  und  die  benötigten 

Randabstände bestimmt werden. Auch der mögliche 

Einfluss  eines  Gruppeneffektes  wurde  untersucht. 

Auf  deren  Grundlage  kann  die  Leistungsfähigkeit 

von  faserparallel  eingeklebten  Gewindestangen  in 

Kombination mit Buchen‐FSH gezeigt werden. 

Bereits mit Einklebelängen kleiner 250 mm kann bei 

entsprechender Wahl der Festigkeitsklasse das Zug‐

versagen  der  Gewindestange  erreicht  werden.  Bei 

höheren  Gewindestangenfestigkeiten  und  –durch‐

messern  werden  Einklebelängen  > 250 mm  benö‐

tigt.  Dieser  Bereich  wird  durch  die  Versuchsergeb‐

nisse  nicht  abgedeckt.  Allerdings  lassen  die  Ergeb‐

nisse  darauf  schließen,  dass  eine  Ausnutzung  des 

Nettoquerschnitts  durchaus  erreicht  werden  könn‐

te. Um eine sichere und wirtschaftliche Bemessung 

zu gewährleisten sind weitere Versuche notwendig. 

Dennoch  ist  eine  Tragfähigkeitssteigerung  gegen‐

über den derzeit bauaufsichtlich geregelten Klebfu‐

genfestigkeiten  vorhanden,  wodurch  eine  Anpas‐

1

2

3

4

1 2 3 4

F m
ax
,n
V
M
/F

m
ax
,n
=1
[‐
]

nVM [‐]

Versuch

nef = n



Karlsruher Tage 2016 ‐ Holzbau ‐ Forschung für die Praxis 

14 

sung der Festigkeitskennwerte für Buchen‐FSH sinn‐

voll erscheint.  

Die  gewählten  Verstärkungsmaßnahmen  konnten 

auch  bei  geringen  Randabständen  ein  vorzeitiges 

Versagen  wirksam  verhindern.  Trotzdem  sollten 

konservativ  Randabstände  von  1,75d  (Z‐9.1‐791 
[10] entsprechend) vorgesehen werden. Die Quanti‐

fizierung der Spaltkräfte und deren Verlauf über den 

Verbundbereich stehen dabei noch aus. Auf Grund‐

lage  dieser  laufenden  Untersuchungen  lassen  sich 

gegebenenfalls  kleinere  Randabstände  von  1,5d 
begründen.  Weiterhin  kann  eine  wirtschaftliche 

Bemessung  und  sinnvolle  Anordnung  der  Verstär‐

kungsmaßnahmen ermöglicht werden. 

4 Faserparallel eingebrachte Schrauben 

als Alternative  

Eine  Alternative  zu  eingeklebten  Gewindestangen 

können  Verbindungen  mit  Schrauben  darstellen. 

Bereits Untersuchungen von Blaß et al. [13] zeigten 

die  hohe  Tragfähigkeit  axial  beanspruchter  Schrau‐

ben. Ein weiterer Vorteil ist der geringere Montage‐

aufwand und die geringere Fehleranfälligkeit bei der 

Montage. Besonders die Tragfähigkeit des Klebstof‐

fes  bildet  eine  Schwachstelle  von  eingeklebten Ge‐

windestangen. Wird nicht genügend Klebstoff in das 

Bohrloch  eingebracht  oder  ist  das  Mischungsver‐

hältnis  Klebstoff  zu  Härter  nicht  korrekt,  kann  dies 

zu einer deutlichen Traglastminderung führen. 

4.1 Besonderheiten von Schrauben in Buchen‐FSH 

Durch die hohe Rohdichte von Buchen‐FSH, im Mit‐

tel  ca.  800 kg/m3,  wird  ein  Vorbohren  durch  die 

Zulassungen,  wie  auch  durch  den  EC 5  [4]  vorge‐

schrieben.  Damit  soll  das  Einschraubdrehmoment 

derart  reduziert  werden,  dass  das  Erreichen  des 

Bruchdrehmomentes verhindert wird. Um den Mon‐

tageaufwand zu reduzieren wäre es wünschenswert, 

ein Einbringen ohne Vorbohren zu ermöglichen.  

Abb.  23  zeigt  den  Verlauf  des  Einschraubdrehmo‐

ments über die komplette Länge einer Teilgewinde‐

schraube 8 x 120 mm mit Reibschaft in Buchen‐FSH. 

Das  Einschraubdrehmoment  wird  über  die  Länge 

des  Gewindes  aufgebaut  und  flacht  bei  Versenken 

des Reibschaftes bei ca. 80 mm ab. Das charakteris‐

tische Bruchdrehmoment der Schraube ftor,k = 23 Nm 

wird dabei deutlich vor dem Versenken des Kopfes 

(schlagartiger Anstieg) erreicht. Damit ist ein Abdre‐

hen  bzw.  Abreißen  besonderes  bei  größeren  Ein‐

schraubtiefen bereits vor dem Versenken möglich. 

 

Abb. 23  Einschraubdrehmoment einer Schraube 

8 x 120 mm in Deckfläche 

Ein weiteres  Forschungsvorhaben  an  der  Versuchs‐

anstalt  für  Stahl,  Holz  und  Steine  beschäftigt  sich 

derzeit  mit  der  Entwicklung  einer  Schraube,  die 

ohne Vorbohren in Hölzern mit höheren Rohdichten 

(besonders  Laubhölzer)  eingebracht  werden  kann. 

Das  Ziel  ist  die  Reduzierung  des  Einschraubdreh‐

moments, wodurch ein Abreißen der Schraube ver‐

hindert und eine einfache Montage ermöglicht wird. 

4.2 Axiale Tragfähigkeit  

Durch die hohe Rohdichte sind entsprechend große 

Tragfähigkeiten  in  axialer  Richtung wie  auch  recht‐

winklig  zur  Schraubenachse  zu  erwarten.  Zu  deren 

Ermittlung  wurden  umfangreiche  Versuche  mit 

Schrauben  in  Buchen‐FSH  durchgeführt.  Die  ermit‐

telten Tragfähigkeiten sollen mit den in den bauauf‐

sichtlichen  Zulassungen  festgelegten  Tragfähigkei‐

ten  verglichen werden.  Denkbar  ist,  analog  zu  ein‐

geklebten  Gewindestangen,  eine  mögliche  werk‐

stoffgerechte  Anpassung  der  Tragfähigkeitskenn‐

werte  (Ausziehparameter  fax,  Lochleibungsfestigkeit 

fh). An dieser Stelle werden nur axial beanspruchte 

Schrauben betrachtet. 

Es  wurden  Versuche  an  Schrauben  in  nicht  vorge‐

bohrten  und  vorgebohrten  Bauteilen  durchgeführt. 

Dabei wurden Winkel zwischen 0° und 90° zur Faser 
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in  Deck‐  und  Schmalfläche  des  Buchen‐FSH  unter‐

sucht.  Insgesamt  umfasste  das  Versuchsprogramm 

240 Versuche mit nicht vorgebohrtem und 120 Ver‐

suche mit vorgebohrtem Buchen‐FSH. Geprüft wur‐

den die Durchmesser  6 mm und  10 mm an  je  zwei 

unterschiedlichen  Schraubentypen.  Die  Schrauben‐

typen  unterschieden  sich  durch  die  Spitze  und  die 

Gewindesteigung.  

In  den  Abb.  24  und  Abb.  25  sind  die  ermittelten 

mittleren Ausziehparameter fax für Schrauben in der 

Deckfläche exemplarisch dargestellt. 

 

Abb. 24  Mittlerer Ausziehparameter fax für 

Schraubendurchmesser 6 mm in Ab‐

hängigkeit des Einschraubwinkels  
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Abb. 25  Mittlerer Ausziehparameter fax für 

Schraubendurchmesser 10 mm in Ab‐

hängigkeit des Einschraubwinkels  

Bei einem Durchmesser von 6 mm konnte während 

der  Versuchsdurchführung  häufig  ein  Abreißen  der 

Schrauben beobachtet werden. Betrachtet man die 

mittleren  Ausziehtragfähigkeiten  bei  Einschraub‐

winkeln  von  90°,  überschreiten  diese  bereits  die 

charakteristische  Zugtragfähigkeit  der  Schrauben 

ftens,k  deutlich.  Dies  bestätigt  die  gemachten  Be‐

obachtungen. 

Den  Gewindestangen  entsprechend  kann  davon 

ausgegangen  werden,  dass  bereits  bei  vergleichs‐

weise  geringen  Einschraubtiefen  die  Tragfähigkeit 

der Schrauben erreicht werden kann. Dies wirkt sich 

insbesondere positiv auf die benötigten Einschraub‐

tiefen  aus.  Entsprechend  Abb.  23  sind  bei  einer 

Einschraubtiefe  von  6d = 48 mm  (mit  d = 8 mm) 

bereits  deutlich  kleinere  Einschraubdrehmomente 

zu erwarten. Ein Abreißen der Schraube wird damit 

durch  den  größeren  Abstand  zum  Bruchdreh‐

moment verhindert. 

4.3 Besonderheiten bei Verbindungen mit 

Schrauben im Hirnholz 

Die Lasteinleitung wird  in den Füllstäben von Fach‐

werkträgern  überwiegend  durch  faserparallel  ein‐

gebrachte  Schrauben,  analog  zu  eingeklebten  Ge‐

windestangen, erfolgen. Auf Grund des bislang noch 

unbekannten  Verhaltens  unter  Langzeitbeanspru‐

chung dürfen Schrauben nur begrenzt  als Hirnholz‐

anschlüsse  eingesetzt  werden.  In  der  Bemessung 

müssen  beispielsweise  die Ausziehparameter  abge‐

mindert werden, wodurch größere Einschraubtiefen 

notwendig werden (vgl. ETA‐11/0190 [14]). 

Erste  Beobachtungen  aus  den  Langzeitversuchen 

von  Uibel  [15]  bestätigen  die  bereits  vermutete 

geringe  Tragfähigkeit  von  faserparallel  eingebrach‐

ten  Schrauben  in  Nadelholz.  Durch  die  größeren 

Quell‐  und  Schwindmaße der  Buche  sind hier  noch 

größere  Tragfähigkeitsverluste  denkbar.  Durch  die 

Verwendung des Typs Q könnte auf Grund größerer 

Formstabilität  dieses  Problem  jedoch  deutlich  mi‐

nimiert werden.  

Trotz der Problematik soll mit Hilfe erster Tastversu‐

che die Leistungsfähigkeit einer solchen Verbindung 

ermittelt  werden.  Im  Anschluss  werden  die  Ergeb‐

nisse mit der Tragfähigkeit von eingeklebten Gewin‐

destangen verglichen.  
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4.4 Experimentelle Untersuchung der 

Tragfähigkeit einer Schraubengruppe  

im Hirnholz 

Das Prüfprogramm umfasste fünf Versuche an stab‐

förmigen  Prüfkörper  mit  b x h = 55 x 55 mm  (Rei‐

he S). Je Prüfkörper wurden dabei acht Vollgewinde‐

schrauben  10 x 300 mm  auf  einer  Länge  von 

200 mm in das Hirnholz eingeschraubt. Die Randab‐

stände wurden zu a2 = 2,5d und a2,c = 1,5d gewählt. 
Die  Prüfkörper  aus  Buchen‐FSH  Typ  S  wurden  vor‐

gebohrt. Um ein vorzeitiges Aufspalten der Prüfkör‐

per zu verhindern, wurde die Verankerungszone um 

50 mm  rückversetzt.  Die  Lasteinleitung  erfolgte 

effektiv  auf  einer  Länge  von  15d = 150 mm.  Die 

Einbindelänge wurde so gewählt, dass ein Stahlver‐

sagen sichergestellt wurde. In Abb. 26 sind die Prüf‐

körperabmessungen dargestellt. 

 

Abb. 26  Abmessungen der Prüfkörper der Reihe S, 

Maße in mm 

In  Tab.  15  sind  die  aus  den  Versuchen  resultieren‐

den Höchstlasten, die Ausziehparameter fax und die 

Zugfestigkeit ftens einer Schraube angegeben. 

Tab. 15  Versuchsergebnisse der Reihe S 

Nr.  Fmax  fax  ftens 

  [kN]  [N/mm2]  [kN] 

1  166  27,7  41,5 

2  162  27,0  40,6 

3  165  27,6  41,4 

4  166  27,7  41,6 

5*  106  17,7  26,5 

* Zug‐Scherversagen des Holzes 

Mit Ausnahme des Prüfkörpers Nr. 5 wurde bei allen 

Prüfkörpern  die  Stahlzugfestigkeit  der  Schrauben 

erreicht.  Dabei  versagten  alle  Schrauben  einer 

Gruppe  gleichzeitig,  vgl.  Abb.  27.  Ein  ausgeprägtes 

duktiles  Verhalten  war  auf  Grund  der  Stahleigen‐

schaften der Schrauben nicht vorhanden. 

 

Abb. 27  Zugversagen der Schrauben 

Bei  Prüfkörper  Nr.  5  erfolgte  ein  frühzeitiges  Zug‐

Scherversagen  entlang  der  Schäftungen  über  die 

komplette  Prüfkörperlänge.  Die  vorhandene  Quer‐

schnittsschwächung und fehlerhafte Verklebung der 

Furniere  führten  zu  diesem  spröden  Versagen,  vgl. 

Abb. 28. Für die nachfolgenden Betrachtungen wird 

der Prüfkörper nicht berücksichtigt. 

Abb. 28  oben: Klebefuge im Schäftungsbereich 

unten: Zug‐Scherbruch entlang der  

Schäftungen 

4.5 Vergleich mit eingeklebten Gewindestangen 

In  Tab.  16  sind  vergleichbare  Versuchsreihen  mit 

ihrer  mittleren  Höchstlast,  Einbindelänge  und  dem 

beobachteten Versagen angegeben.  

Tab. 16  Erreichte mittlere Höchstlasten Fmax,mean 

und vorhandene Einbindelänge 

Reihe 

Festig‐

keits‐

klasse 

Fmax,mean  Lad  Versa‐

gen [kN]  [mm] 

E4  8.8  123  240  S* 

E4‐15  10.9  161  240  H* 

S  ‐  165  150  S* 

* S: Stahlversagen

   H:  Schubversagen des Holzes 
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Im Vergleich zu Gewindestangen der Festigkeitsklas‐

se  8.8  erreicht  die  Schraubenverbindung  eine  34% 

höhere Kurzzeittragfähigkeit bei 63% der benötigten 

effektiven  Einbindelänge.  Erst  bei  der  Verwendung 

der  Festigkeitsklasse  10.9  ergeben  sich  identische 

Tragfähigkeiten. Um die Zugfestigkeit dieser Gewin‐

destange zu erreichen, muss die Einklebelänge deut‐

lich  erhöht  werden.  Es  ergibt  sich  nun  die  Frage, 

welche  Einbindelängen  werden  in  der  Baupraxis 

benötigt  und  welche  Tragfähigkeiten  können  er‐

reicht werden. 

Für  die  Betrachtung  auf  Bemessungsebene werden 

dabei  die  Annahmen  aus  Abschnitt  3.3  und  Ab‐

schnitt  3.4  übernommen.  In  beiden  Verbindungen 

soll  die  Zugtragfähigkeit  des  Verbindungsmittels 

maßgebend  werden.  Die  daraus  resultierenden 

maximalen Tragfähigkeiten Fax,d und Einbindelängen 

sind Tab. 17 zu entnehmen. Der Reihe S  liegt dabei 

die  charakteristische  Zugtragfähigkeit  der  Schraube 

ftens,k = 32 kN  und  der  charakteristische  Ausziehpa‐

rameter für  = 0° von fax,0,k = 28,7 N/mm2 zu Grun‐

de. Der Quantilwert ergibt sich aus den Versuchsda‐

ten in Abschnitt 4.2 nach DIN EN 14358 [12]. 

Tab. 17  Vergleich der Bemessungswerte 

Reihe  nVM  Fax,d  Lad 

  [‐]  [kN]  [mm] 

S  4  102  130 ≙ 13d 

E4‐15  1  113  340 ≙ 22d 

 

Auch auf Bemessungsniveau ergeben sich damit bis 

zu  62%  kleinere  Einbindetiefen  der  Schraubenver‐

bindung,  bei  nahezu  identischer  Tragfähigkeit  des 

Anschlusses. Allerdings ist darin keine Abminderung 

des  Ausziehparameters  berücksichtigt.  Wird  dieser 

nach  ETA‐11/0190  [13]  auf  30%  reduziert,  erhöht 

sich  schließlich  die  Einbindelänge  auf 

430 mm ≙ 43d.  Der  Vorteil  der  Schraubenverbin‐
dung ist damit nicht mehr vorhanden.  

4.6 Fazit 

Die  Schraubenverbindung  kann  eine  Alternative  zu 

eingeklebten Gewindestangen darstellen. Ihr Vorteil 

sind  die  geringen  Einbindetiefen.  Damit  einherge‐

hend wird  der Montageaufwand  und die  Fehleran‐

fälligkeit  reduziert.  Allerdings  kommt  durch  die  in 

der Praxis noch benötigten großen Einschraubtiefen 

im Hirnholz dieser Vorteil nicht zum Tragen. 

Wenn  Schrauben  eine  Alternative  zu  eingeklebten 

Gewindestangen  sein  sollen,  sind  in  der  Zukunft 

noch  umfangreiche  Untersuchungen  über  das  Ver‐

halten bei Langzeitbeanspruchung notwendig.  

5 Zusammenfassung und Ausblick 

In diesem Beitrag wurden umfangreiche experimen‐

telle Untersuchungen mit faserparallel eingeklebten 

Gewindestangen  vorgestellt  und  das  Potential  in 

Kombination  mit  den  Werkstoff  Buchen‐FSH  her‐

ausgearbeitet. Dabei wurden die Klebfugenfestigkeit 

bis  zu  Einklebelängen  von  240 mm  ermittelt,  die 

notwendigen  Randabstände  und  mögliche  Grup‐

peneffekte untersucht. Zur exakten Abschätzung der 

Tragfähigkeit bei größeren Einklebelängen sind noch 

fortführende Untersuchungen  notwendig.  Ebenfalls 

steht  die  Quantifizierung  der  Spaltkräfte  noch  aus. 

Darauf aufbauend wäre die Herleitung eines Bemes‐

sungsmodells  zur  Dimensionierung  der  benötigten 

Bewehrungsmaßnahmen  möglich.  Ist  der  Verlauf 

der  Spaltkräfte bekannt,  ließen  sich  gegebenenfalls 

auch kleinere Randabstände begründen. 

Die  Auswirkungen  von  Feuchteänderungen  und 

erhöhter  Temperatur  auf  die  Tragfähigkeit  der  Kle‐

befuge unter Dauerlast bleiben noch ungeklärt.  Ein 

erster  Tastversuch mit  einem Prüfkörper  der  Reihe  

E5.4‐8 konnte  jedoch  in Normalklima die Gültigkeit 

dieser Ergebnisse zeigen, vgl. Abb. 29.  

 

Abb. 29  Verlauf der Kraft über die Versuchsdauer 
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Weiterhin  wurden  Versuche  mit  axial  beanspruch‐

ten Schrauben durchgeführt. Besonders bei faserpa‐

rallel  eingebrachten  Schrauben  ist  das  Verhalten 

unter  Langzeitbeanspruchung  mit  Klimawechseln 

unbekannt.  Auf  Grund  der  größeren  Quell‐  und 

Schwindmaße  ist  diese  Art  der  Verbindung  in  Bu‐

chen‐FSH  besonders  kritisch  zu  betrachten.  Den‐

noch konnten die Kurzzeitversuche die  Leistungsfä‐

higkeit und das Potential dieses Verbindungsmittels 

aufzeigen.  Weitere  Untersuchungen  sind  notwen‐

dig,  um  einen  wirtschaftlichen  Einsatz  zu  ermögli‐

chen. 

Bislang wurden  nur  faserparallel  eingebrachte  Ver‐

bindungsmittel  betrachtet.  Versuche mit  unter  90° 

zur  Faser  eingeklebten  Gewindestangen  und  unter 

45°  ‐  90°  eingedrehten  Schrauben  wurden  bereits 

durchgeführt.  Die  genauere  Auswertung  und  Dis‐

kussion der Ergebnisse stehen dabei noch aus.  
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Neue Impulse für Fachwerkträger durch Alternativen für 

Materialien, Verbindungstechniken und Konstruktionen  

Henning Ernst 

 

 

 

Zusammenfassung 

Bei der Konstruktion von Fachwerkträgern können Querschnitte in ihrer Dimension durch die gezielte Auswahl 

der Materialien optimiert werden. Neben den bewährten Baustoffen wie Nadelholz und Brettschichtholz führt 

der  Einsatz  von Materialien wie Baubuche und Brettsperrholz  zu wirtschaftlichen  Lösungen.  Schlank, optisch 

ansprechend, weit gespannt und trotzdem filigran, können die Konstruktionen ausgeführt werden. 

Der Einsatz alternativer Holzprodukte eröffnet auch  in der Fügetechnik neue Möglichkeiten. Baubuche bietet 

einen sehr festen und tragfähigen Verankerungsgrund für Verbindungsmittel. In Brettsperrholz und Baubuche 

lassen sich mittels Schrauben sehr hohe Kräfte auch über die Hirnholzfläche einleiten. Die dafür erforderlichen 

Verankerungslängen betragen,  in Abhängigkeit von der Lasteinwirkungsdauer,  im Mittel ca. 40d  in Baubuche 

und 35d in Brettsperrholz. 

Einfache Verarbeitung und hohe Tragfähigkeiten sind die Vorteile von Vollgewindeschrauben, deren Einsatz bei 

Fachwerkkonstruktionen  und  Anschlüssen  von  Diagonalstäben  allgemein,  zu  effektiven  Anschlüssen  führt. 

Hierbei stehen unterschiedliche Varianten der Schraubenanordnung und Beanspruchung zur Wahl.  In Abhän‐

gigkeit von Vorgaben wie Erscheinungsbild, Material, Brandschutz, Abmessungen usw. kann über die Variante 

des Anschlusses entschieden werden. 
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1 Intension 

Mit Fachwerkträgern lassen sich große Spannweiten 

mit vergleichbar geringem Materialeinsatz verwirkli‐

chen. Leichte, lichtdurchlässige Strukturen führen zu 

einem filigranen Erscheinungsbild. 

Aufgrund  der  oft  komplexen  Konstruktion  und  ar‐

beitsintensiven  Umsetzung  der  Verbindungspunkte 

werden aus wirtschaftlichen Gründen häufig andere 

Konstruktionsformen  wie  Vollwandträger  oder  gar 

Ausführungsvarianten  mit  Materialien  wie  Stahl 

oder Stahlbeton gewählt. 

Die  Novellierung  der  Muster‐Richtlinie  über  den 

baulichen Brandschutz (M‐IndBauRI) von 2014 führt 

bei  der  Umsetzung  von  Gewerbehallen  mit  Fach‐

werkkonstruktionen aus Holz dazu, dass der Brand‐

schutz  bzw.  der  Feuerwiderstand  solcher  Konstruk‐

tion an Bedeutung zugenommen hat. 

Durch einfache Verbindungen und die gezielte Aus‐

wahl und Kombination von Materialien ergeben sich 

Varianten,  Möglichkeiten  und  Details,  wodurch 

Fachwerkkonstruktionen  kostengünstiger  herstell‐

bar  werden  können.  Eventuell  erforderliche  Anfor‐

derungen  an  die  Feuerwiderstandsdauer  (in  der 

Regel 30 Minuten) werden dabei ebenso erfüllt. 

Die  im  Folgenden  dargestellten  Anschlussvarianten 

sind  sowohl  für  Fachwerke  als  auch  für  den  An‐

schluss von Verbandsstäbe anwendbar. 

Auf  den  Einsatz  von  bewährten  Verbindungen  mit 

geschlitzten  Stahlblechen  wird  hier  nicht  weiter 

eingegangen. 

2 Materialien 

Die  betrachteten Materialien wurden  aufgrund  der 

Verfügbarkeit,  Tragfähigkeit  und  Möglichkeiten  in 

Bezug auf die Verbindungstechnik ausgewählt. 

2.1 Nadelholz und Brettschichtholz 

Nadelholz  und  Brettschichtholz  aus  Nadelholz  sind 

in  unterschiedlichen  Festigkeitsklassen  verfügbar 

und  stehen  als  Stangenware  in  unterschiedlichsten 

Abmessungen  zur  Verfügung.  Eigenschaften  und 

Möglichkeiten  der  Verarbeitung  sind  bekannt  und 

haben sich über viele Jahre bewährt. 

2.2 Brettsperrholz 

Brettsperrholz zeichnet sich durch seine kreuzweise 

Anordnung der Brettlagen und den daraus  resultie‐

renden  günstigen  Anschlussmöglichkeiten  (Ver‐

schraubungsmöglichkeiten  in  Querlagen)  aus.  Die 

Lagenfolge  ist  in  Ausrichtung,  Sichtfolge  und  Dicke 

variabel, vorausgesetzt der Aufbau ist symmetrisch. 

Brettsperrholz wird in Platten hergestellt, kann aber 

zu  stabförmigen  Bauteilen  zugeschnitten  und  ent‐

sprechend eingesetzt werden. 

Als Verbindungsmittel kommen sowohl die normativ 

geregelten  Verbindungsmittel  in  Frage  als  auch 

selbstbohrende Holzschrauben, sofern deren Einsatz 

für  die  Anwendung  in  Brettsperrholz  in  deren  ETA 

geregelt ist. 

2.3 Baubuche der Firma Pollmeier 

Träger aus Baubuche nach ETA‐14/0354 werden aus 

faserparallel verklebten, 40 mm dicken Buchelamel‐

len  hergestellt.  Das  Material  hat  gegenüber  den 

bereits  genannten  Materialien  z.T.  die  zwei‐  bis 

dreifachen Festigkeiten bei Beanspruchung in Faser‐

richtung  (Zug, Druck  und Biegung). Die  Steifigkeits‐

parameter sind hingegen „nur“ um etwa 30% höher. 

Tab. 1  Berechnungs‐ und Festigkeitsparameter 

unterschiedlicher Materialen 

Material 
fm,k  fc,0k  ft,0,k  E0,mean  k 

N/mm²  kg/m³ 

C24  24,0  21,0  14,0  11000  350 

GL28c  28,0  24,0  19,5  12500  390 

BSP  24,0  21,0  14,0  11600  350 

BauBU(1)  70,0 
59,4 
49,5 

55,0  16700 
680 
730 

(1) Bei  den Werten  handelt  es  sich  um  die Grundwerte,  die  in 

Abhängigkeit  von  der  Höhe  des  Querschnittes  u.U.  erhöht 

werden können. 

Bei  der  Druckfestigkeit  muss  nach  Nutzungsklassen  unter‐

schieden werden. 

Für Schrauben vom Typ Würth ASSY darf mit einer Rohdichte 

von  730  kg/m³  gerechnet  werden.  Alle  anderen  Verbin‐

dungsmittel sind mit der kleineren Rohdichte zu bemessen. 
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Baubuche  besitzt  eine  hohe  charakteristische  Roh‐

dichte.  Diese  führt  zu  besonderen  Anforderungen 

bei  der  Bearbeitung  des  Materials  und  die  hierfür 

notwendigen Maschinen und Werkszeuge. 

Für Verbindungen sind Nägel, Bolzen und Stabdübel 

normativ  und  Schrauben  nach  ETA‐11/0190  gere‐

gelt. Die hohe charakteristische Rohdichte der Bau‐

buche  führt bei den Verbindungen zu großen Trag‐

fähigkeiten. Wirtschaftliche  Anschlüsse,  bei  hohem 

Ausnutzungsgrad  der  Querschnitte  sind  dennoch 

schwer zu realisieren. 

3 Verbindungsmittel 

Im  Folgen werden  die  Tragfähigkeiten  von  Stabdü‐

beln,  Passbolzen  und  selbstbohrenden  Holzschrau‐

ben  nach  ETA‐11/0190  verglichen.  Gegenüberge‐

stellt  werden  die  Schertragfähigkeiten  der  Verbin‐

dungsmittel.  Zudem  werden  diese  Werte  mit  den 

Zug‐  bzw.  Zugschertragfähigkeiten  von Würth ASSY 

plus Vollgewindeschrauben verglichen. 

Nägel  werden  aufgrund  der  großen  erforderlichen 

Stückzahlen  für die betrachteten Anschlüsse  in die‐

sem Vergleich nicht betrachtet. 

3.1 Holz‐Holz‐Verbindungen 

Die Berechnung der Schertragfähigkeit von Passbol‐

zen,  Stabdübeln  und  Schrauben  erfolgt  nach 

DIN EN 1995‐1‐1,  Abs.  8.2.2.  Für  zweischnittige 

Verbindung mit  Seiten‐  und Mittelholz  aus NH C24 

und einem Winkel zwischen Kraft und Faserrichtung 

von  0°,  ergeben  sich  charakteristische  Verbin‐

dungsmitteltragfähigkeiten nach Abb. 1. Die Tragfä‐

higkeiten der Stabdübel und Passbolzen müssen  im 

Gegensatz zu den Werten der Schrauben bei einem 

Winkel  zwischen  Kraft  und  Faserrichtung  größer  0° 

um bis zu ca. 10% abgemindert werden. 

 

Abb. 1  Charakteristische Tragfähigkeiten von Verbindungsmitteln für zweischnittige Verbindungen aus NH 

C24, Werte in Abhängigkeit vom Verbindungsmitteldurchmesser d und der Dicke der Seiten‐ und Mit‐

telhölzer (rechte Spalte Stabdübel/Passbolzen d = 16 mm und Vollgewindeschrauben d = 14 mm) 
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Bauteilbreite in cm

SDü (360 N/mm²)
SDü (510 N/mm²)
PB (400 N/mm²)
ASSY (nicht vorgeb.)
ASSY (vorgeb.)
ASSY (45°) 
ASSY (0°)

d = 6mm d = 8mm d = 10mm d = 12mm d = 16mm bzw. 14mm
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3.2 Passbolzen/Stabdübel oder Schrauben – 

Vergleich der Schertragfähigkeiten in 

Nadelholz 

Während  Passbolzen  und  Stabdübel  vorzubohren 

sind, können Schrauben sehr einfach ohne Vorboh‐

ren  eingebracht  werden.  Bei  hoher  Rohdichte 

und/oder  Bauteildicke  kann  es  erforderlich  sein, 

dass  auch  Schrauben  in  vorgebohrte  Löcher  einge‐

dreht  werden.  Das  Vorbohren  führt  bei  Scherver‐

bindungen  mit  Schrauben  in  Abhängigkeit  vom 

Durchmesser zu Steigerungen der Tragfähigkeit von 

bis zu 40 %. 

Bei  der  Berechnung  der  Schertragfähigkeit  von 

Passbolzen  und  Schrauben  dürfen  bei  der  Ausbil‐

dung  von  Fließgelenken  Anteile  aus  deren  axialer 

Tragfähigkeit  mit  angesetzt  werden,  da  durch  das 

Einhängen  des  Verbindungsmittels  im  beanspruch‐

ten Zustand in den Berührungsflächen zwischen den 

Bauteilen  der  Verbindung  ein  Reibwiderstand  ent‐

steht („Seilwirkung“). Dadurch sind die Tragfähigkei‐

ten von Verbindungen mit Schrauben  für Bauteildi‐

cken,  die  mindestens  dem  zehnfachen  des  Nenn‐

durchmessers  entsprechen  (Schlankheit  ti / d ≥ 10), 

höher  als  die,  vergleichbarer  Anschlüsse  mit  Stab‐

dübeln  oder  Passbolzen.  Schrauben  haben  eine  bis 

zu  20 %  höhere  Tragfähigkeit  als  Stabdübel  des 

gleichen Durchmessers, für Schrauben in vorgebohr‐

ten  Löchern  ist  die  Tragfähigkeit  sogar  um  ca.  20‐

40 %  höher  (in  Abhängigkeit  von  der  Stahlgüte  der 

Stabdübel bzw. Passbolzen). Gegenüber Passbolzen 

ist  die  Tragfähigkeit  mit  Vorbohren  nahezu  gleich. 

Bei dickeren Bauteilen bzw. zunehmendem Verhält‐

nis  ti / d  nimmt  der  Vorteil  der  Schrauben,  durch 

den  weiter  ansteigenden  Effekt  der  Seilwirkung, 

kontinuierlich zu. 

Um  lateral  beanspruchte  stiftförmige  Verbindungs‐

mittel  effektiv  einzusetzen,  sollte  das  Verhältnis 

zwischen  Bauteildicke  und  Verbindungsmittel  so 

gewählt werden, dass sich bei dem Verbindungsmit‐

tel  je  Scherfuge  rechnerisch  zwei  Fließgelenke  ein‐

stellen können  (vgl. hierzu  treq nach DIN EN 1995‐1‐

1/NA, NCI NA.8.2.4).  In  Tab.  2  sind  die  resultieren‐

den Bauteildicken entsprechend gelistet. 

 

Tab. 2  Empfohlene Mindestbauteildicke in cm 

Verbindungs‐
mittel 

Verbindungsmitteldurchmesser 

6 mm  8 mm  10 mm  12 mm 
14 mm
bzw.
16 mm

Stabdübel 
(fu = 360 N/mm²) 

4/4  4/4  6/6  6/6  8/8 

Stabdübel 
(fu = 510 N/mm²) 

4/4  6/6  6/6  6/8  8/10 

Passbolzen 
(fu = 400 N/mm²) 

      8/8  8/8 

ASSY VG 
(nicht vorgeb.) 

6/4  8/6  8/8  10/8  12/10 

ASSY VG 
(vorgebohrt) 

4/4  4/4  6/8  6/6  8/8 

 

Eine Erhöhung der Anzahl der Scherfugen, durch die 

ein Verbindungsmittel  geht,  steigert die Effektivität 

solcher Anschlüsse. 

 

Abb. 2  Mehrschnittige Holz‐Holz‐Verbindung 

Für  einen  praxistauglichen  Vergleich  der  Tragfähig‐

keiten  von  Scherverbindungen  mit  Stabdübeln/ 

Passbolzen bzw. mit Schrauben, muss zusätzlich der 

für  das  jeweilige  Verbindungsmittel  definierte 

Gruppeneffekt und die Abstandsregelungen berück‐

sichtigt werden. 

Handelsübliche,  selbstbohrende  Holzbauschrauben 

müssen  bzgl.  ihrer  Abstandsregelungen  unterschie‐

den werden. Die meisten auf dem Markt verfügba‐

ren  Schrauben,  die  nach  ETA  oder  EN 14592  gere‐

gelt  werden,  sind  bei  der  Abstandregelung  bei 

Scherbeanspruchung zu betrachten wie Nägel „ohne 

Vorbohren“ (vgl. DIN EN 1995‐1‐1, Tab. 8.2, Spalte 3 

und 4). Die hier betrachteten Würth ASSY plus Voll‐

gewindeschrauben  verfügen  über  eine  spezielle 
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Bohrspitze,  wodurch  die  Spaltwirkung  verringert 

wird  und  damit  bei  Scherverbindungen  geringe 

Rand‐ und Achsabstände erforderlich sind. Die Rege‐

lungen  hierfür  entsprechen  den  Angaben  gemäß 

DIN EN 1995‐1‐1,  Tab. 8.2,  Spalte  5  (Abstände  „mit 

Vorbohren“). 

Da  auf  Abscheren  beanspruchte  Schrauben  nach 

Norm wie Nägel zu behandeln sind, kann der Grup‐

peneffekt  durch  eine  faserversetze  Anordnung  der 

Schrauben  entsprechend  reduziert  werden.  Dabei 

sollte bei mehr als drei  Schrauben  in  Faserrichtung 

hintereinander  der  Einfluss  der  Schrauben  die  auf 

einer  faserparallelen  Linie  liegen  wieder  entspre‐

chend  berücksichtigt  werden.  Ein  Gruppeneffekt 

kann bei Schrauben unberücksichtigt bleiben, wenn 

deren Achsabstand  in  Faserrichtung mindestens  7d 

beträgt, und wenn die Schrauben entlang der Rissli‐

nie, in Faserrichtung jeweils um das Maß des Nenn‐

durchmessers faserversetzt angeordnet werden. 

 

Abb. 3  Verhältnis der effektiven Anzahl Schrau‐

ben zur effektiven Anzahl Stabdübel/ 

Passbolzen in Abhängigkeit der Länge des 

Anschlusses in Faserrichtung 

Der  erforderliche Mindestachsabstand  in  Faserrich‐

tung  ist  sowohl  für  Stabdübel/Passbolzen  als  auch 

für Würth  ASSY  plus  Vollgewindeschrauben mit  5d 

definiert  (für  einen  Winkel  von  0°  zwischen  Kraft 

und  Faserrichtung).  Für  Achsabstände  von  5d  und 

7d ist  in Abb. 3 das Verhältnis zwischen der effekti‐

ven  Anzahl  Schrauben  zu  Stabdübeln / Passbolzen 

(nef,Screw / nef,Dowel) unter Berücksichtigung des jewei‐

ligen Gruppeneffektes grafisch dargestellt. 

3.3 Schrauben axial beansprucht – 

Verschraubungsvarianten 

3.3.1 Axialbeanspruchung mit Kraftumlenkung 

Schrauben,  die  entsprechend  Abb.  4  schräg  zur 

Kraftrichtung eines auf Zug beanspruchten Bauteiles 

angeordnet  werden,  werden  axial  auf  Zug  bean‐

sprucht.  Hierzu  korrespondiert  eine Druckkraft,  die 

zu einem Anpressen der Oberflächen in der Verbin‐

dung  führt.  Die  dadurch  entstehende  Reibung  darf 

bei der Berechnung der Tragfähigkeit des Anschlus‐

ses mit in Ansatz gebracht wenden. Eine Lastumkehr 

ist  in  diesem Fall  nicht möglich, da Druckkräfte bei 

dieser  Anschlussvariante  nicht  in  die  Schrauben 

eingeleitet werden können. 

 

Abb. 4  Zugscherverbindung mit außenliegenden 

Stahllaschen und Winkelscheiben 

Für alle hier betrachteten Schraubendurchmesser ist 

die Tragfähigkeit einer solchen Zugscherverbindung, 

bereits ab einer Bauteildicke von 6 cm größer als die 

einer  vergleichbaren  zweischnittigen  Scherverbin‐

dung (vgl. Abb. 1). In Abhängigkeit der Bauteildicken 

wird mit dieser Anschlussvariante die drei‐ bis vier‐

fache  Tragfähigkeit  einer  entsprechenden  zwei‐

schnittigen  Scherverbindung  mit  gleichem  Verbin‐

dungsmitteldurchmesser erreicht. 

Alternativ  können  die  Schrauben  bei  Holz‐Holz‐ 

Zugscherverbindungen auch kreuzweise angeordnet 

werden.  Dabei  wird  die  anzuschließende  Kraft  in 

eine  Zug‐  und  eine  Druckkraft  in  Richtung  der 

Schraubenachsen  aufgeteilt,  und  über  die  Schrau‐

ben in das Nachbarbauteil übertragen. Aufgrund der 

geringeren  Drucktragfähigkeit  der  Schrauben  ge‐
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genüber deren Zugtragfähigkeit  ist die Gesamttrag‐

fähigkeit von Verbindungen mit gekreuzten Schrau‐

benpaaren  geringer  als  die  Zugschertragfähig 

keit  von  Verbindungen  mit  gleicher  Anzahl  an 

Schrauben. 

Durch  die  Kombination  von  in  der  Anschlussebene 

unterschiedlich geneigter Schrauben oder durch die 

Kombination von geneigten Schrauben und Kontakt‐

flächen,  können  die  Kräfte  ebenfalls  mittels  axial 

beanspruchter  Schrauben  übertragen  werden  (vgl. 

Abb.  5).  Diese  Variante  kann  sowohl  Zug‐  als  auch 

Druckkräfte übertragen. 

 

Abb. 5  Aufteilung der Anschlusskraft in unter‐

schiedlich geneigt Schrauben 

3.3.2 Axialbeanspruchung ohne Kraftumlenkung 

Um eine Aufteilung der Anschlusskräfte  in mehrere 

korrespondierende  Kräfte  zu  vermeiden,  können 

Schrauben  auch  unmittelbar  in  Richtung  der  Wir‐

kungslinie der zu übertragenden Kraft in die Bauteile 

eingebracht werden. 

 

Abb. 6  Anschluss mit Vollgewindeschrauben,  

die in Richtung der Wirkungslinie der  

Anschlusskraft angeordnet sind 

In  Abb.  1  ist  die  Axialtragfähigkeit  einer  einzelnen 

Schraube  mit  dem  jeweiligen  Durchmesser  zum 

Vergleich dargestellt (Variante „ASSY(0°)“). Die Min‐

destbauteildicke,  bzw.  ‐Breite  ergibt  sich  dabei  je‐

weils  mit  6d.  Bereits  bei  geringen  Bauteildicken 

können mit dieser Variante sehr hohe Lasten  in die 

Bauteile eingetragen werden. 

Eine  hohe  Tragfähigkeit  bei  faserparallel  einge‐

brachten  Schrauben  kann  bei  Bauteilen  aus  Nadel‐

holz  nur  durch  große  Verankerungslängen  erreicht 

werden.  Eine  vollständige  Ausnutzung  der  Schrau‐

ben  ist  nur  bei  Nadelhölzern  bzw.  Brettschichtholz 

höherer Rohdichte möglich. 

Durch  die  hohe  Rohdichte  der  Baubuche  und  den 

daraus resultierenden hohen Ausziehwiderstand (ca. 

das  dreifache  gegenüber  Nadelholz),  reichen  bei 

diesem  Material  Verankerungslängen  von  ca.  40d 

um  die  volle  Zugtragfähigkeit  der  Schrauben  bei 

faserparalleler  Verschraubung  in  das  Bauteil  einzu‐

leiten. 

Bei einem Anschluss  von Stäben aus Brettsperrholz 

können  die  Schrauben  parallel  zur  Hauptrichtung 

(Decklagen)  eingebracht werden,  dabei  können  die 

Schrauben bei entsprechender Positionierung in den 

Querlagen  verankert werden. Mit  vergleichbar  kur‐

zen  Einschraublängen  können  damit  hohe  Lasten 

eingeleitet werden. 

3.4 Stahlblech‐Holz‐Verbindungen ‐ 

Kombination der Verbindungsmittel 

mit Stahllaschen 

Aus den oben dargestellten Schertragfähigkeiten für 

Holz‐Holz‐Verbindungen  lassen  sich  die  Werte  für 

Stahl‐Holz‐Verbindungen mit  gleichen  Seitenholzdi‐

cken über  einen  Faktor  ableiten. Unter  der Annah‐

me  innenliegender  Bleche  bzw.  „dicker“  außenlie‐

gender  Bleche,  ergeben  sich  auch  bei  diesen  Ver‐

bindungen je zwei Fließgelenke je Scherfuge, sofern 

die empfohlenen Bauteildicken eingehalten werden. 

Setzt  man  die  beiden  maßgebenden  Formeln  für 

diese  Versagensmechanismen  ins  Verhältnis  ergibt 

sich folgender Faktor f (mit  = 1): 
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݂ ൌ
2,3 ∙ ඥܯ௬,ோ௞ ∙ ௛݂,௞ ∙ ݀

1,15 ∙ ට
2 ∙ ߚ
1 ൅ ߚ ∙ ඥ2 ∙ ௬,ோ௞ܯ ∙ ௛݂,௞ ∙ ݀

ൌ 1,414 

Durch  Multiplikation  der  in  Abb.  1  angegebenen 

Tragfähigkeiten  der  Holz‐Holz‐Verbindungen  mit 

dem  Faktor  f,  erhält  man  die  Schertragfähigkeiten 

der entsprechenden Stahl‐Holz‐Verbindungen. 

Für  axial  beanspruchte  Schrauben  ergeben  sich 

durch die Kombination mit Stahllaschen keine Ände‐

rungen bzgl. deren Tragfähigkeiten. 

3.5 Verbindungsmittel in Kombination  

mit Baubuche 

Stabdübel  und  Passbolzen  können  beim  Einsatz  in 

Baubuche  nach  den  Regeln  der  DIN EN 1995‐1‐1 

berechnet werden.  

 

Abb. 7  Charakteristische Tragfähigkeiten von Verbindungsmitteln für zweischnittige Verbindungen aus Bau‐

buche, Werte in Abhängigkeit vom Verbindungsmitteldurchmesser d und der Dicke der Seiten‐ und 

Mittelhölzer (rechte Spalte Stabdübel/Passbolzen d = 16 mm und Schrauben d = 14 mm) 

Für  die  Würth  ASSY  Schrauben  wurden  Untersu‐

chungen  für  deren  Einsatz  in  Baubuche  durchge‐

führt.  Die  daraus  resultierenden  Parameter  und 

Rechenansätze sind in die Berechnungen für die hier 

aufgeführten Vergleiche eingeflossen. 

Hohe  Lochleibungsfestigkeiten,  Auszieh‐  und  Kopf‐

durchziehwiderstände  bewirken  maximale  Tragfä‐

higkeiten bei geringen Einbinde‐ bzw. Verankerungs‐

längen. 

Würth  ASSY  Schrauben  mit  Bohrspitze  können  bis 

Einschraublängen  von  8d,  Würth  ASSY  Schrauben 

ohne Bohrspitze bis Einschraublängen von 10d ohne 

Vorbohren  in  Baubuche  eingedreht  werden.  Für 

hoch tragfähige Anschlüsse, werden auch in Baubu‐

che meist  größere Einschraublängen und damit  ein 

Vorbohren  erforderlich.  Die  für  das  Vorbohren  er‐

forderlichen Durchmesser können der ETA‐11/0190 

entnommen werden. 
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4 Anforderungen an den 

Feuerwiderstand 

Bei Bauteilen eines Fachwerkes ist eine Feuerwider‐

standsdauer  von  30 Minuten  durch  entsprechende 

Abmessungen  der  Bauteile  zu  erreichen.  Der  rech‐

nerisch  verbleibende  Restquerschnitt  und  sein  zu‐

gehöriger  Modifikationsbeiwert  für  den  rechneri‐

schen  Brandlastfall  kmod,fi,  können  den  Anforderun‐

gen  entsprechend  dimensioniert  werden.  Hierzu 

müssen  lediglich  Querschnittsbreite  und  –Höhe 

ausreichend groß gewählt werden. 

Für einen Feuerwiderstand von 30 Minuten müssen 

für  Stabdübel  und  Bolzen  die  Seitenhölzer  eine  Di‐

cke  von  mindestens  50 + 1,25 (d ‐ 12)  mm  aufwei‐

sen.  Verbindungen  mit  Stabdübeln  müssen  zudem 

einen  Bolzen  je  vier  Stabdübel  enthalten. Der  Aus‐

nutzungsgrad  der  Stabdübel/Passbolzen  bei  der 

Kaltbemessung  ist maßgebend  für den Feuerwider‐

stand.  Die  Tragfähigkeit  der  Verbindung  bei  der 

Heißbemessung  wird  durch  eine  hohe  Ausnutzung 

der  Verbindungsmittel  bei  der  Kaltbemessung  

reduziert. 

Die  Feuerwiderstandsdauer  ungeschützter  Schrau‐

ben‐,  Stabdübel‐  und  Passbolzenverbindungen  be‐

rechnet  sich  nach  DIN EN 1995‐1‐2/NA,  Abs. 

6.2.2.1(3) zu: 

ௗ,௙௜ݐ ൌ െ
1
݇
	ln

௙௜ߟ ∙ ଴ߟ ∙ ݇௠௢ௗ ∙ ெ,௙௜ߛ
ெߛ ∙ ݇௙௜

 

Beim  Einsatz  von  Schrauben,  die  auf  Abscheren 

beansprucht  werden,  kann  eine  Feuerwiderstands‐

dauer von bis zu 30 Minuten alleine durch konstruk‐

tive  Maßnahmen  erreicht  werden.  Hierfür  dürfen 

die Schraubenköpfe nicht überstehen (bündiges Ein‐

drehen;  keine  auftragenden  Kopfformen),  und  die 

aus der Kaltbemessung erforderlichen Bauteildicken 

und  Randabstände  müssen  um  das  Maß  afi  nach 

DIN EN 1995‐1‐2, Abs. 6.2.2.1(6) erhöht werden. 

ܽ௙௜ ൌ ௡ߚ ∙ ൫ݐ௥௘௤ െ  ௗ,௙௜൯ݐ

Für axial beanspruchte Schrauben sind die Anforde‐

rungen  für  deren  Nachweis  in  DIN EN 1995‐1‐2, 

Abs.6.4 geregelt. Eine ausreichend tiefe Einbindung 

bzw. Überdeckungen der Schrauben mit Holz an den 

Seiten und von der Seite des Kopfes und der Spitze 

reichen aus, um eine ausreichende Tragfähigkeit  im 

Brandlastfall  sicher  zu  stellen.  Die  verbleibende 

Axialtragfähigkeit  der  Schrauben  ist  abhängig  von 

den  tatsächlichen  Schichtdicken  des  schützenden 

Holzes. 

5 Auswahlkriterien für Material und 

Verbindungsmittel 

5.1 Wahl und Kombination der Materialien 

Aus  statischer  Sicht  erfolgt  die  Auswahl  der  zum 

Einsatz kommenden Materialien unter Berücksichti‐

gung folgender maßgeblicher Einflussfaktoren: 

 verfügbare statische Höhe und daraus resultie‐

render Schnittkräfte 

 Vorgaben bzgl. gewünschter Schlankheit der 

Konstruktion 

 vorhandene Spannungen und Materialfestig 

keiten 

 Anforderungen an den Feuerwiderstand 

 Wahl der Verbindungsmittel 

Anforderungen  an  den  Feuerwiderstand  der  Kon‐

struktionen machen kleine Abmessungen der Quer‐

schnitte unwirtschaftlich, da auch nach dem rechne‐

rischen  Abbrand  für  den  Nachweis  ein  ausreichen‐

der  Querschnitt  vorhanden  sein  muss.  Kleine  Bin‐

derabstände  führen  zu  kleinen  Bauteildimensionen 

und  somit  bei  Anforderungen  an  den  Feuerwider‐

stand  zu  unwirtschaftlichen  Konstruktionen  (Quer‐

schnitt müssen  aufgrund  des  geforderten  Feuerwi‐

derstandes „unnötig“ groß gewählt werden; alterna‐

tiv  können  Brandschutzverkleidungen,  wie  eine 

abgehängte Decke angebracht werden). 

Bei Baubuche führen deren hohe Festigkeiten meist 

zu  verhältnismäßig  schlanken  Querschnitten  und 

damit  grundsätzlich  zu  wirtschaftlichen  Lösungen. 

Bei  Anforderungen  an  den  Feuerwiderstand,  sind 

Fachwerkkonstruktionen  aus  Baubuche  besonders 

bei entsprechend hohen Einwirkungen wirtschaftlich 

(großer  Binderabstand,  hohe  Lasten,  große  Spann‐

weite).  Die  hohe  Rohdichte  der  Baubuche  führt  zu 

hohen  Tragfähigkeiten  der  Verbindungsmittel.  Die 

hohe  Lastkonzentration  in  kleinen  Querschnitten 
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führt jedoch auch zu einer großen Herausforderung 

bei der Dimensionierung von Anschlüssen. 

Brettsperrholz,  das  meist  nur  bei  Flächenelemente 

zum  Einsatz  kommt,  kann  auch  als  stabförmiges 

Bauteil eingesetzt werden. Die Eigenschaften unter‐

scheiden  sich  dabei  kaum  von  denen  eines  Stabes 

aus Nadelholz  der  Festigkeitsklasse  C24. Querlagen 

reduzieren zwar den effektiv nutzbaren Spannungs‐

querschnitt des Bauteils, dennoch kann das Material 

in  Fachwerkkonstruktionen  effektiv  als  Füllstab 

eingesetzt  werden.  Bei  Anschlüssen mit  Vollgewin‐

deschrauben sind Querlagen dabei die ideale Veran‐

kerungsebene. Die Schrauben werden dabei parallel 

zur  Stablängsrichtung  (und  damit  in  Richtung  der 

Stabkraft), von der Seite des Gurtes eingedreht. Um 

die  Schrauben wunschgemäß  positionieren  zu  kön‐

nen,  ist  bei  dickeren  Querschnitten  ein  Vorbohren 

zu empfehlen. Durch das Verschrauben in die Quer‐

lage,  können  schon  bei  geringen  Verankerungslän‐

gen  hohe  Kräfte  übertragen  werden.  Für  einen 

eventuell  erforderlichen  Feuerwiderstand  müssen 

die  Schrauben  ausreichend  überdeckt  sein  (vgl. 

hierzu Kapitel 4). 

5.2 Wahl und Kombination der 

Verbindungsmittel 

Die Wahl des optimalen Verbindungsmittels beruht 

auf unterschiedliche Beurteilungsfaktoren: 

Können,  wenn  große  Querschnitte  erforderlich, 

diese  in  mehrere  Schichten  aufgeteilt  werden? 

Spricht  auch  aus  gestalterischer  Sicht  nichts  dage‐

gen,  muss  das  Knickverhalten  und  ein  eventuell 

geforderter  Feuerwiderstand  der  Stäbe  berücksich‐

tigt  werden.  Sollte  unter  Berücksichtigung  dieser 

Kriterien  ein  Aufteilen  des  erforderlichen  Quer‐

schnittes  in mehrere  Teilquerschnitte möglich  sein, 

können  sehr  effektive,  vielschnittige  Verbindungen 

zur Ausführung kommen. 

Breite  und/oder  hohe  Querschnitte  erlauben  eine 

tiefe Verankerung von schräg eingedrehten Schrau‐

ben.  Zugscherverbindungen  erreichen  bei  großen 

Bauteilen,  bereits  mit  wenigen  Verbindungsmittel 

hohe  Tragfähigkeiten.  Ein  ausreichender  Feuerwi‐

derstand kann bei solchen Verbindungen durch eine 

entsprechende Abdeckung erreicht werden. 

Füllstäbe aus Brettsperrholz oder Baubuche können 

sehr effektiv mit Schrauben, die in Stablängsrichtung 

angeordnet sind, angeschlossen werden. Die Lasten 

werden  ohne  Umlenkung  in  Richtung  ihrer  Wir‐

kungslinie  übertragen.  Die  Schrauben werden  opti‐

mal  ausgenutzt  und  hohe  Lasten  lassen  sich  auf 

kompakte Flächen übertragen. Für Stäbe aus Nadel‐

vollholz oder Brettschichtholz sind faserparallel ein‐

geschraubte Schrauben nur bedingt zu empfehlen. 

Bei Systemen mit Lastumkehr müssen die Anschlüs‐

se  sowohl  für  Zug‐  als  auch  für  Druckkraftübertra‐

gung geeignet sein. Hierfür sind Scherverbindungen 

besonders geeignet. Da Vollgewindeschrauben axial 

Zug‐und Druckkräfte  übertragen  können,  sind  auch 

Anschlüsse  mit  axial  beanspruchten  Vollgewinde‐

schrauben (Schrauben in Stablängsrichtung, Schrau‐

benkreuze,  Anschlüsse  mit  korrespondierenden 

Schraubengruppen)  für  solche  Anschlüsse  gut  ge‐

eignet.  Alternativ  können  u.U.  auch  ergänzend 

Pressflächen  zwischen  den  Bauteilen  für  die  Kraft‐

übertragung aktiviert werden. 

Anschlüsse mit Kombinationen aus Verbindungsmit‐

teln, bei denen einige der Verbindungsmittel aus‐

schließlich axial und andere ausschließlich lateral 

beansprucht werden, können ebenfalls zu effektiven 

Anschlüssen führen. 

6 Ausführungsvarianten mit Schrauben 

Nachfolgend  werden  verschiedene  Varianten  von 

Anschlüssen  dargestellt.  Die  Darstellungen  sind 

schematisch und sollen nur die Lage und Anordnung 

der Verbindungsmittel versinnbildlichen. 
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Beispiel 1 

Zug‐  und  Druckstab  werden  mit  mehrschnittigen 
Verbindungen  angeschlossen.  Alle  ankommenden 
Stäbe  werden  über  Scherverbindung  zusammenge‐
fügt.  Bei  vielschnittigen  Verbindungen  muss  aus 
Montagegründen eventuell vorgebohrt werden. 

Vorteile 

 Aufgrund der möglichen Versagensmechanismen 
können die Dicken der innen liegenden Bauteile 
stark reduziert werden ohne dass sich dies auf die 
Tragfähigkeit der Verbindungsmittel auswirkt. 

 Für jeden Stab wird die gesamte Anzahl an Scher‐
fugen genutzt. 

 Der Anschluss kann Zug‐ und Druckkräfte übertra‐
gen (Lastumkehr). 

 Je mehr Scherfugen desto kompakter wird der 
Anschluss. 

 Der Feuerwiderstand der Verbindung ist für 30 min 
einfach nachzuweisen. 

Nachteile 

 Aufgrund des Platzbedarfes exzentrische Belastung 
der Füllstäbe (größere Abmessungen). 

 Die Anzahl der Scherfugen wird aufgrund der er‐
forderlichen Mindestbauteilbreite der Druckstäbe 
begrenzt.  

 Für den Nachweis von RI30 müssen die Knickspan‐
nungsnachweise noch eingehalten werden 
(Querschnittsbreite). 

 

Beispiel 2 

Mehrschnittige Scherverbindung auf beide Füllstäbe 
verteilt. Alle ankommenden Stäbe werden jeweils im 
Wechsel zwischen die Gurte geführt. Bei vielschnitti‐
gen Verbindungen muss aus Montagegründen even‐
tuell vorgebohrt werden. 

Vorteile 

 Anschluss kann Zug‐ und Druckkräfte übertragen 
(Lastumkehr). 

 Je mehr Scherfugen desto kompakter wird der 
Anschluss. 

 Der Feuerwiderstand der Verbindung ist für 30min 
einfach nachzuweisen. 

Nachteile 

 Für jeden Stab wird die jeweils die halbe Anzahl 
der Scherfugen genutzt. 

 Die Anzahl der Scherfugen wird aufgrund der er‐
forderlichen Mindestbauteilbreite der Druckstäbe 
begrenzt.  

 Für den Nachweis von RI30 müssen die Knickspan‐
nungsnachweise noch eingehalten werden 
(Querschnittsbreite). 

 



Neue Impulse für Fachwerkträger 

29 

Beispiel 3 

Kombination  zweier  mehrschnittiger  Scherverbin‐
dungen.  Gurtstäbe  und  eine  Füllstabgruppe  liegen 
zwischen  den  Stäben  der  zweiten  Füllstabgruppe. 
Bei  vielschnittigen  Verbindungen  muss  aus  Monta‐
gegründen eventuell vorgebohrt werden. 

Vorteile 

 Für jeden Stab wird die gesamte Anzahl an Scher‐
fugen genutzt. 

 Anschluss kann Zug‐ und Druckkräfte übertragen 
(Lastumkehr). 

 Je mehr Scherfugen desto kompakter wird der 
Anschluss. 

 Der Feuerwiderstand der Verbindung ist für 30min 
einfach nachzuweisen. 

Nachteile 

 Außermittiger Anschluss einer Füllstabgruppe 
(exzentrischer Anschluss führt zu Moment in einer 
Füllstabgruppe). 

 Die Anzahl der Scherfugen wird aufgrund der er‐
forderlichen Mindestbauteilbreite der Druckstäbe 
begrenzt.  

 Für den Nachweis von RI30 müssen die Knickspan‐
nungsnachweise noch eingehalten werden  
( Querschnittsbreite). 

 

Beispiel 4 

Kombination einer mehrschnittigen Scherverbindung 
und  eines  Kontaktanschlusses.  Der  Anschluss  des 
Druckstabes  erfolgt  über  zwei  Kontaktflächen.  Der 
Zugstab  wird  mit  einer  mehrschnittigen  Scherver‐
bindung  angeschlossen,  die  eine  der  beiden  Druck‐
komponenten  aus  dem  Druckstab  mit  übertragen 
muss.  Bei  vielschnittigen  Verbindungen  muss  aus 
Montagegründen eventuell vorgebohrt werden. 

Vorteile 

 Je mehr Scherfugen desto kompakter wird der 
Anschluss. 

 Druckstäbe können als einzelner oder eventuell 
mehrere breite Querschnitte ausgeführt. 

 Für den Nachweis von RI30 müssen die Knickspan‐
nungsnachweise noch eingehalten werden. 

 Der Feuerwiderstand ist für die Dauer von 30min 
für die Verbindung und für die Druckstäbe einfach 
nachzuweisen. 

Nachteile 

 Anschluss ist nicht für Lastumkehr geeignet (alter‐
nativ können zusätzliche Schrauben für die Auf‐
nahme der Zugkräfte angeordnet werden).   
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Beispiel 5 

Anschluss  einer  Füllstabgruppe mit  mehrschnittiger 
Scherverbindung.  Anschluss  der  zweiten  Füllstab‐
gruppe  an  den Gurt mit  Schrauben  in  Richtung  der 
Stabachse.  Bei  vielschnittigen  Verbindungen  muss 
aus Montagegründen eventuell vorgebohrt werden. 

Vorteile 

 Je mehr Scherfugen desto kompakter wird der 
Anschluss. 

 Anschluss kann Zug‐ und Druckkräfte übertragen 
(Lastumkehr). 

 Druckstäbe können als einzelner oder eventuell 
mehrere breite Querschnitte ausgeführt. 

 Für den Nachweis von RI30 müssen die Knickspan‐
nungsnachweise noch eingehalten werden.  

 Der Feuerwiderstand ist für die Dauer von 30min 
für die Verbindung und für die Druckstäbe einfach 
nachzuweisen. 

Nachteile 

 Füllstabgruppe sollte in Brettsperrholz oder Bau‐
buche ausgeführt werden. 

 Schrauben in Richtung der Füllstabgruppe müssen 
für Anforderungen an Feuerwiderstand abgedeckt 
werden (Axialbeanspruchung).   

Beispiel 6 

Anschluss  beider  Füllstabgruppe  mit  Schrauben  in 
Richtung  der  Stabachsen.  Bei  hohen  Gurthölzern 
muss  aus  Montagegründen  eventuell  vorgebohrt 
werden. 

Vorteile 

 Tragfähigkeit unabhängig von der Anzahl an Scher‐
fugen (einteilige Querschnitte). 

 Anschluss kann Zug‐ und Druckkräfte übertragen 
(Lastumkehr). 

 Für den Nachweis von RI30 müssen die Knickspan‐
nungsnachweise noch eingehalten werden. 

 Der Feuerwiderstand ist für 30min einfach nach‐
zuweisen. 

Nachteile 

 Füllstabgruppe sollte in Brettsperrholz oder Bau‐
buche ausgeführt werden. 

 Schrauben in Richtung der Füllstabgruppe müssen 
für Anforderungen an Feuerwiderstand abgedeckt 
werden (Axialbeanspruchung). 
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Beispiel 7 

Anschluss  mit  axial  beanspruchten  Schrauben.  Die 
anzuschließende  Kraft  wird  in  zwei  Lastkomponen‐
ten aufgeteilt, die in Richtung der Schraubenachsen 
wirken.  Bei  reiner  Druckbeanspruchung  reicht  eine 
Schraube aus. 

Vorteile 

 Tragfähigkeit unabhängig von der Anzahl an Scher‐
fugen (einteilige Querschnitte). 

 Anschluss kann Zug‐ und Druckkräfte übertragen 
(Lastumkehr). 

 Der Feuerwiderstand ist für die Dauer von 30min 
für die Verbindung und für die Druckstäbe einfach 
nachzuweisen. 

Nachteile 

 Eine volle Ausnutzung der Tragfähigkeit der Quer‐
schnitte ist nicht möglich. 

 Querschnitte müssen ausreichend breit für die 
Anordnung von mehreren sich kreuzende Schrau‐
ben sein. 

 Schraubenköpfe müssen für Anforderungen an 
Feuerwiderstand abgedeckt werden (Axialbean‐
spruchung). 

 Geringe Exzentrizität   

Beispiel 8 

Anschluss einer Diagonalen über Anschlussholz. Die 
Diagonale wird mit einer mehrschnittigen Scherver‐
bindung  an  das  bzw.  die  Anschlusshölzer  befestigt. 
Das  Anschlussholz  wird  über  axial  beanspruchte 
Schrauben  an  das  Gurt  Holz  bzw.  an  den  Binder 
befestigt. 

Vorteile 

 Gurtholz muss für den Anschluss nicht vorgebohrt 
oder bearbeitet werden. 

 Anschluss kann Zug‐ und Druckkräfte übertragen 
(Lastumkehr). 

 Je mehr Scherfugen desto höher die Tragfähigkeit. 

 Der Feuerwiderstand der Verbindung ist für 30min 
einfach nachzuweisen. 

 Einfache Montage. 

Nachteile 

 Bauteile sollte aufgrund der geringen Abstände 
untereinander vorgebohrt werden. 
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Beispiel 9 

Anschluss  mit  axial  beanspruchten  Schrauben  – 
Zugscherverbindung.  Anordnung  der  Stahlplatten 
auf  der  Innenseite  zwei‐  oder  mehrteiliger  Quer‐
schnitte die nicht anschließend gekoppelt werden.  

Vorteile 

 In Abhängigkeit der Abmessungen der Gurthölzer 
sehr hohe Tragfähigkeiten möglich. 

 Wahl des Verbindungsmitteldurchmessers in Ab‐
hängigkeit von Anforderungen an den Feuerwider‐
stand und für die Verankerung der Schrauben ver‐
fügbare Bauteildicke. 

 Mehrschnittige Verbindungen möglich. 

 Standardisierung möglich. 

 Der Feuerwiderstand ist für die Dauer von 30min 
für die Verbindung und für die Druckstäbe einfach 
nachzuweisen. 

Nachteile 

 Eventuelle nachträgliche Kopplung. 
 Ausfräsungen oder Abdeckung bei Anforderungen 
an den Feuerwiderstand. 
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Schubverbindungen für zusammengesetzte  

Brettsperrholzscheiben 

Tobias Schmidt 

 

 

 

Zusammenfassung 

Brettsperrholz  (BSP) hat  sich als  Flächenbauteil bereits bei Wohn‐ und Geschäftsgebäuden, aber auch  im  In‐

dustriebau bewährt. Die Gründe hierfür sind vielfältig. Neben den bauphysikalischen Eigenschaften des Holz‐

werkstoffes  selbst  sprechen  der  hohe  Vorfertigungsgrad,  die  Bearbeitung mit  modernen  Abbundmaschinen 

und  die  kurzen  Richtzeiten  in  wirtschaftlicher  Hinsicht  für  die  Bauweise.  Die  ansprechende  Optik  und  der 

schwer quantifizierbare „Wohlfühlfaktor“ haben zur gesteigerten Nachfrage ebenfalls beigetragen. 

BSP‐Elemente  werden  als  Platte  und/oder  als  Scheibe  eingesetzt.  Durch  die  hohe  Schubfestigkeit  und 

Schubsteifigkeit  eignet  sich  BSP  insbesondere  für  Beanspruchungen  in  Scheibenebene.  Einschränkungen  aus 

Herstellung, Transport und Montage können es erforderlich machen, aussteifende Scheiben in Bauwerken aus 

mehreren kleineren BSP‐Elementen zusammenzusetzen. Das Bauteil »BSP‐Scheibe« entsteht durch die Verbin‐

dung der einzelnen Teilelemente in den Schmalseitenfugen. Die mechanischen Eigenschaften des BSP können 

mit den aktuell verfügbaren Verbindungstechniken jedoch nicht einmal annähernd ausgenutzt werden. Um das 

Potential von BSP unter Scheibenbeanspruchung besser nutzen zu können, wurden neuartige Schubverbindun‐

gen entwickelt. 

In diesem Beitrag werden Schubverbindungen in den Schmalseitenfugen für statische Beanspruchungen, soge‐

nannte »Kontaktverbindungen« aus Buchenfurnierschichtholz und dissipative Stahlblechverbindungen für Erd‐

bebenbeanspruchungen  vorgestellt.  Neben  den  Ergebnissen  der  experimentellen  Untersuchungen  werden 

erste analytische Ansätze diskutiert.  
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1 Einleitung und Problemstellung 

In  Bauwerken  aus  BSP  werden  in  der  Regel  die 

Wand‐ und Deckenscheiben  zur Aussteifung heran‐

gezogen und dabei  in  ihrer Ebene beansprucht. Bei 

den abzutragenden Einwirkungen handelt es sich im 

Wesentlichen um Einwirkungen  aus Wind und  Erd‐

beben.  Ungewollte  Schrägstellung  (Imperfektion) 

eines  Bauwerks  führt  ebenfalls  zu  Scheibenbean‐

spruchung. Windlasten  sind  bei  nicht  schwingungs‐

anfälligen  Gebäuden,  ebenso  wie  Schrägstellungs‐

lasten,  als  quasi‐statisch  (nachfolgend  „statisch“ 

genannt)  anzusehen.  Bei  Erdbebeneinwirkungen 

handelt es sich um dynamische Einwirkungen.  

 

Abb. 1  Zusammengesetzte Wandscheibe aus BSP 

Abb.  1  zeigt  beispielhaft  eine  aus  mehreren  BSP‐

Elementen  zusammengesetzte  Wandscheibe,  die 

am  Wandkopf  mit  einer  Scheibenschubkraft  „F“ 

belastet wird. Damit die Wandscheibe als gesamtes 

Bauteil wirken kann, müssen  in den »Schmalseiten‐

fugen«  Schubkräfte  mittels  Längsschubverbindun‐

gen  übertragen  werden.  Die  mechanischen  Eigen‐

schaften  einer  solchen  BSP‐Scheibe  werden  maß‐

geblich  durch  das  Last‐Verschiebungsverhalten  der 

eingesetzten  Verbindungen  bestimmt.  Bei  wirt‐

schaftlicher  Verbindungsmittelanordnung  können 

mit  traditionellen  Verbindungen  (Laschen mit  stift‐

förmigen  Verbindungsmittel,  schräg  eingedrehte 

Vollgewindeschrauben  und  BSP‐System‐Verbinder 

[1])  zwischen 10 % und 30 % der  Tragfähigkeit des 

BSP erreicht werden. 

Eine  vorangegangene  Untersuchung  [2]  zeigt,  dass 

die  Ausnutzung  scheibenbeanspruchter  BSP‐Ele‐

mente  mittels  Kontaktverbindern  aus  Buchenfur‐

nierschichtholz  (Buchen‐FSH)  gegenüber  den  tradi‐

tionellen  Verbindungstechniken  signifikant  gestei‐

gert werden kann. Die entwickelten Kontaktverbin‐

dungen  erreichten  zwischen  36  %  und  100  %  der 

charakteristischen  BSP‐Längsschubfestigkeit  nach 

der  zugehörigen  ETA.  Für  den  Tragwerksplaner  in 

der  Praxis  bedeutet  dies,  dass  Brettsperrholzschei‐

ben  mit  diesen  Verbindungen  wesentlich  höher 

ausgenutzt werden können. 

Auf Grund der hohen Tragfähigkeiten und dem da‐

mit verbundenen höheren Ausnutzungsgrad des BSP 

erscheinen  Kontaktverbindungen  geeignet,  die  tra‐

ditionellen  Verbindungstechniken  in  dieser  speziel‐

len  Anwendung  zu  substituieren.  Ein  weiteres  Ent‐

wicklungsziel jenseits der mechanischen Eigenschaf‐

ten  sind  möglichst  kosteneffiziente  Kontaktverbin‐

dungen.  Dies  wird  durch  die  einfache  Geometrie 

und durch die Nutzung CNC‐gesteuerter Abbundan‐

lagen sichergestellt. 

Die Anforderungen, die die beiden Einwirkungsarten 

„statisch“  und  „dynamisch“  an  die  mechanischen 

Eigenschaften von Verbindungen stellen, sind unter‐

schiedlich,  ja  teilweise völlig konträr. Zur Verdeutli‐

chung: Bei  statischen Einwirkungen wird eine hohe 

Verbindungssteifigkeit  angestrebt,  um  Verformun‐

gen, auch im Hinblick auf die Gebrauchstauglichkeit 

zu  minimieren.  Bei  Erdbebeneinwirkungen  kann 

eine  höhere  Bauwerkssteifigkeit  aber  zu  höheren 

Trägheitskräften führen, sich also  fallweise nachtei‐

lig  auf  die  Tragsicherheit  auswirken.  Aus  diesem 

Grunde  wurden  unterschiedliche  Verbinder  für 

statische und dynamische Beanspruchungen  entwi‐

ckelt. 

Eine  Untersuchung  [3]  über  Verbinder  für  Erdbe‐

beneinwirkungen  zeigt,  dass  Stahlblechverbindun‐

gen mit Lochleibungsverstärkungen aus Buchen‐FSH 

so  konstruiert  werden  können,  dass  sie  eine  hohe 

Energiedissipation,  geringe  Festigkeitsminderung 

und stabile Hystereseeigenschaften aufweisen.  

Ausgehend  von  diesen  Erkenntnissen  wurden  aus‐

gewählte  Kontaktverbindungen  weiterentwickelt. 

Jeweils  eine  Verbindung  für  statische  Beanspru‐

chungen und für Erdbebenbeanspruchung wurde  in 

Parameterstudien  untersucht  und  die  Ergebnisse 

werden nachfolgend vorgestellt.   

Mehrere  Elemente
F

Schubverbindung

Schmalseitenfuge
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1.1 Verformungsgrenzen bei Wandscheiben 

Bei zusammengesetzten Scheiben aus BSP stellt sich 

zunächst  die  Frage,  welche  maximalen  Bauteilver‐

formungen  zulässig  sind.  Einen  Überblick  über  den 

Grenzwert der Stockwerksverschiebung gibt Tab. 1.  

Tab. 1  Verformungsgrenzwerte – Wandscheiben 

Regelwerk 
Grenzzu‐
stand 

umax 

DIN EN 1995‐1‐1/NA (NCI 9.2.4.2)  GZT  h/100
DIN EN 1998:2012‐12  GZT‐Erdbeben h/50
SIA 260:2003 / diverse abZ  GZG  h/500

GZT 
GZG 
h 
umax 

abZ 

Grenzzustand der Tragfähigkeit 
Grenzzustand der Gebrauchstauglichkeit 
Stockwerkshöhe 
Grenzwert der Stockwerksverschiebung 
Allgemeine Bauaufsichtliche Zulassung 

 

 

Abb. 2  Relativverschiebung   

Wird zur Abschätzung der maximalen Verformung in 

den  Schmalseitenfugen  näherungsweise  angenom‐

men,  dass  die  BSP‐Elemente  und  die  Auflagerung 

unendlich  steif  sind und die Lasteinleitung kontinu‐

ierlich  ist,  ergibt  sich  aus  der  Starrkörperverdre‐

hung:   max = b ∙    

Beispiel:  Zusammengesetzte  Scheibe  aus  BSP‐

Einzelelementen b = 1,20 m und umax  =  h/100. Ver‐

einfacht ergibt sich: max = 1.200 /100 = 12 mm 

Wird  auf  der  anderen  Seite  die  Bestimmung  der 

Tragfähigkeit von Verbindungsmitteln betrachtet, so 

zeigt sich ein Problem, das bei diesen Verbindungen 

berücksichtigt  werden  muss.  Die  Tragfähigkeit  von 

Verbindungsmitteln wird in der Regel experimentell 

nach  DIN  EN  26891  [4]  ermittelt.  Als  Tragfähigkeit 

wird die Last bezeichnet, die vor oder bei einer Rela‐

tivverschiebung von 15 mm erreicht wird. Bei quasi‐

duktilen Verbindungen tritt häufig der Fall ein, dass 

die Tragfähigkeit erst bei 15 mm (> max = 12 mm !!!) 

Relativverschiebung erreicht wird. 

Das Beispiel macht deutlich, dass bei zusammenge‐

setzten  Wandscheiben  die  Tragfähigkeit  von  Kon‐

taktverbindern  fallweise  gar  nicht  erreicht  werden 

kann,  da  die  Verformungsgrenze  in  der  Schmalsei‐

tenfuge  in Abhängigkeit von der Elementbreite und 

Grenzstockwerksverschiebung  geringer  sein  kann, 

als die Verformung, bei der ein Kontaktverbinder die 

rechnerische  Tragfähigkeit  erreicht.  Die  rechneri‐

sche  Tragfähigkeit  von  Kontaktverbindern  ist  somit 

nicht  nur  vom  Last‐Verschiebungsverhalten  des 

Kontaktverbinders  selbst,  sondern  auch  von  der 

Verformungsgrenze der BSP‐Scheibe abhängig.  

Insofern muss bei der Bemessung von Verbindungen 

für  zusammengesetzte  Scheiben  aus  BSP  die  Ver‐

formungsgrenze  des  Bauteils  stets  überprüft  und 

gegebenenfalls berücksichtigt werden. 

2 Brettsperrholz 

Für  die  Versuchskörper  der  Verbindungen  wurde 

BSP aus Nadelholz nach ETA‐11/0210 [5] verwendet.  

Es handelt sich um einen dreilagigen symmetrischen 

Aufbau (40–20–40 mm) mit einem  Längslagenanteil 

von 80 %. Die Schmalseiten der Längslagen sind aus 

optischen Gründen miteinander verklebt, wobei die 

Verklebung nicht als tragend angesetzt werden darf, 

da der Klebstoff die entsprechenden Anforderungen 

nicht  erfüllt.  Die  charakteristische  Schubfestigkeit 

beträgt nach ETA‐11/0210 für den Bruttoquerschnitt 

fv,k = 1,6 N/mm².  Das  BSP wurde  auf  die  Nutzungs‐

klasse 1  (mittlerer  Feuchtegehalt  ≤ 12 %)  konditio‐

niert. Die Häufigkeitsverteilung der Bruttorohdichte 

ist in Abb. 3 dargestellt.   

 

Abb. 3  Häufigkeitsverteilung der Bruttorohdichte 
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3 Querbeanspruchte Kontaktverbinder 

für statische Beanspruchungen 

Kontaktverbinder aus Buchen‐FSH, die unter 90° zur 

Schmalseitenfuge  eingebaut  sind,  werden  vorwie‐

gend  quer  zur  Faser  beansprucht.  Daher  können 

solche Verbindungen ein duktiles, also ein gutmüti‐

ges  Last‐Verschiebungsverhalten  aufweisen.  Des 

Weiteren  werden  verhältnismäßig  hohe  Tragfähig‐

keiten  erreicht.  Aus  diesen  Gründen  wurden  quer‐

beanspruchte Kontaktverbinder in einer experimen‐

tellen  Parameterstudie  vertieft  untersucht.  Dabei 

wurde die Schlankheit der Kontaktverbinder variiert. 

Die wesentlichen Ziele dieser Untersuchung waren: 

 Identifizierung  möglicher  Versagensmechanis‐

men in Abhängigkeit von der Schlankheit. 
 

 Bestimmung  der  Grenzschlankheit,  bei  der  das 

Last‐Verschiebungsverhalten  durch  Querdruck‐

versagen im fugennahen Bereich dominiert wird. 
 

 Schaffung  einer  Grundlage  für  einen  Bemes‐

sungsvorschlag. 

Bei  querbeanspruchten  Kontaktverbindungen  kön‐

nen lokal unterschiedliche Beanspruchungen auftre‐

ten,  die  das  globale  Last‐Verschiebungsverhalten 

beeinflussen (Tab. 2). 

Tab. 2   Mögliche lokale Beanspruchungen 

BSP‐Elemente  Kontaktverbinder 
(Buchen‐FSH) 

Längsdruck  Querdruck 
Querdruck  Schub 
Querzug   Scherung 

Längsschub  Biegung 
  Verdrehung 

 

Die einzelnen Beanspruchungen treten  in der Regel 

kombiniert  und  in  unterschiedlicher  Ausprägung 

auf. Bevor ein mechanisches Modell angegeben und 

daraus ein Bemessungsvorschlag abgeleitet werden 

kann, werden Druckscherversuche an Verbindungen 

zur Ermittlung des Last‐Verformungsverhaltens und 

der Versagensmechanismen durchgeführt. 

 

 

 

 

3.1 Druckscherversuche 

Die Verbindung  ist  symmetrisch aufgebaut, d.h. die 

Einbindetiefe  te  in  den  beiden  BSP‐Elementen  ist 

identisch (Abb. 4). Die Kontaktverbinder wurden aus 

Buchen‐FSH nach Z‐9.1‐838 [6] Typ S mit der kleins‐

ten am Markt verfügbaren Plattendicke (t = 40 mm) 

hergestellt. Die mittlere Rohdichte betrug 800 kg/m³ 

(COV 2,0 %). Der Feuchtegehalt wurde stichproben‐

artig ermittelt und betrug ca. 7,5 %. 

t 
te 
d 
d0 
d90 

Dicke des Kontaktverbinders (40 mm) 
Einbindetiefe 
Dicke BSP (100 mm) 
Dicke Längslage (40 mm) 
Dicke Querlage (20 mm) 

Abb. 4  Verbinder aus Buchen‐FSH 

Das  Versuchsprogramm  umfasste  sechs  Versuchs‐

reihen mit jeweils fünf Einzelversuchen (Tab. 3). Die 

Reihen  unterscheiden  sich  in  der  Schlankheit  der 

Verbinder. Diese ist wie folgt definiert:    = te / t  

Tab. 3  Versuchsprogramm 

Reihe 
 te 
‐  mm 

1  1  40 
2  1,5  60 
3  2  80 
4  2,5  100 
5  3  120 
6  3,5  140 

 

Ein  Prüfkörper  bestand  dabei  aus  zwei  BSP‐

Elementen  mit  einem  Kontaktverbinder  in  der 

Schmalseitenfuge  (Abb.  5).  Die  Versuche  wurden 

nach DIN EN 26891 mit einer Universalprüfmaschine 

durchgeführt.  Die  Verschiebung  wurde  auf  beiden 

Seiten  mit  induktiven  Wegaufnehmern  gemessen 

und  deren  Mittelwert  bei  den  Auswertungen  ver‐

wendet.  Aufgrund  der  Drehung  der  Prüfkörper  zur 

Achse  der  eingeleiteten  Last  um  12°  wird  die  in 

t

d

d0

d90te te

1 2
d0
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Abb.  5  dargestellte  Kraftzerlegung  angenommen. 

Der  Auswertung  liegt  die  Kraft  F  –parallel  zur 

Schmalseitenfuge– zugrunde.   

1 
2 
3 
4 

Lasteinleitung (F12°) 
Schmalseitenfuge: Länge = 750 mm  
Induktiver Wegaufnehmer (beidseitig) 
Kontaktverbinder 

Abb. 5  Versuchsaufbau der Druckscherversuche 

3.2 Ergebnisse 

Alle Reihen weisen unabhängig von der Schlankheit 

ein duktiles Last‐Verschiebungsverhalten auf. Abb. 6 

zeigt die Last‐Verschiebungsverläufe der Reihe 4 mit 

 = 2,5. Die Last‐Verschiebungsverläufe der anderen 
Reihen  sind  qualitativ  ähnlich.  Bei  allen  Versuchen 

wurde  eine  Relativverschiebung    =  15 mm  ohne 

signifikanten  Lastabfall  erreicht.  Die  Höchstlast 

(Fmax),  nachfolgend  als  Tragfähigkeit  bezeichnet, 

wurde  bei   = 15 mm  erreicht.  Ein  schlagartiges 

Längsschubversagen  des  BSP  im  Vorholzbereich 

wurde nicht beobachtet. 

 

Abb. 6  Last‐Verschiebungsverläufe  = 2,5 

In keinem Fall wurden die BSP‐Elemente rechtwink‐

lig zur Schmalseitenfuge auseinandergedrückt. Abb. 

7 zeigt die erreichten Tragfähigkeiten der Einzelver‐

suche  sowie  die  daraus  berechneten  Mittelwerte. 

Die charakteristischen Tragfähigkeiten wurden nach 

DIN EN 14358  [7]  unter  Annahme  einer  logarithmi‐

schen Normalverteilung  berechnet  und  sind  ergän‐

zend in Abb. 7 angegeben.  

 

Abb. 7  Tragfähigkeiten der Verbindungen 

Tab. 4 zeigt die Mittelwerte der Versuchsergebnisse. 

Neben  den  erreichten  Höchstlasten  und  Verschie‐

bungsmoduln  sind  die  gemessenen  Kräfte  bei  defi‐

nierten Relativverschiebungen kleiner 15 mm ange‐

geben. 
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Tab. 4  Mittelwerte der Versuchsergebnisse 

Reihe   Fmax  COV  ks  F(1,2 mm)  F(6 mm)  F(12 mm)

  kN  %  kN/mm  kN  kN  kN 
             

             

1  1  49  6,4  15  19  44  48 
2  1,5  68  7,0  18  24  58  66 
3  2  80  4,2  19  23  68  77 

4  2,5  85  2,1  21  25  71  80 
5  3  85  8,5  21  22  72  80 
6  3,5  84  3,4  21  27  70  80 
             

Fmax 

ks 
COV 

≙ F(15 mm) 

Verschiebungsmodul 
Variationskoeffizient von Fmax 

 

Primärer Versagensmechanismus ist ein Querdruck‐

versagen der Kontaktverbinder aus Buchen‐FSH.  Im 

Weiteren können abhängig von der Schlankheit zwei 

Gruppen unterschieden werden.    

Gruppe  1:  Unterhalb  von    =  2,5  stellen  sich  ein 
Querdruckversagen  sowie  eine  Verdrehung  des 

Verbinders ein. Durch die Verdrehung treten ausge‐

prägte plastische Druckverformungen und Querzug‐

risse  im BSP  auf.  Bei  der  geringsten  Schlankheit  ist 

dieses Verhalten am stärksten ausgeprägt  (Abb. 8). 

Mit  zunehmender  Schlankheit  nähert  sich  das  Ver‐

sagensbild  dem  der  nachfolgend  beschriebenen 

Gruppe 2 an. 

 

Abb. 8  Versagensbild der Gruppe 1 mit  = 1 

Gruppe 2: Ab  ≥ 2,5 stellt  sich primär Querdruck‐

versagen  des  Verbinders  im  Fugennahbereich  ein. 

Sekundär  treten  ein  Scherversagen  und  Biegezug‐

versagen des Verbinders  und  schwach  ausgeprägte 

plastische  Längsdruckverformungen  und  Querzug‐

risse  im BSP auf Abb. 9. Mit zunehmender Schlank‐

heit sind keine wesentlichen Änderungen des Versa‐

gensbildes zu beobachten. 

 

Abb. 9  Versagensbild der Gruppe 2 mit  ≥ 2,5 

3.3 Diskussion 

Die  Tragfähigkeit  der  Kontaktverbinder  steigt  mit 

zunehmender  Schlankheit  bis  zu   = 2,5  linear  an. 
Die  größte  Tragfähigkeit  wird  ab  einer  Grenz‐

schlankheit  grenz = 2,5  erreicht  (Abb.  7).  Ab  dieser 

Grenzschlankheit  wird  das  Last‐Verschiebungsver‐

halten der Verbindung maßgeblich durch das Quer‐

druckversagen  des  Verbinders  aus  Buchen‐FSH  im 

Fugennahbereich  bestimmt.  Die  Einflüsse  anderer 

Versagensmechanismen auf das Last‐Verschiebungs‐

verhalten verlieren zunehmend an Bedeutung. Dies 

kann  auf  die  gesteigerte  Einspannwirkung  bei  zu‐

nehmender  Einbindetiefe  zurückgeführt werden.  In 

der  Folge  wird  die  Verdrehung  des  Verbinders  be‐

hindert  und  plastische  Druckverformungen  im  BSP 

werden lokal begrenzt (vgl. „b“ in Abb. 8, Abb. 9).  

Der Einfluss der Schlankheit auf die mittlere Tragfä‐

higkeit gleicht einer bilinearen Kurve (Abb. 7). Diese 

Feststellung gilt gleichermaßen für die  Tragfähigkeit 

bei  geringeren  Verformungsstufen  ( = 6 – 12 mm). 

Ab der Grenzschlankheit erreichen die Verbinder im 

Mittel Tragfähigkeiten von 85 kN pro Verbinder. Die 

Tragfähigkeiten  streuen vergleichsweise wenig. Der 

größte  Variationskoeffizient  von  8,5  %  der  Reihe 5 

( = 3)  führt bei annähernd gleichem Mittelwert zu 

einer niedrigeren charakteristischen Tragfähigkeit.   

Neben der Tragfähigkeit  ist auch die Steifigkeit von 

der  Schlankheit  abhängig.  Ab  der  Grenzschlankheit 

erreichen die Verschiebungsmoduln im Mittel nahe‐

zu konstante Werte von 21 kN/mm pro Verbinder. 
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1 
2 
3 
4 
5 

Plastische Druckverformungen rechtwinklig zur Faser 
Biegezugrisse in der Decklage 
Scherversagen 
Bereich BSP‐Längslage 
Bereich BSP‐Querlage 

Abb. 10  Kontaktverbinder mit  = 2,5 nach Ver‐
suchsdurchführung 

Aus  den  plastischen  Querdruckverformungen  der 

Kontaktverbinder  im  Fugennahbereich  (Abb.  10) 

wird  ersichtlich,  dass  die  Kraft  über  die  BSP‐

Längslagen  in  den  Verbinder  eingeleitet  wird.  Die 

Querlage  verfügt  aufgrund  des  geringen  Elastizi‐

tätsmoduls  rechtwinklig  zur  Faser,  im  Vergleich  zu 

den  Längslagen,  über  keine  signifikante  Steifigkeit 

zur  Kraftübertragung.  Ab  ≥  2,5  treten  plastische 

Querdruckverformungen  am  Verbinder  nur  im  fu‐

gennahen  Bereich  auf.  Weiter  entfernt  von  der 

Schmalseitenfuge verhalten sich die Verbinder voll‐

ständig elastisch. 

Zur Verifikation der Ergebnisse wurde das Versuchs‐

programm mit  der  Plattendicke 25 mm und  identi‐

schen  Schlankheiten  durchgeführt.  Die  Ergebnisse 

konnten qualitativ bestätigt werden.  

3.4 Tragfähigkeit 

Wird die Bedingung ≥ grenz  eingehalten,  reduzie‐

ren  sich  die  möglichen  Versagensmechanismen 

nach Tab.  2.  Dadurch  wird  das  Verhalten  der  Ver‐

bindung  vorhersagbar  und  vereinfacht  spätere  Be‐

messungsansätze.  Für  die  weiteren  Ausführungen 

wird von ≥ grenz ausgegangen. Abschnitt 1.1 zeigt, 

dass aufgrund von globalen Verformungsgrenzen  in 

zusammengesetzten  Wandscheiben  nur  geringere 

Relativverschiebungen  auftreten.  Folglich  kann  in 

vielen Fällen die Verformung von 15 mm bei der die 

Tragfähigkeit  nach  DIN  EN  26891  ermittelt  wird, 

nicht  erreicht  werden.  Insofern  werden  auf  dieser 

Basis  ermittelte  Tragfähigkeiten  fallweise  über‐

schätzt.  

Die Versuche haben gezeigt, dass bis zu einer Rela‐

tivverschiebung  von  12 mm  primär  ein  Querdruck‐

versagen  des  Verbinders  im  Fugennahbereich  auf‐

tritt.  Ein  zukünftiges  Nachweisverfahren  wird  auf 

Querdruckspannungen  basieren,  die  über  die  Ein‐

bindetiefe  te  elastisch‐plastisch  verteilt  sind.  Wer‐

den  verformungsabhängige  Querdruckfestigkeiten 

herangezogen, können auch verformungsabhängige 

Verbindungstragfähigkeiten  ermittelt  werden.  Da‐

durch  kann  die  individuelle  Verformungsgrenze 

eines Bauteils berücksichtigt werden. Bevor Bemes‐

sungsgleichungen  angegeben werden  können, wer‐

den numerische Untersuchungen über die Verläufe 

der  Querdruckspannungen  durchgeführt.  Die  Mo‐

dellierung erfolgt über nichtlinear elastisch‐plastisch 

gebettete  Balken  [8]  und  als  Referenz  über  3D‐

Volumenelemente. Die Ergebnisse  sind Gegenstand 

weiterer Veröffentlichungen. 

Bei einer Verbindungsmittelgruppe, die aus mehre‐

ren  hintereinander  angeordneten  Verbindern  be‐

steht, muss durch ausreichende Verbindungsmittel‐

abstände sichergestellt werden, dass sprödes Längs‐

schubversagen  des  BSP  vermieden wird. Weiterge‐

hende  experimentelle  Untersuchungen  haben  be‐

reits   gezeigt, dass die Mindestabstände, bei denen 

das Auftreten von sprödem Längsschubversagen  im 

BSP  signifikant  reduziert  wird,  bei  etwa  dem  11‐

fachen der Verbinderdicke liegen. 

3.5 Zusammenfassung 

Mit  querbeanspruchten  Kontaktverbindern  aus 

Buchen‐FSH kann ein duktiles und gutmütiges Last‐

Verformungsverhalten  erreicht  werden.  Wird  eine 

Mindestschlankheit  von    ≥  2,5  eingehalten,  errei‐
chen  die  Verbindungen  hohe  Tragfähigkeiten  mit 

vergleichsweise geringer Streuung. Die Übertragung 

der  Scheibenschubkraft  vom  BSP  auf  den  Kontakt‐

verbinder  erfolgt  maßgeblich  über  die  Längslagen 

des BSP. Die Tragfähigkeit einer solchen Verbindung 

ist primär vom Längslagenanteil des BSP abhängig.
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4 Dissipative Verbindungen für 

Erdbebenbeanspruchungen 

Die Duktilität eines Tragwerks aus BSP wird maßgeb‐

lich  durch  die  Verbindungen  bestimmt.  Dabei  wird 

die  erforderliche  Energiedissipation  bei  Erdbeben‐

beanspruchung  gegenwärtig  vorwiegend  durch 

stiftförmige metallische Verbindungsmittel erreicht, 

sofern  diese  über  die  Fließgrenze  hinaus  bean‐

sprucht werden. Die Last‐Verformungskurven dieser 

Verbindungen  weisen  bei  zyklischer  Belastung  ein‐

geschnürte  Hystereseschleifen,  sogenanntes  pin‐

ching  behaviour  und  Festigkeitsminderungen  auf. 

Folglich  sind  die mechanischen  Eigenschaften  über 

die  Beanspruchungszeit  veränderlich  und  die  Ener‐

giedissipation  nimmt  signifikant  ab.  Maßgeblich 

beeinflusst  wird  dieses  Verhalten  durch  das  plasti‐

sche  Lochleibungsverhalten  des  Holzes,  abhängig 

von  der  Schlankheit  des  Verbindungsmittels.  Für 

Erdbebeneinwirkungen sind eingeschnürte Hystere‐

seschleifen und Festigkeitsminderungen nachteilig.  

Der  folgende  Ausblick  zu  Hysteresedämpfern  zeigt, 

dass sich durch die geschickte Ausnutzung von Ma‐

terialeigenschaften  und  der  „statischen  Systeme“ 

der  Verbinder  die  gewünschten  Eigenschaften  ein‐

stellen lassen. 

Hysteresedämpfer  

Für  Aussteifungssysteme  im  Stahl‐  und  Massivbau 

werden  beidseitig  eingespannte  Flachstähle  einge‐

setzt  [9],  [10].  Diese werden  rechtwinklig  zur  Stab‐

achse  verschoben  und  sind  auf  Biegung  bean‐

sprucht.  Zur  Aussteifung  u.a.  von  Holzbauwerken 

schlugen  Kelly  et  al.  in  [11]  Hysteresedämpfer  aus 

U‐förmigen  Stahlblechen,  sogenannte  »U‐shaped 

Flexural Plates« (UFPs), vor. UFPs werden z.B. in den 

Schmalseitenfugen aussteifender Wände eingesetzt 

(Abb. 11). 

 

Abb. 11  UFP [12]. Praktisches Anwendungsbeispiel 

links und Prinzipskizze rechts 

Bei diesen Hysteresedämpfern  findet die plastische 

Hysterese  vorwiegend  im  Stahlblech  statt. Dadurch 

weisen  sie  eine  hohe  Energiedissipation  auf.  Das 

Last‐Verformungsverhalten verändert sich bei meh‐

reren Belastungszyklen kaum. Ein solches Verhalten 

ist  auch  bei  BSP‐Verbindungen  unter  Erdbebenbe‐

anspruchung wünschenswert. Um diesem Verhalten 

näherzukommen, wurde eine neuartige Verbindung 

in  den  Schmalseitenfugen  von  BSP  entwickelt  und 

experimentell untersucht. 

Dissipative Stahlblech‐Verbindung für BSP  

Grundlegende  Anforderungen  an  diese  Verbindung 

sind eine hohe Energiedissipationsfähigkeit und eine 

geringe  Festigkeitsminderung  bei  wiederholter  Be‐

lastung.  Die  Verbindung  soll  sich  duktil  verhalten 

und  das  Last‐Verschiebungsverhalten  soll  sich  bei 

wiederholter Belastung möglichst wenig ändern. Um 

dies  zu  erreichen,  wurde  das  Prinzip  beidseitig 

nachgiebig eingespannter Stahlbleche mit Zwischen‐

abstand gewählt.  Im Rahmen weniger Tastversuche 

wurden  erste  duktile  Verbinder  bestehend  aus 

Stahlblechen  und  Lochleibungsverstärkungen  aus 

Buchen‐FSH (Abb. 12) in den Schmalseitenfugen von 

BSP untersucht [3].  

1 
2 
3 
4 

Plastische Verschiebung 
Fließlinien bzw. Fließgelenke 
Belastungsrichtung 
Zwischenabstand 

Abb. 12  Duktiler Verbinder 

Es  wurde  eine  für  Holzverbindungen  sehr  hohe 

Energiedissipation  erreicht.  Daher,  und  wegen  des 

kaum  veränderlichen,  also  „stabilen“  Last‐Verfor‐

mungsverhaltens  bei  mehreren  Belastungszyklen 

erscheint  dieses  Verbindungssystem  für  Erdbeben‐

beanspruchung geeignet.  

Dem  Vorteil  der  hohen  Lochleibungsfestigkeit  des 

Buchen‐FSH  steht  der  erhöhte  Kostenaufwand  für 
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die Herstellung nachteilig gegenüber. Deshalb stellt 

sich  die  Frage,  ob  dieses  Verbindungssystem  auch 

ohne Lochleibungsverstärkung ausreichend wirksam 

ist.  

In  diesem  Abschnitt  werden  die  Ergebnisse  einer 

experimentellen  Untersuchung  von  nachgiebig  in 

BSP  eingespannten  Stahlblechen  mit  Zwischenab‐

stand vorgestellt. Die wesentlichen Ziele der Unter‐

suchung waren:  

 Bestimmung  der  Energiedissipation,  der  Tragfä‐

higkeit sowie der Festigkeitsminderung abhängig 

vom Zwischenabstand.  

 Schaffung  einer  Grundlage  für  einen  Bemes‐

sungsvorschlag. 

4.1 Material BSP und Stahlblech   

Das  verwendete  BSP  entspricht  dem  aus  Ab‐

schnitt 2.  Zusätzlich    wurden  nach  den  Versuchen 

verschiedene Eigenschaften der Längslagen  im Ver‐

bindungsbereich bestimmt (Tab. 5). 

Tab. 5  Eigenschaften der Längslagen 

  Wert  COV in % 

Statischer E‐Modul in N/mm²  10.800  21 

Druckfestigkeit parallel zur Faser 
in N/mm² 

43,7  14 

Rohdichte in kg/m³  423  11 

Feuchtegehalt in %  10,9  5 

 

In  allen  Verbindungen  wurde  6  mm  dickes  Stahl‐

blech  (S235JR)  verwendet.  Drei  Zugversuche  erga‐

ben im Mittel eine Streckgrenze von fy = 296 N/mm² 

und eine Zugfestigkeit fu = 453 N/mm². 

4.2 Zyklische Versuche mit nachgiebig 

eingespannten Stahlblechen mit 

Zwischenabstand 

Abb. 13 zeigt das Prinzip der dissipativen Stahlblech‐

BSP‐Verbindung. Das Stahlblech wurde passgenau in 

das BSP eingearbeitet. Auf eine Lagesicherung wur‐

de  verzichtet.  Der  jeweilige  Zwischenabstand  tzw 

wurde durch eine Aussparung definiert. Die Einbin‐

detiefe wurde so bestimmt, dass die Ausbildung von 

zwei Fließgelenken je Scherfuge sichergestellt ist. 

1 
2 
t 
te 
d 
d0 
d90 

Fuge 2 mm 
Aussparung 
Dicke des Stahlblechs = 6 mm 
Einbindetiefe = 60 mm 
Dicke BSP = 100 mm 
Dicke Längslage = 40 mm 
Dicke Querlage = 20 mm 

Abb. 13  Verbindung BSP‐Stahlblech 

Ein Prüfkörper bestand aus drei BSP‐Elementen, die 

in  den  beiden  Schmalseitenfugen  mit  je  einem 

Stahlblech  verbunden  sind.  Zwischen  den  Elemen‐

ten  (A‐B und B‐C) wurde eine  schmale  Fuge  vorge‐

sehen,  um  Reibung  in  den  Schmalseitenfugen  aus‐

zuschließen.  Die  Kraft  wurde  auf  das  mittlere  Ele‐

ment  „B“ parallel  zu den Schmalseitenfugen aufge‐

bracht  (Abb.  14).  Die  Relativverschiebung  parallel 

zur  Fuge  wurde  mit  4  induktiven  Wegaufnehmern 

gemessen und deren Mittelwert  in den Auswertun‐

gen  verwendet.  Insgesamt wurden  sechs Versuchs‐

reihen  mit  je  zwei  Einzelversuchen  durchgeführt. 

Dabei variierten die Zwischenabstände zwischen 10, 

20,  30,  40  und  50  mm.  Eine  Vergleichsverbindung 

ohne Zwischenabstand wurde ebenfalls geprüft. 

1 
2 
lv 

Beidseitige induktive Wegaufnehmer (4 Stück) 
Stahlblechverbindung mit Zwischenabstand 
Vorholzlänge 140 mm 

Abb. 14  Versuchsaufbau der zyklischen Versuche
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Das Last‐Verformungsverhalten wurde mittels  zykli‐

scher  Versuche  (wechselnde  Zug‐  und  Druckbelas‐

tung) nach DIN EN 12512 [13] bestimmt. Auf Grund‐

lage  einer  geschätzten  Fließverschiebung  vy = 3 mm 

ergibt sich das Belastungsprotokoll nach Abb. 15.  

 

Abb. 15  Belastungsprotokoll 

4.3 Ergebnisse der Verbindungsversuche   

Das  Stahlblech  in Abb. 16  zeigt deutlich die Ausbil‐

dung von zwei Fließbereichen. Diese verlaufen in y‐

Richtung  störungsfrei  über  den  Bereich  der 

BSP‐Querlage.  Die  geringe  Bettungssteifigkeit  der 

BSP‐Querlage  hat  bei  dieser  Dicke  offensichtlich 

keine Auswirkung auf die Geometrie des Fließberei‐

ches  (resp.  Fließlinie).  Im  Weiteren  wird  die  bei 

stiftförmigen  Verbindungsmitteln  übliche  Bezeich‐

nung »Fließgelenk (FG)« verwendet.  

Abb. 16  Plastisch verformtes Stahlblech 

Beispielhaft  zeigt  die  geprüfte  Verbindung  in  Abb. 

17  das  plastisch  verformte  Stahlblech  mit  2 FG  je 

Scherfuge. Deren  Lage  ist  von der Vorderkante der 

Einspannung  eingerückt.  Im  Bereich  „b“  zwischen 

dem  Rand  der  nachgiebigen  Einspannung  und  der 

Lage  der  FG  traten  plastische  Lochleibungsverfor‐

mungen im BSP auf.  

1 
2 
3 

Fließgelenke 

Bleibende Relativverschiebung  
Bereich „b“ plastischer Lochleibungsverformungen 

Abb. 17  Verformte Verbindung mit tzw = 50 mm 

 

Abb. 18  Last‐Verschiebungsverlauf tzw = 50 mm  

Abb.  18  zeigt  den  Last‐Verschiebungsverlauf  bei 

tzw = 50 mm.  Erkennbar  ist,  dass  die  Kurven  bei 

mehreren Zyklen nahezu deckungsgleich sind.  

 

Abb. 19  Last‐Verschiebungsverlauf tzw = 10 mm 

Der  Last‐Verschiebungsverlauf  für  tzw = 10 mm  in 

Abb. 19 zeigt hingegen einschnürendes Verhalten.
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So liegt die Kurve des 3. Zyklus signifikant unter der 

Kurve des 1. Zyklus. Die von der Kurve eingeschlos‐

sene  Fläche  entspricht  der  dissipierten  Energie. 

Folglich verringert sich Energiedissipation bei jedem 

Zyklus  signifikant.  Noch  ausgeprägter  trat  das  für 

stiftförmige  Verbindungsmittel  typische  einschnü‐

rende Verhalten bei der Vergleichsverbindung ohne 

Zwischenabstand auf.  

Die  Versuchsergebnisse  bei  maximaler  Amplitude 

sind in Tab. 6 zusammengefasst. Die Energiedissipa‐

tion  wird  als  äquivalentes  hysteretisches  Dämp‐

fungsverhältnis veq (kurz: Dämpfungsverhältnis) aus‐

gedrückt. 

Tab. 6  Versuchsergebnisse bei = 18 mm 

Reihe 
tzw  Fmax,mean  F1‐3, max  veq,1  veq,3 

mm  kN  %  %  % 

1  0  106  ‐*  19,7** 11,7** 

2  10  78,1  5,4  24,4  17,5 
3  20  56,4  18,9*  28,6  26,7** 
4  30  44,4  3,0  31,9  27,0 
5  40  37,4  2,1  34,1  30,2 
6  50  30,1  0,5  34,0  30,7 

Fmax, mean 

F1‐3,max 
 
veq,1 ; veq,3 
 

* 

** 

Mittelwert der Höchstlast 
Maximale aufgetretene Festigkeitsminderung  bei 
gleicher Amplitude vom 1. zum 3. Zyklus  
Mittelwert des Dämpfungsverhältnisses im 1. und 3. 
Zyklus 
Kombiniertes Schub‐ und Querzugversagen 
Einzelwert 

 

4.4 Diskussion 

Einschnürendes  Verhalten  im  Last‐Verschiebungs‐

verlauf  ist  bei  der  Verbindung mit  dem maximalen 

Zwischenabstand  (vgl.  Abb.  18)  nur minimal  zu  be‐

obachten.  Das  Last‐Verschiebungsverhalten  bei 

zyklischer  Belastung  kann  als  annähernd  „stabil“ 

bezeichnet  werden.  Dies  bedeutet,  dass  die  plasti‐

sche  Hysterese  nahezu  vollständig  im  Stahlblech 

stattfindet. Der Anteil der plastischen Lochleibungs‐

verformungen (Druck parallel zur Faser) des BSP  ist 

von untergeordneter Bedeutung. Bei kleineren Zwi‐

schenabständen  verstärkt  sich  das  einschnürende 

Verhalten.  Dies  ist  auf  plastische  Lochleibungsver‐

formungen  im  BSP  zurückzuführen,  die  mit  kleine‐

ren Zwischenabständen zunehmen und nicht rever‐

sibel sind.  

Verbindungen  mit  einem  Zwischenabstand 

≥ 20 mm weisen  eine  hohe  Energiedissipation  auf. 

Bei maximaler Relativverschiebung  liegt der Mittel‐

wert veq,3 zwischen 26,7 % und 30,7 %. Übliche Ver‐

bindungen  für  die  Längsfugen  von  BSP  erreichen  

etwa 11 % [14]. In Abb. 20 sind die Mittelwerte des 

Dämpfungsverhältnisses von drei Zyklen bei gleicher 

Amplitude  aufgetragen.  Es  zeigt,  dass  die  Energie‐

dissipation  sowohl  vom  Zwischenabstand,  als  auch 

von der Relativverschiebung abhängig ist.  

 

Abb. 20  Dämpfungsverhältnis abhängig vom  

Zwischenabstand und von der  

Relativverschiebung 

Mit  zunehmendem  Zwischenabstand  steigt  die 

Energiedissipation an. Ab tzw = 40 mm ist keine nen‐

nenswerte  Steigerung mehr  zu  verzeichnen.  Unab‐

hängig vom Zwischenabstand ist bei  = 12 mm das 

Maximum  der  Energiedissipation  erreicht.  Größere 

Relativverschiebungen  führen  zu  keiner  Steigerung 

der  Energiedissipation.  Vor  dem  Hintergrund,  dass 

größere  Verformungen  in  Bauwerken  mit  zusam‐

mengesetzten  Scheiben  aus  BSP  aufgrund  der  nor‐

mativ  begrenzten  Stockwerksverschiebung  ohnehin 

kaum  erreicht werden,  ist  dieses  Verhalten  für  die 

praktische  Anwendung  quasi  ohne  Bedeutung  (vgl. 

DIN EN 1998).  

Die  Festigkeitsminderungen  F1‐3  zwischen  dem  1. 

und 3.  Zyklus  lagen  zwischen 0,5 % und 5,4 %. Die 

Werte sind verglichen mit dem Grenzwert von 20 % 

nach DIN EN 1998 gering. Bei den Reihen 1 bis 3 trat 

aufgrund der geringen Vorholzlänge ein  kombinier‐

tes  Querzug‐  und  Schubversagen  auf.  Dies  stellt 

keine Festigkeitsminderung in diesem Sinne dar.
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Durch  größere  Vorholzlängen  könnte  dieser  Versa‐

gensmechanismus vermieden werden. 

Im  Gegensatz  zu  den  Stahlblechen  weisen  Verbin‐

dungen  mit  stiftförmigen  Verbindungsmitteln  mit 

Kreisquerschnitt  (Stabdübel,  Nägel,  …)  ausgeprägte 

Festigkeitsminderungen  auf.  Durch  den  Kreisquer‐

schnitt  sind  die  Lochleibungsspannungen  nicht  nur 

faserparallel  orientiert.  Es  treten  lokale  Querzug‐ 

und  Schubspannungen  auf,  welche  die  Holzmatrix 

schädigen  und  dazu  führen,  dass  die  Lochleibungs‐

festigkeit  für  kreisrunde  Stifte  deutlich  geringer  ist 

als die Druckfestigkeit in Faserrichtung. Dadurch und 

durch  die  signifikant  geringere  Auflagerfläche  der 

Stifte  im  Vergleich  zu  Blechen  wird  bei  Stiften  das 

Holz  in  einer  wesentlich  größeren  Entfernung  von 

der  Scherfuge  noch  bleibend  geschädigt,  während 

bei  Blechen  eine  Schädigung  des  Holzes  auf  einen 

nur wenige Millimeter  breiten Bereich  in  der Nähe 

der  Scherfuge  begrenzt  bleibt.  Der  Anteil  nicht  re‐

versibler plastischer Verformungen  im Holz  im Ver‐

gleich  zu  reversiblen  plastischen  Verformungen  im 

Stahl  ist  daher  bei  Verbindungen mit  stiftförmigen 

Verbindungsmitteln  viel  größer  als  bei  Verbindun‐

gen mit Blechen.  

Die  Tragfähigkeit  der  Verbindung  ist  abhängig  vom 

Zwischenabstand und die aufgenommene Last steigt 

mit der Relativverschiebung (Abb. 21). 

 

Abb. 21  Mittelwerte der Tragfähigkeit und  

Rechenwert der Tragfähigkeit 

Ein  größerer  Zwischenabstand  führt  zu  einem  grö‐

ßeren Abstand zwischen den FG und somit zu einer 

geringeren Tragfähigkeit.  

Beginnend mit  tzw  = 0 mm nimmt die Tragfähigkeit 

nichtlinear ab, da die Position der FG wiederum vom 

Zwischenabstand  abhängt.  Mit  steigendem  Zwi‐

schenabstand  nähert  sich  das  statische  System  zu‐

nehmend  demjenigen  eines  beidseits  voll  einge‐

spannten Biegestabs an, da tzw / (2b+tzw) ≈ 1. 

Die Abhängigkeit der aufgenommenen Last von der 

Relativverschiebung  resultiert  zum  einen  aus  dem 

Fließmoment  des  Stahlblechs,  das  nach  dem  Errei‐

chen  der  Fließgrenze mit  zunehmendem  Biegewin‐

kel  ansteigt.  Zum  anderen  sind  tragfähigkeitsstei‐

gernde Einflüsse aus Reibung möglich (Abs. 4.6). 

4.5 Berechnung der Tragfähigkeit 

Grundlage  für  das  folgende  Rechenmodell  der 

Schertragfähigkeit  bildet  ein  ebenes  System.  Die 

Querlagen  des  BSP  werden  dabei  vernachlässigt. 

Diese Vereinfachung erscheint zulässig, da die Quer‐

lage  den  Verlauf  der  Fließlinie  nicht  beeinflusste. 

Das Modell  basiert  auf  der  Theorie  nach  Johansen 

[15] und beruht  auf der Annahme  starr‐plastischen 

Materialverhaltens.  Die  Tragfähigkeit  von  Verbin‐

dungen mit Zwischenschichten wurde in [16] herge‐

leitet. Angelehnt an [16] ergibt sich die Tragfähigkeit 

für den Versagensmechanismus mit 2 FG je Scherfu‐

ge nach Gleichung (1). 
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Zur  Nachrechnung  der  untersuchten  Verbindungen 

wird als Lochleibungsfestigkeit fh,0 die experimentell 

ermittelte Längsdruckfestigkeit nach Tab. 5 verwen‐

det. Das Fließmoment wurde über zwei verschiede‐

ne Ansätze bestimmt:  

1.  Theoretisch  korrektes  Fließmoment  unter  An‐

nahme  eines  voll  durchplastizierten  Rechteck

quer

‐

schnitts. Die Streckgrenze wurde durch Zug

versuche  bestimmt. 

4


   y y p l y

b h ²
M f W f   (2)

 
2.  Experimentell  ermitteltes  Fließmoment  bei  vor‐

gegebenem Biegewinkel. 

Die  rechnerische  Tragfähigkeit  wurde  mit  dem 

Fließmoment  nach  „1.“  bestimmt.  Vergleichende 

Biegeversuche  nach  „2.“  zeigten  gute Übereinstim‐

mungen  des  Fließmoments.  Die  Biegewinkel  lagen 

beim  Erreichen  des  Fließmoments  bei  12°  bis  18°. 

Das  Rechenmodell  zeigt  für  eine  Verformungsstufe 

von   ≈ 3 mm  eine  gute  Übereinstimmung  für  alle 

Verbindungen  (vgl.  Abb.  21).  Das  verformungsab‐

hängige  Tragverhalten  kann  mit  diesem  Modell 

nicht  direkt  abgebildet  werden.  Grund  hierfür  ist, 

dass  das  Fließmoment  des  Stahlblechs  beim  Errei‐

chen  plastischer  Verformungen  mit  zunehmendem 

Biegewinkel noch deutlich ansteigt. 

Im  Folgenden  wird  der  Entwurf  eines  zukünftigen 

Nachweiskonzepts vorgestellt. Es wird davon ausge‐

gangen,  dass  die  zu  verbindenden  BSP‐Elemente 

gleiche  Querschnittsaufbauten  aufweisen  und  aus 

dem gleichen Material bestehen.  

Bei  einschnittigen  Verbindungen  mit  stiftförmigen 

Verbindungsmitteln  sind  grundsätzlich  sechs Versa‐

gensmechanismen möglich. Um ein duktiles Verhal‐

ten der Verbindung zu erreichen, ist die Ausbildung 

von  2  FG  je  Scherfuge  wünschenswert.  Wird  dies 

konstruktiv  sichergestellt,  ist  nur  dieser  Fall  zu  un‐

tersuchen.  Die  charakteristische  Tragfähigkeit  ent‐

spricht Zeile 1 in Gleichung (3): 
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mit 

d0,i   = Dicke der i‐ten Längslage 

My,k  = Charakteristisches Fließmoment  

fh,0,k   = Char. Druckfestigkeit parallel zur Faser 

fv,k     = Charakteristische Schubfestigkeit 

Aef    = Maximal anrechenbare Schubfläche 

Gleichung  (3)  berücksichtigt  außerdem  ein  sprödes 

Längsschubversagen.  Dieses  Versagen  sollte  mög‐

lichst vermieden werden. Die Bestimmung der anre‐

chenbaren Vorholzlänge  (resp. Aef)  ist  aufgrund des 

nicht‐linearen  Schubspannungsverlaufes  im  Vor‐

holzbereich  nicht  trivial  und  Gegenstand  weiterer 

Untersuchungen. 

Der planmäßige Versagensmechanismus mit 2 FG je 

Scherfuge  kann  über  eine  Mindesteinbindetiefe 

sichergestellt  werden.  Über  die  Auswertung  der 

modifizierten  Tragfähigkeitsgleichungen  nach  [16] 

kann die Mindesteinbindetiefe bestimmt werden: 
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Anpassungsfaktoren  für  unterschiedliche  Teilsicher‐

heitsbeiwerte  der Materialien  Stahl  und  Holzwerk‐

stoff sind hier noch nicht berücksichtigt. 

Nicht nur streuende Materialeigenschaften, sondern 

auch  Herstellungstoleranzen  können  sich  auf  den 

Versagensmechanismus  auswirken.  Um  den  plan‐

mäßigen  Versagensmechanismus  sicherzustellen, 

sollte  zusätzlich ein Vorhaltemaß te berücksichtigt 
werden.  Die  erforderliche  Einbindetiefe  te,req  setzt 

sich somit aus zwei Teilen zusammen:  

  e,req e,min et t t (5)

 

Das Vorhaltemaß  ist  im Weiteren noch  zu quantifi‐

zieren. 

Der  Berechnungsansatz  berücksichtigt  nur  die  Bie‐

getragwirkung  am  unverformten  System.  In  den 

experimentell  ermittelten  Tragfähigkeiten  können 

Reibungsanteile  sowie  Zugkraftkomponenten  im 

‐
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Blech parallel  zur Scherfuge enthalten sein, die aus 

der Schrägstellung des Stahlblechs resultieren. 

4.6 Reibung 

Bei dieser Stahlblech‐Verbindung handelt es sich um 

eine  auf  »Abscheren«  beanspruchte  Verbindung. 

Das  Tragverhalten  wird  jedoch  durch  weitere,  ver‐

formungsabhängige  Mechanismen  wie  Reibung 

beeinflusst. Voraussetzung hierfür  ist stets das Vor‐

handensein  eines  Ausziehwiderstands  des  Verbin‐

dungsmittels selbst. Ausgelöst durch die Abscherbe‐

anspruchung  entstehen  in  den  Kontaktflächen 

Stahlblech‐BSP  Haftreibungskräfte,  die  einen  Aus‐

ziehwiderstand darstellen. 

Im  verformten  Zustand  weisen  die  Verbindungen 

eine  Schrägstellung  des  Stahlblechs  zwischen  den 

beiden  FG  auf.  Die  entstehenden  Kontaktspannun‐

gen zwischen Stahlblech und BSP führen zusammen 

mit dem Haftreibungskoeffizienten Stahl‐BSP (µ > 0) 

zu  einem  „Einhängen“  des  Stahlblechs  im  BSP  und 

zu  einer  axialen  Zugkraft  im  Stahlblech. Diese Nor‐

malkraft  im Verbindungsmittel wirkt  sich über  zwei 

Mechanismen des Seileffekts traglaststeigernd aus. 

1. Reibung  zwischen  den  BSP‐Elementen:  Haftrei‐

bungskraft  infolge  Anpressen  der  BSP‐Elemente 

in  den  Schmalseitenfugen  durch  Zugkraft  im 

Blech.  

2. Fugenparallele  Zugkraftkomponente:  Kraftkom‐

ponente  R  der  Zugkraft  durch  Schrägstellung 
des Verbindungsmittels zwischen den beiden FG. 

   

fax 
Fax 
N 

R 


Parameter für den Ausziehwiderstand 
Axialzugkraft im Stahlblech 
Normalkraft im schräggestellten Stahlblech 
Fugenparallele Komponente der Axialzugkraft Fax 
Haftreibungskoeffizient 

Abb. 22  Reibungsansatz  

Zu 1.:  Die planmäßigen Fugen zwischen den BSP‐

Elementen  schlossen  sich  während  der  Versuche 

nicht vollständig. Insofern kann davon ausgegangen 

werden,  dass  in  den  Versuchsergebnissen  keine 

Traglaststeigerung  aus  diesem  Teil  des  Seileffekts 

enthalten ist. 

Zu 2.:  Traglaststeigernde  Anteile  (R)  dieser  Art 
können  in den Versuchsergebnissen enthalten sein. 

Beim  Betrachten  des  Last‐Verschiebungsverlaufs 

(Abb.  18)  ist  bei  größeren  Verformungen  eine  Ver‐

festigung  erkennbar.  Diese  kann  aus  diesem  R‐
Effekt resultieren.  

Die  Bemessung  der  Verbindung  mit  einem  starr‐

plastischen Modell  in Anlehnung an  Johansen  führt 

zu  konservativen  Ergebnissen.  Bei  Erdbebeneinwir‐

kungen können Überfestigkeiten bzw. höhere als die 

berechneten  Tragfähigkeiten  problematisch  sein. 

Aus diesem Grunde  ist die Quantifizierung des Seil‐

effekts  Gegenstand  weiterer  experimenteller  und 

numerischer  Untersuchungen.  Experimentell  wird 

der  Haftreibungskoeffizient  Stahl‐BSP  zu  untersu‐

chen  sein. Mit  diesen  Ergebnissen werden  die  Rei‐

bungseinflüsse mittels elastisch‐plastisch gebetteter 

Balken [8] numerisch untersucht. 

4.7 Zusammenfassung 

Durch  die  Kombination  von  Stahlblechen  mit  Zwi‐

schenabstand verändert sich das hysteretische Last‐

Verschiebungsverhalten der Verbindung derart, dass 

es eher einer reinen Stahlverbindung als einer Holz‐

verbindung  mit  stiftförmigen  Verbindungsmitteln 

mit Kreisquerschnitt entspricht.  

Zusammengefasst  kann  mit  diesen  Verbindungen 

folgendes erreicht werden: 

 Hohe Energiedissipation 

 „Stabiles  Last‐Verschiebungsverhalten“  mit  mi‐

nimiertem  Einschnüren  und  geringen  Festig‐

keitsminderungen 

 Mit  „einfachen“  Modellen  beschreibbare  Ver‐

bindung 

 Kostengünstige Verbindung 

Dem  Verlust  an  Tragfähigkeit  bei  zunehmendem 

Zwischenabstand steht der Gewinn an Duktilität und 



Schubverbindungen für zusammengesetzte Brettsperrholzscheiben 

47 

stabilen Hystereseeigenschaften gegenüber. Auf die 

eingangs  erwähnte  Lochleibungsverstärkung  aus 

Buchen‐FSH kann verzichtet werden. 

5 Schlussfolgerungen 

In  diesem  Beitrag  wurden  neuartige  Schubverbin‐

dungen  für  zusammengesetzte  Brettsperrholzschei‐

ben vorgestellt.  

Für vorwiegend statische Einwirkungen stehen Kon‐

taktverbindungen  zur  Verfügung,  die  hohe  Tragfä‐

higkeiten  aufweisen.  Im  Grenzzustand  der  Tragfä‐

higkeit  kann  eine  mit  Kontaktverbindern  zusam‐

mengesetzte  BSP‐Scheibe wesentlich  besser  ausge‐

nutzt  werden,  als  mit  traditionellen  Schubverbin‐

dungen.  Durch  das  duktile,  also  gutmütige  Last‐

Verformungsverhalten  dieser  querbeanspruchten 

Kontaktverbinder  können  sich Kräfte  innerhalb  von 

Verbindungsmittelgruppen umlagern. Dadurch wird 

die  Anfälligkeit  gegenüber  einem  progressiven  Kol‐

laps  vermindert  und  es  können  Bauteile  mit  einer 

ausgeprägten »Robustheit« konstruiert werden. 

Aus  der  Querdruckbeanspruchung  resultiert  ein 

Nachteil, der sich insbesondere im Grenzzustand der 

Gebrauchstauglichkeit  bemerkbar  macht,  da  die 

Steifigkeit  bei  Querbeanspruchung  signifikant  un‐

terhalb der Steifigkeit von fugenparallel orientierten 

und längsbeanspruchten Kontaktverbindern liegt. 

Ergänzend werden  derzeit weitere  numerische Un‐

tersuchungen  durchgeführt,  auf  deren  Grundlage 

Bemessungsgleichungen  zur  Tragfähigkeitsberech‐

nung für die Praxis hergeleitet werden. 

Bei  statischen  Einwirkungen  stellen  konstruktions‐

bedingte  Schmalseitenfugen  bei  zusammengesetz‐

ten  BSP‐Scheiben  eine  Limitierung  der  mechani‐

schen  Scheibeneigenschaften  dar.  Bei  Erdbeben‐

einwirkungen  hingegen  können  sich  diese  Fugen 

vorteilhaft  auswirken,  wenn  darin  dissipative  Ver‐

bindungen  angeordnet  werden.  Hierzu  wurden 

dissipative  Stahlblechverbindungen  entwickelt  und 

experimentell  untersucht.  Ausgehend  von  Biege‐

dämpfern, die im Stahlbau und im Massivbau einge‐

setzt werden, konnte dieser Ansatz auf den Holzbau 

übertragen werden. Das bei dissipativen Verbindun‐

gen  typische  einschnürende  und  festigkeitsmin‐

dernde  Verhalten  konnte  vermieden,  oder  zumin‐

dest  signifikant  reduziert  werden.  Zurückgeführt 

werden kann dies auf: 

 Die vollflächigen Bettung durch die Verwendung 

von  Stahlplatten  anstelle  von  Stabdübeln  mit 

Kreisquerschnitt  führt  dazu,  dass  sich  die maxi‐

malen Lochleibungsspannungen auf einen weni‐

gen Millimeter  breiten  Bereich  nahe  der  Scher‐

fuge  beschränken  und  diese  Lochleibungsspan‐

nungen faserparallel auf die Längslagen wirken. 

 Der  Zwischenabstand  zwischen  den  nachgiebi‐

gen  Einspannungen,  der  durch  die  „Wegnahme 

von Material“  erzeugt  wurde,  erhöht  den  inne‐

ren  Hebelarm  und  führt  dazu,  dass  sich  die 

Fließgelenke  bei  signifikant  geringeren  Kräften 

als  bei  der  gleichen  Stahlblechverbindung  ohne 

Zwischenabstand im Stahlblech ausbilden. 

Da  beide  Punkte  die  plastischen  Lochleibungsver‐

formungen  minimieren,  gleicht  das  Last‐Verschie‐

bungsverhalten einer solchen Verbindung eher einer 

Stahlverbindung als einer Holzverbindung und ist für 

Erdbebeneinwirkungen gut geeignet. 

Versuche  an  Bauwerken  aus  Brettsperrholz,  bei 

denen mittels  Rütteltischen  Erdbebeneinwirkungen 

erzeugt  wurden  [17]  haben  gezeigt,  dass  die  Bau‐

werke nach dem Erdbeben durch die Eigenlasten zur 

Selbstzentrierung  neigen.  Das  Bauwerk  steht  nach 

einem Erdbeben annähernd in seiner Ausgangslage. 

Insofern stellt sich die Frage, ob diese Verbindungen 

nach einem Bemessungserdbeben ihre Wirksamkeit 

soweit  abbauen,  dass  sie  ersetzt  werden  müssen. 

Zur Klärung dieser Frage  ist  in einem ersten Schritt 

geplant,  das  zyklische  Belastungsprogramm  nach 

DIN EN  12512  an  denselben  Stahlblechverbindun‐

gen mehrfach zu wiederholen. 

Im  Weiteren  werden  Gruppeneffekte  mehrerer 

hintereinander  angeordneter  Verbinder  und  deren 

Verhalten  bei  Wandscheibenversuchen  im  Bauteil‐

maßstab  vertieft  betrachtet.  Numerische  Untersu‐

chungen  sind  geplant,  um  sprödes  Längsschubver‐

sagen und die Verformungskapazität von Wand‐ und 

Deckenscheiben hinreichend beurteilen zu können.
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Brettsperrholz im Brandfall – Bauteilprüfung und 

Tragfähigkeitsberechnung 

Joachim Schmid, Michael Klippel, Andrea Frangi 

 

 

 

Zusammenfassung 

Dieser Beitrag gibt einen Überblick über die Prüfung des Brandverhaltens in Europa im Allgemeinen sowie von 

Holzbauteilen im Speziellen. Nach einer kurzen Einführung in die Thematik der Brandsicherheit und der Brand‐

entwicklung wird  auf  die  Bemessung  des  Feuerwiderstandes  von  Brettsperrholz  (BSP,  engl.  cross  laminated 

timber, CLT oder XLAM) eingegangen. Vorgestellt wird die Bemessung in Anlehnung an die aktuelle und zukünf‐

tige Fassung von Eurocode 5 (EN 1995‐1‐2) [1]. Das für tragende Holzbauteile populäre, vereinfachte Bemes‐

sungsverfahren „Methode des effektiven Querschnittes“ (im Eurocode 5 vorgestellt als Methode mit reduzier‐

tem Querschnitt) und die Verwendung des „genaueren Verfahrens“ nach Eurocode 5 werden erläutert. Ebenso 

wie die Bemessung des Tragwiderstandes  im Brandfall anderer Bauteile aus Holz  ist das vereinfachte Bemes‐

sungsverfahren  für  BSP  ein  zweistufiges.  Einerseits  benötigt  der  Ingenieur  Kenntnis  über  den  vorhandenen 

Restquerschnitt, also die Abbrandrate ist ein wichtiger Parameter, als auch über die Festigkeitsverluste in die‐

sem Restquerschnitt. Im vorliegenden Beitrag wird gezeigt, dass das aktuelle Modell für die Beschreibung des 

Abbrandes unter Berücksichtigung zusätzlicher Parameter in adaptierter Form für BSP verwendet werden kann. 

Darüber  hinaus  wird  auf  die  Problematik  der  Regelung  des  Festigkeitsverlustes  des  bestehenden Modelles 

eingegangen sowie die letzten Erkenntnisse diesbezüglich vorgestellt. Es kann zusammengefasst werden, dass 

zukünftige  Bemessungsregeln,  aller  Voraussicht  nach,  verschiedene  Berechnungsmöglichkeiten mit  verschie‐

denen Genauigkeitsansprüchen bieten werden müssen, um der Forderung nach Vereinfachung nachzukommen 

und die Eigenschaften von BSP korrekt abbilden zu können. 
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1 Einleitung 

Brettsperrholz  (BSP)  ist  ein  relativ  neues  Holzpro‐

dukt, welcher  als  tragender Bauteil  für Wand‐, De‐

cken‐ und Dachelemente für innovative und qualita‐

tiv  hochwertige  Holzkonstruktionen  verwendet 

werden kann. Es ermöglicht die schnelle Umsetzung 

von Bauprojekten durch den hohen Grad an Vorfer‐

tigung in Elementen oder auch Modulen. Im Gegen‐

satz zu Holzrahmenkonstruktionen, in denen einzel‐

ne  Holzständer  für  die  Übertragung  der  vertikalen 

Lasten verantwortlich sind, erlaubt die Verwendung 

von BSP die Übertragung von hohen vertikalen Las‐

ten.  Bei  entsprechender  Bemessung  kann  zudem 

eine  hohe  Gebäudesteifigkeit  sowie  ‐robustheit 

erreicht  werden. Weitere  wesentliche  Vorteile  von 

BSP sind eine ausgezeichnete Wärmedämmung und 

Luftdichtigkeit. Die Verwendung von BSP kann auch 

im  Brandfall  von  Vorteil  sein,  da  die  Gefahr  der 

Brandausbreitung durch Hohlräume im Vergleich zur 

Holzrahmenbauweise  reduziert  wird.  Es  sollte  je‐

doch  beachtet  werden,  dass  eventuell  sichtbare, 

d.h.  ungeschützte  Holzoberflächen  die  Brandlast  in 

Räumen erhöhen. 

In  der  Regel wird  BSP  aus  keilgezinkten Nadelholz‐

lamellen  hergestellt,  welche  zwischen  ca.  10  und 

45 mm stark und 80 bis  240 mm breit  sind. Aktuell 

auf  dem  Europäischen  Markt  befindliche  Produkte 

zeigen eine große Produktvielfalt mit verschiedener 

Anzahl Lagen, deren Stärken und der Gesamtstärke. 

Dies  stellt  nicht  nur  eine  Schwierigkeit  in  der  Ver‐

fügbarkeit und Austauschbarkeit  der  Produkte  son‐

dern auch eine Herausforderung an die Entwicklung 

von Bemessungsverfahren dar. Die Anzahl der Lagen 

ist  in  der  Regel  eine  ungerade  Zahl  und  reicht  von 

drei  bis  neun  Lagen.  Aneinander  folgende  Lagen 

werden um 90° verdreht verklebt. In seltenen Fällen 

werden äußere  Lagen parallel  zur Richtung der  fol‐

genden  Lage  angeordnet.  Für  die  Verklebung  kom‐

men verschiedene Klebstoffe,  in der Regel  Einkom‐

ponentenkleber  PUR  (Polyurethan)  oder Mehrkom‐

ponentenkleber MUF  (Melamin Urea Formaldehyd) 

oder  seltener PRF  (Phenol‐Resorzinol‐Formaldehyd) 

zum  Einsatz.  Eine  Verklebung  der  Schmalseite  der 

Lamellen  kann  erfolgen,  sie  stellt  aber  nicht  den 

Regelfall  dar.  Der  aktuelle  Vorschlag  für  eine  Pro‐

duktnorm lässt sogar Abstände zwischen den Lamel‐

len (Spalten) von 6 mm zu [2]. Die Größe und Form 

der BSP Elemente wird nur von der Produktion, den 

Transportbedingungen  und  den  Rahmenbedingun‐

gen  an  der  Baustelle  begrenzt.  Aufgrund  der  flä‐

chenartigen Natur dieses Bauproduktes könnte man 

bei  BSP‐Decken  von  einem  zweidimensionalen  Tra‐

gewerken  ausgehen  was  jedoch  an  Grenzen  stößt, 

da  die  Verbindungstechnik  für  aneinandergereihte 

Elemente  noch  keine  geeigneten  Verbindungen 

bietet, welche ausrechende Übertragung von Quer‐

kraft und Momenten ermöglicht. Daher wird  in der 

Bemessung oft von einem Ein‐ oder Mehrfeldträger 

mit  entsprechender  Breite  ausgegangen.  Entspre‐

chend der vorhandenen Auflager entstehen  im BSP 

Lagen  in  Längs‐  und  Querrichtung.  Hierbei  ist  es 

gängige Praxis, die untere und obere Lage als Längs‐

lagen in Richtung der Spannweite anzuordnen (siehe 

Abb. 1).  

Brennbare  Baustoffe  wie  Holz  brennen  an  ihrer 

Oberfläche, wobei sie Energie freisetzen und so zur 

Brandausbreitung  und  Brandentwicklung  beitragen 

können.  Da  in  der  Regel  für  Holzbauteile  bezie‐

hungsweise  Holzgebäude  die  gleichen  Anforderun‐

gen an den Feuerwiderstand gelten wie für Bauteile 

und  Gebäude  aus  nicht  brennbaren,  stellt  die 

Kenntnis  und Umsetzung  des  Brandverhaltens  eine 

Grundvoraussetzung für die Verwendung von Brett‐

sperrholz dar. 

Abb. 1  Schematisches Beispiel eines fünflagigen 

BSP ( 5i  ) mit ausgebildeten Spalten in 

den Querlagen; modifiziert übernommen 

von [3]. 

Dieser  Beitrag  stellt  einleitend  die  Rahmenbedin‐

gungen  für  eine Brandbemessung und die Verwen‐

dung  von BSP  in  Europa  vor.  Anschließend werden 

die für die Brandbemessung wichtigsten Erkenntnis‐

se über die Eigenschaften von BSP im Brandfall vor‐

gestellt und damit die aktuelle Fassung der EN 1995‐
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1‐2  [1]  erweitert.  Des Weiteren wird  ein Überblick 

über die bis heute durchgeführten Simulationen von 

BSP  im  Brandfall  präsentiert  und  Verbesserungs‐

möglichkeiten für die Bemessung vorgestellt.  

2 Grundlagen für die Brandbemessung 

Brandsicherheit  ist  eine  grundlegende  Forderung 

unserer Gesellschaft auch an Gebäude und Baupro‐

dukte,  jedoch  ist  die  quantitative  Erfassung  dieser, 

ein  sehr  komplexes  Thema.  Die  Europäische Union 

hat in den letzten Jahrzehnten große Anstrengungen 

unternommen  genaue  Definitionen  für  alle  Länder 

abzuleiten, um Verbrauchern und Herstellern einen 

harmonisierten  Markt  bieten  zu  können.  Brandsi‐

cherheit  ist  eine  grundsätzliche  Anforderung  an 

Bauprodukte,  die  –  neben  sechs weiteren  –  in  der 

Bauproduktenverordnung  (Construction  Product 

Regulation)  niedergeschrieben  steht  [4].  Damit  hat 

Brandsicherheit  einen  festen  Platz  in  der  Europäi‐

schen Normung im Allgemeinen und in harmonisier‐

ten  Produktnormen,  sogenannte  ENhs,  gefunden. 

Neben Produktnormen gibt es  in Europa auch Prüf‐

normen,  Klassifizierungsnormen  und  Bemessungs‐

normen, welche strikt auseinander zu halten sind. 

Im  Hinblick  auf  die  Brandbemessung  tauchen  wie‐

derholt  Begriffe  auf,  die  oft  falsch  verwendet wer‐

den, jedoch durch den Fachmann getrennt betrach‐

tet  werden  müssen.  Hierzu  zählen  die  Begriffe 

Brandeigenschaft (engl. fire performance, fire beha‐

viour), Brandverhalten (engl. reation to fire), Brenn‐

barkeit  (eng.  combustibility)  und  Brandwiderstand 

(engl. fire resistance). Brandeigenschaft ist ein weit‐

gehend  undefinierter,  sehr  genereller  Überbegriff; 

während  die  anderen  Begriffe  in  der  Fachwelt  als 

auch der Normung genau definiert  sind. Die Unter‐

scheidung  der  Begriffe  steht  im  Einklang  mit  dem 

Verlauf  eines  realen  Brandes,  siehe  schematische 

Darstellung  in  Abb.  2.  Das  Brandverhalten  von  im 

Brandraum  befindlichen  Produkten  beeinflusst 

maßgebend  die  Phasen  Brandentstehung  und 

Brandausbreitung  vor  dem  Brandüberschlag  (engl. 

flash  over);  sie  beschreiben  damit  den  Beitrag  zur 

Brandentwicklung.  Das  Brandverhalten  „brennbar“ 

ist eine Teileigenschaft des Brandverhaltens.  

Der Brandüberschlag markiert das Ende der Brand‐

entwicklung.  Von  diesem  Zeitpunkt  an  ist  der 

Brandwiderstand  der  strukturellen  Bauteile  von 

Bedeutung.  Der  sprunghafte  Anstieg  der  Tempera‐

turen  beim  Brandüberschlag  wird  in  Brandversu‐

chen  durch  eine  genormte  Temperatur‐Zeit‐Kurve 

abgebildet.  Diese  sogenannte Normbrandkurve  hat 

das Ziel, einen Vollbrand zu simulieren und ist durch 

den  zunehmenden  Temperaturverlauf  charakteri‐

siert, der keine Abkühlphase kennt.  

Zweck  von  Brandschutzvorschriften  ist  primär  die 

Gewährleistung  der  Personensicherheit,  inkl.  Feu‐

erwehre  im  Brandfall.  Dazu  werden  Brandschutz‐

konzepte  mit  den  entsprechenden  Brandschutz‐

maßnahmen  erarbeitet,  um die  definierten  Schutz‐

ziele einzuhalten. Bauteile mit Brandwiderstand die‐

nen somit primär der Begrenzung der Brandausbrei‐

tung  zu  anderen  Brandabschnitten,  darüber  hinaus 

sollen sie einen Kollaps der Struktur verhindern.  

 

Abb. 2  Typischer Verlauf eines Zimmerbrandes 

und Einteilung in Phasen. 

In  allen Prüfungen  zum Brandverhalten und Brand‐

widerstand werden Produkte jeweils gleichen Belas‐

tungen  ausgesetzt  um  Produkte  miteinander  ver‐

gleichen  zu  können: Dies  sind  Temperaturen,  Tem‐

peratur‐Zeit‐Kurven beziehungsweise Wärmestrom‐

dichten zur Produktoberfläche. Aufgrund des natür‐

lichen Charakters eines realen Brandes ist jedoch zu 

erwarten,  dass  die  wirkliche  Belastung  mitunter 

signifikant von den Prüfannahmen abweicht. 
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2.1 Brandverhalten 

Die Klassifizierung des Brandverhaltens verfügt über 

zwei  Untergruppen.  Einerseits  umfasst  es  (i)  Bau‐

produkte  mit  Ausnahme  von  Bodenbelägen  und 

andererseits  (ii)  Bodenbeläge.  Letztere  besteht  aus 

einer  ähnlichen  Klassifizierung  wie  (i)  jedoch  einer 

anderen  Prüfanordnung.  Das  Klassifizierungssystem 

nach EN 13501‐1  [5]  ist eine nichtlineare Einteilung 

des Beitrages zur Brandentwicklung in Brandverhal‐

tensklassen  A  bis  F.  Verschiedene  Prüfungen  müs‐

sen  durchgeführt  werden  um  ein  Bauprodukt  in 

diese Klassen einteilen zu können. Ohne ein Vorlie‐

gen  von  Prüfungen  beziehungsweise  einer  Klassifi‐

zierung  ist  die  niedrigste  Klasse  auszuweisen.  Holz 

wurde ursprünglich als Definition der Klasse D her‐

angezogen,  welche  unbehandeltes,  ausreichend 

starke Holzprodukte charakterisiert. 

Das Brandverhalten eines Produktes ist per Definiti‐

on an dem fertigen Endprodukt festzustellen, d.h. zu 

prüfen  und  zu  klassifizieren.  Je  nach  angestrebter 

Klasse gibt es  in Summe drei verschiedene Testme‐

thoden.  Änderungen  am  Endprodukt,  zum  Beispiel 

durch  Behandlungen  (Imprägnierungen,  Oberflä‐

chenbeschichtungen)  können  zu  Änderung  des 

Brandverhaltens  führen  und  ziehen  demnach  neue 

Produktprüfungen  und  ‐klassifikation  nach  sich. 

Demzufolge  muss  jedes  Holzprodukt  durch  eine 

Klassifikation  abgedeckt  werden.  Die  große  Pro‐

duktvielfalt  der  Holzprodukte  ergäbe  allein  für 

Brettschichtholz  (BSH)  unter  Berücksichtigung  der 

Variation  der  Festigkeitsklasse,  Abmessung, Aufbau 

(Anzahl und Stärke der Lamellen) eine entsprechend 

große  Anzahl  an  Prüfungen  und  Klassifizierungen. 

Diese  Klassifizierungen  konnten  durch  eine  soge‐

nannte  Klassifizierung  ohne  weitere  Prüfung  (engl. 

Classification without further testing, CWFT) für BSH 

und  Vollholz  unter  bestimmten  Voraussetzungen 

vermieden  werden.  Für  BSP  gibt  es  dieses  CWFT 

zurzeit noch nicht, jede neue Produktvariation muss 

der  kostenintensiven  Prüfung  und  Klassifizierung 

unterzogen werden. 

Holz‐  und  holzbasierte  Produkte  können  aufgrund 

des  natürlichen  Ursprunges  und  seines  natürlichen 

Aufbaues  die  Prüfung  der  Unbrennbarkeit  (engl. 

non‐combustibility),  welche  einen  der  Tests  zur 

Beurteilung  des  Brandverhaltens  darstellt,  nicht 

bestehen  (limitierter  Masseverlust  unter  hoher 

Temperatureinwirkung).  Daher  können  diese  Pro‐

dukte die Brandverhaltensklassen A1 oder A2 nicht 

erreichen,  eine Unbrennbarkeit  kann  nicht  erreicht 

werden. Durch geeignete Behandlung können Holz‐ 

und holzbasierte Produkte die Brandverhaltensklas‐

se B  erreichen.  Bei  jeglicher  Art  von  Behandlung 

muss allerdings auf die Dauerhaftigkeit dieser Rück‐

sicht genommen werden da Behandlungen oft hyg‐

roskopisch  sind und ausgewaschen werden können 

(z.B. bei Fassaden). 

Während  das  Brandverhalten  (Brennbarkeit)  von 

Produkten bzw. der Oberflächen in Simulationen zur 

Brandausbreitung  in  Räumen  oder  Gebäuden  be‐

rücksichtigt werden kann,  ist  es  kaum möglich auf‐

grund  der  Zusammensetzung  eines  Bauproduktes 

Simulationen  durchzuführen, welche  auf  Brennbar‐

keitsklassen  schließen  lassen.  Es  besteht  allerdings 

die  Möglichkeit  relativ  kostengünstige  Prüfungen 

mit  einem  sogenannten  Kegelkalorimeter  (engl. 

cone calorimeter) durchzuführen um eine Vorhersa‐

ge der Brennbarkeitsklasse zu tätigen [6]. 

Hinsichtlich  BSP  sei  abschließend  angemerkt,  dass 

die aktuelle Version von prEN 16351 [2] hinsichtlich 

des  Brandverhaltens  fehlerhafte  Regeln  enthält,  da 

die  Klassenbestimmung  aufgrund  der  Brandverhal‐

tensklasse  von  Ausgangsmaterialien  durchgeführt 

werden  soll,  welches  dem  Grundsatz  widerspricht, 

dass die Brandverhaltensklasse stets am Endprodukt 

festzustellen  ist.  Ein  CWFT  für  BSP  könnte  hierfür 

Hilfestellung bieten. 

2.2 Brandwiderstand 

Der Brandwiderstand umfasst die drei Eigenschaften 

Tragfähigkeit  (R),  Raumabschluss  oder  Unversehrt‐

heit  (E)  und Wärmedämmung  oder  Isolation  (I).  In 

der Regel werden  letztere beide zum Kriterium der 

Brandabschnittsbildung  (EI)  zusammengefasst,  wel‐

ches den Brandwiderstand bezüglich der Brandaus‐

breitung  zu  benachbarten  Brandabschnitten  be‐

schreibt. Die Eigenschaften werden  in  ihrer Klassifi‐

kation  mit  einer  Zahl  kombiniert,  welche  den 

Brandwiderstand  unter  Normbrand  in  Minuten 

angibt.  Hier  sollte  festgehalten  werden,  dass  die 

Tragfähigkeit  in  Kombination  mit  einer  Zeit  klar  in 

Abhängigkeit einer konkreten Belastung steht. Diese 
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Belastung  kann  eine  maximal  zulässige  Last  bei 

Normaltemperatur sein oder aber auch eine niedri‐

gere.  Das  heißt,  die  Beschreibung  eines  Bauteiles 

mit lediglich seinem Brandwiderstandes, z.B. R30, ist 

unzureichend,  da  das  gleiche  Bauteil  mit  entspre‐

chend  geringerer  Belastung  eventuell  auch  einen 

Brandwiderstand von R60 erreichen könnte.  

Generell  sind  entsprechende  Nachweise  für  den 

Brandwiderstand  von  Bauteilen  beziehungsweise 

Baukonstruktionen  durch  geeignete  Brandversuche 

oder  Bemessung mit  Berechnungsmodellen wie  sie 

im  Eurocode  zu  finden  sind,  durchzuführen.  Die 

notwendige Klassifizierung auf Basis von Versuchen 

erfolgt  nach  EN 13501‐2  [7].  Nachdem  die  Nach‐

weisführung nach Eurocode, d.h.  entsprechend der 

dort  verfügbaren Berechnungsmodelle,  charakteris‐

tische Materialkennwerte  für  die  Beschreibung  der 

Steifigkeits‐ und Festigkeiten verwendet, ist generell 

zu  erwarten,  dass  Brandversuche  zu  optimistische‐

ren  Ergebnissen  führen  als  die  entsprechende  Be‐

messung  mittels  Bemessungsverfahren  [8].  Insbe‐

sondere für Holzbauteile, bei denen ein signifikanter 

Unterschied  zwischen  den  charakteristischen  Wer‐

ten und der Mittelwerte zu erwarten  ist, sollte die‐

ser  Umstand  entsprechend  berücksichtigt  werden, 

siehe Kapitel 8. 

3 Bemessung von Holzbauteilen  

im Brandfall 

Seit  der  Einführung  von  Eurocode  5,  EN 1995‐1‐2 

[1], gibt es  in Europa ein klar strukturiertes Bemes‐

sungsverfahren  für  Holzbauteile,  welches  im  Ein‐

klang  mit  dem  semiprobabilistischen  Sicherheits‐

konzept  steht.  Die  Berechnungsmethode mit  redu‐

ziertem  Querschnitt  ermöglicht  die  Herleitung  

des  Tragwiderstandes  von  Holzbauteilen  in  zwei 

Schritten.  

Im ersten Schritt kann gemäß einem Modell für 

den  Abbrand  von  Holz  der  unverkohlte  Quer‐

schnitt  zu  jedem beliebigen  Zeitpunkt  berech‐

net  werden;  Ergebnis  ist  ein  verbleibender 

Restquerschnitt. Das Modell berücksichtigt die 

Querschnittsgeometrie,  die  Produktart  (z.B. 

Vollholz oder Brettschichtholz)  sowie das Vor‐

handensein  von  ev.  Brandschutzbekleidungen 

(z.B. Gipsplatten). 

Im  zweiten  Schritt  wird  aus  dem  Restquer‐

schnitt  ein  wirksamer  Querschnitt  berechnet, 

der  Materialeigenschaften  (Festigkeit,  Steifig‐

keit) wie bei Normaltemperatur aufweist. Hier‐

für  wird  vom  Restquerschnitt  eine  fiktive 

Schicht  abgezogen,  welche  die  sich  durch  die 

Erwärmung  des  verbliebenen  Restquerschnit‐

tes  ergebenen  Festigkeits‐  und  Steifigkeitsver‐

luste  kompensieren  kann. Der  um diese  Kom‐

pensationsschicht verminderte Restquerschnitt 

kann  als  effektiver  Querschnitt  bezeichnet 

werden. Daher wird zukünftig von der Metho‐

de des effektiven Querschnitts gesprochen. 

Hinweis:  Aufgrund  der  Überlegungen  zur  Definiti‐

onsänderung wird hier von effektiven Querschnitten 

gesprochen  während  in  der  aktuellen  deutschen 

Fassung  von  EN 1995‐1‐2  [1]  von  ideellen  Quer‐

schnitten gesprochen wird. 

Die  in  EN 1995‐1‐2  [1]  angegebene  alternative Me‐

thode  mit  reduzierten  Eigenschaften  erweist  sich 

insbesondere  für  BSP  als  nicht  anwendbar,  da  kein 

brandausgesetzter  (geometrischer)  Umfang  ange‐

geben werden kann. Diese Methode wird auch des‐

halb in der zukünftigen Fassung von EN 1995‐1‐2 [1] 

nicht mehr erwähnt werden. 

4 Modell für Abbrand  

Holz ist ein brennbares Baumaterial und unterschei‐

det sich damit von den meisten anderen verwende‐

ten  Baustoffen.  Wenn  ausreichend  Wärmeenergie 

auf die Holzoberfläche aufgebracht wird, kommt es 

zur  thermischen Zersetzung  (Pyrolyse) des Baustof‐

fes.  Hierbei  erfolgt  die  Bildung  von  brennbaren 

Gasen,  welche  durch  einen  Masseverlust  begleitet 

wird.  Folglich wird  eine  Kohleschicht  gebildet, wel‐

che  im Brandfall weiter der Hitzeeinwirkung ausge‐

setzt wird. Diese Kohleschicht wächst fortan und der 

darunterliegende  unverkohlte  Holzquerschnitt  wird 

weiter  durch  die  Pyrolyse  zersetzt,  d.h.  in  seinen 

Querschnittsabmessungen  reduziert.  Holz  ist  be‐

kanntlich ein  schlechter Wärmeleiter  (Wärmeleitfä‐

higkeit  0.1   W/mK‐1), die  im Brandfall gebildete 

Kohleschicht  weist  aber  durch  die  abnehmende 

1. 

2. 
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Dichte  (zunehmende  Porosität)  noch  bessere Wär‐

medämmeigenschaften  auf  und  schützt  damit  den 

unverkohlten  Restquerschnitt  gegen  einfallende 

Hitze.  Diese  Eigenschaften  erklären  die  geringen 

Temperaturen  im  Kern  eines  Holzquerschnittes, 

welche  das  günstige  Tragverhalten  im  Brandfall 

begründen. Während bei Stahlbauteilen von homo‐

genen Temperaturen ausgegangen wird, können bei 

ungeschützten  Holzbauteilen  ab  einer  Tiefe  von 

ca. 40 mm  hinter  der  Abbrandgrenze  (Tiefe  der  

Kohleschicht)  Normaltemperaturen  gemessen  wer‐

den [10][11][12]. 

Angeordnete Brandschutzsysteme wie Brandschutz‐

bekleidungen können einerseits die Wärmeenergie, 

welche  auf  die Holzoberfläche  auftritt  infolge  ihrer 

Dämmwirkung,  reduzieren  (mineralische Bekleidun‐

gen,  aufschäumende  Oberflächenbeschichtung), 

oder durch das Verdampfen von darin enthaltenem 

Wasser  nachhaltig  verzögern  (gipsbasierte  Beklei‐

dungen).  Für  Holzoberflächen,  welche  ungeschützt 

der  Normbrandeinwirkung  ausgesetzt  sind,  können 

in  der  Regel  konstante  Abbrandraten  beobachtet 

werden,  welche  auch  Eingang  in  das  gegenständli‐

che Modell finden [1][11].   

Tab. 1  Faktoren zur Herleitung des Bemessungswertes der Abbrandrate  n [15]. 

Faktor  Bezeichnung  Erklärung  Quelle 

sk   Querschnittsfaktor   Berücksichtigt den Einfluss der überlagernden Wärmeströme für 

schmälere Querschnitte ( 180b  mm). In der Regelbetrifft dieser 

Faktor nur die einseitig brandbeanspruchte Schmalseite von Bauteilen 

(Ständer, Rippen in gedämmten Wand‐ und Deckenkonstruktionen).  

1, 2 40 60 

1, 3 0, 00167 60 180 

1, 0 180 

s

für mm b mm

b für mm b mm

für b mm

k

 

    








 

[16] 

prk   Schutzfaktor  Berücksichtigt den veränderten Abbrand hinter einem Brandschutzsys‐

tem (Bekleidung). In [1] werden einige generische Werte für  prk  ange‐

geben, in Zukunft können produktspezifische Werte nach EN 13381‐7 

[17] bestimmt werden. 

[1] 

[16] 

[17] 

[18] 

nk   Kantenrundungsfaktor   Berücksichtigen den erhöhten Abbrand in der Nähe von Kanten, Spal‐

ten (Abstände zwischen Lamellen in BSP) oder Rissen. In der Realität 

tritt in diesen Fällen ein mehrdimensionaler Abbrand auf, wird aber 

mittels dieser Faktoren auf einen eindimensionalen Abbrand umge‐

rechnet, um eine einfache Handhabung zu ermöglichen. 

[19] [20] 

gk   Spaltenfaktor   [8] 

[21] 

[22] 
crk   Rissfaktor 

jk   Fugenfaktor  Berücksichtigt den Einfluss von nicht hinterlegten Fugen von Beklei‐

dungen auf die Brandabschnittsbildung (EI). Für hinterlegte Fugen von 

Bekleidungen kann  1.0jk  angenommen werden. 

[8] 

cok   Verbindungsfaktor  Berücksichtigt den erhöhten Abbrand aufgrund von metallischen Teilen 

bzw. Verbindungsmitteln, welche insbesondere bei Verbindungen mit 

innenliegenden Stahlblechen beobachtet werden kann.  

[23][22] 

 

Obwohl  in  Forschungsarbeiten  unter  Normbrand 

eine  Abhängigkeit  der  Abbrandrate  von  der  Dichte 

und  der  Feuchte  nachgewiesen  wurde,  wird  ver‐

einfacht  von  einem  Bemessungsgrundwert  der  

Abbrandrate  für  Bauholz  (Nadelholz)  von  

 

0 0.65  mm/min  ausgegangen  [1].  Dieser  Grund‐

wert  ergibt  sich  aus  unzähligen  Messungen  unter 

Normbrandbedingungen [11]. 
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Je  nach  Produkt  und  Ausführung  können  verschie‐

dene  Faktoren  den  Bemessungsgrundwert  0 für 

die  Abbrandrate  vermindern  oder  erhöhen.  Diese 

Faktoren werden in Tabelle 1 zusammengefasst.  

Während z.B. Brandschutzbekleidungen den Bemes‐

sungswert  der  Abbrandrate  vermindern,  erhöhen 

Risse  (z.B.  bei  der  Verwendung  von  Vollholz)  oder 

Spalten  (beispielsweise  in  den  Querlagen  von  BSP, 

siehe Abb. 1) diesen Bemessungswert. Eine erhöhte 

Abbrandrate  tritt  zudem  bei  linearen  stabförmigen 

Bauteilen  (Balken)  im  Gegensatz  zu  flächigen  Ele‐

menten auf; hier wird der erhöhte Abbrand  im Be‐

reich der Kanten (Ausrundungen) berücksichtigt um 

den  Tragsicherheitsnachweis  einfach  gestalten  zu 

können.  Durch  die  Annahme  eines  äquivalenten, 

rechteckigen  Restquerschnittes,  beziehungsweise 

einer um einen Koeffizienten erhöhte Abbrandrate, 

können wichtige Querschnittswerte  (Fläche, Wider‐

standsmoment, Flächenträgheitsmoment) einfacher 

berechnet werden.  

Kürzlich  wurde  für  die  Herleitung  der  Abbrandrate 

unter  Beachtung  möglicher  Randbedingungen  die 

allgemeine Gleichung (1) vorgestellt [15]:  

0n s pr n g cr j cok k k k k k k          (1) 

Die  Gleichung  (1)  setzt  den  Bemessungsgrundwert 

0 in eine klare Beziehung zur ideellen Abbrandrate

n   wobei  im  Normalfall  die  meisten  Faktoren 

1.0ik   gesetzt werden können. Während ein Groß‐

teil  der  angegebenen  Ausdrücke  bereits  heute  in 

EN 1995‐1‐2 [1] in verschiedenen Abschnitten einge‐

führt  ist,  stellt  der  hier  präsentierte  Ansatz  eine 

ganzheitliche  Beschreibung  dar,  die  flexibel  in  Zu‐

kunft  auch  für  neue  Anwendungen  angepasst  und 

erweitert  werden  kann.  Die  in  Gleichung  (1)  ver‐

wendeten  Faktoren  sind  in  Tabelle  1  beschrieben 

sowie mit Quellenangaben versehen. 

Für  anfänglich  geschützte Holzbauteile  treten wäh‐

rend des Brandes verschiedene Phasen auf, welche 

mit entsprechenden Abbrandraten sinngemäß kom‐

biniert werden, um einen Restquerschnitt herleiten 

zu können. Abb. 2 zeigt das vereinfachte Modell von 

EN 1995‐1‐2 [1], wobei hier nun den verschiedenen 

Abbrandraten  eindeutig  Phasen  zugeordnet  wur‐

den. 

Kohleschicht 25 mm
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Legende: 

,1n  Bemessungswert der ideellen Abbrandrate in Phase 1  

Anmerkung: für ungeschützte Holzbauteile. Für 

geschützte Holzbauteile gilt  ,1 0n   

,2n  Bemessungswert der ideellen Abbrandrate in Phase 2 

,3n  Bemessungswert der ideellen Abbrandrate in Phase 3 

cht  Beginn des Abbrandes 

ft  Versagenszeit des Brandschutzsystems 

(Brandschutzbekleidung) 

at  Zeitpunkt zu der eine 25 mm starke Kohleschicht 

erreicht ist  

Abb. 3  Allgemeine Beschreibung des Abbran‐

des von ungeschützten (I) und anfäng‐

lich geschützten Holzbauteilen (II) nach 

EN 1995‐1‐2 [1], modifiziert übernom‐

men von [15]. 

Phase  1  beschreibt  jene  Phase,  in  der  das  aktuelle 

Brandschutzsystem  einen  Beginn  des  Abbrandes 

verzögern  kann.  Es  muss  darauf  hingewiesen  wer‐

den, dass der Holzquerschnitt in dieser Phase jedoch 

bereits  eine  Erwärmung  erfährt,  welche  zu  einer 

Verminderung  der  Materialeigenschaften  (Festig‐

keit,  Steifigkeit)  führt.  Diese  Phase  endet  mit  dem 

Beginn des Abbrandes  tch, welcher entweder hinter 

der Bekleidung stattfindet, oder gleichzeitig mit dem 

Versagen der Bekleidung  zum Zeitpunkt  tf  einsetzt. 

Im Fall  von Holz‐ oder Holzwerkstoffplatten als Be‐

kleidung  aber  auch  bei  Verwendung  von  normalen 
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Gipsplatten,  fallen  diese  beiden  Zeitpunkte  zusam‐

men. In der aktuellen Version von EN 1995‐1‐2 [1] ist 

bereits ein Faktor eingeführt, mit dem ein Versagen 

von  Bekleidungen  berücksichtigt  wird:  Der  Faktor 

2 2k    beschreibt  in  Phase  2  eine  doppelte  Ab‐

brandrate, um das Nichtvorhandensein einer schüt‐

zenden  Holzkohleschicht,  bei  gleichzeitig  bereits 

hohen Temperaturen  im Brandraum zu berücksich‐

tigen. Das Modell geht davon aus, dass sich nach der 

schnellen  Bildung  einer  ausreichend  dämmfähigen 

Kohleschicht  von  25 mm  wieder  die  ursprüngliche 

ideelle  Abbrandrate  (gestrichelte  Linie  in  Abb.  2) 

einstellt.  Dieses  Modell  kann  für  die  Beschreibung 

des  Abbrandes  für  anfänglich  geschützte  massive 

Holzquerschnitte aber auch für BSP verwendet wer‐

den [24]. 

5 Modell für Abbrand von BSP 

Die  Grundzüge  des  Modelles  von  EN 1995‐1‐2  [1] 

zur  Beschreibung  des  Abbrandes  von  Holz  wurden 

bereits in Kapitel 4 erläutert. Unter Berücksichtigung 

produkttypischer  Eigenschaften  kann  es  auch  für 

BSP  verwendet werden.  Aufgrund  des  lagenartigen 

Aufbaus und der damit einhergehenden Verklebung, 

kann  der  Abbrand  von  BSP  von  jenem  homogener 

Produkte abweichen. Hierbei muss der Lage der mit 

den  Isothermen  parallelen  Klebfugen  sowie  dem 

Klebstoff  selbst  besondere  Beachtung  geschenkt 

werden, siehe Kapitel 8. 

In  den  letzten  Jahren  wurde  eine  große  Anzahl  an 

Brandversuchen mit BSP als Wand‐ und Deckenele‐

ment  durchgeführt  [25].  In  diesen  Versuchen  wur‐

den  auch  verschiedene  Einflussparameter  unter‐

sucht, unter anderem die Stärke der Lagen, die Art 

des  verwendeten  Klebstoffes,  unterschiedliche 

Brandschutzsysteme (Bekleidungen), die Anzahl der 

Lagen,  und  die  Lagerbedingung.  Darüber  hinaus 

wurden  einerseits  Brandversuche  nach  gängigen 

Normen als auch hiervon abweichende, sogenannte 

ad‐hoc‐Versuche,  z.B.  mit  Strahlungspanelen, 

durchgeführt. Basierend auf diesen Untersuchungen 

und  der  gezielten  Auswertung  des  Abbrandverhal‐

tens  von  BSP  Elementen  kann  ein  klarer  Bemes‐

sungsvorgang  vorgestellt  werden.  Die  Berechnung 

des Restquerschnittes sollte die Ausrichtung der BSP 

Elemente  berücksichtigen,  d.h.  ob  diese  horizontal 

(Deckenelement) oder vertikal  (Wandelement) aus‐

gerichtet  sind.  Um  den  Restquerschnitt  bzw.  die 

Abbrandtiefe  zu  bestimmen,  sollten  folgende  Para‐

meter berücksichtigt werden: 

a) Wenn  verkohlte  Lagen  des  BSP  an  unverkohl‐

tem  Holz  anhaften  (Eigenschaft  „Anheftung“, 

siehe  Normenreihe  EN 13381‐X  [17])  und  da‐

mit  die  Kohleschicht  den  Restquerschnitt  zu 

schützen vermag, verhält sich das Produkt wie 

ein Vollholzprodukt.  

b) Wenn  mit  einer  Anheftung  der  verkohlten 

Lagen des BSP an dem unverkohlten Restquer‐

schnitt nicht gerechnet werden kann, muss an‐

genommen werden, dass das Produkt zeitwei‐

se  die  schützende  Wirkung  der  Kohleschicht 

verliert.  Daher  muss  bei  der  Ermittlung  des 

Restquerschnittes  ein  Abfallen  der  entspre‐

chenden  verkohlten  Lage,  sowie  ein  folglich 

erhöhter  Abbrand  in  der  nachfolgenden  Lage 

berücksichtigt werden,  bis  wieder  eine  Kohle‐

schicht  gebildet  werden  konnte,  die  den  BSP 

Restquerschnitt  vor  hohen  Temperaturen  im 

Brandraum  schützen  kann.  Dieses  Phänomen 

gleicht  jenem  von  Holzbauteilen,  welche  an‐

fangs von Bekleidungen geschützt werden, sie‐

he Abb. 2. Wie bereits in Kapitel 4 erläutert, ist 

anzunehmen, dass eine doppelte Abbrandrate 

bis zum Erreichen einer 25 mm starken Kohle‐

schicht  auftritt,  danach  ist  wieder  mit  einer 

einfachen  Abbrandrate  (Verminderung  des 

Abbrandes) zu rechnen.  

c) Für vertikal ausgerichtete BSP (Wandelemente) 

wurde  in  den  durchgeführten  Versuchen  der 

Verlust  der  Anheftung  von  verkohltem  Lagen 

weniger ausgeprägt festgestellt. Allerdings soll‐

ten  ungeschützte  (BSP  ohne  Brandschutzsys‐

tem) tragende Wandelemente mit mindestens 

fünf Lagen vorgesehen werden, um eine robus‐

te Tragstruktur zu gewährleisten.  
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Abb. 4  Fallunterscheidung von Abbrandraten für verschiedene Typen BSP (ohne Bekleidung) [15]. 
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Generell  sollte  sichergestellt  werden,  dass  der  BSP 

Restquerschnitt  über  eine  rechnerische  minimale 

Reststärke  der  äußeren  Lage  in  Spannrichtung  von 

mindestens  3 mm  aufweist  [3][15][26].  Aufgrund 

des  vorgestellten  Verhaltens  von  BSP  im  Brandfall 

kann festgehalten werden, dass der Lagenstärke von 

BSP  eine  hohe  Bedeutung  zukommt.  Eine  starke 

äußere  Lage  ist  in  der Regel  von Vorteil,  da  in  die‐

sem Fall  der mehrlagige Aufbau von BSP nur einen 

geringen  Einfluss  in  der  Brandbemessung  hat,  es 

kann  kein  Einfluss  des  Klebstoffes  auftreten.  Eine 

Dimensionierung des Produktes mit einer Lage ent‐

sprechender  Stärke  sollte  darauf  abzielen,  dass  die 

erste  Lage  erst  nach  ca.  45‐60  Minuten  Brandein‐

wirkung vollständig verkohlt ist. 

Für die Berechnung des Abbrandes müssen weitere 

produktspezifische  Parameter  wie  die  Anordnung 

von Abständen zwischen den Lamellen in den Quer‐

lagen (Spalten) berücksichtigt werden. Verschiedene 

Fälle A bis C des Modelles für den Abbrand von BSP 

sind in Abb. 4. gegeben.  

Das  Europäische  Handbuch  „Fire  Safety  in  Timber 

Buildings“  [8]  beschreibt  bereits  einen  Faktor,  um 

den zweidimensionalen Abbrand in und um Spalten 

eindimensional zu beschreiben, welcher im Einklang 

mit  der  oben  vorgestellten  Gleichung  (1)  ist.  Für 

Spalten  bis  zu  2 mm  muss  der  Bemessungsgrund‐

wert der Abbrandrate  0  nicht weiter erhöht wer‐

den, während für Spalten zwischen 2 und 6 mm der 

erhöhte  Spaltenfaktor  von  1.2gk  zu  verwenden 

ist.  Für  Spalten  über  6 mm muss  der  Abbrand  der 

Lamellen  als  dreiseitig  angenommen  werden.  Eine 

Beschreibung  des  Restquerschnittes  für  diese  Pro‐

dukte mit einfachen Berechnungsverfahren ist nicht 

mehr möglich und es müsste für diese Produkte auf 

andere Methoden zurückgegriffen werden, zum Bei‐

spiel  Versuche  oder  thermische  Simulationen  mit 

der Methode der finiten Elemente. Es sollte hierbei 

auch  Erwähnung  finden,  dass  die  Anordnung  von 

Spalten  in  Quer‐  und  Längslagen  zu  undefinierten 

Randbedingungen  führen  würde,  bei  der mit  einer 

Brandausbreitung  durch  das  BSP  Element  hindurch 

zu  rechnen  ist.  Für  Längs‐ und Querlagen mit  anei‐

nandergefügten  oder  an  der  Schmalseite  mit‐

einander  verklebten  Lamellen  wird  1.0gk    ange‐

nommen. 

Die  generelle  Gleichung  (1)  verfügt  damit  lediglich 

über  zwei  Faktoren  welche  für  die  Herleitung  der 

ideellen  Abbrandrate  n   für  BSP  herangezogen 

werden müssen, d.h.  1.0ik  , diese sind: 

 prk  Faktor zur Berücksichtigung des angebrach‐

ten Brandschutzsystems, d.h. der Bekleidung 

(Schutzfaktor) 

 gk  Faktor zur Berücksichtigung der Zwischen‐

räume in den Querlagen (Spaltenfaktor) 

An dieser Stelle sollte hervorgehoben werden, dass 

in Abhängigkeit  vom vorliegenden Produkt der  ide‐

elle  Abbrand  ,n i   gegebenenfalls  für  jede  Lage  i  

individuell berechnet werden muss.  

Abb. 4 zeigt die Berechnungswege  für Decken‐ und 

Wandelemente  aus  BSP  zur  Ermittlung  des  Rest‐

querschnittes  entsprechend  dem  hier  vorgestellten 

Verfahren.  Sowohl  für  Decken‐  als  auch  Wandele‐

mente  kann  es  notwendig  sein,  ein  Versagen  der 

Anheftung der Brettlagen zu berücksichtigen (Abfal‐

len verkohlter Schichten). Unterschiedlich hierbei ist 

jedoch  die  Ausprägung  dieser  Eigenschaft,  womit 

die drei Berechnungsfälle A bis C in Abb. 5 gegeben 

sind.  Ein  Vergleich  zwischen  dem  vorgestellten 

Modell  und  der  Auswertung  von  Brandversuchen 

zeigt,  dass  das  Modell  ausreichend  genau  in  der 

Lage  ist,  die  vorgestellten  Phänomene  zu  beschrei‐

ben, siehe Abb. 5.  

Ob ein Abfallen der verkohlten Lagen auftritt, hängt 

nicht  nur  von  dem  verwendeten  Klebstoff  und  der 

der Güte der erreichten Verbindung in der Klebfuge 

ab, sondern auch von dem Aufbau des BSP Produk‐

tes (Anzahl und Dicke der Lagen). Für einen benötig‐

ten Brandwiderstand von 30 Minuten kann es nicht 

zu einem Abfallen der ersten Lage kommen, sofern 

diese  eine  typische Mindeststärke  von  25 mm  hat, 

da  die  Abbrandgrenze  innerhalb  der  ersten  Lage 

liegt.  Für  einen  angestrebten  Brandwiderstand  von 

60  Minuten  ist  ein  Einfluss  von  abfallenden  Lagen 

auf  die  Stärke  des  Restquerschnittes  zu  erwarten, 

wenn die Stärke der ersten Lage unter 40 mm ist. 
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Abb. 5  Vergleich des Abbrandmodelles mit Ver‐

suchen, modifiziert übernommen aus [27]. 

Es  sollte  jedoch  deutlich  darauf  hingewiesen  wer‐

den,  dass  der Brandwiderstand nicht  allein  aus der 

Abbrandtiefe  abzuleiten  ist,  sondern  auch  der  pro‐

dukttypische  Aufbau  mit  den  Querlagen,  welche 

sehr geringen Festigkeiten  in Längsrichtung aufwei‐

sen,  zu  berücksichtigen  ist.  Beispiele  zur  Brandbe‐

messung  von  handelsüblichen  BSP‐Decken‐

elementen  in  [25]  konnten  zeigen,  dass  die  Brand‐

bemessung  bei  der  Mehrzahl  von  handelsüblichen 

BSP‐Elementen trotz ablösender verkohlter Lagen zu 

keiner  Veränderung  des  Lagenaufbaus  bzw.  der 

Gesamtstärke  des  BSP‐Elementes  bei  Decken  auf‐

grund  der  Brandbemessung  führt  (Tragfähigkeits‐

nachweis). Dies bedeutet, dass die Brandbemessung 

für handelsübliche Deckenelementen aus BSP nicht 

zu  einer  Veränderung  des  Lagenaufbaus  führen 

sollte (unabhängig vom Klebstoff). Der Lagenaufbau 

ergibt  sich  vielmehr  durch  Nachweise  bei  Normal‐

temperatur (Schwingung, Durchbiegung, etc.) [28]. 

5.1 Vereinfachter Abbrand von BSP 

Für die Berücksichtigung des Abfallens von verkohl‐

ten Lagen kann theoretisch neben dem zuvor disku‐

tierten  Stufenmodell  unter  Verwendung  der  zeit‐

weise doppelten Abbrandrate ein weiter vereinfach‐

tes  Modell  hergeleitet  werden.  Der  Abbrand  von 

BSP könnte konstant mit einer gemittelten Abbrand‐

rate ,n mean , welche auf alle Lagen angewendet wird, 

beschrieben  werden.  Diese  Abbrandrate  ,n mean

wurde aus Berechnungen  für 90 Minuten Brandbe‐

lastung  entsprechend  dem  Stufenmodell  ermittelt. 

Für  BSP  ohne  Spalten  oder  Spalten  bis max.  2 mm 

ergibt  sich  eine  anzusetzende  Abbrandrate  von 

, 1.10n mean  mm/min wobei hier der Abfall von ver‐

kohlten Lagen ab  2i   berücksichtigt wurde (Fall A 

in  Abb.  4).  Verglichen  mit  dem  Stufenmodell  ist 

dieser  Wert  für  viele  Produkte  konservativ,  aller‐

dings ist die Verwendung sehr einfach da die etwas 

längere  Berechnung  nach  dem  Stufenmodell  ent‐

fällt.  Dieser  gemittelte  Bemessungswert  des  Ab‐

brandes ändert sich geringfügig  falls das Produkt  in 

den  Querlagen  Spalten  zwischen  2  und  6 mm  auf‐

weist,  in  diesem  Fall  ist  , 1.20n mean  mm/min.  Im 

aktuellen Vorschlag der prDIN 20000‐8 [29] wird für 

die vereinfachte Berechnung des Abbrandes abwei‐

chend von den hier präsentierten Erkenntnissen ein 

deutlich  niedriger  Wert  von  , 0.80n mean  mm/min 

angegeben.  

Neben  dem  Brandverhalten  sind  in  der  aktuellen 

Fassung  der  prEN 16351  [2]weitere  Angaben  zum 

Tragwiderstand im Brandfall angegeben. Der Ansatz 

den Abbrand gemäss der  vorliegenden Dichten der 

Lamellen  zu  berechnen  wird  als  nicht  zielführend 

beurteilt  da  die  Verwendung  von  Berechnungsmo‐

dellen  für  den  Abbrand  auf  Grundlage  der  Dichte 

einerseits umstritten sind [11][13][22] und anderer‐

seits eine individuelle Anpassung die Berechnungen 

in  ihrem  Komplexitätsgrad  erhöhen  würde.  Dies 

steht  im  Widerspruch  zum  Mandat  der  Europäi‐

schen Union bei der Erarbeitung der neuen Version 

von EN 1995‐1‐2 [1]. Eine Vereinfachung der Dimen‐

sionierung wurde auch durch die Europäische Holz‐

industrie  als  Ziel  der Revision  von Eurocode 5 defi‐

niert. Darüber hinaus sehen wir die Einführung eines 

weiteren Produktmerkmales als nicht zweckdienlich 

im Sinne der Harmonisierung des Produktes.  

5.2 Extrapolation von Versuchsergebnissen 

Abschließend  sollte  darauf  hingewiesen  werden, 

dass  Versuchsergebnisse,  welche  den  Abbrand  do‐

kumentieren,  für  BSP  nicht  extrapoliert  werden 

dürfen.  Aufgrund  des  beschriebenen  Einflusses  der 

Stärke  der  Lagen  sowie  der  sind  insbesondere  Er‐

gebnisse, welche aus zeitlich begrenzten Versuchen 
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gewonnen wurden, nicht beliebig  zu erweitern.  Ein 

konkretes  Beispiel  sind  hierbei  Rückschlüsse  vom 

Abbrand in der ersten BSP Lage auf folgende bezie‐

hungsweise das ganze Produkt. 

6 Tragfähigkeitsbemessung des  

BSP‐Restquerschnittes  

Hohe Temperaturen, wie sie bei einem brandausge‐

setzten  BSP  Element  auftreten,  reduzieren  sowohl 

durch  den  Abbrand  die  Querschnittshöhe  als  auch 

die Materialeigenschaften des erwärmten Holzes im 

Restquerschnitt  selbst.  Die  aktuelle  Version  von 

EN 1995‐1‐2  [1]  gibt  keine  spezifischen  Informatio‐

nen über  die Brandbemessung  von BSP  an. Grund‐

sätzlich bleiben für die Bemessung nach EN 1995‐1‐

2 [1] zwei Berechnungsmethoden für plattenförmige 

Bauelemente wie Brettstapel‐ oder Brettsperrholz:  

(1)  Methode des effektiven Querschnittes  

(2)  Erweiterte Berechnungsmethoden (Annex B) 

Das Konzept  von  (1) wurde bereits  in Kapitel  3 be‐

schrieben.  Die  Methode  sieht  eine  Verminderung 

des  Restquerschnittes  zu  einem  beliebigen  Zeit‐

punkt der Brandbelastung vor, um eine sogenannte 

Kompensationsschicht,  die  d0  ‐  Schicht  mit  einer 

Stärke d0, vor. Diese Schicht kompensiert die Verän‐

derung der mechanischen Eigenschaften im Bereich 

zwischen  Normaltemperatur  und  der  Temperatur, 

bei der keine Festigkeit mehr vorhanden ist (300°C) 

[18].  Methode  (1)  wird  in  diesem  Kapitel  für  BSP 

näher erläutert während die Methode (2) im Kapitel 

7 behandelt wird. 

Aufgrund  des  produkttypischen  Aufbaus  mit  Quer‐ 

und Längslagen zeigt Brettsperrholz eine wesentlich 

komplexere  Veränderung  des  Tragverhaltens  als 

Vollholz  wenn  es  einer  Brandbelastung  ausgesetzt 

wird.  Wie  auch  bei  Normaltemperatur  hängen  die 

mechanischen  Eigenschaften  von  BSP  stark  von 

Stärke  und  Festigkeiten  der  Lamellen  in  Längsrich‐

tung und der Stärke der Querlagen ab. Nachdem die 

Querlagen  in  Längsrichtung  kaum  wirksam  sind 

(Spalten,  Belastung  quer  zur  Faserrichtung),  wird 

mitunter  in  tragende  und  nichttragende  Lagen  un‐

terschieden,  wenn  auch  von  einer  ausreichenden 

Übertragung  von  Schubkräften  der  Querlagen  aus‐

gegangen  wird  [3].  Ungeachtet  der  Anzahl,  Anord‐

nung  und  Stärke  der  Lagen  verhält  sich  BSP  ther‐

misch wie Vollholz. Das heißt, die temperaturbeein‐

flusste Tiefe hinter der Abbrandgrenze (Tiefe, in der 

die  Temperatur  von 300 auf 20°C  fällt)  ist  nach  ca. 

20 Minuten Brandeinwirkung  in etwa konstant und 

kann, für ungeschützte BSP Elemente, mit ca. 35 bis 

40 mm  angegeben  werden.  Die  unterschiedlichen 

mechanischen  Eigenschaften  der  Lagen  in  Spann‐

richtung haben grundlegende Konsequenzen für die 

Bestimmung der d0  ‐  Schicht wie  das  in  Abb.  6  ge‐

zeigt wird: 

a) Die  Grenze  des  Restquerschnittes  liegt  in  einer 

Querlage, die d0  ‐  Schicht  liegt  zur Gänze  in dieser; 

die  Berechnung  des  Tragwiderstandes wird  von  ihr 

nicht beeinflusst.  

b) Die  Grenze  des  Restquerschnittes  liegt  in  einer 

Längslage, die d0  ‐ Schicht  liegt zur Gänze in dieser; 

die  Berechnung  des  Tragwiderstandes wird  von  ihr 

beeinflusst.  

 

Abb. 6  Definition des Restquerschnittes und des 

effektiven Querschnittes: Grenze des ef‐

fektiven Querschnittes a) in der Querlage 

und b) in der Längslage [15]. 

Im Fall a) wird zwar die Querschnittshöhe des effek‐

tiven Querschnittes durch die d0 ‐ Schicht reduziert, 

aufgrund  der  Faserrichtung  und  limitierten  Breite 

der Lamellen wird die Berechnung der Tragfähigkeit 

des  Restquerschnittes  aber  nicht  beeinflusst.  Dem 

Widerspricht die Tiefe der  temperaturbeeinflussten 

Tiefe,  abgebildet  rechts  neben  dem Querschnitt  in 
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Abb.  6.  Sie  erreicht  bereits  die  folgende  (lastabtra‐

gende) Längslage. Ziel der Kompensationsschicht d0 

ist  es  jedoch,  die  Festigkeit‐  und  Steifigkeitsminde‐

rungen  durch  Temperaturbeanspruchung  entspre‐

chend zu kompensieren.  Im Fall a)  ist demnach da‐

von  auszugehen,  dass  die  abgebildete  d0  ‐  Schicht 

nicht in der Lage ist, die tatsächliche Tragfähigkeit zu 

beschreiben. Im Fall b) reduziert die d0 ‐ Schicht den 

effektiven Querschnitt und beeinflusst wie bei Voll‐

holz die Berechnung der Tragfähigkeit des Restquer‐

schnittes.  In der Realität kann es  selbstverständlich 

zur  Kombination  beider  Fälle  a)  und  b)  über  die 

Zeitdauer der Brandeinwirkung kommen. Fall a) und 

b),  sowie weitere mögliche Kombinationen, welche 

sich  aus  dem  Abbrand  und  der  Überlagerung  mit 

den  Temperaturprofilen  ergeben,  erklären,  warum 

es  in der Regel nicht möglich  ist, das Tragverhalten 

von BSP Produkten im Brandfall mit einem konstan‐

ten  Wert  für  die  Stärke  d0  ‐  Schicht  abzubilden. 

Während entsprechend EN 1995‐1‐2 [1], ausgehend 

von  der  Beschreibung  des  Biegewiderstandes  von 

BSH‐Trägern  im Brandfall  bis  zu 60 min,  von einem 

konstanten Wert für d0 ausgegangen wird, kann für 

große  Anzahl  an  unterschiedlich  aufgebauten  BSP‐

Elementen  keine  einfache  Lösung  angeboten  wer‐

den,  da  dies  in  der  Regel  entweder  zu  einer Über‐ 

oder  Unterschätzung  des  Tragfähigkeit  des  Rest‐

querschnittes  führt.  Das  Europäische  Handbuch 

„Fire  Safety  in  Timber  Buildings“  [8]  führt  daher 

einfache Funktionen für d0 ein (die darin angegebe‐

nen Regeln für 0s entsprechen jenen für d0). Um dem 

umfangreichen Produktportfolio  von BSP  zu begeg‐

nen, wurden weitere verschiedene Ansätze für drei‐, 

fünf‐  und  siebenlagige  BSP  Elemente  angegeben. 

Darüber hinaus wird in Wand‐ und Deckenelemente 

unterschieden,  um  das  grundlegend  verschiedene 

mechanische  Verhalten  (Knicken  vs.  Biegung)  kor‐

rekt  wiederzugeben  und  um  eine  unökonomische 

Überdimensionierung in vielen Fällen zu vermeiden. 

Die  Werte  für  die  Kompensationsschicht  sind  ent‐

weder mit  Konstanten  oder  einfachen Gleichungen 

in  Abhängigkeit  von  der  Stärke  des  BSP  Elementes 

angegeben.  Die  in  dem  Handbuch  angegebenen 

Werte  wurden  basierend  auf  einer  umfangreichen 

Studie  entwickelt, welche  auf  Simulationen beruht, 

die mit Hilfe einer Vielzahl von Versuchen verifiziert 

wurden  [3]. Details  der Simulation  von brandbelas‐

tetem  BSP  werden  in  Kapitel 7  beschrieben.  Die 

Ergebnisse der Simulationen wurden mit dem aktu‐

ellen Bemessungsverfahren, der Methode des effek‐

tiven  Querschnittes  in  EN 1995‐1‐2  [1],  verglichen. 

In dem relevanten Tragfähigkeitsbereich von brand‐

beanspruchten Holzbauteilen von 40 bis 20% 
20

fireM

M
 

ist  der  entsprechende  kalte  Querschnitt  in  einer 

Vielzahl der Fälle kleiner als jener nach EN 1995‐1‐2 

[1], wo von einer Reduktion von d0 = 7 mm ausge‐

gangen wird. Das bedeutet, dass bei dieser Vielzahl 

von Fällen der Wert d0 grösser ist als 7 mm. Um die 

große  Streuung  der  Ergebnisse  zu  reduzieren, wur‐

den  Gleichungen  für  verschiedene  Belastungs‐  und 

Anwendungsfälle  hergeleitet  beziehungsweise  Ein‐

schränkungen durchgeführt. Die folgenden Produkt‐

typen und –Anwendungen wurden untersucht [3]: 

 Gesamtstärke BSP 45 bis 315 mm 

 Dicke der Lagen: 15 bis 45 mm  

 Anzahl der Lagen: 3 bis 7 

 Anfänglich ungeschützt und geschützt  

(verkleidet)  

 Brandbeanspruchte Seite unter Zug und unter 

Druck 

 Symmetrischer Aufbau 

 Normbrandbelastung bis 120 min 

 Decken werden als in eine Richtung gespannte 

Elemente betrachtet 

Die  resultierenden  Gleichungen,  vorgestellt  in  [8], 

folgen  im  Mittel  den  Simulationsergebnissen.  Es 

wurde  erkannt,  dass  die  Ergebnisse  optimiert wer‐

den  könnten  (Einschränkung  der  Streuung  der  Re‐

sultate), wenn eine Einschränkung des Produktport‐

folios  eine  gezieltere  Beschreibung  des  Tragverhal‐

tens  im Brandfall  ermöglichen würde. Abb.  7  zeigt, 

im  Vergleich  zu  Gleichungen  ausgewiesen  in  [8], 

eine  deutlich  geringere  Bandbreite,  die  auf  eine 

Reduktion  der  Lagenstärke  zurückzuführen  ist  (mi‐

nimale  Lagenstärke  von  BSP  mit  25ih   mm  statt 

15 mm  in  [3]).  Mit  dieser  Voraussetzung  könnte, 

gemeinsam mit  der  Forderung  der  Robustheit  (Be‐

rücksichtigung von Lamellen nur mit einer Restmin‐

destreststärke  von  3 mm),  eine  näherungsweise 

Angabe mit d0 = 12,5 mm  in den meisten Fällen zu 

einer akzeptablen Lösung führen. 
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Abb. 7  d0 ‐Schichtstärken für BSP unter Biegung 

für anfänglich geschützte (gestrichelte Li‐

nien) und ungeschützte Elemente. 

Mögliche produktangepasste  Simulationen könnten 

allerdings  zu  einer  Ungleichbehandlung  von  BSP  in 

verschiedenen  Ländern  führen,  da  im Moment  nur 

wenige  Akteure  über  die  notwendige  Kompetenz 

verfügen um die oben genannten Anforderungen in 

Simulationsstudien zu berücksichtigen. 

Einfluss des Abfallens der Kohleschicht  

auf die  0d ‐Schicht 

Ein  Abfallen  der  Kohleschicht  kann  erfolgen,  wenn 

die Pyrolysegrenze die Klebfuge erreicht, siehe Kapi‐

tel 5. Ein unverkohlter Holzquerschnitt weist hinter 

einer  vollständig  ausgebildeten  Holzkohleschicht 

(ca. 25 mm stark) ein Temperaturprofil auf, welches 

nach in einer Tiefe von ca. 40 mm hinter der Kohle‐

schicht  Normaltemperatur  zeigt,  siehe  Abb.  6.  Da‐

hingegen  zeigen  gut  geschützte  Querschnitte  (z.B. 

mit  einer  doppelten  Gipsbekleidung)  relativ  flache 

Temperaturgradienten, welche erst nach ca. 80 mm 

[12] Normaltemperatur aufweisen. Umgekehrt führt 

das  spontane  Abfallen  von  Holzkohleteilen  zu  sehr 

steilen  Temperaturprofilen  [3],  bei  denen  eine  ge‐

ringere Kompensationsschicht (d0 ‐ Schicht) abgelei‐

tet werden  kann.  Ein  eventuell  auftretendes Abfal‐

len  von  Teilen  der  Kohleschicht  oder  der  Kohle‐

schicht  im  Ganzen  bedarf  daher  keiner  weiteren 

Bemessungsregeln. Ein Abfallen von Kohleschichten 

führt zu einem sehr steilen Temperaturgradient. Das 

heißt, der Bauteil weist eine sehr geringe  tempera‐

turbeeinflusste Tiefe auf in der die Festigkeiten und 

Steifigkeiten vermindert sind. Folglich sinkt die Tiefe 

der Kompensationsschicht, der d0 ‐ Wert wird gerin‐

ger.  Dies  bedeutet,  dass  ein  Abfallen  von  Kohle‐

schichten  bei  der  Bestimmung des d0 Wertes  nicht 

berücksichtigt  werden  muss,  da  jene  Bemessungs‐

regeln  ohne  Abfallen  stets  konservative  Lösungen 

darstellen.  Nachdem  andererseits  das  spontane 

Abfallen  der  verkohlten  Lage  nicht  garantiert  wer‐

den  kann,  darf  der  d0‐Wert  nicht  vermindert  wer‐

den. 

7 Simulation von BSP im Brandfall 

Brandversuche  sind  zeitaufwändig,  teuer  und  kön‐

nen  in  der  Regel  nur  von  akkreditierten  Labors 

durchgeführt  werden.  Resultate  von  diesen  Brand‐

versuchen  können  darüber  hinaus  nur  geringfügig 

angepasst  und  erweitert  werden;  sogenannte  Nor‐

mendokumente  zum  erweiterten  Anwendungsbe‐

reich  (engl.  extended  applications)  sind  sehr  be‐

grenzt vorhanden.  

Generell  sind  für  die  Entwicklung  von  Berech‐

nungsmodellen  Brandversuche  essentiell.  Jedoch 

können  viele Versuchsergebnisse, welche nach  gül‐

tigen Normprüfungen  gewonnen wurden,  zum Bei‐

spiel nach EN 1365‐1 [30] oder EN 1365‐2 [31], nicht 

ohne  weiteres  als  Grundlage  für  die  Entwicklung 

und  Verifizierung  von  Berechnungsmodellen  über‐

nommen werden.  Dies  resultiert  einerseits  aus  der 

Unkenntnis  vieler  Brandlabore  aber  auch  aus  einer 

komplett  anderen  Zielsetzung. Wichtige  Vorausset‐

zungen  von  Brandversuchen  mit  Holzbauteilen  die 

auch  für  eine wissenschaftliche  Analyse  verwendet 

werden sollen, wurden vor kurzem in [32] publiziert 

und sind im Kapitel 8 angepasst für BSP zusammen‐

gefasst.  

Mit  dem  Durchbruch  der  computergestützten  Be‐

rechnungsmethode mit finiten Elementen im letzten 

Jahrzehnt  sind  die  Möglichkeiten  eines  Tragsicher‐

heitsnachweises  im Bauwesen  sprunghaft  angestie‐

gen.  Insbesondere durch die relativ schnelle Anpas‐

sungsfähigkeit  lassen sich Änderungen in der Trags‐

truktur  einfach,  und  vor  allem  kostengünstig  im 

Vergleich  zu  Brandversuchen,  untersuchen.  Die 
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Komplexität  von  Holz  lässt  diese  Methode  jedoch 

schnell  an  Ihre  Grenzen  stoßen,  insbesondere  des‐

halb, weil es hierzu kaum fertige Anwendungspake‐

te auf dem Markt gibt. Es kann sogar vermutet wer‐

den,  dass  es  aufgrund  der  Verfügbarkeit  der  sehr 

einfachen Berechnungsmöglichkeiten (Methode mit 

reduziertem  Querschnitt)  kaum  Entwicklungen  in 

diese  Richtung  gab,  da  die  aufwändigere  Berech‐

nung  in  der  Regel  zu  konservativeren  Ergebnissen 

führt.  Das  Faktum,  dass  nach  der  Veröffentlichung 

der Methode mit  reduziertem Querschnitt  ca.  zwei 

Jahrzehnte  kaum  Brandversuche  mit  Holzbauteilen 

unternommen  wurden  [33][34],  scheint  dies  zu 

bestätigen. Während  im Stahl‐ und Betonbau  finite 

Element Analysen auch in der Brandbemessung zum 

Einsatz kommen, ist dies für Holz selten der Fall. Als 

konkrete  Ursachen  hierfür  kann  genannt  werden, 

dass  die  Software  die  spezifischen  Eigenschaften 

von  brandbelastetem  Holz  widerspiegeln  muss.  Es 

sind  dies  zum  Beispiel  der  Feuchte‐  und  Massen‐

transport  im Bauteil, welche  in der Regel von kom‐

merzieller  Software  nicht  abgebildet  werden  kön‐

nen.  Die  in  EN  1995‐1‐2  vorliegenden,  effektiven 

Materialeigenschaften, welche  als Antwort  auf  die‐

ses Problem entwickelt wurden, begrenzen die Gül‐

tigkeit  der  Reduktionsfunktionen  auf  den  Norm‐

brand [12][18]. 

Anforderungen  an  computergestützte  Berechnun‐

gen sind generell, dass die unter hohen Temperatu‐

ren auftreten Materialeigenschaften geeignet abge‐

bildet werden  können.  Diese  sind  (1)  Plastizität  im 

Fall  von  Druckspannungen  über  der  „Fließgrenze“ 

(Quetschgrenze) und ein sprödes Materialverhalten 

bei Zugspannungen. Darüber hinaus müssen (2) die 

Festigkeits‐  und  Steifigkeitsverluste mit  zunehmen‐

der  Temperatur  unterschiedlichen  Verläufen  für 

Druck  und  Zug  folgen,  siehe  Abb.  9.  Insbesondere 

für biegezugbelastete Bauteile muss  (3) ein Simula‐

tionsmodell  berücksichtigen,  dass  lokales  Versagen 

in  zugbelasteten  finiten  Elementen  (Fasern)  nicht 

unmittelbar zum Versagen des Querschnittes  führt; 

in  der  Regel  kann  die  Last  noch  weiter  gesteigert 

werden  da  eine  Spannungsumverteilung  zur  plasti‐

schen Druckzone erfolgen kann,  siehe auch  (1) und 

Abb. 8. Die erwähnten Vorgaben wurden in einigen 

Studien  zum  Tragverhalten  von  BSP  im  Brandfall 

umgesetzt und präsentiert [3, 23, 27]. 

 

Abb. 8  Qualitative Spannungsverteilung von 

BSP unter Biegung (gestrichelte Linie), 

und die entsprechende, lineare Span‐

nungsverteilung unter Zugrundelegung 

von Materialeigenschaften bei Normal‐

temperatur und dem gleichen Tragwi‐

derstand (durchgezogene Linie) [12]. 

 

Abb. 9  Schematisches temperaturabhängiges 

Spannungs‐Dehnungsdiagramm parallel 

zur Faserrichtung bei verschiedenen Tem‐

peraturen mit plastischem Bereich in der 

Druckzone [12]. 

Mit  dem  Ziel,  einfache  Gleichungen  für  BSP  zu  er‐

mitteln,  wurden  in  [3]  Simulationen  durchgeführt, 

welche durch Versuche unterstützt wurden. Für die 

thermischen und mechanischen Materialeigenschaf‐

ten  wurden  jene  von  Annex  B  in  EN 1995‐1‐2  [1] 

verwendet.  In  dem  später  vorgestellten  Berech‐

nungsmodell  sowie  in  den  Simulationen  wurde  

vorausgesetzt, dass ein Versagen stets in der Zugla‐

entsprechender, 
kalter Querschnitt 
(effektiver ‐)

erwärmter 
Querschnitt 

d0

dchar

Stress [N/mm2]
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melle  auftritt.  Ein  Schubversagen  wird  auch  auf‐

grund der in der Praxis auftretenden Schlankheit der 

Elemente nicht erwartet [3].  

 

 

Abb. 10  Vergleich von Versuchsergebnissen (rote 

Punkte) mit Simulationsergebnissen 

(schwarz), der Bemessungsmethode in EN 

1995‐1‐2 (rot) und dem vorgeschlagenen 

Modell (blau); Ergebnisse von [3] für BSP 

mit erwärmter Zugzone (zzw) oben und 

erwärmter Druckzone (dsw) unten, modi‐

fiziert übernommen von [37]. 

Simulationen wurden mit anfänglich ungeschützten 

und  geschützten  (ein‐  und  zweilagige  Gipsplatten) 

BSP‐Elementen  durchgeführt.  Insgesamt wurden  in 

der Studie  [3] 27 Brandversuche mit  zwei  verschie‐

denen  BSP  Produkten  in  einem  Modellbrandofen 

durchgeführt (Vergleichslängen konstantes Moment 

im  Modellversuch  und  in  Großbrandversuchen 

1:1.8).  Den  Testserien  gingen  Referenztests  bei 

Normaltemperatur voraus, um die Tragfähigkeit der 

zu  prüfenden  Bauteile  vor  den  Brandversuchen 

abschätzen zu können. Dies stellt eine grundlegende 

Bedingung für die weitere Auswertung der Versuche 

dar,  siehe  Kapitel  8.  Ergebnisse  zeigten,  dass  eine 

gute  Übereinstimmung  der  Simulationen  mit  den 

Versuchsergebnissen  vorliegt.  Generell  zeigen  das 

vereinfachte  Modell  sowie  die  Versuche,  dass  

tendenziell  grössere  d0  Werte  zu  erwarten  sind, 

wenn die Druckseite dem Brand ausgesetzt ist, siehe 

Abb. 10. 

Nach  Abschluss  der  Brandversuche  im  Modellofen 

wurden  Großbrandversuche  durchgeführt  [38], 

welche  die  zuvor  gewonnenen  Ergebnisse  bestäti‐

gen konnten. In Versuchen und Simulationen wurde 

deutlich, dass bei geschützten Elementen, z.B. durch 

Bekleidungen mit Gips, das flachere Temperaturpro‐

fil  tendenziell  zu  größeren  d0 Werten  führt,  wobei 

allerdings  die  Überlagerung  der  tieferen  Tempera‐

tureindringtiefe  mit  der  Geometrie  zu  unstetigen 

Effekten  führen  kann.  Darüber  hinaus muss  natür‐

lich beachtet werden, dass eine bessere Bekleidung 

sowohl  einen  späteren  Beginn  des  Abbrandes  als 

auch eine geringere Abbrandrate nach sich zieht.  

8 Brandversuche mit BSP 

Um  Ergebnisse  von  Brandversuchen  wissenschaft‐

lich auswerten zu können, müssen – je nach Zielset‐

zung  und  Material  –  verschiedene  Kriterien  erfüllt 

werden.  Die  Herleitung  von  d0  ‐  Werten  bei  holz‐

werkstoffbasierten strukturellen Bauteilen wurde in 

[32]  genau  beschrieben  und  sei  hier  für  BSP  ange‐

passt kurz zusammengefasst: 

1 Die  Tragfähigkeit  des  geprüften  Elementes 

muss vor dem belasteten Brandversuch hinrei‐

chend genau bestimmt worden sein. Die allei‐

nige  Annahme  der  Festigkeit  aus  Festigkeits‐

klassen ist nicht ausreichend. 

2 Im Brandversuch führen die Auflagerbedingun‐

gen zu einem definierten statischen System um 

eine Rückrechnung von d0 zu ermöglichen. 

3 Der Brandversuch wird unter einer bestimmten 

Belastung (relativ zur erwarteten Tragfähigkeit) 

bis  zum  Versagen  durchgeführt.  Ein  Abbruch 

des Versuches bei Erreichen eines Brandwider‐

standes  (z.B.  90  Minuten)  lassen  keine  Rück‐

schlüsse  auf  die  zu  erwartende  Versagenszeit 

führen.  Die  Zunahme  der  Verformungsrate 

Serie MF  
ungeschützt 

zsw 

Serie SF  
ungeschützt 

dsw 

. 

. 

.
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kann  als  leicht  konservatives  Versagenskriteri‐

um herangezogen werden. 

4 Der  Abbrand  bzw.  der  Restquerschnitt  bei 

Versagen  wird  ausreichend  genau  dokumen‐

tiert. Dies bedingt ein schnelles Ablöschen von 

Brand‐ und Glutnestern nach dem Abbruch des 

Brandversuchs. 

Während die oben angeführten vier Grundsätze die 

Rückrechnung  von d0  ermöglichen,  das  heißt  einen 

Beitrag  zur Tragfähigkeitsberechnung bzw. der Mo‐

dellentwicklung  leisten  können,  müssen  für  die 

Entwicklung  des Modells  zur  Beschreibung  des  Ab‐

brandes andere Maßnahmen getroffen werden: 

5 Der  Abbrand  muss  durch  Thermoelemente 

verfolgt  werden,  welche  in  genau  definierten 

Tiefen angeordnet sind. Da bei BSP die Tempe‐

ratur  insbesondere  in  Klebefugen  bewertet 

werden muss, müssen die Thermoelemente  in 

eben  jenen  positioniert  werden.  Nur  so  kann 

ein plötzlicher  Temperaturanstieg (in etwa auf 

Ofentemperatur)  bei  Abfallen  von  verkohlten 

Lagen beobachtet werden. 

6 Bei der Installation von Thermoelementen sind 

Grundsätze  der  Wärmeleitung  und  der  Mess‐

technik  zu  berücksichtigen.  Aufgrund  der 

schlecht  wärmeleitenden  Eigenschaften  des 

Holzes  sind  demnach  glasfaserisolierte  Ka‐

belthermoelemente mit  geringen  Litzendurch‐

messern  mit  einer  entsprechend  schlank  aus‐

gebildeten Messspitze  zu  verwenden. Die  Ein‐

bettungslänge  (Länge  des  Kabels  parallel  zur  

erwartenden Isotherme) ist entsprechend lang 

(mind. ca. 50 mm) zu wählen [36].  

Punkte  5)  und  6)  bedeuten  für  BSP,  dass  Thermo‐

elemente  in  ausreichender  Quantität  bereits  zwin‐

gend in der Produktionsphase des BSP‐Elementes in 

die Klebefugen eingesetzt werden müssen.  

Punkte 1) bis 6) überschreiten  in einigen Bereichen 

das  Anforderungsspektrum  der  entsprechenden 

Normendokumente  zur  Bauteilprüfung,  in  anderen 

Bereichen werden diese nicht sorgfältig vom Brand‐

labor verfolgt. Es  ist daher anzuraten, die Prüf‐ und 

Messanordnung  sowie  das  generelle  Versuchspro‐

gramm mit entsprechenden, eventuell externen Ex‐

perten bereits in der Planungsphase abzustimmen. 

9 BSP in EN 1995‐1‐2:2020 

Im Rahmen der oben angeführten Untersuchungen 

zum  Brandverhalten  von  BSP  wurden  auch  Abwei‐

chungen hinsichtlich des Bemessungsverfahrens von 

anderen Bauteilen in EN 1995‐1‐2 [1] gefunden und 

beschrieben  [12].  Die  oft  zitierten  Brandversuche, 

welche die sehr einfache Bemessungsmetode verifi‐

zieren  sollten,  sind  in  der  Regel  nicht  verwendbar 

oder weisen  auf  höhere d0 Werte  hin  [33][34].  So‐

wohl für stabförmige Bauprodukte (Balken, Stützen) 

als  auch  für  BSP  scheint  es,  dass  eine  vereinfachte 

generelle  Beschreibung  durch  nur  einen Wert,  wie 

sie  in der aktuellen Fassung von EN 1995‐1‐2 [1] zu 

finden  ist,  nicht  möglich  ist,  wenn  gleichzeitig  die 

Wirtschaftlichkeit als Zielsetzung gegeben ist.  

①  
Tabellierte 
Werte 

 

 

- schnellere 
Bemessung 

- geringere 
Wirtschaftlichkeit 

②
Vereinfachte 
Bemessung 

 

③  
Genauere 
Bemessung 

- aufwändigere 
Bemessung 

- höhere 
Wirtschaftlichkeit 

Abb. 11  Berechnungsarten auf verschiedenen 

Niveaus ① bis ③ in Erarbeitung in 

CEN/TC250/SC5/WG4. 

Daher wird von CEN/TC250/SC5/WG4 zukünftig eine 

Bemessung  von  tragenden  Holzbauteilen  auf  meh‐

reren Niveaus angestrebt. Diese Unterscheidung soll 

sowohl eine schnelle aber auch eine genaue Bemes‐

sung ermöglichen. Je höher der Grad der Komplexi‐

tät,  desto genauer  sollten die  Ergebnisse  sein. Die‐

ses Prinzip ist in Abb. 11 dargestellt.  

Während  zum  Beispiel  für  BSP  nach  Abb.  11  auf 

Niveau ① ein Wert mit d0  =  12,5 mm  angegeben 

werden  könnte,  so  sind  auf  Niveau  ②  entspre‐

chende  lineare  Gleichungen  zu  finden.  Gemäß  Ni‐

veau ③ sollten Berechnungen mit  finiten  Elemen‐

ten durchgeführt werden. 

Berechnungs‐
aufwand

Über‐
dimensionierung

 .

.

.
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10 Zusammenfassung 

Einleitend  wurden  die  wichtigsten  Ausdrücke  der 

Brandsicherheit  erklärt  sowie  die  physikalischen 

Grundsätze  vereinfacht  vorgestellt.  Anschliessend 

wurde  vertiefend  auf  die  Begriffe  Brandverhalten 

und  Brandwiderstand  eingegangen  sowie  speziell 

für Holz relevante Punkte besprochen. 

Das zweistufige Bemessungsverfahren für den Trag‐

sicherheitsnachweis  im  Brandfall  von  Eurocode  5, 

EN 1995‐1‐2  [1]  wurde  sowohl  für  Holzbauteile  als 

auch angepasst an BSP vorgestellt.  

Das  bereits  heute  verankerte  Modell  zur  Berech‐

nung des Restquerschnittes lässt sich in leicht adap‐

tierter  Form  für  BSP  verwenden,  mitunter  ist  ein 

stufenweiser  Abbrand  zu  berechnen.  Der  Einfluss 

des Klebstoffes und die resultierenden drei Berech‐

nungsfälle  wurden  vorgestellt.  Ausblickend  auf  die 

Neufassung  von  [1],  erwartet  für  2020,  wurde  be‐

reits auf formale Änderungen in der Berechnung des 

Abbrandes eingegangen. 

Für  den  Tragsicherheitsnachweis  im  Brandfall  ist 

neben  dem  Abbrand  weiter  der  Festigkeitsverlust 

des Restquerschnittes zu ermitteln. Im Moment sind 

im  Eurocode 5  keine  Regeln  für  BSP  zu  finden.  Die 

darin  angeführten  Berechnungsregeln  sind  nur  be‐

grenzt für BSP gültig. Die Erarbeitung eines im Jahre 

2010  vorgestellten  Berechnungsmodelles  für  BSP 

wurde  kurz  beschrieben  sowie  Möglichkeiten  der 

weiteren  Vereinfachung  angeführt.  Darüber  hinaus 

wurden  allgemeine  Grundregeln  für  Simulationen 

von Holzbauteilen  im Brandfall  erläutert, welche  in 

Zukunft  für  die  Verbesserung  von  bestehenden 

Berechnungsmodellen  verwendet  werden  können. 

Für  die  Neufassung  der  Brandbemessung  in  Euro‐

code 5  werden  aktuell  verschiedene  Niveaus  der 

Nachweisführung  untersucht,  welche  sowohl  der 

Forderung nach Einfachheit als auch nach grösserer 

Wirtschaftlichkeit entsprechen. 

Um zukünftige Brandversuche auch wissenschaftlich 

verwerten  zu  können, wurden die Grundvorausset‐

zungen für diese angeführt, kurz erläutert und auch 

auf  vorliegende  Missinterpretationen  für  BSP  in 

Normen‐ und Zulassungsverfahren eingegangen. 
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Historische Dachwerke – globale Tragwirkung und 

Tragverhalten von Blattverbindungen 

Andreas Meisel 

 

 

 

Zusammenfassung 

Die Errichtung von mehr als rund 100 Jahre alten Dachtragwerken aus Holz basierte überwiegend auf der Er‐

fahrung,  dem  Traditionsbewusstsein  und  intuitivem  statischen  Verständnis  der  Bauschaffenden.  Die  Tragsi‐

cherheit dieser Tragwerke gilt als gesichert, wenn der Bestandsschutz gilt und keine Hinweise auf in den letzten 

Jahrzehnten aufgetretene Schäden vorliegen. Für den Fall, dass die Tragsicherheit nachgewiesen werden muss, 

wird auf die zahlreichen Herausforderungen bei der statischen Analyse historischer Dachwerke eingegangen. 

Exemplarisch wird die Tragwirkung eines typischen barocken Dachwerks – eines Kehlbalkendachs mit zweistö‐

ckigem liegendem Stuhl – erläutert. Besonders große Bedeutung bei der statischen Beurteilung haben die ver‐

wendeten zimmermannsmäßigen Verbindungen. Daher wurden erstmals Kammverbindungen und druckbean‐

spruchte Blattverbindungen im Labor geprüft. Die Ergebnisse der 118 bis zum Bruch belasteten Verbindungen 

und die daraus abgeleiteten Ingenieurmodelle werden hier vorgestellt. 

Der vorliegende Beitrag basiert großteils auf der Dissertation der Verfassers [1]. 
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1 Einleitung und Zielsetzung 

Unter  dem Begriff  „historisches  Dachwerk“ werden 

in diesem Beitrag alle  tragenden Holzbauteile eines 

vor ca. 1900 errichteten Dachtragwerks verstanden. 

Durch  die  um  etwa  1900  gezogene  Grenze  wird 

gewährleistet,  dass  die  Tragwerke  zimmermanns‐

mäßig  weitgehend  ohne  die  Erkenntnisse  der  mo‐

dernen Baustatik errichtet wurden. 

Trotz  Brand‐  und  Kriegseinwirkungen,  Verfall  und 

Abriss haben zahlreiche bis zu 850 Jahre alte Dach‐

werke  die  Jahrhunderte  überdauert.  Neben  den 

meisten  Sakralbauten  wurden  gemäß  [2]  S. 28 

14,7 %  der  existierenden  Wohngebäude  vor  1918 

errichtet  und  tragen  häufig  noch  das  originale 

Dachwerk.  In  [3]  Abschnitt  IV.2.1  wird  angegeben, 

dass  1992  rund  zwei  Millionen  Fachwerkbauten  in 

Deutschland  existierten,  die  vorwiegend  vor  1870 

errichtet wurden. 

Für  die  Erhaltung  historischer Dachwerke  sprechen 

unter anderen folgende Argumente: 

 Solange durch regelmäßige  Inspektion, Wartung 

und  Instandsetzung  die  Entstehung  schwerwie‐

gender  Schäden  verhindert  wird,  ist  die  Erhal‐

tung  eines  historischen Dachwerks  in  der  Regel 

wirtschaftlicher  (und  nachhaltiger)  als  ein  Ab‐

bruch und Neubau. 

 Vieler  dieser  Tragwerke  haben  sich  als  enorm 

dauerhaft erwiesen (siehe z. B. Abbildung 1). 

 Die Erhaltung denkmalgeschützter Bauten sollte 

als  kultureller Umweltschutz  ein Anliegen unse‐

rer Gesellschaft sein. Sie verdienen respektvollen 

Umgang.  „Ehrfurcht  vor  dem  Können  der  alten 

Meister und Ehrfurcht vor der Geschichte, die uns 

nirgendwo  so  unmittelbar  begegnet  wie  hier. 

Denn  diese Bauten  sind der Ausdruck  ihrer  Zeit, 

sie  verkörpern  den Geist  und  die Gesinnung  de‐

rer, die sie schufen“ [4] S. 5. 

Voraussetzung  für  die  Erhaltung  historischer  Dach‐

werke  ist die Kenntnis deren Zustands und gegebe‐

nenfalls  Ihres  Tragvermögens.  Dabei  ist  festzustel‐

len, dass sich das „Bauen im Bestand“ grundsätzlich 

von  Neubauten  unterscheidet  (vgl.  [5]).  Bei  Bau‐

maßnahmen  im  Bestand  muss  das  vorliegende 

Tragwerk  in  der  Regel  zuerst  erfasst,  auf  Schäden 

hin untersucht und bewertet werden. „Ohne detail‐

lierte  Kenntnisse  des  Bestandes  ist  keine  erfolgrei‐

che Planung möglich“ ([6] S. 18). Hierfür sind spezi‐

elle Kenntnisse erforderlich. Zudem erweist sich die 

statische  Analyse  (bestehend  aus  Modellbildung, 

Berechnung  und  Bemessung)  von  bestehenden, 

historischen  Dachtragwerken  häufig  ungleich  auf‐

wendiger als von Neubauten (siehe Abschnitt 3). 

 

Abb. 1  Gratbereich der Alten Universität Graz 

(errichtet 1609) 

Ziel  dieses  Beitrags  ist  es  zu  erläutern, wann über‐

haupt  eine  statische  Analyse  der  vorliegenden 

Tragwirkung zwingend erforderlich ist. 

Für den Fall, dass baustatische Analysen erforderlich 

sind,  wird  auf  deren  Herausforderungen  eingegan‐

gen.  Danach  wird  die  Tragwirkung  eines  typischen 

barocken  Dachwerks  vorgestellt.  Die  Kenntnis  des 

Tragverhaltens der Verbindungen ist oft der Schlüs‐

sel  für  das  Verständnis  des  gesamten  Tragwerks. 

Daher  wird  ausführlich  auf  das  Tragverhalten  von 

bislang  wissenschaftlich  nicht  untersuchten  zim‐

mermannsmäßigen  Verbindungen  eingegangen. 

Hierzu  werden  umfangreiche  Versuche  und  deren 

Ergebnisse vorgestellt. 
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2 Tragsicherheit aus Erfahrung 

Die  große  Bestandsdauer  vieler  historischer  Dach‐

werke  verleitet  viele  Eigentümer  zur  trügerischen 

Einschätzung:  "Das  trägt  schon  X00  Jahre,  warum 

soll es nicht noch einmal so lange funktionieren?". 

Dieser Satz ist richtig und falsch zugleich. Richtig ist, 

dass ein Tragwerk, dass seit vielen Jahrzehnten oder 

gar Jahrhunderten besteht, die bemessungsrelevan‐

ten  zufälligen Belastungen "nahezu  sicher" mindes‐

tens  einmal  abgetragen  hat  (vgl.  [5],  und  Abbil‐

dung 2).  Die  Auswirkungen  dieser  Belastung  sind 

somit im Tragwerk ablesbar. 

  

Abb. 2  Eintrittswahrscheinlichkeiten aus [5] S. 37 

Die  ONR  24009  ("Bewertung  der  Tragfähigkeit  be‐

stehender  Hochbauten"  [7])  führt  in  Abschnitt 

4.2Vertrauensgrundsatz  aus:  "Unter  Nutzung  ste‐

hende Bestandsbauwerke sind ‐ im Gegenstand zum 

Entwurf  neuer  Tragwerke  ‐  langjährig  unter  Erpro‐

bung gestanden und  lassen  somit  Rückschlüsse  auf 

das reale Tragverhalten zu. Bei Fehlen von Bauschä‐

den  oder  konstruktiven  Mängeln  kann  festgestellt 

werden, dass  sich diese Tragwerke bewährt haben. 

(...)" 

Gilt  zudem der Bestandsschutz, das heißt das Trag‐

werk  entsprach  zum  Zeitpunkt  seiner  Errichtung 

dem geltenden Baurecht und es sind keine schwer‐

wiegenden  Bestandseingriffe  oder  Nutzungsände‐

rungen  vorgesehen,  dann  kann  demnach  davon 

ausgegangen  werden,  dass  die  Tragsicherheit  aus 

Erfahrung gewährleistet ist. Aus Sicht des Verfassers 

sind in diesen Fällen keine baustatischen Nachweise 

nach  dem  aktuellen  Normenkonzept  [8]  erforder‐

lich. Voraussetzung für den Verzicht eines Nachwei‐

ses nach Norm ist allerdings die detaillierte Kenntnis 

des  Zustands  (inkl.  Schadens‐  und  Reparaturge‐

schichte)  des  Tragwerks  (zur  Zustandsbeurteilung 

siehe  auch  [9]).  Wird  festgestellt,  dass  sich  der 

Tragwerkszustand  in  den  letzten  Jahren  oder  Jahr‐

zehnten  aufgrund  von  z.  B.  Holzzerstörung  infolge 

Pilzbefall  wesentlich  verschlechtert  hat,  darf  nicht 

mehr  davon  ausgegangen werden,  dass  die  Tragsi‐

cherheit  aus  Erfahrung  gewährleistet  ist.  Die  ein‐

gangs  formulierte  Einschätzung  ist  in  diesem  Fall 

falsch. 

Sind nur einzelne Knoten geschädigt, bietet sich die 

"Wiederherstellung  der  Knotentragfähigkeit"  an, 

siehe [10]. Liegen umfassendere Schäden oder kon‐

struktive  Mängel  vor,  sind  häufig  umfangreiche 

statische  Analysen  erforderlich  (siehe  folgende  Ab‐

schnitte). 

Abschließend wird auf die Obliegenheit der Liegen‐

schaftseigentümer  hingewiesen,  ihre  Bauwerke 

instand  zu  halten,  da  sie  gemäß  §  823  BGB  (Ver‐

kehrssicherungspflicht)  für  sämtliche,  von  ihren 

baulichen  Anlagen  ausgehenden  Gefahren  verant‐

wortlich  sind  (siehe  Abbildung  3).  Die  Erfahrung 

zeigt,  dass  dies  auch  im  wirtschaftlichen  Interesse 

der  Liegenschaftseigentümer  liegen  sollte.  Solange 

regelmäßig  Instandhaltungsmaßnahmen  durchge‐

führt  werden,  können  in  der  Regel  aufwendige  In‐

standsetzungsmaßnahmen vermieden werden. 

 

Abb. 3  Deckeneinsturz in Graz, vgl. [11] 
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3 Herausforderungen bei der  

statischen Analyse 

Im  Unterschied  zu  Neubauten  liegt  in  historischen 

Dachwerken  das  Tragwerk  bereits  vor  und  wurde 

nicht  auf  Basisheutiger  baustatischer  Erwägungen 

entworfen.  Ziel  der Modellbildung  ist  die  realitäts‐

nahe Abbildung des Tragverhaltens. Im Unterschied 

dazu kann bei Neubauten das statische System vor‐

ab  festgelegt  und  danach  konstruiert  und  gebaut 

werden. 

Bei  der  realitätsnahen  statischen  Analyse  histori‐

scher  Dachwerke  sind  folgende  Besonderheiten  zu 

berücksichtigen (siehe insbesondere [1], [5] und [12] 

bis [19]): 

 Häufig ausgeprägt räumliche Lastabtragung 

 nichtlineare Auflagerbedingungen 

 Zimmermannsmäßige Verbindungen 

 Unbekannte Materialkenngrößen 

 Teilweise erhebliche Streuungen der System‐ 

und Querschnittsabmessungen 

 Weitere Effekte 

Um  die  Güte  eines  Modells  bewerten  zu  können, 

müssen die Ergebnisse verifiziert werden. 

Räumliche Lastabtragung 

Solange  ein  Dachwerk  nur  firstnormale  Konstruk‐

tionsglieder aufweist –  von Mauerbänken, Windris‐

pen  und  Dachlatten  abgesehen  –  kann  es  sich  nur 

um  ein  Sparren‐  beziehungsweise  Kehlbalkendach 

handeln.  In  vielen  mitteleuropäischen  Dachwerken 

sind  allerdings  firstnormale  und  firstparallele  Kon‐

struktionsglieder  (siehe  Abbildung  4)  an  der  globa‐

len Lastabtragung beteiligt. Ein derartiges Dachwerk 

kann die Lasten auf zwei Arten abtragen: 

 Sparrendachartig,  das  heißt,  die  globale  Lastab‐

tragung erfolgt normal zum First über die unver‐

schieblichen  Dreiecke  bestehend  aus  den  Spar‐

ren und den Bundtramen. Die Sparren überneh‐

men  wesentliche  Druckkräfte.  Das  Sparrendrei‐

eck  muss  jedoch  nicht  unbedingt  mit  einem 

Bundtram  (Zugband)  geschlossen  sein.  Es  reicht 

aus,  wenn  die  Sparrenfußpunkte  horizontal 

nachgiebig gehalten werden. Für dieses horizon‐

tal  nachgiebige  Auflager  kommt  beispielsweise 

die  Mauerbank  in  Kombination  mit  einzelnen 

Bundtramen (Ankerbalken) in Frage. 

 Pfettendachartig,  das  heißt,  die  globale  Lastab‐

tragung erfolgt parallel zum First über die Biege‐

tragwirkung der  Pfetten beziehungsweise  Stuhl‐

wände. Die Sparren übernehmen keine wesentli‐

chen Druckkräfte. Die Pfetten können wiederum 

auf  Stühlen  (auch  Bindern),  welche  firstnormal 

abtragen, aufgelagert sein. 

Die tatsächliche globale Lastabtragung des  in Abbil‐

dung  4  dargestellten  Tragwerks  ist  abhängig  vom 

Steifigkeitsverhältnis zwischen dem Kehlbalkendach 

(in rot) und dem Stuhl (in blau). 

Für  die  Klassifizierung  historischer  Dachtragwerke 

wird empfohlen, immer dann die Bezeichnung Spar‐

ren‐ beziehungsweise Kehlbalkendach anzuwenden, 

wenn  der  Sparren  zuerst  vom  Kehlbalken  und  erst 

danach von einem firstparallel verlaufenden Balken 

(als  „Rähm“  bezeichnet)  unterstützt  wird  (siehe 

Abbildung 4 rechts). 

 

Abb. 4  Links: sparren‐ (rot) und pfettendachartige (blau) Lastabtragung,  

Rechts: Unterscheidung von Sparren‐ und Pfettendach, vgl. [20] 
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Auflagerbedingungen 

Historische Dachwerke  sind  in  der  Regel  nicht  zug‐

fest mit dem Mauerwerk verbunden, sondern liegen 

"frei"  auf.  Dieser  Umstand  sollte  immer  dann  be‐

rücksichtigt  werden,  wenn  sich  in  einer  statischen 

Analyse Auflager–Zugkräfte ergeben. 

Horizontalkräfte werden meist über Reibung einge‐

leitet.  Die  Größe  dieser  Horizontalkräfte  wird  von 

der  Steifigkeit  und  Tragfähigkeit  des  Mauerwerks 

sowie  vom  Reibbeiwert  zwischen  Mauerwerk  und 

Auflagerholz begrenzt. 

Zimmermannsmäßige Verbindungen 

Unter  dem  Begriff  „zimmermannsmäßige  Verbin‐

dungen“  werden  hier  traditionelle  Holzverbindun‐

gen  verstanden,  die  weitgehend  ohne  zusätzliche 

metallische Verbindungsmittel auskommen. 

Für  die  Ermittlung  realitätsnaher  Schnittkraftver‐

läufe  und  ‐verteilungen  in  statisch  unbestimmten 

Holztragwerken sind die Verbindungen bei der Mo‐

dellbildung  zu  berücksichtigen.  Erfahrungsgemäß 

beeinflusst die Berücksichtigung des Tragverhaltens 

(insbesondere  die  Nachgiebigkeiten)  zimmer‐

mannsmäßiger  Verbindungen  die  Ergebnisse  der 

statischen  Analyse  hochgradig  unbestimmter  Sys‐

teme  erheblich.  Das  liegt  daran,  dass  zimmer‐

mannsmäßige  Verbindungen  die  Kräfte  über  Kon‐

taktdruck  und  Reibung  übertragen.  Aus  geometri‐

schen  Gründen  kommt  es  dabei  immer  zu  einer 

lokalen  Beanspruchung  rechtwinkelig  oder  schräg 

zur  Faser.  Aufgrund  der  ausgeprägten  Anisotropie 

des  Baustoffes  Holz  können  lokale  Deformationen 

infolge  Querdruckbeanspruchung  größere  Werte 

annehmen, als jene beispielsweise infolge der Stau‐

chung eines gesamten Stabes in Faserrichtung. Dar‐

über hinaus zeigen die meisten zimmermannsmäßi‐

gen  Verbindungen  ein  ausgeprägt  nichtlineares 

Tragverhalten.  Sowohl  die  Steifigkeiten  als  auch 

Tragfähigkeiten  unterscheiden  sich  signifikant  zwi‐

schen  Zug‐  und  Druckbeanspruchung  (siehe  Abbil‐

dung 5). 

  

Abb. 5  Last‐Verformungsdiagramm einer Weißschwanzverbindung (einseitiges Schwalbenschwanz‐

Querblatt) mit Holznagel 

Materialkenngrößen 

Zahlreiche  prüfungsbasierende  Untersuchungen 

belegen,  dass  kein  signifikanter  Festigkeitsverlust 

infolge  der  Alterung  von  Bauholz  zu  erwarten  ist 

(vgl.  u.  a.  [14]).  Derzeit  existiert  kein  in‐situ‐Mess‐

verfahren,  mit  dem  rasch  und  zweifelsfrei  auf  die 

Materialfestigkeit eines eingebauten Konstruktions‐

gliedes geschlossen werden kann. Zumeist kann bei 

Nadelholz  erfahrungsgemäß  von  der  Festigkeits‐

klasse  C24  ausgegangen  werden.  Die  hieraus  ent‐

stehenden  Beurteilungsunsicherheiten  sind  im Ver‐

gleich  zu  den  zuvor  genannten  vergleichsweise 

gering. 
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System‐ und Querschnittsabmessungen 

Die System‐ und Querschnittsabmessungen streuen 

aufgrund der handwerklichen Fertigung häufig deut‐

lich  stärker  als  bei modernen  Ingenieurholzbauten. 

Die  hieraus  entstehenden  Berechnungsunsicherhei‐

ten sind jedoch vergleichsweise gering. 

Weitere Effekte 

Hier  kann  beispielsweise  das  „Initialsetzen“  eines 

Tragwerks genannt werden. Die Bauhölzer in einem 

historischen  Dachwerk  wurden  –  von  Altholzver‐

wendung abgesehen – oft saftfrisch oder bestenfalls 

halbtrocken  verzimmert.  Lokal  hohe  Querdruckbe‐

anspruchungen, die in den ersten Bestandsmonaten 

eines  historischen  Dachwerks  aufgetreten  sind, 

können sich sowohl infolge von Kriechverformungen 

durch  hohe  Holzfeuchten  in  den  ersten  Bestands‐

monaten als auch durch Langzeiteffekte weitgehend 

umlagern. 

Verifikation der Ergebnisse 

Generell wird empfohlen, bei der statischen Analyse 

schrittweise  vorzugehen  und mit  einfachen Model‐

len  zu  beginnen,  zumal  der  Bearbeitungsaufwand 

mit  steigendem  Detaillierungsgrad  erheblich  zu‐

nimmt. Kriterien für realitätsnahe Ergebnisse sind: 

 Übereinstimmung  der  errechneten mit  den  tat‐

sächlich  vorliegenden  Verformungen,  lokalen 

Verbindungsdeformationen  bzw.  Klaffungen 

(siehe Abbildung 6). 

 Die  Schnittkräfte  und  Verformungen  müssen 

qualitativ nachvollziehbar sein. 

 Es dürfen sich keine unrealistisch hohen Ausnut‐

zungsgrade  (deutlich  über 3)  von  Stäben 

und/oder Verbindungen, welche im Bestand kei‐

ne  Überbeanspruchungen  anzeigen,  ergeben. 

Tragwerke mit einer Bestandsdauer von mehr als 

hundert  Jahren  haben  mit  sehr  großer  Wahr‐

scheinlichkeit  bereits  die  normativ  angegebene 

charakteristische Einwirkung erfahren (siehe Ab‐

bildung  2).  Die  Auswirkungen  dieser  Beanspru‐

chungen  können  demnach  im  Tragwerk  eruiert 

werden. 

 

Abb. 6  Visuell nachvollziehbarer Kraftfluss  

(vgl. [1] S. 69) 

4 Tragwirkung eines barocken 

Dachwerks 

Im  17.  und  18.  Jh.  wurden  sowohl  im  (nicht  land‐

wirtschaftlichen)  Profan‐  als  auch  im  Sakralbau 

überwiegend Kehlbalkendächer mit  liegenden Stüh‐

len  und  Kombinationen  (z.  B.  mit  Hängesäulen, 

Kreuzstreben)  errichtet.  Als  Beispiel  wird  hier  das 

1609  errichtete  Dachwerk  der  Alten  Universität  in 

Graz  gewählt  (siehe  Abbildung  1,  7  und  8).  Das 

Tragwerk  kann  als  Kehlbalkendach  mit  zweistöcki‐

gem  liegenden  Stuhl  und  hängewerksartig  abge‐

strebter  Hängesäule  bezeichnet  werden.  Für  den 

Raum  Graz  typisch  ist,  dass  die  Bundtrame  in  den 

Leergespärren nicht durchlaufen. Der Sparrenschub 

in  den  Leergespärren  muss  daher  über  die  Biege‐

tragwirkung  der Mauerbänke  und  Schwellen  in  die 

Vollgespärre weitergeleitet werden. 

Realitätsnahe  statische  Analysen  an  diesem  und 

ähnlichen  Tragwerken  (vgl.  [1],  [19],  [21])  haben 

nachgewiesen,  dass  symmetrische  Lasten  vorwie‐

gend  sparrendachartig,  also  über  die  aus  Sparren 

und  Bundtramen  (oder  Stichbalken)  gebildeten 

Dreiecke  abgetragen  werden.  Die  Stühle  sind  vor 

allem für die Systemaussteifung in Firstlängsrichtung 

und  zur  Abtragung  asymmetrischer  Lasten  von  Be‐

deutung.  Asymmetrische  Lasten  werden  über  die 

aus den Stuhlsäulen, Spannriegeln und Kopfbändern 

gebildeten Rahmenecken abgetragen.  Zudem erhö‐

hen die Stühle – insbesondere im Fall von Schäden ‐ 

die Fähigkeit des Tragwerks, Lasten umzulagern. Sie 

tragen  somit  wesentlich  zur  Redundanz  des  Trag‐

werks bei. 
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Abb. 7  Links: Dachraum des 1. Stockwerks, Rechts: Querschnitt der Alten Universität in Graz [1] 

 

 

Abb. 8  Räumliche Ansichten der Alten Universität in Graz:    

Links: Vollgespärre, Mitte: Leergespärre, Rechts: Stuhlwände [21] 

5 Tragverhalten von Kämmen 

Kammverbindungen  können  als  Sonderform  der 

Blattverbindungen  angesehen  werden,  bei  denen 

die  angeschlossenen  Hölzer  nicht  in  einer  Ebene 

liegen.  Kämme  kommen  in  fast  jedem  historischen 

Fachwerkbau oder Dachwerk vor und übertragen in 

vielen Fällen auch statisch wesentliche Lasten (siehe 

Abbildung 9).  Umso  erstaunlicher  ist,  dass  in  der 

Literatur  bislang  Angaben  zur  Tragfähigkeit  und 

insbesondere  zum  Verformungsverhalten  fehlen. 

Aus diesem Grund wurden an der TU Graz 26 zerstö‐

rende  Prüfungen  an  unterschiedlichen  Kammver‐

bindungen durchgeführt, siehe [1], [22], [23]. 

 

 

 

Abb. 9  Kammverbindungen am Stuhlsäulenfuß‐

punkt im Dachwerk der Alten Universität 

in Graz 
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Die Prüfungen wurden mit historisch üblichen Quer‐

schnitten  (14/16  cm)  aus  neuem,  trockenem  Fich‐

tenholz  durchgeführt.  Die  Einschnitttiefen  der  un‐

tersuchten  Verbindungen  ‐  Vollkämme  (K1),  Halb‐

kämme  (K2),  Mittelkämme  (K3)  und  Kreuzkämme 

(K4)  ‐  betrugen  jeweils  3 cm.  Je  Verbindungsart 

wurden  mindestens  sechs  Prüfkörper  angefertigt. 

Der Abbund erfolgte soweit möglich passgenau mit 

der  Tischkreissäge  und  Fräse.  Je  zwei  geometrisch 

gleiche  Prüfkörper  wurden  mit  einer  Soll‐

Vorspannkraft  (quer  zur  Kamm‐Fläche)  von  0,  20 

oder  40  kN  beaufschlagt  (siehe  Abbildung  10).  Die 

Durchführung und Auswertung der Prüfungen wur‐

de an die ÖNORM EN 26 891 [24] angelehnt. Daher 

wurde die  Prüflast  nicht  in  einem Vorgang bis  zum 

Versagen  gesteigert,  sondern  zuvor  ein  Wiederbe‐

lastungsast verformungsgesteuert durchfahren. 

Die in Abbildung 10 dargestellten Last‐Verformungs‐

verläufe zeigen bilineare Arbeitslinien. Die Bruchlas‐

ten  mussten  zumeist  beim  Erreichen  von  15  mm 

lokaler  Verschiebung  festgelegt  werden,  da  zuvor 

kein  Versagen  eintrat.  Die  Halbkämme  V2  (mit 

Kamm  auf  der  lastabgewandten  Seite)  versagten 

spröd  infolge Querzug. Alle anderen Kämme zeigen 

ein  duktiles  Bruchverhalten.  Das  Verformungsver‐

halten  der  Kreuzkämme  unterscheidet  sich  grund‐

sätzlich  von  dem  anderer  Kämme.  Bei  vergleichs‐

weise  geringen  Verformungen  tritt  der  Bruch  auf, 

das Nachbruchverhalten kann als zäh oder gutmütig 

beschrieben werden. 

 

Abb. 10  Last‐Verformungsdiagramme aller geprüften Kammverbindungen [22], Vorspannkräfte in rot 
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Die Voll‐, Halb‐ (V1) und Mittelkämme weisen etwa 

die  gleichen  Bruchlasten  auf.  Die  Halbkämme  V2 

(mit Querzugversagen) ergaben um etwa 20 % nied‐

rigere,  die  Kreuzkämme  um  etwa  20 %  höhere 

Bruchlasten. Die Vorspannung quer zur Kammfläche 

erhöht in der Regel die Steifigkeit als auch Bruchlast. 

Nur  bei  den  Kreuzkämmen  kann  dieser  Effekt  an‐

hand  der  durchgeführten  Prüfungen  nicht  nachge‐

wiesen werden. 

Für die Bemessung von Voll‐, Mittel‐ und Halbkäm‐

men (V1) ist der Nachweis von Druck quer zur Faser 

nach  DIN  EN  1995‐1‐1  [8]  zu  führen  (siehe  Abbil‐

dung 11).  Für  die  Halbkämme  V2  ist  der  Querzug‐

nachweis bemessungsmaßgebend.  Sollen Reibungs‐

kräfte aufgrund von dauerhaft quer zur Kammfläche 

wirkenden Auflasten berücksichtigt werden, werden 

ingenieurmäßig  folgende  Größenordnungen  der 

Reibungskoeffizienten empfohlen (siehe [22]): 

"Längsholz (0°) auf Längsholz (90°)": 

k  0,25  d  0,18 

 

Abb. 11  Versagensmechanismen Vollkamm 

Der  Versagensmechanismus  der  Kreuzkämme  

unterscheidet sich grundsätzlich von dem der ande‐

ren Kammarten,  siehe Abbildung 12. Ein  Ingenieur‐

modell  für  die  Bemessung  ist  [1]  und  [22]  zu  ent‐

nehmen. 

 

Abb. 12  Versagensmechanismen Kreuzkamm 

6 Tragverhalten von 

druckbeanspruchten Blättern 

Insbesondere im Zuge der Erarbeitung des "Sonder‐

forschungsbereiches  315:  Erhalten  historisch  be‐

deutsamer  Bauten"  wurde  das  Tragverhalten  zug‐

beanspruchter Blätter umfangreich untersucht  (sie‐

he  [25]).  In  vielen  Fällen werden Blätter  in Winkel‐ 

und  Kreuzverbindungen  jedoch  auch  auf Druck  be‐

ansprucht,  siehe  Abbildung  13.  Derartige  Verbin‐

dungen  sind  wesentliche  Bestandteile  vieler  zim‐

mermannsmäßig  errichteter  Holztragwerke  in  Mit‐

teleuropa. 

In [17] wurden erstmals FE‐Analysen und elf Prüfun‐

gen  an  druckbeanspruchten  Überblattungen  mit 

Kerben  und  45°  Anschlusswinkel  durchgeführt.  Um 

Ingenieurmodelle  für  die  Bemessung  als  auch  Er‐

mittlung der Steifigkeiten ableiten  zu können, wur‐

den an der TU Graz 92 Prüfungen an Weißschwän‐

zen  (schräge  Schwalbenschwanz‐Querblätter)  und 

an  Überblattungen  durchgeführt  (Dokumentation 

siehe [1], [23] und [26]). 
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Abb. 13  Typische Blattverbindungen in Dachwerken 

Die  Prüfkörper  wurden  mit  drei  unterschiedlichen 

Anschlusswinkeln  (α = 30° – 45° – 60°) und mit  für 

den Raum Graz  typischen Abmessungen hergestellt 

(siehe Abbildung 14).  Je Anschlusswinkel wurden  je 

neun  Prüfkörper  mit  Weißschwänzen,  mit  Weiß‐

schwänzen mit Holznägeln und mit Überblattungen 

abgebunden.  Es wurde  heimisches,  trockenes  Fich‐

tenholz  verwendet.  Der  Abbund  erfolgte  soweit 

möglich passgenau mit der Tischkreissäge und Fräse.  

 

 

Abbildung 14  rechts  zeigt  typische  Last‐Verfor‐

mungsverläufe  für  die  Weißschwanzverbindungen. 

Das Diagramm belegt, dass sowohl die Steifigkeiten 

als auch die Bruchlasten  signifikant vom Anschluss‐

winkel  abhängen.  Weiterhin  zeigt  sich,  dass  die 

Reibung in den Kontaktflächen wesentlichen Einfluss 

auf das Tragverhalten hat. Die Prüfungen mit in den 

Kontaktflächen  eingelegten  Teflonstreifen  lieferten 

jeweils  deutlich  geringere  Bruchlasten  und  Steifig‐

keiten. 

 

 

Abb. 14  Links: Prüfkörper schematisch, Rechts: ausgewählte, typische Last‐Verformungsverläufe 
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Das Versagen der Verbindungen trat  infolge folgen‐

der  Versagensmechanismen  (VM,  siehe  Abbil‐

dung 15) auf: 

 VM  1:  Querdruck  (Stab  2),  insbesondere  bei 

großen Anschlusswinkeln 

 VM 2: Biegezug Blatt (Stab 1), relativ selten, nur 

bei  festigkeitsmindernden  Holzmerkmalen  im 

Blattbereich (zum Beispiel Äste oder Druckholz). 

 VM 3: Schub Vorholz (Stab 2), infolge Rollschub‐ 

und  Querzugbeanspruchung,  insbesondere  bei 

kleinen Anschlusswinkeln 

 VM 4:  Schub  vertikal  (Stab  1),  infolge Querzug‐

beanspruchung,  insbesondere  bei  kleinen  An‐

schlusswinkeln und den Überblattungen 

 

 

 

Abb. 15  Versagensmechanismen 

Ingenieurmodell für die Bemessung 

In [1] beziehungsweise [26] wurde ein Ingenieurmo‐

dell für die Ermittlung der Tragfähigkeiten und Stei‐

figkeiten abgeleitet. Basis dieses Modells sind neben 

den  charakteristischen  Bruchlasten  insbesondere 

die  Bruchmechanismen  und  das  in  Abbildung  16 

dargestellte Modell  zum  Kraftfluss.  In  Analogie  zur 

Bemessung  von  Versätzen  wird  für  jeden  Versa‐

gensmechanismus  die  übertragbare  Kraft  FR  ermit‐

telt.  Der  charakteristische  Wert  der  Normalkraft‐

Tragfähigkeit  ergibt  sich  aus  dem  Minimum  der 

übertragbaren  Kräfte  aus  den  vier  Versagensme‐

chanismen.  Im  Unterschied  zu  Versätzen  muss  im 

Fall von Blattverbindungen auch die Reibung in den 

Kontaktfugen  berücksichtigt  werden,  da  sich  an‐

sonsten  keine  realitätsnahen  Ergebnisse  ermitteln 

lassen.  Für den Reibungsbeiwert  in den Kontaktflä‐

chen wird  ingenieurmäßig  folgende Größenordnun‐

gen empfohlen (siehe [26]): 

"Längsholz auf Hirnholz": 

k  0,35  d  0,25 

 

 

Abb. 16  Ingenieurmodell für die Bemessung 
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7 Resümee und Ausblick 

Wie zahlreiche Beispiele aus der Praxis belegen, sind 

historische Dachtragwerke  in der Regel  redundante 

und robuste Tragwerke, die zum Teil über 800 Jahre 

überdauert haben. Allein unter statischen Gesichts‐

punkten  betrachtet,  sind  viele  historische  Dach‐

tragwerke  jedoch  nicht  „logisch“  aufgebaut.  Es  lie‐

gen häufig Tragwerke vor, die sowohl sparrendach‐

artig als auch pfettendachartig abtragen. 

Die  realitätsnahe  statische Analyse  erweist  sich  oft 

als aufwendig und ist mit erheblichen verbleibenden 

Unsicherheiten  verbunden.  Das  kann  vorwiegend 

damit begründet werden, dass das Tragwerk bereits 

vorliegt  und  nicht  nach  heutigen  baustatischen 

Erwägungen  entworfen  wurde.  Realitätsnahe  stati‐

sche  Analysen  sind  erforderlich,  wenn  bestands‐

schonende  Instandsetzungen  auf Basis  der  gültigen 

Normen  durchgeführt  werden  sollen.  Besonders 

großen Einfluss  auf die Ergebnisse haben dabei die 

Berücksichtigung der räumlichen Lastabtragung, die 

nichtlinearen Auflagerbedingungen sowie die Nach‐

giebigkeiten  und  Exzentrizitäten  der  zimmer‐

mannsmäßigen Verbindungen. Wie zahlreiche stati‐

sche  Analysen  gezeigt  haben,  ist  insbesondere  die 

Berücksichtigung  der  Größenordnung  der  Nachgie‐

bigkeiten der Verbindungen wesentlich, hierzu siehe 

Abbildung 17. 

Es  kann  nicht  oft  genug  betont  werden,  dass  die 

handnahe,  persönliche  Befassung  mit  dem  vorlie‐

genden  Tragwerk  oberste  Priorität  hat.  Auch  auf‐

wendige statische Analysen sind wertlos, wenn nicht 

der Abgleich zwischen den Berechnungsergebnissen 

und der bauseits vorliegenden Realität durchgeführt 

wird und gelingt. 

Die  meisten  zimmermannsmäßigen  Verbindungen 

wurden  im 20.  Jh. von Blechformteilen und mecha‐

nischen  Verbindungsmitteln  verdrängt.  Aufgrund 

der  Entwicklung  der  CNC‐Abbundtechnologie  kön‐

nen  Holz‐Holz‐Verbindungen  heute  jedoch  wieder 

wirtschaftlich hergestellt werden. Weitere Untersu‐

chungen  und  gegebenenfalls  Optimierungen  der 

Verbindungsgeometrie  erscheinen  daher  lohnens‐

wert. 
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Streusalzsilos in Holz‐Dauben‐Bauweise 

Martin M. Speich, Robert Bernstein 

 

 

 

Zusammenfassung 

Streusalzsilos in Holzdaubenbauweise werden zur Lagerung von Streusalz und zur Befüllung von Streufahrzeu‐

gen verwendet. Die Vorteile beim Befüllen der Streufahrzeuge führten dazu, dass die Silos in den letzten Jahren 

immer größer wurden. Parallel zu dieser Entwicklung traten in Niedersachsen vermehrt Schäden in Form von 

ungewollten Schiefstellungen des zylindrischen Aufbaus auf. 

Diese Schadensfälle wurden im Rahmen einer gutachterlichen Stellungnahme hinsichtlich der Ursachen unter‐

sucht. Dabei konnten folgende Sachverhalte herausgearbeitet werden: 

1. Die zur Bemessung verwendete Norm (DIN EN 1991‐1‐4) ist nicht ohne Weiteres auf  

Silokonstruktionen aus Holzdauben anwendbar. 

2. Bei der Entleerung des Silos muss Massenfluss sichergestellt werden, um eine wirtschaftliche  

Bemessung zu erreichen. 

3. Es sind zusätzliche Gutachten zu den Materialkennwerten / Fließeigenschaften des Streusalzes  

erforderlich, da das Schüttgut nicht in der DIN EN 1991‐1‐4 aufgeführt ist. 

4. Das Tragverhalten für leere Silos unter einer Windlast wird in der Praxis bisher nur mit  

unzureichenden Modellen beschrieben. 

Um den Lastabtrag unter Wind zu untersuchen, wird der Silozylinder mit einem räumlichen Stabwerksmodell 

nachgebildet. Hierbei  zeigt  sich, dass es  sinnvoll  ist durch konstruktive Maßnahmen die Querschnittsform zu 

erhalten und eine schubkonforme Lasteinleitung zu gewährleisten. Somit lassen sich die Spannungsverteilung 

und die Auflagerreaktionen durch eine Handrechnung abschätzen. 

Darüber hinaus werden Modellierungsfehler aufgezeigt. 
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1 Einleitung 

In  den  vergangenen  Jahren  sind  in  erheblicher  An‐

zahl  Streusalzsilos  für  Autobahnmeistereien  und 

Straßenmeistereien  in  Holzbauweise  erstellt  wor‐

den, die heute in der Regel auf einer Stahlunterkon‐

struktion  ruhen.  Diese  Silos  dienen  einerseits  der 

Befüllung  von  Streufahrzeugen,  andererseits  der 

Entnahme  von  Salz  zur  Herstellung  einer  Salzsole, 

die dem Streugut beigemischt wird. 

 

Abb 1:  Ansicht Silo (niedrig) 

 

Abb 2:  Ansicht Silo (mittelschlank) 

Aufgrund  eines  Schadensfalles  in  Niedersachsen 

wurde eine große Anzahl von Silos bezüglich mögli‐

cher  Schiefstellungen  überprüft.  Dabei  wurde  fest‐

gestellt, dass viele von ihnen eine Schiefstellung von 

bis zu 1/50, bezogen auf die Konstruktionshöhe des 

Zylinders, aufweisen. 

Im  Rahmen  einer  Gutachterlichen  Stellungnahme 

wurde  versucht,  mögliche  Gründe  für  die  festge‐

stellten  Schiefstellungen  zu  finden.  Als  Ursachen 

wurden folgende Möglichkeiten erörtert: 

andere  Lastereignisse  als  in  der  Berechnung 

angenommen 

andere  Materialeigenschaften  des  Füllgutes  als 

in der Berechnung angenommen 

andere  Steifigkeiten  der  Konstruktion  als  in  der 

Berechnung angenommen 

unzureichende  Berechnungsansätze  /  statische 

Modelle 

2 Aufbau der hier besprochenen Silos 

Die Unterkonstruktion der Salzsilos besteht bei den 

neueren Modellen  aus  einem  räumlichen  Stahlrah‐

men  mit  einem  kreisringförmigen  Riegel  zur  Auf‐

nahme der Holzkonstruktion. 

 

Abb 3:  Unterbau 

 

 

 

 

 
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Die  Gründung  erfolgt  i.  d.  R.  auf  Einzelfundamen‐

ten.Das Silo selbst besteht aus einem kegelförmigen 

Trichter mit auf den Auslass zulaufenden trapezför‐

migen  Holzdauben  und  einem  darüber  liegenden 

Zylinder aus vertikal angeordneten Holzdauben, die 

an  ihrer Längsseite über Nut und Feder sowie über 

zusätzliche mechanische Verbindungen miteinander 

verbunden  sind,  sowie  aus  mehreren  über  die  ge‐

samte Höhe der Holzkonstruktion verteilten umlau‐

fenden  Stahlbändern  /  Spannringen.  Am  oberen 

Rand des Zylinders werden die Dauben durch einen 

umlaufenden  biegesteifen  Ring  bzw.  eine  Dach‐

scheibe gehalten.  

 

Abb 4:  kompletter Aufbau 

3 Grundlagen der Berechnung 

Ursprünglich  wurden  die  Silos  nur  mit  geringem 

Volumen  mit  entsprechend  geringer  Zylinderhöhe 

gebaut.  Die  Berechnung  und  Konstruktion  erfolgte 

bei  vielen  Siloanlagen  nach  teilweise  stark  ver‐

einfachten  Näherungsbetrachtungen  auf  der  Basis 

der  DIN  1055‐6:  2005‐3.  Zum  Teil  wurde  in  An‐

lehnung  an  die  inzwischen  in  Niedersachsen    zu‐

rückgezogene DIN 11622‐3  (Gärfuttersilos  und Gül‐

lebehälter)  versucht,  die  Aussteifung  des  Zylinders 

auf konstruktivem Weg sicher zu stellen.  

Als  Lastfälle  wurden  nach  DIN  1055‐6    Innendruck 

aus  Füllgut,  Teilflächenlasten  zur  Berücksichtigung 

unsymmetrischer  Fließzustände  sowie  Windlasten 

angesetzt.  Darüber  hinaus  wurden  für  die  umlau‐

fenden Stahlbänder Einflüsse aus Schwinden / Quel‐

len,  Vorspannung,  Temperaturänderung  etc.  be‐

trachtet.  

Im Laufe der Zeit wurden Silos mit immer größerem 

Volumen  und  damit  vergrößerter  Konstruktionshö‐

he insbesondere des Zylinders erstellt. Die Verände‐

rung  der  Dimensionen  erfordert  eine  Überprüfung 

des  bisherigen  Nachweiskonzeptes  bzw.  der  Rand‐

bedingungen der angewandten mechanischen Theo‐

rie.  Im vorliegenden Fall  betrifft dies  vor  allem das 

Tragverhalten  der  Konstruktion  unter  horizontalen 

Lasten  (Teilflächenlasten  und  Windlast)  und  damit 

das Aussteifungskonzept. 

 

Abb 5:  Entwicklung der Höhe 

Für  die  Berechnung  infolge  des  Innendrucks  aus 

dem Füllgut war  früher die DIN 1055 Teil 6 maßge‐

bend, die inzwischen nahezu inhaltsgleich durch den 

EC  1  „Einwirkungen  auf  Tragwerke“‐Teil    4  „Ein‐

wirkungen  auf  Silos  und  Flüssigkeitsbehälter“  (DIN 

EN 1991‐4:2010‐12) ersetzt wurde. 

Nach dieser Norm werden zylindrische Silos je nach 

Fassungsvolumen  in die Anforderungsklassen 1 – 3 

eingestuft, und sie werden in div. Schlankheitsgrade 

der  Silos  unterteilt.  Zusätzlich  wird  zwischen  dick‐

wandigen und dünnwandigen Silos unterschieden. 
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Die  für  eine  statische  Untersuchung  erforderlichen 

Materialkennwerte  können  nicht  direkt  aus  der 

Norm entnommen werden, da hier keine Werte für 

Streusalz angegeben werden. Sie sind daher (norm‐

konform)  in  einem  Gutachten  von  entsprechend 

geeigneten  Fachleuten  für  Schüttguttechnik  nach 

Regeln  dieser  Norm  zu  bestimmen.  Die  alternative 

Möglichkeit,  ein  in  der  Norm  aufgeführtes  „Allge‐

meines  Schüttgut“  zu  verwenden,  führt  zu  nicht 

wirtschaftlichen Konstruktionen. 

Für die konkreten Lastansätze aus dem Schüttgut ist 

es  vor  allem  erforderlich,  das  Fließverhalten  des 

Materials  im Silo zu kennen. Dies hängt  wesentlich 

von  diversen  Materialeigenschaften  des  Schütt‐

gutes,  von  der  Neigung  und  der  Oberflächenbe‐

schaffenheit des Trichters sowie von der Art der Ent‐

nahme (zentrisch/exzentrisch) ab. 

 

Abb. 6:  Massenfluss, Kernfluss/Schlotfluss, ge‐

mischtes Fließen 

 

 

Abb. 7:  Innerer Schlotfluss (parallel/konvergent), 

exzentrischer Schlotfluss (paral‐

lel/konvergent) 

 

Abb. 8:   Konzentrisches bzw. voll/teilweise exzent‐

risches gemischtes Fließen 

Für  die  hier  besprochenen  Holzdaubensilos  ist  es 

unter  wirtschaftlichen  und  betriebstechnischen 

Aspekten  erforderlich,  dass  Massenfluss  sicherge‐

stellt  ist,  da  ansonsten,  je  nach  sich  einstellendem 

Fließprofil,  ggfls.  stark  unsymmetrische  Lasten  auf 

die Holzkonstruktion anzusetzen sind.  

 

Abb. 9:  Druckverteilung resultierend aus Kontakt 

des Fließkanals mit der Wandung    

Die  hier  diskutierten  Konstruktionen  sind  (ohne 

erheblichen zusätzlichen Aufwand) nicht in der Lage, 

diese stark unsymmetrischen  Lasten aufzunehmen. 

Um  den  notwendigen  Massenfluss  sicherzustellen 

ist  es  erforderlich,  im Rahmen der Planung  je nach 

Reibungswinkel des Schüttgutes und nach Wandrei‐

bungswinkel  zwischen  Trichterwandung  (Holz,  Be‐

schichtung) und Schüttgut die erforderliche Neigung 

des Trichters vorzugeben. Diese Angaben sind eben‐
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falls in einem Gutachten von geeigneten Fachleuten 

für  Schüttguttechnik  zu  ermitteln  und  über  den 

Auftraggeber  zur  Verfügung  zu  stellen.  Darüber 

hinaus darf das Schüttgut nur zentrisch oder gering‐

fügig  exzentrisch  (e/d    0,1)  entnommen  werden, 

da  ansonsten  keine  zuverlässige  Aussage  zu  dem 

sich einstellenden Fließprofil möglich ist. 

Sind  die  Bedingungen  (Beschichtung,  ausreichende 

Trichterneigung,  zentrische Entnahme) eingehalten, 

kann nach der Norm eine symmetrische Last für das 

Befüllen und das Entleeren des Silos als  Innendruck 

ermittelt werden. Zusätzlich ist zur Berücksichtigung 

gewisser  unplanmäßiger  unsymmetrischer  Lasten 

eine  (geringe)  Teilflächenlast  auf  die  Zylinderwand 

anzusetzen,  die  unter  bestimmten  Umständen 

durch  eine  Erhöhung  des  symmetrischen  Innen‐

drucks ersetzt werden darf. 

  

Abb. 10:  Bezeichnungen  

 

Abb. 11:  Teilflächenlasten 

Für die symmetrischen Lasten aus  Innendruck beim 

Füllen und Entleeren kann  für das statische System 

der Dauben ausreichend genau ein Durchlaufträger 

angenommen  werden.  Die  Lagerung  der  Dauben 

erfolgt  dabei  durch  umlaufende  Stahlbänder,  die 

hieraus eine Zugbeanspruchung erhalten.  

Für den Ansatz der Teilflächenlast wird in der Norm 

zwischen „dickwandigen“ und „dünnwandigen“ Silos 

unterschieden. Diese zusätzlich anzusetzenden Teil‐

flächenlasten  sind  aufgrund  von  Schadensfällen  an 

gebauten  Silos  und  deren  Ursachenerforschung  in 

die Norm aufgenommen worden. 

Nach  Interpretation  des  Normentextes  (DIN  1055) 

sowie  nach  Information  durch  den  Normenaus‐

schuss  wurde  bei  der  Festlegung  dieser  Regelung 

gar  nicht  an  Silos  in  Holzbauweise  gedacht. 

Mit dickwandigen Silos  sind eindeutig   Konstruktio‐

nen aus Stahlbeton, mit dünnwandigen Silos solche 

in Stahlbauweise gemeint.  

 

Abb. 12:   Belastung und vereinfachtes stat. System 

einer einzelnen Daube (links) und Perspek‐

tive des Stabwerks (rechts) 

Um die Norm in diesem Punkt adäquat anzuwenden 

wäre  daher  zu  prüfen,  ob  sich  Silos  in  der  hier  be‐

trachteten  Holzbauweise  von  ihrem  Tragverhalten 

eher wie Stahlbetonsilos oder wie Stahlsilos verhal‐

ten.  Im  Zweifelsfall  sollten  beide  Fälle  betrachtet 

werden.  Da  aber  die  Teilflächenlast  in  der  Regel 

durch  eine  Erhöhung  des  Innendruckes  mit  dem 

Faktor  (1  +  cpe)  ersetzt  werden  kann,  soll  dieser 

Aspekt hier nicht weiter erörtert werden. 
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Abb. 13:  Abhängigkeit Cpe von hc/dc und e0/dc 

 

Abb. 14:  Schema zur Ermittlung des maßgebenden Normabschnittes für eine Lasterhöhung infolge  

Exzentrizität 
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Darüber  hinaus  sind  noch  statische  Betrachtungen 

für den leeren Silo unter Windlast erforderlich. Hier‐

zu wurde  in der Vergangenheit der Zylinder  i. d. R. 

als  starrer,  am  Fuß  eingespannter  Stab  berechnet 

und  so  die  Biege‐und  Schubspannungen  ermittelt. 

Dieser  Ansatz  ist  jedoch  zumindest  bei  größeren 

Silos nicht mehr gerechtfertigt. 

 

Abb. 15:   Windlast auf die Silowandung 

Einerseits wird die Spannungsverteilung im Zylinder 

unter  Windbelastung  aufgrund  des  Verhältnisses 

von  Spannweite  (Höhe)  und  Querschnitt  (Durch‐

messer) bei dieser  vereinfachten Betrachtung nicht 

hinreichend  genau  erfasst,  wie  aus  dem  Vergleich 

des  Spannungsverlaufes  zwischen  einer  gedrunge‐

nen  Scheibe  und  einem  schlanken  Biegeträger  be‐

kannt ist. 

    

Abb. 16:   schlanker Biegeträger (links) und Wand‐

scheibe (rechts) 

Andererseits  ergeben  sich  aus  der  Lasteinleitung, 

die  aufgrund  der  konstruktiven  Randbedingungen 

(Verbindung  der  Dauben  untereinander,  Halterung 

der  Dauben  über  die  Höhe)  nicht  konform  zur 

Schubspannungsverteilung in einem „starren“  Rohr 

erfolgt,  zusätzliche  Beanspruchungen  in  Umfangs‐

richtung,  die  auf  die  Verteilung  der  Biegespannun‐

gen  und  der  Schubspannungen  einen  erheblichen 

Einfluss haben.  

Die  nachfolgend  aufgeführte  Berechnung  der 

Schubbeanspruchung  zwischen  den  Dauben  ent‐

sprechend den Regeln der technischen Mechanik für 

Rohrquerschnitte  mit  schubkonformer  Lasteinlei‐

tung  gilt  daher  nicht  mehr  für  Konstruktionen  aus 

Holzdauben mit größerer Schlankheit. 

s h l i n g e n i e u r e g m b h

E r m i t t l u n g   d e r   S c h u b b e a n s p r u c h u n g

K r a g t r ä g e r   m i t   K r e i s r i n g q u e r s c h n i t t   u n t e r   G l e i c h l a s t

‐ L a s t e i n l e i t u n g   S c h u b s p a n n u n g s k o n f o r m

 

Abb. 17:   Schubspannung am Kreisquerschnitt 

Zur  Ermittlung  der  Schnittgrößen  und  Spannungen 

ist es daher erforderlich, das System als  räumliches 

Stabwerk zu betrachten. 

Für  die  Diskretisierung  der  Zylinderschale  als  Stab‐

werk wurden nachfolgend beschriebene Annahmen 

getroffen. 

Die einzelnen Dauben sind am unteren Rand durch 

den  Riegel  der  Stahlkonstruktion  und  am  oberen 

Rand durch einen biegesteifen Ring oder eine Dach‐

scheibe gehalten.  

In  den  durchgeführten  Parameterstudien  wurden 

die Dauben  untereinander  in  tangentialer  Richtung 

auf Druck gekoppelt;  auf  Zug besteht keine direkte 

Verbindung  untereinander.  In  Querrichtung  wurde 

eine Querkraftkopplung angesetzt, die über das Nut‐

Feder‐System  realisiert  wird,  und  in  Längsrichtung 
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wurde  ebenfalls  eine Querkraftkopplung  angesetzt, 

die  über  eine  mechanische  Verbindung,  z.  B.  mit 

Hilfe  innen  liegender  Sperrholzstreifen  und mecha‐

nischer  Verbindungsmittel  realisiert  werden  muss. 

Soll  für diese Verbindung eine vorhandene Reibung 

in  Ansatz  gebracht werden,  sind  die  erforderlichen 

Werte zunächst in bauteilrealistischen Versuchen zu 

ermitteln. Zusätzlich wurde eine sehr weiche biege‐

steife  Kopplung  der  Dauben  untereinander  ange‐

setzt,  ohne die  kein Gleichgewicht  erreicht werden 

konnte. 

 

 

 

 

Abb. 18:  Nut‐Feder‐Verbindung der Dauben 

 

 

Abb. 20:  Anschluss Sperrholzstreifen 

Die  den  Zylinder  umfassenden  Zugstäbe  wurden 

über  Kontaktelemente  so mit  den  Dauben  verbun‐

den, dass keine Querkraftübertragung zwischen den 

Zugbändern  und  den  Dauben  stattfinden  kann. 

Durch  eine  geringe  Vorspannung  dieser  Zugbänder 

wird  für  die  Fuge  zwischen  den  Dauben  sicherge‐

stellt,  dass  die  aus  der  angesetzten  biegesteifen 

Kopplung  der Dauben  entstehenden  Biegezugspan‐

nungen überdrückt werden. Es ist daher in regelmä‐

ßigen  Abständen  durch  Nachspannen  sicherzustel‐

len,  dass  ein  sich  einstellender  Spannkraftverlust 

aus Schwinden bzw. Kriechen ausgeglichen wird. 

 

Abb. 19:  Schubübertragung mittels  

Sperrholzstreifen 

 

Abb. 21:  Modellausschnitt Spannring ‐ Daube 
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Neben der Übertragung der Schubkraft müssen die 

Verbindungsmittel auch das jeweilige Versatz ‐ Mo‐

ment  (Querkraftzuwachs  x  Daubenbreite)  in  den 

Zylinder übertragen. 

4 Ergebnisse exemplarischer 

Berechnungen  

Es wurde  ein  System gerechnet,  bei  dem die Höhe 

der  Zylinderschale  ca.  12  m  und  der  Durchmesser 

ca.  6 m beträgt. Die Gesamthöhe der  Konstruktion 

incl.  Stahlunterbau  beträgt  ca.  21 m  ab OK  Funda‐

ment. 

Wie  den  nachfolgenden  Darstellungen  gut  zu  ent‐

nehmen  ist,  stellt  sich  im  Zylinder  ein  Tragsystem 

ein,  bei  dem  der  Abtrag  der  Windlast  durch  zwei 

Teilsysteme mit jeweils Zug‐und Druckkomponenten 

erfolgt.  Entsprechend  stellen  sich  auch  die  Aufla‐

gerreaktionen ein. 

Durch die  Lasteinleitung der Windlast  in den Quer‐

schnitt entsteht Biegung in Daubenquerrichtung mit 

entsprechend  großen  lokalen  Verformungen  und 

einer  zusätzlichen  Schubbeanspruchung  zwischen 

den Dauben. 

 

                                                                      

Abb. 22:  Verformung unter Wind                                             Abb. 23:      Verformung unter Wind (Draufsicht) 

(Ansicht ‐ überzeichnete Darstellung) 

                                                                 

Abb. 24:  Normalkräfte in den Dauben                          Abb. 25:      Auflagerreaktion der Dauben 
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Man  sieht  an  den  exemplarischen  Ergebnisdarstel‐

lungen deutlich den Unterschied der Verteilung der 

Zug‐und Druckspannungen bzw. der Auflagerreakti‐

onen  im  Vergleich  zu  einem  schlanken  Kragträger, 

bei  dem  bekanntlich    auf  der  einen  Seite  Zug,  auf 

der anderen Seite Druck entsteht. 

Die  max.  Schubbeanspruchung  zwischen  den  Dau‐

ben  war  im  dargestellten  Beispiel  ca.  doppelt  so 

hoch wie bei  einem  schlanken Kragträger,  bei  dem 

die Last schubspannungskonform in den Querschnitt 

eingeleitet wird. 

 

Abb. 26:  Querkraft VZ in den Daubenkopplungen 

Erheblich  günstiger  und  damit  einer  vereinfachten 

statischen  Betrachtung  eher  zugänglich  gestaltet 

sich  die  Situation,  wenn  durch  konstruktive  Maß‐

nahmen sowohl die Erhaltung der Querschnittsform 

unter Windlast als auch die schubkonforme Lastein‐

leitung  in  den  Gesamtquerschnitt  sichergestellt 

werden.  Dies  kann  z.  B.  durch  Einbau  biegesteifer 

Ringe,  verteilt  über  die  Zylinderhöhe  in  einem  Ab‐

stand ≤ dem Durchmesser, erfolgen. 

 

Abb. 27:  Anordnung eines „steifen“ Ringes 

 

Abb. 28:   resultierende Lagerreaktionen 

 

Abb. 29:  resultierende Verformung 

Für diesen Fall  konnte durch Vergleichsrechnungen 

gezeigt werden, dass  sich die Verteilung der Biege‐

und Schubspannungen (und der Auflagerreaktionen) 

durch eine Handrechnung gut abschätzen lässt. 

Alternativ  kann  zur  Aufnahme  der  Beanspruchung 

aus  Wind  auch  auf  ein  additives  Tragsystem  zu‐

rückgegriffen  werden,  bei  dem  zusätzliche  äußere 
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Diagonalen eingebaut werden. Hierbei  ist es jedoch 

wichtig darauf  zu achten, dass  jeweils  zwei    entge‐

gengesetzt orientierte   Diagonalen an den Viertels‐

punkten des oberen Kreisringes angreifen.    Bei An‐

ordnung dieser Diagonalen an  lediglich zwei gegen‐

überliegenden  Seiten  des  Kreisringes  sind  diese 

nicht  wirksam  für  den  Fall,  dass  die  betrachtete 

Windrichtung  rechtwinklig  zum  Anschlusspunkt 

verläuft. 

 

 

Abb. 30:  Stahlkorsett + Abspannung 

 

Abb. 31:  ausgeführtes Stahlkorsett 

 

 

Abb. 32:  unzureichende Abspannung 

 

 

Abb. 33:  Lastzerlegung nicht möglich 

Abschließend  sei  (aus  gegebenem Anlass) noch  auf 

die  Selbstverständlichkeit  hingewiesen,  dass  die 

untere  Stahlkonstruktion  für  die  Stabilitätsbetrach‐

tung im Rechenmodell realistisch abzubilden ist. 
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Abb. 34:   unzulässiges Unterbaumodell mit  

Zusatzstäben 

 

Abb. 35:   Unterbau 

Im  Rechenmodell  willkürlich  zusätzlich  eingebaute 

biegesteife  Stäbe,  mit  denen  eine  evtl.  vorh.  stüt‐

zende Wirkung  des  Schüttgutes modelliert  werden 

soll,  ist  ohne  adäquaten  Beleg  dieser  Annahme, 

auch im Hinblick auf DIN EN 1991‐4:2010‐12, Absatz 

4.1 (2), nicht zulässig. 
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Bambus als Konstruktionswerkstoff 

Mike Sieder 

 

 

 

Zusammenfassung 

In der  jüngsten Vergangenheit  erlebt Bambus gerade  im asiatischen Raum eine Renaissance und  findet dort 

vermehrt Anwendung als konstruktiver Baustoff bei  innovativen Bauprojekten. Sein schnelles Wachstum, die 

leichte Verarbeitbarkeit  in Verbindung mit den herausragenden Festigkeits‐ und Steifigkeitseigenschaften ha‐

ben ihn seit Jahrhunderten zu einem grundlegenden Konstruktionswerkstoff im asiatischen, afrikanischen und 

südamerikanischen  Raum  gemacht.  Bis  heute werden  Bambuskonstruktionen  in  rein  handwerklicher Weise, 

entsprechend der überlieferten baukonstruktiven Prinzipien, ausgeführt. Für den Nachweis der Tragfähigkeit, 

Gebrauchstauglichkeit  und  Dauerhaftigkeit  im  Sinne  einer  tragwerksplanerischen  Betrachtung  fehlen  in  der 

Regel systematisch aufbereitete Materialkennwerte oder durchgängige Bemessungskonzepte für den Konstruk‐

tionswerkstoff Bambus. Die Materialkennwerte des Bambus‘ sind zwar teilweise von ähnlichen Einflussfaktoren 

abhängig  wie  die  beim  ebenfalls  natürlich  wachsenden  Konstruktionsstoff  Holz,  jedoch  spielen  auch  unter‐

schiedliche Faktoren eine entscheidende Rolle. In den letzten Jahren wurden in verschiedenen Ländern Versu‐

che gestartet, Bemessungskonzepte aufzustellen, die sich oftmals an die Bemessung von Holz anlehnen, jedoch 

teilweise nicht detailliert genug ausgearbeitet sind, um eine schlüssige Bemessung von Bambus als Konstruk‐

tionsstoff durchzuführen. Im ersten Teil dieses Beitrages werden einige der aktuellen Bemessungskonzepte für 

Bambus mit  ihren  jeweiligen spezifischen Randbedingungen vorgestellt.  Im zweiten Teil wird die Anwendung 

des Werkstoffes  Bambus  bei  einem umgesetzten  Projekt,  dem Bambuspavillon  „Deutsch‐chinesisches Haus“ 

auf der EXPO Shanghai 2010, in Form eines Werkberichtes aufgezeigt 

. 
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1 Ausgangslage 

Bambus  ist  im Gegensatz  zu Holz ein Gras, das kei‐

nen  Vollquerschnitt  besitzt.  Hieraus  resultieren  im 

Vergleich  zu  Holz  zwei  wesentliche  Vorteile  des 

Bambus, denn zum einen wird durch den Hohlquer‐

schnitt  das  Verhältnis  zwischen  Tragfähigkeit  und 

Einsatz  von  Biomasse  optimiert.  Zum  anderen  hat 

der  Bambus  als  Gras,  unter  anderem  durch  seine 

geringere Masse, ein wesentlich schnelleres Wachs‐

tum  als  Holz  und  erreicht  seine  optimalen  Ernteei‐

genschaften etwa  fünfmal  früher  als Holz.  Für  eine 

bautechnische  Verwendung  des  Bambus  ist  eine 

Ernte  der  Halme  im  Alter  zwischen  3  –  6  Jahren 

optimal.  Die  optimale  Erntezeit  ist  abhängig  vom 

Standort und  insbesondere der Bambusart. Obwohl 

Bambus ein Gras  ist,  sind der  lignifizierende Zellen‐

aufbau des Bambusgewebes und seine  technischen 

Eigenschaften dem Holzgewebe  sehr  ähnlich. Wäh‐

rend Holz jedoch einen härteren Kern hat (Kernholz) 

und nach außen hin weicher wird (Splintholz), ist der 

Bambus außen hart und  innen weich.   Bezogen auf 

das statische Trägheitsmoment des Hohlquerschnit‐

tes beim Bambus hat das Vorteile. Die  reißfesteren 

Faserstränge  liegen  dort  am  dichtesten,  wo  die 

statische  Beanspruchung  am  größten  ist.  Die  für 

Konstruktionszwecke  relevanten  Eigenschaften  des 

Bambus  sind  allerdings  schwer  zu  bestimmen,  ins‐

besondere weil entsprechende Verfahren zur Quali‐

täts‐  und  Eigenschaftenbestimmung  noch  nicht 

definiert  sind. Weltweit  gibt  es  etwa  500  verschie‐

dene Bambusfamilien, die sich teilweise in hunderte 

von  Unterarten  unterteilen  lassen.  Die  verschiede‐

nen  Bambusarten  stammen  aus  unterschiedlichen 

Regionen und entstehen unter völlig verschiedenen 

Voraussetzungen.  Klima,  Bodenbeschaffenheit, 

Höhenregion und  insbesondere die Bambusgattung 

haben  einen  großen  Einfluss  auf  die mechanischen 

Eigenschaften des Bambus. Somit muss man bei der 

Angabe von Festigkeitseigenschaften stark differen‐

zieren,  solange  Sortierungsklassen,  wie  beim  Holz, 

für Bambus nicht definiert sind. Vorwiegend  in Chi‐

na  und  Kolumbien  werden  Bambusarten  für  an‐

spruchsvolle Bauvorhaben kultiviert. Es handelt sich 

um  zwei  verschiedene  Bambusarten,  mit  denen  in 

den  vergangenen  Jahren  einige  Untersuchungen 

und Tests zur Bestimmung der mechanischen Eigen‐

schaften  durchgeführt  wurden.  Aus  Kolumbien 

stammt  vorwiegend  die  Bambusart  Guadua  An‐

gustifolia,  wohingegen  aus  China  die  Bambusart 

Phyllostachys  stammt.  Diese  beiden  Bambusarten 

eignen  sich  gut  als  Konstruktionswerkstoff,  weisen 

aber  teilweise deutlich unterschiedliche Materialei‐

genschaften  auf.  So  zeichnet  sich  zum  Beispiel  der 

Guadua  Angustifolia  Bambus  durch  eine  höhere 

Spaltfestigkeit im Vergleich zum Phyllostachys aus.  

Zwar wird weltweit schon seit tausenden von Jahren 

mit  Bambus  gebaut,  allerdings  basieren  die  Kon‐

struktionskonzepte vorwiegend auf handwerklichem 

Geschick und konstruktiver Erfahrung mit dem loka‐

len  Baustoff  Bambus.  Test‐,  Bemessungs‐  und 

Nachweismethoden nach  internationalen Standards 

existieren  in  den meisten  Ländern  nicht,  oder  sind 

nur unvollständig  für bestimmte Anwendungsberei‐

che vorhanden. Würden für Bambus ähnliche Klassi‐

fizierungsprozesse und Bemessungskonzepte wie für 

Holz  existieren,  könnte  Bambus  eine  interessante 

Baustoffalternative  zu  den  derzeit  vorwiegend  ver‐

wendeten Baustoffen bieten. 

2 Physikalische und mechanische 

Eigenschaften von Bambus für 

Konstruktionszwecke 

Bambus  ist ein natürlicher Werkstoff, dessen physi‐

kalische  und  mechanische  Eigenschaften  durch 

verschiedene Einflussfaktoren z.T. große Streuungen 

aufweisen. So werden beispielsweise Materialeigen‐

schaften nicht nur durch Wuchsunregelmäßigkeiten 

beeinflusst,  sondern  auch  durch  weitere  Einfluss‐

größen, die beispielsweise beim Holz nicht  von Re‐

levanz sind. Da Bambus ein sehr schnell wachsendes 

Gras  ist,  und  bereits  nach  3  Jahren  erntereif  sein 

kann,  spielt  z.B. das Pflanzenalter eine ganz beson‐

dere Rolle und hat starken Einfluss auf die Material‐

eigenschaften. 

2.1 Die Bambusgattung als Einflussgröße 

Je nach Quelle und Unterteilung  in Bambusfamilien 

und deren Unterarten spricht man von 500 bis 1.500 

Bambusarten, die weltweit vorzufinden sind. Oft  ist 

die  Bambusart  schwer  zu  bestimmen, weil  äußerli‐

che  Ähnlichkeiten  bei  verschiedenen  Arten  beste‐

hen  und  die Wuchsregionen  einer  Bambusart  aus‐
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gedehnt  sind  und  sich mit Wuchsregionen  anderer 

Gattungen überschneiden.  In Kolumbien allein wer‐

den  etwa  25  verschiedene  Riesenbambusarten  ge‐

zählt, die für Bauzwecke verwendet werden können. 

Zu  diesen  gehört  auch  der  in  diesem  Beitrag  oft 

zitierte Bambus Guadua Angustifolia Kunth.  

Zur  Bestimmung  der  Materialeigenschaften  ver‐

schiedener Bambusarten mit dem Ziel einen ableit‐

baren Zusammenhang zwischen der Bambusart und 

deren  Materialeigenschaften  herzustellen,  wurden 

in  den  letzten  Jahrzehnten  einige  Untersuchungen 

unternommen.  Eine  dieser  Untersuchungen  wurde 

im Jahre 1994 von S. Rajput [1] zur Bestimmung der 

Festigkeitswerte und der zulässigen Spannungen mit 

16  verschiedenen  Bambusarten  durchgeführt.  Für 

diese Untersuchung wurden Testreihen mit 4‐Punkt‐

Biegetests  für  die  Bestimmung  der  Biegefestigkeit 

und  des  E‐Moduls,  sowie  Drucktests  parallel  zur 

Faserrichtung  zur  Bestimmung  der  zulässigen 

Druckspannung  durchgeführt.  Bei  der  Dokumenta‐

tion dieser Testreihen wurden die Bambusarten und 

der  jeweilige  Wassergehalt  festgehalten,  jedoch 

wurde  die  Rohdichte  der  einzelnen  Proben  nicht 

dokumentiert. Somit ist weder eine Übertragbarkeit 

oder Vergleichbarkeit mit anderen Testreihen mög‐

lich,  noch  lässt  sich  ein  möglicher  Zusammenhang 

zwischen  Rohdichte  und  Bambusart  untersuchen. 

Als Ergebnis dieser Studie wurden die Bambusarten 

in  3  Kategorien  eingeteilt  und  diesen  Kategorien 

zulässige Spannungen für Druck und Biegung, sowie 

ein entsprechendes E‐Modul zugeteilt.  Im Vergleich 

mit  Ergebnissen  anderer  Versuchsreihen  liegen 

diese Werte relativ niedrig.  

Tab. 1  Kennwerte für verschiedene  

Bambusarten [1] 

Gruppe A  Bambusa  giaucescenes  (Syn.  B.  nana),  Dendro‐
caiamus strictus, Oxytenanthera abyssinica 

Gruppe B  Bambusa  balcooa  /  pallida  /  nutans  /  tuids  / 
auriculata / burmanica 

Gruppe C  Bambusa ventricosa / vuigaris / bambos

Kennwerte für ständige Lasten [N/mm²]

  Druck  Biegung  E‐Modul

Gruppe A  9,8  17,2  1.960

Gruppe B  8,3  12,3  1.370

Gruppe C  6,9  7,4  680

Ein  Grund  für  die  niedrigen  Werte  der  zulässigen 

Bemessungswerte  dieser  Untersuchung  liegt  in  der 

hohen  Streuung  der  Messwerte  innerhalb  einer 

Bambusart. Ähnliche Werte wurden bei den praxis‐

orientierten  Untersuchungen  von  Janssen  [2]  fest‐

gestellt, bei der Testreihen ohne Bezug auf die ver‐

wendeten Bambusarten durchgeführt wurden. Jans‐

sen  untersuchte  mit  verschiedenen  Bambusarten 

die Korrelationen zwischen mechanischen und phy‐

sikalischen Materialeigenschaften. Hierbei stellte er 

ein  lineares  Verhältnis  zwischen  Dichte  und  Span‐

nung fest und definierte Abhängigkeitsfaktoren, auf 

die  im  Weiteren  noch  genauer  eingegangen  wird. 

Vergleicht man  Janssens  Ergebnisse,  die  er  auf  die 

Rohdichte bezieht, mit den Ergebnissen der Gruppe 

C  aus  Rajputs  Untersuchung,  erhält  man mit  einer 

angenommen  Dichte  von  600  kg/m³  für  erntefri‐

schen Bambus relativ ähnliche Werte für die zulässi‐

gen Spannungen. Es ergeben sich nach  Janssen  fol‐

genden zwei Gleichungen: 

 0,015  x  600  =  9  N/mm²  als  maximal  zulässige 

Biegespannung und 

 0,011  x  600  =  6,6 N/mm²  als maximal  zulässige 

Druckspannung. 

Diese  Werte  liegen  relativ  nah  an  den  von  Rajput 

gefundenen  Werten,  wie  sie  hier  in  Tabelle  1  zu‐

sammengefasst  sind  und  sind  unabhängig  von  der 

Bambusgattung.  Es  zeigte  sich  also  einerseits  bei 

den Untersuchungen von Rajput, dass die Streuung 

der  Steifigkeits‐  und  Festigkeitswerte  innerhalb 

einer Bambusart  sehr hoch  sind. Andererseits  zeigt 

sich  bei  den  Untersuchungen  von  Janssen,  dass 

ähnliche  Werte  mit  ähnlicher  Streuung  ohne  Be‐

rücksichtigung  der  Bambusgattung  festzustellen 

sind.  Eine  Zuordnung  von  spezifischen  Steifigkeits‐ 

und Festigkeitswerten zu einer Bambusart erscheint 

allein  deswegen  nicht  sinnvoll,  weil  aufgrund  der 

großen  Streuung  nur  relativ  niedrige  mechanische 

Widerstandswerte  angenommen  werden  können. 

Dies  würde  letztendlich  zu  einer  nicht  optimalen 

Ausnutzung  des  Bambus‘  führen. Wenn  jedoch  die 

Streuungen der Materialwerte innerhalb einer Bam‐

busart  sehr  groß  sind,  kann  es  zweckmäßig  sein, 

eine  Klassifizierung  der  Bambusfestigkeitsklassen 

nicht direkt mit der Bambusart zu verbinden. Somit 

wäre  dann die  Berücksichtigung der  Bambusart  für 

die  Bestimmung  der  Festigkeitswerte,  und  insbe‐
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sondere  für  eine mögliche  Klassifizierung  des  Bam‐

bus‘  in  Festigkeitsklassen,  von  untergeordneter 

Relevanz.  

2.2 Der Feuchtigkeitsgehalt als Einflussgröße 

Die  physikalischen  Eigenschaften  des  Bambus  sind 

stark  abhängig  vom  Feuchtigkeitsgehalt  des  Bam‐

busrohres.  Ähnlich wie  beim Holz  steigt  die  Festig‐

keit  des  Bambus mit  abnehmendem  Feuchtigkeits‐

gehalt.  Verschiedene  Faktoren  beeinflussen  den 

Feuchtigkeitsgehalt  des  Bambus.  Äußere  Faktoren, 

die  die  Eigenschaften  beeinflussen,  sind  zum  Bei‐

spiel das Klima  im Anbaugebiet, der Erntezeitpunkt 

sowie die Luftfeuchtigkeit am Anwendungsort. Inne‐

re  Faktoren  kommen  noch  hinzu  und  sind weitest‐

gehend von der Bambusart, dem Alter des Bambus 

sowie  der  Halmzonen  abhängig.  Insbesondere  bei 

den Untersuchungen  der Halmzonen  unterscheidet 

sich  der  Feuchtigkeitsgehalt  signifikant  an  unter‐

schiedlichen  Stellen  der  Halmlänge,  sowie  auch 

innerhalb der Wanddicke des Bambusrohres. Hierzu 

haben Walter  Liese  und  P.N.  Grover  in  Indien  um‐

fangreiche Untersuchungen gemacht, die die unter‐

schiedlichen  Feuchtigkeitsgehalte  der  Bambusrohre 

und die daraus resultierenden Auswirkungen auf die 

Festigkeit darlegen [3]. Natürlich getrockneter Bam‐

bus hat etwa einen Feuchtigkeitsgehalt von 12 %. In 

dem kolumbianischen Standard NSR‐10 [4] wird  für 

die  Bemessung  von  Bambuskonstruktionen  der 

Gattung  Guadua  Angustifolia  Kunth  ein  Feuchtig‐

keitsgehalt von 12 % zugrunde gelegt. Bei höherem 

Feuchtigkeitsgehalt sieht diese Norm entsprechende 

Abminderungsfaktoren  für  die  Tragfähigkeit  der 

Bambuskonstruktion vor. 

2.3 Das Bambusalter als Einflussgröße 

Das Alter von Bambushalmen ist ein Schlüsselfaktor, 

der die Materialeigenschaften von Bambus als Kon‐

struktionsstoff  beeinflusst.  Bambus  wächst  sehr 

schnell und verändert signifikant seine Halmstruktur 

während  der  Wachstumsphase.  Folglich  verändern 

sich  physikalische  und  mechanische  Eigenschaften 

des Bambus im Laufe der Wachstumsphase entspre‐

chend  rapide  im  Vergleich  zu  Holz,  das  Jahrzehnte 

benötigt, um als Konstruktionsstoff verwendet wer‐

den  zu  können.  Liese  und  Weiner  untersuchten 

1996 mit zahlreichen Testreihen die Beziehung zwi‐

schen der Bambusalterung und ‐reifung. Im Rahmen 

dieser Studie konnte allerdings keine aussagefähige 

Verbindung zwischen Alter und Druckfestigkeit her‐

gestellt werden [5].  

Erst im Jahre 2010 wurde an der Universidad de los 

Andes  in Bogotá eine umfangreiche Studie mit ver‐

schiedenen  Testreihen  durchgeführt,  um  den  Ein‐

fluss  des  Bambusalters  auf  die Materialeigenschaf‐

ten  des  Bambus‘  genauer  zu  untersuchen.  Zum 

ersten Mal wurden  als  Teil  einer  Studie  Schub und 

Druck  parallel  zur  Faserrichtung  sowie  Biegetests 

nach ISO 22157 [7] an 2, 3, 4 und 5 Jahre alten Gua‐

dua  Angustifolia  Kunth  Halmen  durchgeführt.  Zu‐

sätzlich wurden  jeweils  Proben  an  drei  verschiede‐

nen  Höhenpositionen  entlang  der  Halme  (unten, 

Mitte,  oben)  untersucht,  um  festzustellen,  ob  die 

Höhenposition am Halm ebenfalls einen Einfluss auf 

die  Materialkennwerte  hat.  Auffällig  war  bei  den 

Testergebnissen,  dass  während  der  ersten  3  bis  4 

Jahren der  stärkste Reifungsprozess  stattfindet und 

sich während  dieser  Phase  die  Struktur,  und  somit 

auch  die  Materialeigenschaften,  stark  verändern. 

Dieser  Prozess  lässt  dann  zunehmend wieder  nach 

und der Alterungsprozess  setzt  ein,  der mit  zuneh‐

mendem  Alter  eine  Verringerung  der  Festigkeits‐

werte mit sich bringt. Grundsätzlich deckt sich diese 

Erkenntnis  auch mit  anderen  Untersuchungen,  wie 

sie  beispielsweise  von Walter  Liese  in  einer  Veröf‐

fentlichung  aus  dem  Jahre  2004  [6]  beschrieben 

wurde. 

3 Übersicht zum Stand der 

Standardisierung für die Bestimmung 

der Materialeigenschaften 

In  Europa  gibt  es  derzeit  keine  Bauvorschriften  für 

die  Verwendung  von  Bambus  für  Baukonstruktio‐

nen.  Da  Bambus  kein  bauaufsichtlich  zugelassener 

Baustoff  ist,  müssen  für  jedes  Bauvorhaben  Zu‐

stimmungen im Einzelfall von den jeweiligen Behör‐

den eingeholt werden. Die Vorschriften und Grund‐

lagen  für  die  Erteilung  einer  Genehmigung  für  die 

Verwendung  von  Bambus  sind  in  den  einzelnen 

Ländern unterschiedlich. In den meisten Fällen läuft 

die  Genehmigung  über  Laboruntersuchungen  und 

Testreihen zur Bestimmung der Materialeigenschaf‐
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ten oder aufgrund von Belastungstests an Modellen, 

die mit dem zur Verwendung geplanten Bambusma‐

terial erstellt werden. Aufgrund der auf diese Weise 

ermittelten  Belastbarkeiten  der  Bambuskonstrukti‐

on werden die entsprechenden Nachweise der Trag‐ 

und Gebrauchsfähigkeit erbracht. Die ISO 22157 [7] 

bietet für die Durchführung der Tests und die Herlei‐

tung  der  Materialeigenschaften  von  Bambus  eine 

geeignete  Richtlinie.  Bei  der  Bestimmung  der  me‐

chanischen Eigenschaften werden allerdings wichti‐

ge  Bemessungskriterien  des  Bambusmaterials,  wie 

zum Beispiel die Materialfeuchte, in dieser Richtlinie 

nicht  durchgängig  berücksichtigt.  In  der  ISO  22156 

[8],  die  Grundsätzliches  zum  Bauen  mit  Bambus 

enthält,  werden  in  Kapitel  7.2.2  drei  alternative 

Wege  zur  Bestimmung  der  Festigkeit  und  der  Stei‐

figkeit angeboten. Die  ISO 22156 gibt dort an, dass 

sofern  die  Stabilität  dem  entsprechenden  Anwen‐

dungszweck  entspricht,  entweder  Tests  entspre‐

chend  der  Belastungsarten  des  jeweiligen  Bauteils 

durchgeführt  werden  können,  oder  Vergleiche  mit 

gleichen  Bambusarten  angestellt  werden,  oder  die 

Festigkeitswerte  aufgrund  bekannter  Beziehungen 

zwischen  den  verschiedenen  Eigenschaften  herge‐

leitet werden können. Allein diese Vielfalt an mögli‐

chen Herangehensweisen eröffnet ein weites Spekt‐

rum für die Bestimmung der Materialeigenschaften, 

die  unterschiedliche  Ergebnisse  für  die  Materialei‐

genschaften erwarten  lassen. Auch der Aufbau und 

Ablauf der Materialtests ist in der Norm nicht genau 

definiert, weshalb weitere unbestimmte Parameter 

einfließen, die nur eine eingeschränkte Belastbarkeit 

der ermittelten Materialeigenschaften zulässt.  

Auf  internationaler  Ebene  gibt  es  weitere  Verfah‐

rensanweisungen,  die  mit  unterschiedlicher  Detail‐

tiefe und Vollständigkeit die Bestimmung von Mate‐

rialeigenschaften  von  Bambus  beschreiben,  jedoch 

ebenfalls  keine  uneingeschränkt  belastbare  Herlei‐

tung der Materialeigenschaften  liefern.  In  den USA 

wurde  im Jahre 2000 die Vorschrift AC162 mit „Ak‐

zeptanzkriterien  für  Bambusstrukturen"  [9]  veröf‐

fentlicht,  in der unter anderem dargelegt wird, wie 

Tests für die Bestimmung der Materialeigenschaften 

von  Bambusstrukturen  und  Bambusverbindungen 

durchzuführen sind. Das Internationale Netzwerk für 

Bambus und Rattan  (INBAR) gab  im  Jahr 2001 eine 

detaillierte allgemeine Regelung heraus, wie Param‐

ter wie  Feuchtigkeit, Druck,  Zähigkeit,  Zugfestigkeit 

und Biegefestigkeit zu bestimmen sind. In dem indi‐

schen  National  Building‐Code  IS  6874  [10]  werden 

ebenfalls Testmethoden zur Bestimmung der Mate‐

rialeigenschaften definiert. Umfangreiche Vorschrif‐

ten für das Bauen mit Bambus und insbesondere für 

die Verwendung von Guadua Angustifolia Kunth, die 

gebräuchlichste Bambusart in Lateinamerika, sind in 

Kolumbien  zu  finden.  Die  kolumbianischen  Stan‐

dards  NSR‐98  „Seismic  Design  and  Construction 

Code  (Reglemanto  colombiano  de  construcción 

sismo resistente)” und auch insbesondere das Kapi‐

tel G 12 der neueren Norm NSR‐ 10 „Seismic Design 

and Construction Code (Reglemanto colombiano de 

construcción  sismo  resistente)”  stellen  gut  entwi‐

ckelte Bambusvorschriften dar. Sie wurden teilweise 

basierend auf den ursprünglichen Versionen der ISO 

Normen 22156 und 22157 weiterentwickelt und für 

kolumbianische Bauanforderungen optimiert. 

Anhand eines Beispiels soll hier gezeigt werden, wie 

wichtig  eine  eindeutige  Beschreibung  des  Testab‐

laufs  und der  Test‐  und Messapparaturen  ist.  Auch 

die  Abgrenzung  zu  Vorgehensweisen  beim  Testen 

von Holzwerkstoffen soll an diesem Beispiel augen‐

scheinlich  gemacht  werden,  denn  Holzproben  kön‐

nen  beispielsweise  für  einen  Drucktestversuch  ein‐

fach  zwischen  zwei  Stahlplatten  eines Drucktestge‐

rätes eingespannt werden, um dann entsprechende 

Drucktests durchzuführen. Da Bambus  im Vergleich 

zu  Holz  jedoch  keinen  Vollquerschnitt,  sondern 

einen  Hohlquerschnitt  aufweist,  hat  Bambus  bezo‐

gen auf den Querschnitt eine andere Massenvertei‐

lung. Bei gleicher Querschnittsfläche eines Voll‐ und 

eines  Hohlquerschnittes  hat  ein  Hohlquerschnitt 

einen  größeren Außendurchmesser  und  somit  liegt 

die Querschnittsmasse bei einem runden Hohlquer‐

schnitt  weiter  vom  Querschnittsmittelpunkt  ent‐

fernt,  als bei einem vergleichbaren Vollquerschnitt. 

Dadurch wirkt sich der Poisson‐Effekt, der die Quer‐

dehnung  von Materialien  unter  Zug‐  und  Druckbe‐

lastung beschreibt, drastischer aus. Bei Druckbelas‐

tung verkürzt sich das Bambusrohr in Druckrichtung 

und  dehnt  sich  entsprechend  senkrecht  zur  Druck‐

richtung  aus.  Es  muss  also  berücksichtigt  werden, 

dass  die  durch  Reibung  und  Behinderung  der  Aus‐

dehnung  an  den  Kontaktstellen  zwischen  Bambus‐

probe  und  Druckzylinder  zusätzlich  entstehenden 

Querkräfte  höher  sind  als  bei  einer  Vollholzprobe. 

Diese  Querkräfte  beeinflussen  das  Spannungsver‐
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halten  in  der  Bambusprobe  und  können  Bambus‐

proben bis zu 20 % widerstandsfähiger gegen Druck 

erscheinen  lassen,  wie  Oscar  Arce  1993  in  einer 

speziellen  Testreihe  festgestellt  hat  [11].  Nur  in 

wenigen Standards, wie zum Beispiel der ISO 22157 

und in der IS 6874 wird explizit bei der Beschreibung 

des  Versuchsaufbaus  für  Druckversuche  darauf 

hingewiesen,  dass  um  die  Reibung  zwischen  den 

Kontaktstellen  des  Prüfzylinders  und  des  Prüfkör‐

pers  zu  minimieren,  die  Kontaktstellen  der  Prüfzy‐

linder  möglichst  reibungsfrei  beschaffen  sein  soll‐

ten. 

3.1 Wesentliche Internationale Standards 

Indian Standard IS 6874: Method of Tests  

for Bamboo 

Die  älteste  „Bambus‐Norm“  zur  Bestimmung  der 

Materialeigenschaften  ist  der  Indian  Standard  IS 

6874 [10] aus dem Jahre 1973, der zuletzt  im Jahre 

2008 angepasst und revidiert wurde. Neue Testme‐

thoden  wurden  in  der  letzten  Auflage  implemen‐

tiert,  um  zusätzliche  Materialeigenschaften  zu  be‐

stimmen. Auch die oben erwähnte Erkenntnis, dass 

kleine  Proben  keine  hinreichende  Aussage  zum 

Materialverhalten  liefern,  solange  noch  kein  direk‐

ter Bezug zu großen Proben aus ganzen Bambusroh‐

ren hergestellt werden konnte, wurde in die Testab‐

läufe aufgenommen. Aus den Testvorgängen  lassen 

sich  die  folgenden  drei  physikalischen,  sowie  vier 

mechanische Eigenschaften bestimmen: 

 Wassergehalt  

 Dichte 

 Schrumpfverhalten 

 Biegesteifigkeit 

 Druckfestigkeit parallel zur Faser 

 Zugfestigkeit parallel zur Faser 

 Schubkraft parallel zur Faser 

 

Norma Technica Colombiana: NTC 5525 Metodos De 

Ensayo  Para  Determinar  Las  Propiedades  Fiscas  y 

Mecanicas de da Guada Angustifolia Kunth (Testme‐

thoden  zur  Herleitung  physikalischer  und mechani‐

scher  Eigenschaften  der  Bambusart  Guadua  An‐

gustifolia Kunth) 

Seit 1997 gilt in Kolumbien das Baugesetz „Ley 400“, 

das die Mindestanforderungen an Design und tech‐

nische  Überwachung  vorgibt,  was  zur  Erarbeitung 

von  Standards  und Verfahrensanweisungen  für  das 

Bauen mit Bambus geführt hat. Es gibt in Kolumbien 

etliche  Verfahrensanweisungen  für  den  Bau  mit 

Bambus,  die  es  fachlich  und  handwerklich  versier‐

tem  Bauwilligen  erlauben,  mit  diesem  Material 

hinreichend  sicher  zu  bauen.  Zudem  entstanden 

fünf Standards, die das Bauen mit Bambus von der 

Ernte  bis  zur  konstruktiven  Verwendung  beschrei‐

ben.  Alle  Standards  beziehen  sich  allerdings  aus‐

schließlich  auf  die  in  Kolumbien  gut  kultivierbare 

Bambusart Guadua Angustifolia Kunth. Im Einzelnen 

handelt  es  sich  um die  Standards NTC‐5300  „Ernte 

und  Nachbehandlung  von  Bambus  Guadua  An‐

gustifolia  Kunth“,  NTC‐5301  Haltbarmachung  und 

Trocknung von Bambus Guadua Angustifolia Kunth, 

NTC‐5407 „Konstruktive Verbindungen von Bambus 

Guadua Angustifolia Kunth“, NTC‐5525 „Testmetho‐

den zur Herleitung physikalischer und mechanischer 

Eigenschaften  von  Guadua  Angustifolia  Kunth“  so‐

wie um die NSR‐10 „Erdbebenresistente Konstrukti‐

onen aus Holz und Bambus“. Die Bemessungsgrund‐

lagen für erdbebensicheres Bauen mit Bambus sind 

im Kapitel G der NSR‐10 beschrieben und bauen auf 

den mit der NTC‐5525 hergeleiteten Materialeigen‐

schaften  auf.  Es  sind  in  der  NTC‐5525  jeweils  die 

Vorbereitungsmaßnahmen und der Versuchsaufbau 

sowie  die  Herleitung  der  folgenden Materialeigen‐

schaften beschrieben: 

 Wassergehalt 

 Dichte 

 Schrumpfung 

 Druckfestigkeit 

 Biegefestigkeit 

 Spaltkraftfestigkeit 

 Zugfestigkeit 

 

ISO 22157 Bamboo ‐ Determination of physical and 

mechanical  properties  (Bambus  ‐  Herleitung  physi‐

kalischer und mechanischer Eigenschaften) 

Im  Jahre  2004  wurde  erstmals  die  ISO  22157  her‐

ausgegeben.  Dieser  Standard  umfasst  Tests  an 

Bambusproben,  um Werte  zu  erhalten,  mit  denen 

die  charakteristischen  Festigkeiten  und  zulässigen 

Spannungen  bestimmt  werden  können.  Die  Werte 
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können auch verwendet werden, um die Beziehung 

zwischen  den  mechanischen  Eigenschaften  und 

Faktoren  wie  Feuchtigkeit,  Dichte, Wachstumsregi‐

on,  Position  entlang  des  Halmes,  die  Anwesenheit 

von  Knoten  und  Internodium  etc.  herzuleiten,  die 

alle  für  die  Qualitätskontrolle  von  Relevanz  sind. 

Dieses  Dokument  legt  Methoden  zur  Prüfung  des 

Bambus´ für die Bewertung der folgenden charakte‐

ristischen  physikalischen  Eigenschaften  und  Festig‐

keitseigenschaften fest: 

 Wassergehalt 

 Dichte 

 Schrumpfung 

 Druckfestigkeit 

 Biegefestigkeit 

 Schubfestigkeit 

 Zugfestigkeit 

 

Die Norm ist in zwei Teile unterteilt. In Teil 1 werden 

die  Anforderungen  für  aussagefähige Materialtests 

zur  Bestimmung  von  Materialeigenschaften  be‐

schrieben.  Teil  2  ist  eine  praktische  Verfahrensan‐

weisung  und  beschreibt,  wie  diese  Tests  im  Labor 

durchzuführen  sind.  Grundsätzlich  wird  in  der  ISO 

22157‐1 zwischen Tests für wissenschaftliche Unter‐

suchungen  und  Tests  für  wirtschaftliche  Zwecke 

unterschieden.  Bei  wirtschaftlichen  Anwendungen 

ist  es  wichtig,  dass  verschiedene  Proben  aus  breit 

gestreutem  Gebiet  genommen  werden,  damit  für 

die  spätere  Verwendung  des  Bambus  eine  realisti‐

sche Streuung der lokalen Unterschiede berücksich‐

tigt  wurde.  Für  wissenschaftliche  Forschung  ist  je‐

doch  die  Vergleichbarkeit  und  Auswertbarkeit  der 

Ergebnisse  wichtig,  weshalb  nur  genau  definierte 

Erntegebiete  für  die  Proben  in  Frage  kommen. 

Grundsätzlich bieten die beiden Teile der ISO 22157 

zusammen mit der ISO 22156 eine weiterentwickel‐

te  Möglichkeit  für  die  Bemessung  von  Bambus. 

Sämtliche Erfahrungen aus früheren Holz‐ und Bam‐

bus‐Standards wurden ganz oder teilweise in diesem 

Standard  implementiert.  So  wird  z.B.  bei  der  Be‐

stimmung  der  Dichte  nach Wassergehalt  des  Bam‐

bus  unterschieden  und  Biegetests  werden  an  gro‐

ßen  Probestücken mit mindestens  30‐facher  Länge 

des Außendurchmessers durchgeführt. In der neues‐

ten Revision der ISO 22157 ist zusätzlich ein Zugtest 

parallel  zur  Faser  implementiert, was  insbesondere 

für  die  derzeit  noch  ingenieursmäßig  relativ  uner‐

forschte Bemessung von Bambusverbindungen eine 

wichtige Rolle spielt. 

AC‐162  Acceptance  Criteria  for  Structural  Bamboo 

(Bewertungskriterien für Bambuskonstruktionen) 

In den USA wurde im Jahr 2000 vom ICBO Evaluati‐

on  Service  eine  Verfahrensanweisung  in  enger  Zu‐

sammenarbeit mit  INBAR  erarbeitet  und  herausge‐

geben.  In  diesem Dokument wird  im Anhang A  die 

Bestimmung  der  physikalischen  und  mechanischen 

Eigenschaften  von  Bambus  beschrieben.  Auch  die‐

ses  Dokument  baut  auf  dem  indischen  Standard  IS 

6874  auf  und  gilt  für  Materialtests  an  Proben  für 

sämtliche Bambusarten. Die Daten der ausgewerte‐

ten  Testergebnisse  sollen  verwendet  werden,  um 

Funktionen  der  charakteristischen  Festigkeiten  und 

die  zulässigen  Spannungen  des  jeweiligen  Bambus‐

materials  zu  bestimmen.  Die  Daten  können  eben‐

falls  verwendet  werden,  um  die  Abhängigkeiten 

zwischen mechanischen Eigenschaften und Faktoren 

wie  Feuchtigkeitsgehalt,  Dichte,  Wachstumsregion, 

Position  entlang  des  Halmes,  die  Anwesenheit  von 

Knoten und  Internodien etc.,  die  alle  für die Quali‐

tätskontrolle  von  hoher  Relevanz  sind,  zu  

bestimmen. Dieser  Standard  enthält Methoden  zur 

Prüfung  des  Bambus´  um  eine  Beurteilung  der  fol‐

genden  charakteristischen  physikalischen  Eigen‐

schaften und der Festigkeitseigenschaften durchfüh‐

ren zu können: 

 Wassergehalt 

 Dichte 

 Schrumpfung 

 Druckfestigkeit 

 Biegefestigkeit 

 Schubfestigkeit 

 Zugfestigkeit 

4 Einflussfaktoren 

In  den  letzten  Jahrzehnten  wurden  viele  Anstren‐

gungen  unternommen,  um  Bemessungsstandards 

für  die  Verwendung  von  Bambus  als  konstruktives 

Baumaterial  aufzustellen.  Insbesondere  die  Stan‐

dards ISO 22156 und NSR‐10 liefern hierzu die fort‐

schrittlichsten  Ansätze.  Vor  der  Bemessung  steht 

jedoch  immer  eine Bestimmung der Materialeigen‐
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schaften.  Eine  Standardisierung  der  Bestimmungs‐

methoden, wie beim Holz, mit  standardisierter und 

maschineller  Festigkeitssortierung  wäre  sehr  sinn‐

voll  und  sehr  erstrebenswert  für  Bambus,  ist  aber 

derzeit noch nicht verfügbar. Ein technisches Komi‐

tee  der  internationalen Organisation  für  Standardi‐

sierung  ISO  hat  hierzu  im  Oktober  2013  eine  Ar‐

beitsgruppe WG12 gegründet, die  sich ab 2015 auf 

die Untersuchung  der möglichen maschinellen  Fes‐

tigkeitssortierung von Bambusrohren konzentrieren 

wird.  Die  Entwicklung  eines  Entwurfs  für  eine ma‐

schinelle Festigkeitsuntersuchung ist das gewünsch‐

te Ziel dieser Untersuchung.  

Tab. 2  Einflussfaktoren auf die Festigkeit 

von Bambus 

Einflussfaktor  Effekt 

Bambusart  Verschiedene Bambusarten haben unter‐
schiedliche Festigkeitswerte, jedoch lassen 
sich Festigkeiten nicht automatisch der Bam‐
busart zuordnen [1]. 

Dichte  Es deutet sich an, dass sich zwischen der 
Dichte eines Bambusrohrs und der Festigkeit 
eine Korrelation herstellen lässt [12]. 

Alter  Der optimale Erntezeitpunkt variiert je nach 
Bambusart und Wuchsregion, jedoch liegt der 
typische Erntezeitraum zwischen 3 bis 6 
Jahren [13], [3]. Die Bambusart Guadua A.K. 
erreicht die maximalen Festigkeitswerte bei 
relativ gleichmäßiger Verteilung über die 
gesamte Länge zwischen 3 bis 4 Jahren [14]. 

Nodien und 
Internodien 

Die mechanischen Eigenschaften variieren 
zwischen Nodien und Internodien, weil die 
Fasern in Nodien und Internodien jeweils 
anders ausgerichtet sind [15]. 

Zonen der 
Wanddicke 

Der äußere Bereich der Bambusrohrwand hat 
aufgrund des höheren Silikatgehaltes eine 
höhere Festigkeit als die inneren Bereiche. 
Die Festigkeit nimmt nach innen ab [16]. 

Position ent‐
lang des Bam‐
busrohrs 

Die Festigkeit, das E‐Modul und die Dichte 
nehmen mit der Höhe des Bambusrohres zu 
[18]. Die Wanddicke des Rohres nimmt je‐
doch mit der Höhe des Bambusrohres ab [15]. 
Dadurch entstehen über die Rohrlänge ver‐
änderliche Festigkeitswerte. 

Aufspaltung  Risse und Aufspaltungen können die Wider‐
standsfähigkeit eines Bambusrohres gegen 
Druck, Biegung und Schub stark vermindern. 

Geometrische 
Abweichungen 

Krümmungen und Verjüngungen der Bambus‐
rohe reduzieren die Widerstandsfähigkeit 
gegen Druckbelastungen. 

Belastungs‐
dauer 

Bambus bei kurzzeitiger Belastung wider‐
standsfähiger als bei langfristiger Belastung 
[3]. 

 

Diese  Entwicklung  wird  ein  wichtiger  Schritt  sein, 

um  die  Transparenz  des  Materialverhaltens  von 

Bambus zu erhöhen, die Testabläufe  zeitlich  zu op‐

timieren  und  letztendlich  Bambus  als  Konstrukti‐

onsmaterial attraktiver werden zu lassen. 

4.1 Korrelation von Dichte und  

Festigkeit/Steifigkeit 

Um  eine  maschinelle  Festigkeitssortierung  zu  er‐

möglichen  ist  es  wichtig,  eine  starke  Korrelation 

zwischen  zerstörungsfrei  messbaren  Eigenschaften 

und  den  Steifigkeits‐  bzw.  Festigkeitswerten  des 

Materials  herzustellen.  Als  einer  der  ersten  Ingeni‐

eure,  die  Bambus  auf  seine  Korrelation  zwischen 

physikalischen und mechanischen Materialkennwer‐

ten  untersuchten,  stellte  Julius  Joseph  Antonius 

Janssen  1981  in  seiner  Dissertation  in  mehreren 

Versuchsreihen  fest,  dass  Bambus  im  Vergleich  zu 

Holz weniger Unregelmäßigkeiten  aufweist, weil  es 

keine Äste und keine Abweichung der Faserneigung 

von  der  Bauteilachse  gibt  [3].  Daher  könnte  eine 

Bestimmung  der  Festigkeitswerte  durch  zerstö‐

rungsfreie  Prüfung  bei  Bambus  einfacher  sein,  als 

bei  Holz.  In  dieser  Dissertation  sowie  in  späteren 

Arbeiten aus den Jahren 1995 und 2000 stellte Jans‐

sen einen direkten Zusammenhang zwischen Steifig‐

keits‐  bzw.  Festigkeitswerten  und  der  Dichte  ver‐

schiedener  Bambusproben  fest.  Eine  Übersicht  zu 

der  jeweils  festgestellten  Korrelation  zeigt  die  fol‐

gende Tabelle: 

Tab. 3  Korrelation von Dichte und Spannung 

sowie Dichte und E‐Modul [17] 

Testergebnisse [3] E‐Modul [18]

Trocken (MC=12%) Erntefrisch   

Druck 0,094 *   0,075 *  

24 *  Biegung 0,140 *   0,011 *  

Schub 0,021 *  

=Dichte [kg/m³], MC=Wassergehalt [%] 

 

4.2 Korrelation von Biegefestigkeit und 

Elastizitätsmodul 

Im  Jahre  2001  wurden  von  J.  Sánchez  Pineda  und 

Prieto  Sánchez  [19] 117 Biegeversuche mit Guadua 
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Angustifolia  Kunth  aus  zwei  verschiedenen  Gegen‐

den  in  Kolumbien  durchgeführt.  Es  wurden  Probe‐

stücken  mit  vier  verschiedenen  Längen  verwendet 

(1,5m; 2,0m; 2,5m und 3,0m). Die kürzeren Proben 

versagten aufgrund von Abscheren oder Zerstörung 

an  den  Auflagerpunkten.  Daraufhin  entschied man 

sich die Auflagerpunkte an den äußeren Internodien 

mit  Beton  auszufüllen.  Für  die  Versuche  wurden 

Herkunft,  Längenposition  entlang  des  Bambusroh‐

res, Verformungen, Bruchspannungen, Dimensionen 

und Wassergehalt  der  einzelnen  Proben  dokumen‐

tiert.  Die  Dichte  wurde  bei  diesen  Versuchsreihen 

leider  nicht  dokumentiert.  Die  Daten  wurden  vom 

Autor erneut analysiert, um festzustellen, ob es eine 

erkennbare Korrelation zwischen dem E‐Modul und 

der  Biegefestigkeit  gibt.  Es  wurden  nur  die  Daten 

der 2,5 m und 3 m Spannweite‐Tests mit Betonfül‐

lung  berücksichtigt,  um  einerseits  sicherzustellen, 

dass  der  Versagensfall  aufgrund  von  Biegung  und 

nicht  aufgrund  von  Abscheren  oder  Zerstörung  am 

Auflagerpunkt  zustande  kam.  Somit  konnten  hier 

nur  19  Testergebnisse  analysiert  werden.  Bei  der 

lineare  Regressionsanalyse  mit  allen  19  Testergeb‐

nissen,  ohne  eine Berücksichtigung  der Halmpositi‐

on, wurde  ein  lineares  Bestimmtheitsmaß  von  r²  = 

0,411 ermittelt.  Eine Darstellung der  19  Testergeb‐

nisse  zeigt  die  Grafik  in  Abbildung  1.  Es  wurden 

dann jeweils für die unteren und mittleren Halmpo‐

sitionen Regressionsgraden errechnet (siehe Tabelle 

4)  und  zur  besseren  Übersichtlichkeit  in  zwei  ge‐

trennten  Diagrammen  dargestellt  (Grafiken  in  Ab‐

bildung  2  und  3).  Bei  einer  Berücksichtigung  der 

Halmposition wurde dann eine noch stärkere Korre‐

lation mit r² = 0,794 festgestellt. 

Tab. 4  Funktionen der Regressionsgeraden in 

Abhängigkeit der Biegefestigkeit  

Halmposition  Funktion der Regressions‐
geraden 

Lineares Bestimmt‐
heitsmaß 

Gesamte 
Halmlänge 

E = 8.472 + 129 * fm  r² = 0,411

unterer 
Bereich 

E = 13.773 + 80 * fm  r² = 0,729

mittlerer 
Bereich 

E = 2.152 + 199 * fm  r² = 0,794

 

 

Abb. 1  Korrelation von Biegefestigkeit und E‐

Modul (gesamte Halmlänge) 

 

Abb. 2  Korrelation von Biegefestigkeit und E‐

Modul (mittlerer Halmbereich) 

 

Abb. 3  Korrelation von Biegefestigkeit und E‐

Modul (unterer Halmbereich) 
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4.3 Korrelation von Druckfestigkeit und Dichte 

Uribe  und Duran  [20]  haben  im  Jahre  2002 mit  90 

mm bis 3.000 mm langen Guadua Angustifolia Kunth 

Bambusrohren 45 Druckversuche durchgeführt und 

Verformung,  Bruchlast,  Fehlerarten,  Abmessungen, 

Feuchtigkeitsgehalt und Dichte aufgezeichnet. Dabei 

hielten  sie  sich  bei  der  Durchführung  der  Tests  an 

den Entwurf der  ISO 22157, was die Ergebnisse der 

Tests  relativ gut verwertbar macht. Die Daten wur‐

den ebenfalls erneut analysiert, um herauszufinden, 

ob es eine erkennbare Korrelation  zwischen Druck‐

festigkeit, E‐Modul  (Druck), Dichte und dem Feuch‐

tigkeitsgehalt  gibt.  Es  wurden  nur  30  Proben  für 

diese  Untersuchung  herangezogen.  Die  Ergebnisse 

sind  in  der  folgenden  Tabelle  zusammengefasst. 

Hier wird  ersichtlich,  dass  die  Korrelation  zwischen 

dem Elastizitätsmodul und der Druckspannung über‐

raschend gering war. 

Tab. 5  Korrelation von Druckspannung und  

Dichte [17]  

Variable  Funktion der  
Regressionsgeraden 

Lineares Be‐
stimmtheitsmaß 

E‐ModulDruck    r² = 0,063

  max, Druck = 13,38 + 0,0499 *   r² = 0,45 

 und MC  max, Druck = 46,72 + 0,0439 *      
‐ 1,699 * MC 

r² = 0,55 

max,  Druck  = Maximale Druckspannung bei  Belastung parallel  zur 

Faser;  = Dichte; MC = Feuchtigkeitsgehalt < 18% 

4.4 Zusammenfassung Materialeigenschaften 

In den vergangenen Jahren wurden viele Testreihen 

und Untersuchungen mit Bambus mit unterschiedli‐

chen Zielen und Ergebnissen durchgeführt, die eine 

Tendenz zeigen, dass die Anlehnung der Prozessab‐

läufe  an  die  Festigkeitsbestimmung  von  Holz  in 

vielen Bereichen sinnvoll ist. Jedoch sind grundsätz‐

liche  Anpassungen  des  Bestimmungsprozesses  not‐

wendig,  um  den  spezifischen  biologischen  und 

strukturellen Eigenschaften des Bambus´ gerecht zu 

werden. Um verlässliche Bemessungswerte zu erhal‐

ten  und  die  Belastbarkeit  des  Baustoffs  Bambus 

optimal  nutzen  zu  können,  bedarf  es  einer  teilwei‐

sen Umorientierung bei den Prozessabläufen für die 

Bestimmung  der  Festigkeitswerte  sowie  einer  An‐

passung der grundsätzlichen Gruppierung  in Festig‐

keitsklassen. Hierbei spielen teilweise andere Fakto‐

ren  als  beim  Holz  eine  Rolle,  die  letztendlich  pro‐

zessbestimmend sein können. Wie bereits  im  Jahre 

1993 bei Untersuchungen im Rahmen der Doktorar‐

beit  von Oscar  Antonio  Arce‐Villalobos  [11]  festge‐

stellt  wurde,  sind  die  Materialeigenschaften  von 

Bambus nicht, wie die  von Holz,  einer biologischen 

Art zuzuordnen, sondern hängen viel stärker von der 

geographischen  Herkunft  des  Bambus‘  und  des 

Alters der Pflanzen ab. 

Obwohl  einige  Grundsätze  für  die  visuelle  Festig‐

keitssortierung  in  den  vorhandenen  Standards  ent‐

halten  sind,  ist  es  unklar, wie  präzise  und wirksam 

diese  Prozesse  in  die  Realität  umsetzbar  sind.  Auf‐

grund  des  derzeitigen  Stands  der  Technik  für  die 

Bestimmung der Materialeigenschaften von Bambus 

scheint  eine  zufallsgenerierte  Zerstörungsprüfung 

von  Bambusproben  innerhalb  einer  Charge  als  zu‐

verlässigstes  Verfahren,  um die  Festigkeiten  zu  be‐

stimmen.  Um  eine  angemessene  statische  Bemes‐

sung  sicherzustellen,  können gemäß der  ISO 22156 

zwei  Sicherheitskonzepten  herangezogen  werden. 

Es  besteht  gemäß  der  Norm  die Möglichkeit,  nach 

dem  semiprobabilistischen  Sicherheitskonzept  mit 

entsprechenden  Teilsicherheitsbeiwerten,  oder 

nach zulässigen Beanspruchungen zu bemessen. Für 

beide Konzepte sieht die Norm vor, aus der statisti‐

schen  Verteilung  der  Testergebnisse  charakteristi‐

schen  Festigkeiten  zu  ermittelt  und  dann  entspre‐

chenden Sicherheitsfaktoren zur Risikoabdeckung zu 

beaufschlagen. Beide Konzepte  liegen dann bei der 

Bemessung  der  Konstruktionselemente  bei  einer 

maximalen Auslastung von einem Siebtel der durch‐

schnittlichen Bruchfestigkeit der Testergebnisse. Mit 

diesem Ansatz  liegt man stark auf der sicheren Sei‐

te, was jedoch bei einer derartig unsicheren Situati‐

on  erforderlich  ist.  Ein  sichereres  und  effektiveres 

Bemessungsverfahren wäre absolut wünschenswert 

und  möglich,  wenn  eine  Festigkeitssortierung  und 

bestenfalls  eine  maschinelle  Sortierung  in  die  Ver‐

fahrenskette  implementiert  werden  könnte.  Mit 

einem  ausgereiften  Verfahren  wäre  dann  auch  ein 

geringerer  Sicherheitsabstand  zur  Bruchlast,  ohne 

erhöhtem Versagensrisiko  denkbar,  und  somit  eine 

bessere  Ausnutzung  der  Festigkeiten  von  Bambus 

möglich.  
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5 Bemessungskonzept am Beispiel  

der NSR‐10 

Im  Jahre  2010  wurde  in  Kolumbien  der  Standard 

NSR‐10  eingeführt,  der  derzeit  die  am  weitesten 

entwickelte Norm für die konstruktive Verwendung 

von  Bambus  als  Baumaterial  darstellt.  Dieser  Stan‐

dard dient grundsätzlich zur Bemessung erbebenre‐

sistenter Bauten und bezieht sich im Kapitel G expli‐

zit auf das Bauen mit Bambus. Der Standard basiert 

inhaltlich  auf  den  Erkenntnissen  der  vorgenannten 

Standards  NSR‐98  und  ISO  22156  sowie  unzähliger 

Forschungsarbeiten zum Bauen mit Bambus. Für die 

Anwendung der NSR‐10 wird vorausgesetzt, dass die 

Normen NTC‐5300 „Ernte und Nachernte von Bam‐

bus“, NTC‐5301 „Konservierung und Trocknung von 

Bambus“,  NTC‐5525  „Testmethoden  zur  Herleitung 

physikalischer und mechanischer Eigenschaften von 

Bambus“  sowie  NTC‐5407  „Bambusverbindungen“ 

zugrunde  gelegt werden. Das Kapitel G der NSR‐10 

bezieht  sich  ausschließlich  auf  die  Bambusart  Gua‐

dua  Angustifolia  Kunth  und  gilt  für  gewerbliche, 

industrielle, private und für Lehrzwecke konzipierte 

Gebäude  mit  einer  maximalen  Höhe  von  zwei 

Stockwerken.  Entsprechend  der  Norm  sollen  nur  4 

bis  6  Jahre  alte  Bambusrohre  verwendet  werden, 

was nicht ganz mit anderen Untersuchungen korre‐

liert,  bei  denen  ein  optimales  Erntealter  von  2  ‐  3 

Jahren  festgestellt wurde und ein messbarer Nach‐

lass der Festigkeitswerte ab einem Bambusalter von 

5 Jahren festgestellt wurde [32]. Der Standard sieht 

eine Vorsortierung des Bambus vor. Eine Klassifizie‐

rung  soll  durch  visuelle  Prüfung  auf  erkennbare 

Unregelmäßigkeiten  erfolgen  (G.12.3.2),  sowie 

durch Bestimmung der mechanischen Eigenschaften 

(G.12.3.4). Die mechanischen Eigenschaften werden 

hierbei nach den Vorgaben der NTC‐5525 bestimmt 

und  nach  der  jeweiligen  Widerstandsfähigkeit  des 

Bambus gegen Druck parallel  zur Faser, Abscheren, 

Biegung, Zug und E‐Modul klassifiziert. 

Anders  als  in  der  ISO 22156 werden  in  der NSR‐10 

im Kapitel B.2.3.1 auch Angaben zu den zu betrach‐

tenden  Lastfällen  und  Lastfallkombinationen  ge‐

macht.  Des  Weiteren  werden  neben  den  maximal 

zulässigen  Spannungen  (G.12.7.3)  für  den  Tragsi‐

cherheitsnachweis auch Begrenzungen der maximal 

zulässigen  Verformungen  (G.12.8.9)  für  den  Ge‐

brauchstauglichkeitsnachweis  vorgegeben.  Zudem 

wird verlangt, dass nicht nur Einwirkungen aus Last‐

fällen auf das Gebäude berücksichtigt werden, son‐

dern  auch  Lastfälle während der  Bauphase  berück‐

sichtigt werden  (G.12.6.1.3).  Bei  der  statischen Be‐

rechnung  dürfen  die  einzelnen  Elemente  der  Kon‐

struktion  als  homogen  und  linear  angenommen 

werden, obwohl dies bei einem natürlichen Baustoff 

nicht  der  Fall  ist.  Diese  Vereinfachung  der  Bemes‐

sung wird in den Sicherheitsfaktoren mitberücksich‐

tigt,  um  Risiken  durch  Materialunregelmäßigkeiten 

auszuschließen. 

5.1 Zulässige Spannungen 

Das Bemessungskonzept der NSR‐10 beruht auf dem 

globalen Sicherheitskonzept, obwohl dieses Konzept 

in  internationalen Normen und Vorschriften  in den 

letzten  Jahren  weitestgehend  durch  ein  semi‐

probabilistisches  Sicherheitskonzept  ersetzt  wurde. 

Bei der Bemessung nach einem globalen Sicherheits‐

konzept  erfolgt  der  statische  Nachweis  über  die 

Unterschreitung der zulässigen Spannungen. Als zu‐

lässige Spannungen werden in der NSR‐10 folgende 

Werte für einen Wassergehalt von 12 % angegeben: 

Tab. 6  Zulässige Spannungen Fi [MPa] gemäß 

NSR‐10, Tab. G.12.7‐1 [4]  

Fb Ft Fc Fp  Fv

Biegung Zug Druck || Faser  Druck  Faser  Schub

15 18 14 1,4  1,2

 

Die  in  der  Tabelle  angegebenen  zulässigen  Span‐

nungen beruhen auf charakteristischen Werten, die 

nach  einer  statistischen  Verteilung  aufgrund  von 

Versuchsreihen  gemäß  der  Vorgehensweisen  der 

NTC 5525 ermittelt wurden. Sollten  für die Bestim‐

mungen  der Materialeigenschaften  des  zu  verwen‐

denden Bambus projektbezogene Testreihen durch‐

geführt  werden,  müssen  diese  auch  entsprechend 

der NTC  5525 durchgeführt werden. Die  zulässigen 

Spannungen  lassen  sich  nach  der  Berechnung  des    

5 %‐Fraktilwertes  f0,05i nach den folgenden Formeln 

errechnen: 
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௞݂௜ ൌ ଴݂,଴ହ௜ ቎1 െ
2,7	

ݏ
݉

√݊
቏ 

fki  charakteristischer  Wert  für  die  jeweilige 

Beanspruchung i [MPa] 

f0,05i  5%‐Fraktilwerte  der  Testergebnisse  der 

jeweiligen Beanspruchung i [MPa] 

s  Standardabweichung der Testergebnisse 

m  Mittelwert der Testergebnisse 

n  Anzahl der Testreihen (mindestens 20) 

i  Subindex für die jeweilige Beanspruchungs‐

art 

 

௜ܨ ൌ
ܥܨ

௦ܨ 	 ∙ ܥܦܨ
	 ∙ 	 ௞݂௜ 

Fi  zulässige  Spannung  für  die  jeweilige  Bean‐

spruchung i [MPa] 

FS  Sicherheitsfaktor 

FC  Reduktionsfaktor  für  nicht‐labormäßige 

Durchführung von Testreihen 

FDC  Belastungsdauer 

fki  charakteristischer  Wert  für  die  jeweilige 

Spannung der Beanspruchung i [MPa] 

i  Subindex für die jeweilige Beanspruchungs‐

art 

Die Reduktions‐  und  Sicherheitsfaktoren FC,  FS  und 

FDC  sind,  abhängig  von  den  Belastungsarten  für 

Standardsituationen in der NSR‐10, in nachfolgender 

Tabelle vorgegeben. 

Tab. 7  Reduktions‐ und Sicherheitsfaktoren FC, 

FS, FDC gemäß NSR‐10, Tab. G.12.7‐3 [4]  

Faktor  Biegung  Zug  Druck ||  Druck   Schub

FC  ‐  0,5  ‐  ‐  0,6

FS  2,0  2,0  1,5  1,8  1,8

FDC  1,5  1,5  1,2  1,2  1,1

 

Für  beispielsweise  eine  Belastung  durch  Zug  wird 

entsprechend  dieser  Sicherheitsfaktoren  nur  ein 

Sechstel der charakteristischen Zugspannung als zu‐

lässige  Zugspannung  zugelassen.  Weitere  Beiwerte 

zum Beispiel für die Berücksichtigung der Halmzone, 

der  Nodien,  von  Rissen,  des  Wassergehaltes,  der 

Belastungsdauer,  der  Schlankheit  oder  andere Mo‐

difikationsbedingungen, die die  zulässige Beanspru‐

chung  der  Konstruktionselemente  beeinflussen  [4], 

werden  zusätzlich  noch  gemäß  Kapitel  G.12.7.5 

berücksichtigt  und  reduzieren  noch  einmal  die  zu‐

lässige  Spannung.  Die  tatsächlich  zulässige  Span‐

nung  F’i  wird  dann  aus  der  zulässigen  Spannung  Fi 

durch  die Multiplikation mit  den  relevanten  Fakto‐

ren nach der folgenden Vorgehensweise berechnet. 

௜ܨ
ᇱ ൌ ௜ܨ ∙ ஽ܥ	 	 ∙ ௠ܥ	 	 ∙ ௧ܥ	 	 ∙ ௅ܥ	 	 ∙ ிܥ	 	 ∙ ௥ܥ	 	 ∙ ௣ܥ	 	 ∙ ஼ܥ	  

 
Fi  zulässige  Spannung  für  die  jeweilige  Bean‐

spruchung i [MPa] 

CD  Faktor  für die Dauer der Belastungseinwir‐

kung (für 10 Jahre gilt CD = 1,0; Bestimmung 

des Faktors mit Tab. G.12.7‐4 [4])  

Cm  Faktor für Wassergehalt (für WC = 12% gilt 

Cm = 1,0; Bestimmung des Faktors mit Tab. 

G.12.7‐5 [4])  

Ct  Faktor für Temperatur (für T  37°C gilt Ct = 

1,0;  Bestimmung  des  Faktors  mit  Tab. 

G.12.7‐6 [4])  

CL  Faktor für Stabilität bei Trägern aus mehre‐

ren Rohren  (für d/b = 1,0 gilt CL = 1,0; Be‐

stimmung des Faktors mit Tab. G.12.8‐5 [4])  

CF  Formfaktor (keine Angaben in der Norm) 

Cr  Lastverteilungsfaktor  (Cr  =  1,1  bei  gleich‐

mäßiger  Flächenlastverteilung  auf  mindes‐

tens 4 gleich steife Pfetten mit maximal 0,6 

m Abstand) 

Cp  Faktor  für  Stabilität  von  Stützen  (keine 

Angaben in der Norm) 

CC  Faktor  für  kurze  Elemente  (für  Halmlän‐

ge/Halmdurchmesser > 15 gilt CF = 1,0; Be‐

stimmung des Faktors mit Tab. G.12.8‐3 [4])  

  

In  der  NSR‐10  sind  jedoch  nicht  für  alle  Faktoren 

genaue  Berechnungsgrundlagen  oder  Tabellen  zur 

Bestimmung  der  Faktoren  angegeben, was  für  den 

Tragwerksplaner  eine  gewisse  Freiheit  und  Unsi‐

cherheit bei der Bestimmung der Faktoren und der 

tatsächlich  zulässigen  Spannungen  bedeutet.  Der 

Tragwerksplaner  muss  an  diesem  Punkt  genügend 

einschlägige  Erfahrung  mit  dem  Konstruktionsstoff 

Bambus haben, um die  jeweiligen Faktoren  fachge‐

recht bestimmen zu können. 
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5.2 Verformungen 

Im  Kapitel  G.12.8.9.  der NSR‐10 werden  die  Anfor‐

derungen und Begrenzungen für die maximal zuläs‐

sigen  Verformungen  definiert.  Maximal  zulässige 

Verformungen werden in diesem Standard abhängig 

von  verschiedenen  Belastungsarten  sowie  für  ver‐

schiedene Gebäudeteile in Tabelle G.12.8‐2 angege‐

ben.  Um  die  Verformung  für  einzelne  Bauteile  zu 

berechnen, soll grundsätzlich das aus den Material‐

testergebnissen  ermitteltes  durchschnittliche  E‐

Modul  herangezogen  werden.  Für  die  Berechnung 

der Verformung dürfen die allgemeinen Formeln der 

Elastizitätstheorie angewendet werden. 

5.3 Biegefestigkeit 

Die Biegesteifigkeit von Bambus  lässt  sich nach der 

gleichen  Vorgehensweise  wie  bei  anderen  elasti‐

schen  Konstruktionsmaterialien  bemessen.  Dies  ist 

möglich, weil Bambus ein flexibler und torsionsstei‐

fer Baustoff  ist  und, wie bereits  festgestellt wurde, 

eine  relativ  hohe  Korrelation  von  Festigkeit  und 

Biegesteifigkeit  hat.  Allerdings  muss  grundsätzlich 

beachtet  werden,  dass  bei  Bambus‐

Verbindungstechniken  das  Reduzieren  des  Quer‐

schnittes durch Bohrlöcher meist unvermeidbar  ist. 

Bohrlöcher  in  biegebeanspruchten  Bauteilen  redu‐

zieren  die  Tragkraft  und  erhöhen  die  Verformung. 

Die  NSR‐10  gibt  hierfür  einige  Beschränkungen  für 

die Ausführung der Bohrungen  im Kapitel G.12.8.6. 

vor. Für den Nachweis der Einhaltung der zulässigen 

Biegespannung  kann  der  in  der  Tabelle  G.12.7‐1 

angegebene Wert  herangezogen  werden,  oder  die 

tatsächlich zulässige Spannung F’i unter Berücksich‐

tigung  der  relevanten  Abminderungsfaktoren  be‐

rechnet werden. Für die Berechnung der tatsächlich 

zulässigen Spannung F’i muss bei biegebeanspruch‐

ten Bambusträgern auch eine laterale Kippsicherheit 

berücksichtigt werden, weil oftmals Biegeträger aus 

mehreren  parallelliegenden  Bambusrohren  zusam‐

mengesetzt  sind. Neben der Kippsicherheit bei Trä‐

gern  aus  mehreren  parallel  liegenden  Bambusroh‐

ren ist auch die an den Auflagern entstehende hohe 

Scherkraft  kritisch  zu  beachten,  da  bei  übereinan‐

derliegenden Rohren keine gleichmäßige Verteilung 

der Kräfte  zwischen den einzelnen Rohren erfolgen 

kann.  Konstruktionsbedingt  erhalten  die  Bambus‐

rohre, die direkt auf dem Auflager aufliegen, höhere 

Querkräfte als darüber liegende Rohre, weshalb die 

zulässige Spannung des Trägers aus mehreren Roh‐

ren entsprechend abgemindert werden muss. Diese 

Abminderung erfolgt über den Abminderungsfaktor 

CL, der sich abhängig vom Verhältnis zwischen Höhe 

(d) und Breite  (b) des aus mehreren Rohren beste‐

henden  Trägers  bestimmen  lässt.  Tabelle  G.12.8‐5 

der NSR‐10 gibt Werte für den Abminderungsfaktor 

CL an. 

Tab. 8  Abminderungsfaktor CL in Abhängigkeit 

von d/b gemäß NSR‐10, Tab. G.12.8‐5 [4]  

 

d/b  CL

1  1

2  0,98

3  0,95

4  0,91

5  0,87

 

Der Nachweis des zulässigen Biegemomentes erfolgt 

über  die  tatsächlich  zulässige  Biegespannung  F’b, 

die, unter Berücksichtigung der relevanten Faktoren 

Ci, wie zuvor beschrieben, ermittelt werden kann. 

௕݂ ൌ
ܯ
ܵ
	൑ ௕ܨ	

ᇱ  

fb  im  Träger  vorhandene  Biegespannung 

[MPa] 

M  maximales Biegemoment im Träger [Nmm] 

S  Widerstandsmoment des Trägerquerschnit‐

tes  [mm³] 

F’b  tatsächlich  zulässige  Biegespannung  unter 

Berücksichtigung  der  relevanten  Faktoren 

Ci [MPa] 

 

5.4 Schubfestigkeit 

Für den Nachweis der Schubfestigkeit muss gewähr‐

leistet sein, dass die auftretende Schubkraft fv nicht 

die  tatsächlich  zulässige  Schubkraft  F’v  überschrei‐

tet. Die  zulässige Schubkraft Fv  ist  in der NSR‐10  in 

Tabelle G.12.7.1 angegeben und muss noch mit den 

relevanten Faktoren Ci multipliziert werden, um F’v 

zu erhalten. 
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௩݂ ൌ
2ܸ
ܣ3

ቆ
௘ଶܦ3 െ ݐ௘ܦ4 ൅ ଶݐ4

௘ଶܦ െ 	ݐ௘ܦ2	 ൅ ଶݐ2
ቇ ൑  	௩ᇱܨ	

fv  Schubspannung parallel zur Faser [MPa] 

A  Querschnittsfläche  des  Bambusrohres 

[mm²] 

De  äußerer  Durchmesser  des  Bambusrohres 

[mm] 

t  Wanddicke des Bambusrohres [mm] 

F’v   tatsächlich zulässige Schubspannung [MPa] 

V  maximale Querkraft [N] 

 

5.5 Normalkraft 

Für den Nachweis  der  Zugkräfte  in  einem Bambus‐

rohr muss  gewährleistet  sein,  dass  die  tatsächliche 

Zugkraft ft nicht die tatsächlich zulässige Zugkraft F’t 

überschreitet.  Die  zulässige  Zugkraft  Ft  ist  in  der 

NSR‐10  in  Tabelle  G.12.7.1  angegeben  und  muss 

noch  mit  den  relevanten  Faktoren  Ci  multipliziert 

werden,  um  F’t  zu  erhalten.  Der  Nachweis  gilt  nur 

für  rein  zugbelastete  Bambusrohre  und  nicht  für 

Rohre die auch eine Biegebeanspruchung erfahren. 

Der  Nachweis  erfolgt  dann  für  reine  Zugbeanspru‐

chung nach folgender Formel: 

௧݂ ൌ
ܶ
௡ܣ

	൑  ௧ᇱܨ	

 
ft  tatsächliche Zugspannung [MPa] 

T  maximale  Zugkraft  in  Richtung  der  Längs‐

achse [N] 

F’t  tatsächlich  zulässige  Zugpannung  unter 

Berücksichtigung  der  relevanten  Faktoren 

Ci [MPa] 

An  Netto‐Querschnittsfläche  des  Konstrukti‐
onselementes [mm²] 

 
 
Bei druckbelasteten Elementen muss ein mögliches 

Knicken des Elements mitberücksichtigt werden. Die 

NSR‐10 teilt die Druckelemente anhand eines Knick‐

beiwertes  λ  in  drei  Kategorien  ein,  für  die  der 

Nachweis  auf  unterschiedliche Weise  geführt wird. 

Der  Knickbeiwert  λ  bestimmt  über  das  Verhältnis 

der  effektiven  Länge  le  zum Trägheitsradius  r  letzt‐

endlich die Schlankheit des Druckelementes. 

 

ߣ ൌ
݈௘
ݎ
 

݈௘ ൌ ݈௨ 	 ∙ ݇ 
 
le  effektive Länge [mm] 

r  Trägheitsradius [mm] 

lu  Abstand  zwischen  den  Auflagerpunkten 

[mm] 

k  Faktor  für  die  Auflagerbedingungen  (k  =  1 

für gelenkige Lagerung; k = 2,1 für Einspan‐

nung) 

 

5.6 Normalkraft und Biegung 

Für  die  gleichzeitige  Belastung  eines  Bauteils  mit 

Normalkraft und Biegebeanspruchung muss für den 

Spannungsnachweis ebenfalls zwischen einer Druck‐ 

oder Zugbelastung unterschieden werden. Bei einer 

Zugbeanspruchung  mit  gleichzeitiger  Biegebean‐

spruchung reicht eine einfache Addition der beiden 

Anteile  der  Spannungsauslastung  aus,  um  nachzu‐

weisen,  dass  die  gesamte  Belastungskapazität  des 

Bauteils  nicht  überschritten  wird.  Bei  einer  gleich‐

zeitigen  Belastung  des  Bauteils mit  Druck  und  Bie‐

gung muss auch das Knickverhalten des Bauteils mit 

berücksichtigt werden. Die NSR‐10 sieht hierfür vor, 

dass  die  vorhandene  Biegespannung  fb  mit  einem 

Vergrößerungsfaktor  km  multipliziert  wird,  um  der 

möglichen  Knickgefahr  Rechnung  zu  tragen.  Der 

Vergrößerungsfaktor  errechnet  sich  über  das  Ver‐

hältnis  der  tatsächlichen  Drucklast  zur  kritischen 

Last, der Knicklast. Die Knicklast wird mit der soge‐

nannten Euler‐Formel errechnet. Als Voraussetzung 

für die Anwendung der Euler‐Formel gilt  jedoch die 

Gültigkeit  des  Hookeschen  Gesetzes,  eine  ideal 

gerade Stabachse,  ideal mittiger Lastangriff und die 

Homogenität und Isotropität des Konstruktionsstof‐

fes. Nachdem dies beim Bambus nicht gewährleistet 

ist,  wird  das  Verhältnis  der  vorhandenen  Drucklast 

zur  kritischen  Last mit  einem  Sicherheitsfaktor  von 

1,5  multipliziert  und  geht  somit  in  den  Vergröße‐

rungsfaktor km ein. Der Nachweis erfolgt für kombi‐

nierte Belastung aus Zug und Biegung mit folgender 

Formel: 

௧݂

௧ܨ
ᇱ ൅	

௕݂

௕ܨ
ᇱ ൑ 1,0 
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ft  Zugspannung [MPa] 

F’t  tatsächlich  zulässige  Zugpannung  unter 

Berücksichtigung  der  relevanten  Faktoren 

Ci [MPa] 

fb  Biegespannung [MPa] 

F’b  tatsächlich  zulässige  Biegespannung  unter 

Berücksichtigung  der  relevanten  Faktoren 

Ci [MPa] 

 

Der Nachweis erfolgt für kombinierte Belastung aus 

Druck und Biegung mit folgenden Formeln: 

௖݂

௖ᇱܨ
൅	
݇௠ 	 ∙ 	 ௕݂

௕ܨ
ᇱ ൑ 1,0 

fc  Druckspannung [MPa] 

F’c  tatsächlich  zulässige  Druckspannung  unter 

Berücksichtigung  der  relevanten  Faktoren 

Ci [MPa] 

fb  Biegespannung [MPa] 

F’b  tatsächlich  zulässige  Biegespannung  unter 

Berücksichtigung  der  relevanten  Faktoren 

Ci [MPa] 

km  Momenten‐Vergrößerungsfaktor 

 

݇௠ ൌ 	
1

1 െ 1,5	 ∙ 	 ሺ ௔ܰ	/	 ௘ܰ௥ሻ
 

Na  tatsächliche Druckkraft [N] 

Ner  kritische Euler‐Knicklast [N] 

௘ܰ௥ ൌ 	
ଶߨ 	 ∙ ଴,଴ହܧ	 	 ∙ ܫ

݈௘ଶ
 

 

E0,05  Elastizitäts‐Modul (5%‐Quantilwert) 

[N/mm²] 

le  effektive Länge [mm] 

I  Trägheitsmoment [mm4] 

6 VOM HALM ZUM TRAGWERK ‐ 

Bambuspavillon EXPO Shanghai 2010  

Das deutsch‐chinesische Haus, welches das Goethe‐

Institut  auf  der  EXPO  2010  in  Shanghai  unter  dem 

Motto  „Deutschland  und  China  –  Gemeinsam  in 

Bewegung“  repräsentierte,  sollte nicht nur Ausstel‐

lungsfläche bieten und das Themenspiel    „Nachhal‐

tige  Urbanisation“  beherbergen,  sondern  auch  für 

Konferenzen  eingerichtet  und  zudem  variabel  be‐

spielbar  sein.  Um  diese  Anforderung mit  der  zuge‐

wiesenen  Grundfläche  auf  dem  EXPO‐Gelände 

übereinzubringen,  wurde  ein  zweigeschossiges  Ge‐

bäude, ein Pavillon mit einem innen frei begehbaren 

Obergeschoss,  konzipiert.  Das  Design  des  Pavillons 

beinhaltet  Stilelemente  und  Hightech  aus  beiden 

Kulturen.  Dach,  Fassaden  und  Innenraumstützen 

sind  wie  Bambusfächer  oder  Schirme  analog  zu 

Papierfalt‐Techniken  entworfen.  Das  Obergeschoss 

in  vier Metern  Höhe  ist  über  eine  Stahltreppe mit 

geflochtener  Tragsäule  erreichbar.  Hier  befindet 

sich ein 80 Quadratmeter großer Lounge‐Konferenz‐

raum. Die Einrichtung besteht aus eigens entworfe‐

nen  Bambusmöbeln.  An  beiden  Enden  des  Bau‐

körpers  ergibt  sich  ein  Freiraum  mit  einer  

Deckenhöhe von acht Metern. 

 

 

 

Abb. 4  Ansicht des Pavillons „Deutsch‐chinesisches Haus“ 
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6.1 DIE ENTWICKLUNG: Vom Prinzip zum Detail 

Die  klaren  gestalterischen  und  architektonischen 

Vorgaben in Bezug auf Formensprache und Materia‐

lität  stellten  hohe  Anforderungen  an  die  statisch‐

konstruktiven  Lösungen,  die  in  einem  iterativen 

tragwerksplanerischen  Prozess  optimiert  wurden. 

Die  angedachte  Zwischenebene mit  dem Naturma‐

terial Bambus in Form von Naturrohren und den bis 

dato  bewährten  einfachen  Stahl‐Verbindungs‐

elementen zu konstruieren, erschien nur schwerlich 

umsetzbar. Für die statisch‐konstruktive Umsetzung 

des  Obergeschosses  wurde  die  Idee  eines  Tragsys‐

tems  aus  Bambuslaminat,  ähnlich  dem  im  klassi‐

schen  Holzbau  etablierten  Brettschichtholz  (Stäb‐

chenlamellen),  verfolgt.  Aus  dem  Bambuslaminat 

wurden Balkenquerschnitte  zu Rahmen zusammen‐

gefügt,  die  parallel  hintereinander  angeordnet  und 

zueinander  schräg  gestellt  wurden,  sodass  eine 

Affinität zur asiatischen Papierfaltarbeiten entsteht. 

Um für den zweigeschossigen Pavillon die erforder‐

liche Höhe von acht Metern zu erreichen, kamen die 

imposanten  Rohrquerschnitte  des  Julong‐Bambus, 

einer  Riesenbambusart  aus  der  Provinz  Yunnan  in 

Südchina,  zur  Anwendung.  Wie  die  Balkenquer‐

schnitte  aus  Bambuslaminat  für  das  Zwischenge‐

schoss im Inneren sind auch die tragenden Bambus‐

rohre  des  räumlichen  Stabwerks  schräg  gestellt; 

sowohl  in  Längs‐  als  auch  in  Querrichtung  streben 

sie  V‐förmig  nach  oben  auseinander  und  auf  die 

stählernen Verbindungsknoten  unter  dem Dach  zu, 

die der filigranen Konstruktion Halt geben. Das Dach 

des  Pavillons  besteht  aus  einer  PVC‐Membran,  die 

direktes Sonnenlicht abhält, aber bei Tag genügend 

Licht  in das Obergeschoss  lässt. Auch die Dachform 

ist nach dem Vorbild  asiatischer Papierkunst wech‐

selweise diagonal gefaltet, zeigt also leicht gekippte 

V‐förmige Segmente, die das Dach stabilisieren und 

das Wasser zu zwei Seiten abfließen lassen. An den 

Außenfassaden  kommen  Elemente  aus  transparen‐

ter  EFTE(Ethylen‐Tetrafluorethylen)‐Folie  zum  Ein‐

satz, die  im Verein mit den rhythmisch gleichmäßig 

schräg stehenden Bambusrohren kristalline Formen 

suggerieren. 

Zur  Wiederverwendbarkeit  ist  der  Bau  zerlegbar 

konstruiert  und  detailliert,  sodass  er  an  anderer 

Stelle wieder errichtet werden kann.  Die eingesetz‐

ten  Materialien  und  Bauteile  wurden  weitest‐

gehend  vor  Ort  oder  im  Land  beschafft  und  gefer‐

tigt. Das dominierende Material Bambus wurde  für 

alle wesentlichen  Tragwerkselemente  des  Pavillons 

gewählt.  So  bilden  Bambusrohre  mit  Durchmesser 

zwischen 15 und 22 Zentimetern die Stabwerkskon‐

struktion  des  Haupttragwerks,  Bambus‐Schicht‐

balken  die  Tragelemente  für  Fassade  und  innere 

Zwischenebene.  Besonders  aufmerksam  mussten 

die  Verbindungselemente  des  Bambusstabwerks 

konzipiert werden, um die unterschiedlichen Anfor‐

derungen  aus  Design,  Tragfähigkeit,  Funktionalität, 

Montagefähigkeit  und  Justagemöglichkeit  optimal 

erfüllen  zu  können.  Für  die  Verbindung  der  schräg 

vom Fundament nach oben gehenden Bambusstüt‐

zen mit den liegenden Bambusstäben der Dachebe‐

ne wurden tellerförmige Stahlknoten entwickelt, die 

den  Anschluss  von  bis  zu  drei  Stützen  und  sieben 

Stäben erlauben. 

 

Abb. 5  Innenansicht des Pavillons 
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6.2 DIE LÖSUNG: Von der Theorie in die Praxis 

Die  konstruktiven  Konzepte  wurden  sukzessive  in 

ein  3D CAD‐Modell  überführt, wobei die  anstehen‐

den Herausforderungen, z.B. die komplexe Geomet‐

rie  der  Verbindungsstellen,  die  Durchdringungen 

und  die  Kollisionsbereiche  schnell  ersichtlich  wur‐

den.    Das  für  den  Pavillon  angewandte  Material 

Bambus  stellt  keinen  bauaufsichtlich  geregelten 

Baustoff  nach  unserem  nationalen  und  europä‐

ischen Verständnis  dar.  Es  gibt  keine  spezifisch  ab‐

gesicherten Materialkennwerte und Bemessungsre‐

geln oder normative Grundlagen; weiterhin existie‐

ren keine Angaben zur Tragfähigkeit der Verbindung 

an den Knoten. Zur Ermittlung der  für die statische 

Berechnung  notwendigen  Materialkennwerte  und 

Tragfähigkeitsangaben  wurde  deshalb  ein  umfang‐

reiches Versuchsprogramm in Anlehnung an europä‐

ische  Prüf‐  und  Bemessungsnormen  erarbeitet.  Für 

das  Bambusmaterial  selbst  und  die  daraus  herge‐

stellten  Schichtbalken  wurden  die  richtungsabhän‐

gigen Zug‐ und Druckfestigkeiten, die Biegefestigkeit 

sowie die entsprechenden Elastizitätsmoduln  ermit‐

telt.  Darüber  hinaus  wurden  Pullout‐Versuche 

durchgeführt,  um  die  Tragfähigkeit  der  speziellen 

Verbindung  –  der  mittels  Spezialbetonmischung  in 

die Bambusrohre eingelassenen Stahlteile – zu eru‐

ieren.  Neben  der  stetigen  Verfeinerung  der  Trags‐

truktur,  der  Entwicklung  und Ausarbeitung  der De‐

tails, musste somit auch in kürzester Zeit ein umfas‐

sender  Prüfplan  für  Werkstoff‐  und  Bauteiltests 

aufgestellt werden.  Die  Tongji‐Universität  Shanghai 

war  neben  der  Durchführung  der  Material‐  und 

Bauteiltests  auch  für  die  Prüfung  aller  statischen 

Berechnungen und Konstruktionsdetails zuständig. 

 

Abb. 6  Materialtest an Bambus‐Schichtbalken 

 

Abb. 7  Materialtest an Bambus‐Rohren 

Ein  besonderes  Augenmerk musste  auf  die  Verbin‐

dungstechnik  gelegt werden.  Ziel war  es  dabei,  die 

Lastaufnahmefähigkeit  der  aus  den  Knotenpunkten 

in  die  einzelnen  Bambusrohre  einzuleitenden  Zug‐ 

oder  Druckkräfte  im  Vergleich  zu  dem  bislang  zur 

Anwendung kommenden Bambus‐Verbindungstech‐

niken deutlich zu verbessern. Dabei sollte das äuße‐

re Erscheinungsbild der Bambusrohre nicht oder nur 

wenig beeinträchtigt werden. Vorversuche mit Kleb‐

stoffen  und  üblichen  Betonen  zeigten  keine  zufrie‐

denstellenden Ergebnisse. Die Wasseraufnahme des 

Bambus sowie die Schwindeigenschaften des Betons 

waren  hier  ursächlich.  In  Zusammenarbeit  mit  der 

Universität  Darmstadt  wurde  hierfür  eine  Lösung 

erarbeitet. Letztendlich kam  ein speziell entwickel‐

ter Beton mit hohem Flugasche‐Anteil und geringen 

Schwind‐  und  Kriechmaßen  zum  Einsatz  in  Verbin‐

dung  mit  einer  Vorbehandlung  Bambusoberfläche. 

Um die aus dem Dachtragwerk bzw.  in den Stützen 

anfallenden Kräfte bestmöglich  in den Bambus ein‐

leiten zu können, kommen Stahlverbinder zum Ein‐

satz.  Diese  werden  in  die  offenen,  randliegenden 

Hohlkammern  des  Bambus  (Internodien)  einge‐

bracht,  die  zuvor  mit  Frischbeton  verfüllt  wurden. 

Um die  innerseitigen Oberflächen des Bambusrohrs 

kraftschlüssig und wasserundurchlässig auszubilden, 

wurden  im  Rahmen  umfassender  Vorversuche  ver‐

schiedene Epoxid‐ und Polyurethanharze (PU‐Harze) 

getestet. 
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Abb. 8  Vorbereitung der Bambusrohre 

Die  Bambusrohre  der  Stabwerkskonstruktion  wur‐

den  im  numerischen  Berechnungsmodell  als  Rohr‐

querschnitt  mit  ideellen  Querschnitts‐  und  Steifig‐

keitswerten  unter  Verwendung der  versuchsbasier‐

ten  Kennwerte  diskretisiert.  Die  polygonale  Dach‐

struktur  besteht  aus  dreieckigen  Membranflächen, 

die  über  diagonal  verlaufende  Grate  gegensinnig 

geknickt  sind,  sowie einer Primär‐Stahlkonstruktion 

aus Fachwerksrohrträger  in den Systemquerachsen, 

die  untereinander  mit  Füllstäben  verbunden  und 

ausgesteift  sind.  Sie  wurde  als  hybride  Struktur 

berechnet,  um  die  Interaktion  zwischen  Membran 

und  Unterkonstruktion  erfassen  und  für  einen  mi‐

nimalisierten Materialeinsatz nutzen zu können. 

Die  transparente  Membranfassade  aus  ETFE‐Folie 

und  Bambus‐Schichtbalken  verläuft  zwischen  den 

inneren  und  äußeren  Stützenpaaren  jeder  Vierer‐

Stützengruppe  und  schneidet  die  Stabwerks‐

konstruktion  in  der  Dachebene  aufgrund  der 

Schrägstellung  der  Stützen  sowie  der  polygonalen 

Struktur in den Stabwerksfeldern, weshalb ein direk‐

ter Anschluss der Fassade an die Knoten der Haupt‐

struktur  nicht  möglich  war.  Die  Fassade  konnte 

daher nur  im Fundamentbereich aufgestellt und  im 

Bereich der Dachebene horizontal gehalten werden. 

Verbindungslaschen  nach  außen  und  Seilabspan‐

nungen nach innen zu den nächstgelegenen Knoten 

der  Hauptstruktur  gewährleisten  den  Lastabtrag 

sowohl  für Winddruck‐ wie auch  für Windsogbean‐

spruchung und eine ausreichende Stabilisierung der 

Fassade.  Aufgrund  der  Lagerungsbedingungen  der 

Fassade, welche den Abtrag vertikaler Lasten nur im 

Fußpunktbereich erlauben, und der Schlankheit der 

Profilstäbe  sowie  der  geknickten  Ausführung  jedes 

zweiten  vertikalen  Fassadenprofils  sind  diese  stark 

stabilitätsgefährdet.  Die  Sicherstellung  der  Standsi‐

cherheit und Gebrauchstauglichkeit unter Beibehal‐

tung der  limitierten Querschnitte konnte nur durch  

Reduzierung der maßgebenden Knicklänge realisiert 

werden.  Hierfür  wurden  Seilverspannungen  in  den 

kritischen  Fassadenbereichen  eingeführt  und  ge‐

fährdete  Bereiche  durch  horizontale  Versteifungs‐

rohre stabilisiert. 

Die  schräg  gestellten  Rahmen  der  Zwischenebene 

wurden  dreiteilig  aus  Bambusschichtholz‐Balken 

hergestellt,  die  im  Rahmeneckbereich  biegesteif 

verbunden  wurden.  Durch  die  Schrägstellung  der 

Rahmen  senkrecht  zur  Ebene und die  Kopplung  im 

Obergurtbereich  der  Rahmenriegel  tritt  im  Eckbe‐

reich  der  Rahmen  eine  biaxiale  Momentenbean‐

spruchung  auf,  für  welche  die  Riegel‐Stützen‐

Verbindung konstruiert und statisch ausgelegt wer‐

den musste. Die Kopplung wurde über eine bereits 

bei  der  Herstellung  der  Bambusschichtholz‐Balken 

berücksichtigte Schlitzblechverbindung realisiert. Als 

Verbindungsmittel kamen Stabdübel in Kombination 

mit  Bolzen  zur  Anwendung.  Die  strengen  Auflagen 

der  chinesischen  Baubehörde  verlangten  eine  Aus‐

legung  der  gesamten  Tragkonstruktion  des  Zwi‐

schengeschosses  auf  eine  Feuerwiderstandsklasse 

F60. 

6.3 DIE UMSETZUNG: Von Hand ‐ nicht vom Band 

Einer der wichtigsten Punkte für die Umsetzung der 

Konstruktion  war  eine  durchgängige  und  strenge 

Qualitätskontrolle bei der Materialauswahl und der 

Fertigung,  um  sicherzustellen,  dass  die  in  die  stati‐

sche  Berechnung  eingeflossenen  Annahmen  und 

Materialkennwerte auch in situ vorlagen. Unter der 

Vorgabe  zulässiger  Maßtoleranzen  wurde  in  der 

Provinz  Yunnan  der  Riesenbambus  ausgewählt  und 

geerntet. 



Bambus als Konstruktionswerkstoff 

113 

 

Abb. 9  Ernte und Auswahl der Bambusrohre 

Aus  den  geernteten  Bambusrohren wurde mit  den 

aufgestellten Qualitätskriterien  nochmals  eine  End‐

auswahl  getroffen.  Weniger  maßhaltige  Stämme 

wurden  für  die  Herstellung  der  Laminat‐/Schicht‐

träger  verwendet.  Dazu  wurden  die  Stämme  der 

Länge nach  in  ca.  15 bis 30 mm breite  Streifen ge‐

teilt, bearbeitet, gepresst und getrocknet und nach 

Konditionierung dann miteinander verklebt. 

 

Abb. 10  Bambus‐Schichtbalken 

Die  Einzelquerschnitte  der  Rahmensysteme  für  die 

Zwischenebene  wurden  in  einer  Fertigungshalle 

zusammengefügt  und    in  einer  Probemontage  auf 

ihre Maßhaltigkeit hin überprüft. 

Die bereits zu Beginn der Planung erlangte  Kenntnis 

zum  Zeitdruck  und  zu  den  Baustellen‐Randbedin‐

gungen  hatte  wesentlichen  Einfluss  auf  die  kon‐

struktive  Gestaltung  der  Zwangspunkte  der  Kon‐

struktion.  Diese  wurden  simpel  gehalten  und  zum 

Ausgleich  der  baulichen  Toleranzen  flexibel  und 

justierbar konstruiert. Das anschließende Aufrichten 

der  Stabwerks‐Struktur  erfolgte  mittels  Kran  und 

per  Hand  vom  umlaufend  errichteten  Gerüst  aus. 

Die  Einzelteile  der  Laminatbalken wurden überwie‐

gend  per  Hand  auf  die  Baustelle  gebracht  und  zu 

den Rahmen der Zwischenebene zusammengesetzt. 

Die  Fassadenelemente  wurden  ebenfalls  vormon‐

tiert und nach Ausrichtung der Hauptstruktur in die 

dafür  vorgesehenen  Verschneidungsbereiche,  wel‐

che  nur  sehr  geringe  Toleranzen  aufwiesen,  einge‐

setzt. 

 

Abb. 11  Montage des Primärtragwerkes 

Als  schwebender  Abschluss  wurde  das  Dach  des 

Pavillons  montiert.  Die  filigrane  Unterkonstruktion 

aus  seilverspanntem  Stahlrohr‐Tragwerk  wurde 

punktuell  auf  die  Knoten  des  Bambus‐Stabwerkes 

aufgesetzt.  Die  Befestigung  der Dachhaut  aus  PVC‐

Membrane   auf der Stahl‐Unterkonstruktion erfolg‐

te mittels Schnürung, da dies die schnellste, kosten‐

günstigste und flexibelste Lösung darstellte. 



Karlsruher Tage 2016 ‐ Holzbau ‐ Forschung für die Praxis 

114 

 

Abb. 12  Montage des Dachtragwerkes  

Die  ETFE‐Folie  für  die  Fassadenelemente  wurde 

segmentweise vorkonfektioniert und mittels Keder‐

Profilschienen auf den Bambus‐Schichtbalken befes‐

tigt. Ein bereichsweiser  transluzenter Sonnenschutz 

sorgte  für  eine  Reduzierung  der  direkten  solaren 

Einstrahlung und damit der Überhitzung des  Innen‐

raumes.   

 

Abb. 13  Ansicht Fassade 
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Robuste dauerhafte Holzbrücken –  

die Möglichkeiten semi‐ und vollintegraler Bauweisen 

Simon Aicher 

 

 

 

Zusammenfassung 

Brücken aus Holz haben gänzlich anders als Hochbauwerke aus Holz, die im letzten Jahrzehnt einen enormen 

Zuwachs erfuhren, bei Baulastträgern heute weit überwiegend kein gutes Image. Und dies, obwohl der Werk‐

stoff  in der Öffentlichkeit und bei  Fachleuten als nachhaltig,  ressourcenschonend, CO2‐speichernd und  somit 

durchweg  als  innovativ  bewertet wird.  Die Ursachen  für  diese  häufige  bauwerksspezifische Geringschätzung 

des Werkstoffs  resultieren  aus  einer Vielzahl  von Schäden an Holzbrücken, die  aus werkstoffspezifisch  völlig 

unzureichenden  konstruktiven  Detailausbildungen  resultieren.  Dem  negativen  Ansehen  von  Holzbrücken  in 

Bezug auf deren Dauerhaftigkeit kann und muss eindeutig entgegen gewirkt werden, da Holz für Verwendun‐

gen in der Nutzungsklasse 2 einen nachweislich exzellent geeigneten Werkstoff darstellt. Grundvoraussetzung 

für robuste dauerhafte Holzbrücken ist die Eliminierung einer durch Feuchte‐ und Erdkontakt bedingten Degra‐

dation.  Ein  diesbezüglich  erfolgversprechender  (Teil‐)Ansatz  ist  bei  Holzbrücken  die  integrale  oder  semi‐

integrale Bauweise, die bei Stahlbeton‐ und Stahlverbundbrücken seit  langem etabliert  ist. Bei  lager‐ und  fu‐

genlosen integralen Bauwerken sind Schäden im Widerlager‐ und Übergangsbereich, die bei Holzbrücken häu‐

fig sind, weitestgehend ausgeschlossen, womit auch die Robustheit und Schadensresistenz des gesamten Bau‐

werks deutlich zunimmt.  

Im  Beitrag  werden  zunächst  grundlegende  Definitionen  und  spezifische  Merkmale  integraler  und  semi‐

integraler Bauweisen, wie aus dem Massivbau bekannt, erläutert.  Im Folgenden werden verallgemeinert Aus‐

wirkungen der speziellen Bauweisen auf Last‐ und Zwangsschnittgrößen skizziert. Es werden dann Bauteilver‐

suche an monolithischen biegesteifen Stößen von Verbundbauteilen aus Brettschichtholz mit Stahlbetonfort‐

sätzen erläutert. Abschließend wird über Konzeption, Bau und erste positive Erfahrungen mit einer vollmaß‐

stäblichen, semi‐integralen Holz‐Stahlbetonbrücke berichtet, die als Prototyp einer neuzeitlichen Holzbrücken‐

konstruktion auf dem Campus der Universität Stuttgart gebaut wurde.  
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1 Einleitung 

Der  Baustoff  Holz  hat  speziell  im  letzten  Jahrzehnt 

eine  so kaum voraussehbare  zunehmende Verwen‐

dung  erfahren.  Die  Tatsache,  dass  sich  Holz  oder 

besser, die hieraus hergestellten verklebungsbasier‐

ten Ingenieurholzbau‐Produkte wie Brettschichtholz 

(BSH),  Brettsperrholz  (BSP),  Furnierschichtholz 

(FSH), keilgezinktes Vollholz  (KZV) – neben Stahlbe‐

ton  und  Stahl  als  gleichwertige,  häufig  favorisierte 

Baustoffvarianten etabliert haben, beruht auf meh‐

reren Sachverhalten. Hier sind zum einen die techni‐

schen  Fortschritte  der  Produkte  BSH,  BSP  und  FSH 

zu  nennen,  neue  Anschlusstechnologien  sowie  die 

Vorteile des im Allgemeinen elementierten, modula‐

ren  Bauens  mit  BSP,  die  seitens  der  Architekten 

aufgegriffen  wurden,    und  sodann  wesentlich  das 

Attribut  der  Nachhaltigkeit  in  Verbindung  mit  der 

CO2‐Speicherung.  Die  ausgeprägte  Hinwendung  zur 

Holzbauweise erstreckt sich, zumindest in Mitteleu‐

ropa,  nahezu  ausschließlich  auf  den  Hochbau.  Im 

Gegensatz hierzu repräsentiert der Baustoff Holz im 

Brückenbau  eine  Randerscheinung  mit  verschwin‐

dend geringer Verwendung im Vergleich zu Stahlbe‐

ton und dem Verbundbau. So sind in der Bundesre‐

publik  zufolge  BMBVS  [1]  lediglich  0,06% aller  Brü‐

cken  im Bereich der Bundesfernstraßen  in Holz  ge‐

baut.  In  Baden‐Württemberg  beträgt  der  Anteil  an 

Holzbrücken  in  der  Baulast  des  Bundes  und  des 

Landes 0,7% [2]. Für Fußgängerbrücken gibt es keine 

belastbaren Statistiken; die Verhältnisse sollten hier 

jedoch nur unwesentlich besser sein. Der Grund für 

die  extrem  geringe  Verwendung  von  Holz  im  Brü‐

ckenbau  liegt  in  der  hohen  Schadensanfälligkeit, 

respektive  in  der  überwiegend  sehr  niedrigen Dau‐

erhaftigkeit  von  Holzbrücken.  Ursächlich  hierfür  ist 

jedoch  nicht  die  generelle  Ungeeignetheit  des 

Werkstoffes,  der  sich  auch  für  den  Einsatz  in  der 

Nutzungsklasse  2  ausdrücklich  anbietet,  sondern 

häufige  gravierende  Fehler  bei  der  konstruktiven 

Bauwerksauslegung.  Hier  wird  der  werkstoff‐

inhärenten Degradation des organischen Baustoffes 

Holz in Verbindung mit anhaltendem Wassereintritt 

häufig nur in völlig unzureichender Weise Rechnung 

getragen.  Für  den  Entwurf  und  die  konstruktive 

Detailauslegung von robusten,  langlebigen Holzbrü‐

cken  sind  zwingend  eine  Vielzahl  von  werkstoff‐

spezifischen Details zu beachten [3], die in dieser Art 

bei anderen Baustoffen meist nicht relevant sind. 

Eine  sehr  häufige  Schadensstelle  von  Holzbrücken 

liegt, wie  auch  bei  Brücken  aus  anderen Werkstof‐

fen  (siehe  nachfolgend),  im  Überbau‐Widerlager‐

übergang  [3],[4].  Integrale  und  semi‐integrale  Bau‐

weisen,  die  Fugen‐  und  Lagerschäden  weitestge‐

hend ausschließen und die  sich  im Stahlbeton‐ und 

Verbundbau  bereits  seit  langem  etabliert  haben, 

bieten  auch  für  Holzbrücken  einen  grundsätzlich 

neuen Ansatz, einige wesentliche Schwachstellen in 

der  Brückenauslegung  zu  beseitigen.  Es  lässt  sich 

sodann  zeigen,  dass  das  Prinzip  der  (semi‐

)integralen  Brückenbauweise  im  Falle  der  Verwen‐

dung  des  Baustoffes  Holz  werkstoffspezifisch  im 

Vergleich  zu  Stahlbetontragwerken  noch  weitere 

Vorteile  aufweist.  Im  vorliegenden  Aufsatz  wird 

versucht, das Potential der integralen Bauweisen als 

Chance  für den Werkstoff Holz  im Brückenbau auf‐

zuzeigen. 

2 Integrale und semi‐integrale Brücken 

2.1 Allgemeines, Stahlbetonbauweisen 

Integrale  Bauwerke  sind  zufolge  des  Entwurfs  [5] 

der RE‐ING, Teil XX, Abschn. XX, nachfolgend „Richt‐

linie Integrale Bauwerke“ genannt, ohne Fugen und 

Lager ausgeführt. Zufolge der Begriffsdefinitionen in 

[5] ist der Überbau einer integralen Brücke über die 

gesamte  Brückenlänge  fugenlos  durchlaufend  und 

weder  von  den  Pfeilern  noch  von  den Widerlagern 

durch Fugen oder Lager getrennt. Alle Bauteile sind 

monolithisch miteinander verbunden. Die Abb. 1a,b 

veranschaulichen  schematisch  die  genannten  we‐

sentlichen  Unterschiede  eines  üblichen  Brücken‐

bauwerkes mit  Lagern  und Dehnfugen  im Widerla‐

ger‐Übergangs‐  (ÜKOs)  sowie  einem  verschiebliche 

Pfeiler‐Überbauanschluss  mit  dem  rahmenartigen, 

integralen  Tragwerk.  Einfeldrige  integrale  Rahmen‐

bauwerke  werden  u.a.  bedingt  durch  die  starke 

Beeinflussung  durch  Zwangsschnittgrößen  nach  [5] 

in  Abhängigkeit  von  der  Bauweise  (Stahlverbund, 

Stahlbeton,  Spannbeton)  und  Stützweite  in  vier 

verschiedene  Schwierigkeitsklassen  eingeteilt  (vgl. 

Tab. 1). In Abhängigkeit von den Schwierigkeitsklas‐

sen  sind  nach  [5]  sodann  deutlich  unterschiedliche 
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Anforderungen  an  den  Baugrund,  respektive  die 

diesbezüglichen  geotechnischen  Nachweise,  zu 

erfüllen.  

Tab. 1:   Einteilung von einfeldrigen integralen 

Brücken‐Rahmenbauwerken in Abhängig‐

keit von der Bauweise und Stützweite 

nach [5] 

Schwierig‐
keitsklasse 

Stahlverbund  Stahlbeton 
Spann‐
beton 

1  < 20 m  < 20 m  ‐ 

2  20‐50 m  20‐40 m  < 30 m1) 

3  50‐65 m  40‐55 m  30‐50 m 

4  > 65 m  > 55 m  > 50 m 
1) Bei Spannbetonfertigteilträgern: < 35 m 

Als semi‐integrale Bauwerke werden nach [5] solche 

verstanden, die keine integralen Bauwerke sind und 

bei denen mindestens in zwei Achsen die Unterbau‐

ten  monolithisch  an  den  Überbau  angeschlossen 

sind  (Abb.  1c).  Die  Widerlager  sind  sodann  durch 

Fahrbahnübergänge  und  Lager  vom  Überbau  ge‐

trennt.  Bezüglich  semi‐integraler  Bauwerke  ist  an‐

zumerken, dass hierzu in der Literatur unterschiedli‐

che  Definitionen  vorherrschen.  So  werden  in  den 

USA  und  einigen  europäischen  Ländern  als  semi‐

integrale  Brückenbauwerke  solche  bezeichnet,  die 

entweder  Lager  oder  Übergangsfugen  aufweisen, 

jedoch nicht beides  [6],[7]. Nach [8],[9] müssen bei 

semi‐integralen  Brücken  lediglich  der  Überbau  und 

die Mittelstützung(en) monolithisch, d.h.  lager‐ und 

fugenlos  miteinander  verbunden  sein;  die  Forde‐

rung  nach  einer  monolithischen  Verbindung  von 

Unterbau und Überbau  in mindestens  zwei  Achsen 

wird  hierbei  nicht  gestellt.  Abb.  1d  veranschaulicht 

das  Prinzip  einer  semi‐integralen  Brücke  nach 

[8],[9].  In  Erweiterung  der  Begriffsfassung  semi‐

integral nach [5] wird hier speziell auch eine Brücke 

mit  einseitig  monolithischem  Überbau‐Widerlager‐

anschluss  und  in  Längsrichtung  beweglichem  Lager 

am  gegenüberliegenden  Brückenende  als  semi‐

integrale  Bauweise  verstanden.  Diese  Definition 

folgt  aus  [5]  als  Grenzfall,  bei  dem  der  aus  zwei 

monolithisch  angeschlossenen  Pfeilerachsen  gebil‐

dete Rahmen bei  sehr  kurzer Riegellänge  zu einem 

Widerlager  verschmilzt  und  der  gesamte  Überbau 

lediglich einseitig auskragt. 

a) 

 

b) 

 

c) 

 

d) 

 

Abb. 1:  Schemaskizzen von Brückentypen mit 

unterschiedlichen Anschlüssen von Über‐

bau, Widerlagern und Pfeilern  

a) Überbau auf Lagern, ÜKOs mit  

Dehnfugen,  

b) voll‐integrales Bauwerk [11],  

c) semi‐integrales Bauwerk nach [5],[12] , 

d) semi‐integrales Bauwerk nach [8],[9]  

Bei  semi‐integralen  Bauwerken  ist  die  Schwierig‐

keitsklasse  neben  der  Bauweise  (Stahlverbund, 

Stahlbeton,  Spannbeton)  abhängig  von  der  Bewe‐

gungslänge  vom  ideellen  Verformungsnullpunkt  bis 

zur  entferntesten  monolithisch  angeschlossenen 

Stütze.  Da  die  Zwangsbeanspruchungen  bei  semi‐

integralen  Bauwerken  im  Allgemeinen  deutlich  un‐

kritischer  sind, wird bei diesen  in Abhängigkeit  von 

der Bewegungslänge LB und der Bauweise nur in drei 

Schwierigkeitsklassen  unterschieden  [5].  Bezüglich 

Besonderheiten  beim  Entwurf  semi‐integraler 

Spannbetonbrücken vgl. [10].  

Integrale  Brückenbauten,  die  bislang  nahezu  aus‐

schließlich  in  Stahlbeton‐  und  Stahlverbundbau‐

weise realisiert wurden, weisen gegenüber üblichen 

verschieblich  gelagerten  und  fugenbehafteten  

Brücken eine Reihe von wesentlichen Vorteilen auf. 
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Der  wichtigste  Vorteil  besteht  in  der  vollständigen 

Einsparung  von  Lagern  und  Übergangskonstruktio‐

nen  (ÜKOs),  die  besonders  schadensanfällig  und 

unterhaltsaufwändig  sind.  Für  den  Bereich  des 

Stahlbetonbaus  liegen  hierzu  genauere  Angaben 

vor.  So  liegen  die  Erhaltungskosten  der  beiden  ge‐

nannten Bauteilgruppen etwa bei 10% der gesamten 

Erhaltungskosten, während ihr Anteil an den reinen 

Baukosten  gerade  3%  beträgt  [10].  Des  Weiteren 

gehen von Lagern und Dehnfugen auch Schäden für 

die  Gesamtkonstruktion  aus,  was  in  erheblichem 

Maße auch für Holzbrücken zutrifft [4]. Ein weiterer 

wesentlicher  Vorteil,  der  aus  dem  monolithischen 

Verbund  des  Überbaus mit  den Widerlagern  resul‐

tiert,  sind die  infolge der  Einspannwirkung deutlich 

geringeren  Schnittgrößen,  die  schlankere,  ästheti‐

schere und kostengünstigere Konstruktionen ermög‐

lichen  (vgl.  nachfolgend).  Integrale  Bauwerke  sind 

gesamtheitlich gesehen robuster und weisen infolge 

der  statischen  Überbestimmtheit  Lastumlagerungs‐

reserven auf. Bezüglich des heutigen Sachstandes zu 

integralen  Brücken  vgl.  [13],[14],[15].  Jedoch:  kein 

Vorteil,  wo  nicht  auch  ein  Nachteil.  Nachteilig wir‐

ken sich bei integralen Bauwerken die aus Tempera‐

tur  und  ungleichmäßiger  Stützensenkung  resultie‐

renden  Zwangsschnittgrößen  aus,  die  in  hohem 

Maße  mit  den  Baugrundgegebenheiten,  d.h.  der 

Baugrundsteifigkeit,  interagieren.  Bei  integralen 

Brücken kommt daher einer  realistischen Erfassung 

und Abbildung der Bodenkennwerte ein gegenüber 

verschieblich  gelagerten  Brücken  deutlich  erhöhter 

Stellenwert zu, wobei es nicht ausreicht, mit charak‐

teristischen  unteren  Kennwerten  zu  arbeiten 

[5],[11]. Abhängig von der  jeweiligen Baugrundstei‐

figkeit  erfahren  integrale  Bauwerke  in  der  Summe 

vergleichbare Längsverformungen wie verschieblich 

gelagerte  Brücken.  Diese  Verschiebungen  und  Ver‐

drehungen  werden  über  die  monolithisch  ange‐

schlossenen Widerlager  direkt  an  die  Hinterfüllung 

weitergegeben. Im Jahreswechsel mit positiven und 

negativen  Zwangsschnittgrößen  stellen  sich  somit 

monotone  und  zyklische  Verformungen  der Wider‐

lagerwand  ein,  die  auf  die  Hinterfüllung  einwirken 

(vgl. Abb. 2).   

 

Abb. 2:  Widerlagerbewegungen integraler Brü‐

cken nach [5] 

Neben  den  Zwangsschnittgrößen  infolge  Tempera‐

tur,  Widerlagersenkung  bzw.  ‐verdrehung  sind  bei 

integralen Brücken  insbesondere die  Tragwerksver‐

formungen an den Widerlagern  zu berücksichtigen, 

die  naheliegend  von  der  Brückenlänge  abhängen. 

Bei  kurzen  Stahlbetonbrücken mit  Gesamtlängen  < 

18 m  ist  nach  Richtzeichnung  (RIZ),  Abs.  4,  wie  in 

Abb.  3a  gezeigt,  ein  Anschluss  des  Fahrbahnbelags 

an  die  Hinterfüllung  ohne  besondere  Fugenausbil‐

dung möglich. Es resultiert aus der Schwerkraft, dass 

der  Dehnweg  des Überbauriegels  auf  ≤  10 mm be‐

schränkt ist. Bei Bauwerkslängen ≥ 35 m, bei denen 

die  horizontale  Gesamtverschiebung  am  Brücken‐

ende  bei  Ausführung  in  Stahlbeton  ≤  20 mm  anzu‐

nehmen  ist,  sollte  die  Dehnwegüberbrückung  zur 

Hinterfüllung  mittels  eines  konstruktiv  bewehrten 

Auflagerbalkens  gemäß  Abb.  3b  erfolgen.  Bei  Deh‐

nungen > 20 mm sind die Übergänge durch Schlepp‐

Platten‐Anbindungen  auf  einen  konsolenartigen 

Widerlagerwandvorsprung über eine Gleitschicht zu 

regeln (vgl. Abb. 3c). 

Im Falle integraler Holz‐Fußgänger‐ und Radwegbrü‐

cken  sind  infolge  der  geringen  Dehnwege  (siehe 

nachfolgend) die Übergänge zwischen Bauwerk und 

Hinterfüllung  bei  Bauwerkslängen  bis  ca.  20‐25 m 

wie  in  Abb.  3a  ausgeführt  ohne  besondere  Maß‐

nahmen möglich. Bei darüber hinausgehenden Län‐

gen bis ca. 40‐45 m sollte der Übergang zur Asphalt‐

schicht  mittels  konstruktiv  bewehrter  Auflagerbal‐

ken durchgeführt werden. 
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a) 
 

b) 
 

c) 
 
 

Abb. 3:   Übergänge von Widerlagern zu Hinterfül‐

lungsbereich bei integralen Brücken [11] 

a) ohne besondere Fugenausbildung, 

b) mit Auflagerbalken, 

c) mit Schlepp‐Platte 

2.2 Integrale Holzbrücken – Stand der Technik 

Der  Gedanke  einer  integralen  Holz‐Verbund‐

bauweise  wurde  wahrscheinlich  erstmalig  bei  der 

Planung  und  Ausführung  von  zwei  Fuß‐  und  Rad‐

wegbrücken  (Rokoko‐  und  Bahnhofsbrücke)  anläss‐

lich  der  Landesgartenschau  2014  in  Schwäbisch 

Gmünd  aufgegriffen.  Die  seitens  Graf  Ingenieure 

[16]  geplanten, weitgehend baugleichen und durch 

das Unternehmen Schaffitzel + Miebach ausgeführ‐

ten Holz‐Beton‐Verbundbücken repräsentieren sehr 

spezielle  Formen  einer  integralen  Bauweise.  Bei 

dieser  resultiert  die  Rahmentragwirkung  im Wider‐

lagerbereich ausschließlich aus der monolithischen, 

vierzig Zentimeter dicken Stahlbetonplatte, die  sich 

sodann im Feldbereich ab dem Momentennullpunkt 

auf zwanzig Zentimeter zum ausschließlich druckbe‐

anspruchten Querschnittsbereich  verjüngt.  Die  Bie‐

gezugspannungen werden sodann mittels eines mit 

abgestufter  Querschnittsdicke  ausgeführten  BSH‐

Verbundbauteils  übertagen.  Dieses  ist  mit  der 

Stahlbetonplatte  kraftschlüssig  mittels  eingekleb‐

ter/einbetonierter Bügel und Kerven verbunden. 

 

Abb. 4:   Integrale Stahlbeton‐Holzbrücken  

(Rokoko‐ und Bahnhofsbrücke) in  

Schwäbisch Gmünd 

(Foto: Schaffitzel + Miebach, 2014) 

Im  Zusammenhang  mit  dem  Forschungsvorhaben 

[3]  legten  Knippers‐Helbig  den  in  Abb.  5  gezeigten 

Entwurf  einer  integralen Holzbrücke  für  einen  Brü‐

ckenbau  in  Weinstadt  (BW)  anlässlich  der  inter‐

kommunalen  Gartenschau  2019  vor.  Das  Bauwerk, 

das  an  ausgeführte  integrale  Stahlbetonbauwerke 

angelehnt  ist,  greift  in  prägnanter  Weise  den  Mo‐

mentenverlauf des beidseitig eingespannten Stabes 

auf  (vgl.  nachfolgend).  Ein  rechnerischer  Nachweis 

unter  Berücksichtigung  alternativer  Anschlussvari‐

anten wurde in [17] geführt. 

 

Abb. 5:  Entwurf einer integralen Holzbrücke  

(Rendering: Knippers Helbig, 2014) 

3 Vereinfachte Betrachtungen zu 

Schnittgrößen 

Die  Vorteile  und  Nachteile  integraler  und  semi‐

integraler Bauweisen  im Vergleich  zu üblichen Brü‐

ckenbauwerken  mit  unbekannten  Längs‐  und  Ver‐

drehungsverformungen  an  den Widerlagern  lassen 

sich  anschaulich  an  den  sehr  stark  vereinfachten 

Ersatzmodellen  eines  voll‐  bzw.  einseitig  einge‐

spannten Trägers  im Vergleich  zu einem verschieb‐

lich  gelagerten  Einfeldträger  aufzeigen.  Dieser  Ver‐
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gleich  stellt  den  theoretischen  Grenzfall  einer  un‐

endlich  starren  Einspannung  der Widerlager(stiele) 

dar,  die  realiter  durch  Stielhöhe  und  endliche  Hin‐

terfüllungssteifigkeit  nachgiebig  ist.  Diesen  Bau‐

grund‐  und  Stiel‐/Riegelsteifigkeits‐abhängigen  Ge‐

gebenheiten  ist  im  jeweiligen  Nachweis  geeignet 

Rechnung  zu  tragen.  Aus  dem  skizzierten  Grenzfall 

der  starren  Einspannung  lassen  sich  jedoch  unmit‐

telbar die folgenden Schlussfolgerungen ziehen: 

 Bei  integralen  einfeldrigen  Rahmenbauwerken 

reduziert sich das Bemessungsmoment auf bis zu 

50%  des  verschieblichen  Systems.  Bei  semi‐

integralen  Bauwerken  liegen  die  Schnittgrö‐

ßenverringerungen im Lastspannungszustand bei 

bis zu rd. 30%. 

 Im Gegensatz  zu  verschieblich  gelagerten Über‐

bauten treten bei integralen Bauwerken Zwangs‐

Normalkräfte  aus  Temperatur‐  und  Feuchteän‐

derungen auf, die sich bei verschieblich gelager‐

ten  Überbauten  ausschließlich  in  axialen  Längs‐

verformungen  und  hierdurch  implizierte  Dehn‐

fugenkonsequenzen manifestieren. 

 Bei  integralen  und  semi‐integralen  Bauwerken 

führen ungleichmäßige Temperatur‐ und Feuch‐

teänderungen  zu  Einspannmomenten,  die  so‐

dann  bei  semi‐integralen  Bauwerken  deutlich 

höher  ausfallen.  Unsymmetrische  Stützensen‐

kungen ΔS > ΔSB – ΔSA, die sich bei verschieblich 

gelagerten  Überbauten  nicht  in  Zwangsschnitt‐

größen  auswirken,  ergeben  bei  integralen  und 

semi‐integralen  Bauwerken  erhebliche  Stütz‐

momente.  Dies  unterstreicht  die  bereits  oben 

erwähnte deutlich größere Relevanz sehr zutref‐

fender  Baugrundkennwerte  und  eingehender 

grundbaumechanischer  Nachweise,  deren  Be‐

deutung  mit  zunehmender  Überbaulänge  deut‐

lich zunimmt. 

 

Tab. 2:   Schnittgrößen und Verformungen für typische Last‐ und Zwangseinwirkungen bei Einfeldsystemen 

mit unterschiedlichen Lagerungen 

Lastfall 
   

Gleichstreckenlast 

 

௠௔௫ܯ ൌ
ݍ ݈ଶ

8
 

஺,஻ܯ ൌ െ
ݍ ݈ଶ

12
 

௠௔௫ܯ ൌ
ݍ ݈ଶ

24
 

஺ܯ ൌ െ
ଶ݈	ݍ

8
 

௠௔௫ܯ ൌ
ଶ݈	ݍ

14,2
 

Einzellast mittig 

 

௠௔௫ܯ ൌ
ܲ ݈
4
 

஺,஻ܯ ൌ െ
݈ܲ
8
 

௠௔௫ܯ ൌ
݈ܲ
8
 

஺ܯ ൌ
ܲ	݈
5,3

 

௠௔௫ܯ ൌ
ܲ	݈
6,4

 

Gleichmäßige Temperaturänderung 
über Querschnittshöhe 

      

௠௔௫ܯ ൌ 0 

∆݈௠௔௫ ൌ ∆	்ߙ ேܶ	݈ 

஺,஻ܯ ൌ 0 

஺ܰ,஻ ൌ ∆	்ߙ	 ேܶ	ܣܧ 

∆݈஺,஻ ൌ 0 

஺ܯ ൌ 0 

஺ܰ ൌ 	0 

Ungleichmäßige Temperaturände‐
rung über Querschnittshöhe 

 

௠௔௫ܯ ൌ 0  ஺,஻ܯ ൌ 	െ்ߙ	Δ ெܶ 	
ܫܧ
݀
  ஺ܯ ൌ 	െ1,5்ߙ	Δ ெܶ	ܫܧ 

Stützensenkung 
∆ܵ ൌ ∆ܵ஻ െ ∆ ஺ܵ 

௠௔௫ܯ ൌ 0  ஺,஻ܯ ൌ ∓6 ݏ∆
ܫܧ
݈ଶ
  ஺ܯ ൌ 	െ3∆ݏ

ܫܧ
݈ଶ
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4 Zwangsschnittgrößen infolge Feuchte 

und Temperatur 

Mit  Blick  auf  die  bei  integralen  Stahlbetonbauwer‐

ken  in Wechselwirkung mit  den Baugrundgegeben‐

heiten  wesentlichen  Zwangsschnittgrößen  infolge 

Temperaturänderungen  wird  nachfolgend  der  bei 

dem Werkstoff Holz überlagert vorliegende Einfluss 

von  Feuchte‐  und  Temperaturänderung  analysiert. 

Streng  genommen  ist  hierbei  zu  berücksichtigen, 

dass die Einflüsse von Temperatur‐ und Feuchteän‐

derungen mit Ausnahme der  äußersten Randzonen 

des  Holzträgerquerschnitts  phasenversetzt  wirken, 

da  die  Temperaturleitung  und  damit  die  Tempera‐

turangleichung  im  Vergleich  zur  Wasserdampfad‐

sorption/‐desorption wesentlich schneller verlaufen. 

Die  zur  Abschätzung  der  Dehnungen  bzw.  Zwangs‐

schnittgrößen  infolge  Temperatur‐  und Feuchteein‐

flüsse  benötigten  Temperaturdehnungskoeffizien‐

ten von Holz sind in Tab. 3 zusammen mit den Wer‐

ten für Betonstahl und Stahlbeton aufgeführt. Tab. 4 

enthält die Feuchtedehnungskoeffizienten.  

Tab. 3:   Temperaturdehnungskoeffizienten von 

Stahl, Stahlbeton und Holz 

Baustoff 
Temperaturdehnungs‐ 

koeffizienten αT [1/K x 10
‐5] 

Betonstahl  1,2 

Stahlbeton  1,0 

Holz (Fi/Ta) parallel 
zur Faserrichtung 

0,37 – 0,54 [18] 
0,30 – 0,60 [19] 
0,32 – 0,35 [20] 

≈ 0,4 

Holz (Fi/Ta) rechtwink‐
lig zur Faserrichtung 

3,4 – 5,8 [18] 
2,4 – 3,5 [20] 

≈ 4,0 

Tab. 4:  Feuchtedehnungskoeffizienten bei  

unbehindertem Schwinden und Quellen 

Baustoff 
Feuchtedehnungskoeffizienten 

αu [1/1%Δu x 10
‐5] 

Betonstahl  0 

Stahlbeton  0 

Holz (Fi/Ta) parallel zur 
Faserrichtung 

10 [21] 

Holz (Fi/Ta) rechtwink‐
lig zur Faserrichtung 

250 [21] 

Wie ersichtlich beträgt der Temperaturdehnungsko‐

effizient  von Holz  parallel  zur  Faserrichtung  ca.  30‐

50% des Wertes von Stahlbeton und wird im Weite‐

ren  zu  0,4  x  10‐5  [1/K]  angenommen.  Die  niedrige 

Größenordnung  der  Temperaturdehnung  von  Holz 

parallel  zur  Faserrichtung  relativiert  sodann  die  im 

Holzbau  übliche  Nichtberücksichtigung  des  Tempe‐

ratureinflusses.  So  ist  in  DIN  EN  1995‐1‐1/NA  [21], 

NPD zu 2.3.1.2  (2) P ausgeführt: „Bei Holzbauteilen 

darf  der  Einfluss  von  Temperaturänderungen  ver‐

nachlässigt werden“.  Diese  Annahme  resultiert  aus 

den  in der Regel  zwängungsfrei  ausgeführten Holz‐

konstruktionen und würde im Falle einer  integralen 

Brücke  einen  Verzicht  auf  eine  in  Verbindung  mit 

der  Feuchteänderung  entlastende  Zwangseinwir‐

kung darstellen.  

Der  Feuchtedehnungskoeffizient  von  Holz  parallel 

zur  Faser bei unbehindertem Schwinden und Quel‐

len beträgt nach  [21], Tabelle NA.7, αu,II  = 10 x 10
‐5 

[1/1%Δu]  und  liegt  damit  etwa  um  den  Faktor  25 

über  dem  Temperaturdehnungskoeffizienten  αT,II 

und  den  Faktor  10  über  dem  thermischen  Deh‐

nungskoeffizienten von Stahlbeton. Nach [21] (NA.2) 

darf  das  Quellmaß  von  Vollholzprodukten  bei  be‐

hindertem  Quellen  (jedoch  nicht  bei  Schwinden) 

geringer  angenommen werden, wobei  hierzu  keine 

quantitativen Angaben gemacht werden. Im Folgen‐

den wird für die Reduzierung der in der vormaligen 

DIN  1052‐1:1988  [22]  in  Abschnitt  4.2.5  genannte 

Faktor  ½  angesetzt,  wobei  sich  diese  Reduzierung 

seinerzeit  streng  genommen  nur  auf  die  Quellbe‐

hinderung rechtwinklig zur Faserrichtung bezog. 

Für  eine  realistische  Abschätzung  der  Dehnungen 

bzw.  Zwangsschnittgrößen  werden  des  Weiteren 

realistische  Feuchte‐  und  Temperaturänderungen 

benötigt. Belastbare Untersuchungen zu Feuchteän‐

derungen  über  längere  Zeiträume  in  großen  Block‐

trägerquerschnitten  bei  Nutzungsklasse  2‐Klimabe‐

dingungen sind mit Ausnahme von [23],[24] bislang 

nur  in  geringem  Umfang  vorhanden.  Sehr  relevant 

sind  in  diesem  Zusammenhang  auch  die  Untersu‐

chungen  [25],[26]  an  üblichen  BSH‐Querschnitts‐

größen.  In erster Näherung kann basierend auf den 

verfügbaren  Literaturangaben  der  in  Abb.  6  darge‐

stellte  Sommer‐  und  Winterfeuchteverlauf  ange‐

setzt  werden,  der  für  Berechnungen  zweckmäßig 

wie gezeigt linear abgestuft angenommen wird. Für 

die  äußeren  10 cm  eines  hinreichend  großen  Ver‐

bundbauteilquerschnitts  kann  danach  mit  einer 

mittleren Feuchteänderung von ±4% gegenüber der 



Karlsruher Tage 2016 ‐ Holzbau ‐ Forschung für die Praxis 

124 

Ausgangslage  von  u  =  12%  gerechnet  werden.  Im 

Inneren des Blockquerschnitts erscheint die Annah‐

me einer Änderung von Δu = ±2% ausreichend. Der 

10 cm breite Randstreifen entspricht bei der  in Ab‐

schnitt  6  skizzierten  Stuttgarter  Brücke  (h/4)  (h  = 

Bauteildicke).  

 

Abb. 6:  Schematische Darstellung der anzuneh‐

menden Feuchteänderungen in einem 

BSH‐Verbundbauteil im Sommer und Win‐

ter in der Nutzungsklasse 2 

Für  die  gleichmäßige  Temperaturänderung  ΔTN,pos 

bzw.  ΔTN,neg  (pos:  Sommer,  neg:  Winter)  können 

vereinfacht ±25K gegenüber einer Bauausgangssitu‐

ation von 10°C angesetzt werden. Mit den genann‐

ten  Eingangsgrößen  erhält  man  als  Verhältnis  der 

Feuchte‐ und Temperaturzwangs‐Normalkräfte bzw. 

Dehnungen: 

ே೅
ேೠ
ൌ

ఌ೅
ఌೠ
ൌ

ఈ೅	∆்ಿ
ఈೠ	∆௨

  

Für den Sommerlastfall  im Querschnittsrandbereich 

ergibt sich 

ቂ
ఌ೅
ఌೠ
ቃ
ௌ௢௠௠௘௥

ൌ
଴,ସ∙ଵ଴షఱ∙ଶହ

ଵ଴∙ଵ଴షఱ∙ሺିସሻ
ൌ െ

ଵ

ସ
  

für den Winterlastfall folgt  

ቂ
ఌ೅
ఌೠ
ቃ
ௐ௜௡௧௘௥

ൌ
଴,ସ∙ଵ଴షఱ∙ሺିଶହሻ

ଵ଴∙ଵ଴షఱ∙଴,ହ∙ସ
ൌ െ

ଵ

ଶ
 . 

Wie ersichtlich liegt das Verhältnis von Temperatur‐ 

zu  Feuchtedehnung  jahreszeitlich  abhängig  bei  ca. 

25‐50%. Für die überlagerte Zwangsnormalkraft NT,u 

ergibt  sich  sodann  für  den  Sommerlastfall  (E  = 

E0,mean) 

					்ܰ,௨,ௌ௢௠௠௘௥ ൌ ሺ்ߙ∆ ேܶ ൅  ܣܧ	ሻݑ∆௨ߙ

																												ൌ ሺ0,4 ∙ 25 െ 10 ∙ 4ሻ ∙ 10ିହ ∙  ܣܧ

                            ൌ |െ3 ∙ 10ି଺| ∙  (Zugkraft)    ܣܧ

und für den Winterlastfall 

     ்ܰ,௨,ௐ௜௡௧௘௥ 		ൌ 1 ∙ 10ି଺ ∙   (Druckkraft)    ܣܧ

Der erhebliche Einfluss der Annahmen zur Zulässig‐

keit  und  zum  Ausmaß  verringerter  Quell‐

/Schwindkoeffizienten bei Verformungsbehinderung 

geht aus der vorstehenden Abschätzung anschaulich 

hervor. 

5 Biegesteife Stahlbeton‐BSH‐ 

Verbundbauteilanschlüsse 

Für  die  Ausführung  biegesteifer  quasi‐mono‐

lithischer Stöße eines großformatigen BSH‐Verbund‐

trägers mit einem Stahlbetonbauteil, z.B. einer Kon‐

sole  oder  einer  voutenartigen  Auskragung  eines 

Stahlbeton‐Widerlagers,  kommen  prinzipiell  einige 

Alternativen  infrage,  so  z.B.  auch  übergreifende 

verschraubte  und  verdübelte  Stahlplatten/‐

Stahlstreifenverbindungen.  Neben  der  technischen 

Leistungsfähigkeit  ist  vor  allem  aber  auch  die  Ro‐

bustheit  der  Anschlussausführung  gegenüber  un‐

vermeidlichen Baustellentoleranzen zu berücksichti‐

gen.  Diese  können  im  Falle  einer  Volleinsparung 

eines  BSH‐Verbundbauteilträgers  zwischen  zwei 

Stahlbetonwiderlagern nicht durch Fugentoleranzen 

oder  Langlöcher  ausgeglichen  werden.  Als  bauaus‐

führungs‐unempfindlichste  Anschlussart  zeichnet 

sich der Anschluss der beiden Bauteilkörper – Holz‐

träger und Stahlbetonwiderlager – über Betonstab‐

stähle aus, die auf der Seite des Holzbauteils einge‐

klebt  sind  und  auf  der  Stahlbetonseite  in  Verbin‐

dung  mit  weiterlaufender  Anschlussbewehrung 

vergossen sind.  

Zum Verguss derartiger Anschlüsse, bei denen meh‐

rere  bzw.  sehr  viele  in  BSH  (hirnholzseitig)  sowohl 

faserparallel  wie  schräg  eingeklebte  Stahlstäbe  zur 

Weiterleitung  aller  Schnittgrößen  in  ein  direkt  an‐

schließendes  Stahlbetonteil  dienen,  liegen nur  sehr 

wenige Untersuchungen und Erfahrungen vor. In der 

vormaligen  Sowjetunion wurden  in  den  80iger  und 

90iger  Jahren  hybride  BSH‐Stützen  mittels  Beton‐

stahlverklebung  und  ‐verguss  mit  angefügten  Be‐

tonsockeln  zum  anschließenden  Direktverguss  der 
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Betonsockel  in  Köcherfundamente,  vergleichbar 

heute üblicher Stahlbetonstützenbauweisen, herge‐

stellt  [27].  Ungeachtet  der  Tatsache,  dass  der  skiz‐

zierte Holz‐Stabstahl‐Stahlbetonanschluss kein prin‐

zipielles  Novum  darstellt,  lag  es  nahe,  vor  einer 

erstmaligen  Anwendung  bei  einem  großformatigen 

Holz‐Stahlbeton‐Widerlageranschluss  Erfahrung  mit 

der  Ausführung,  der  Leistungsfähigkeit  und  der 

Berechenbarkeit  eines  derartigen  Anschlusses  zu 

gewinnen. 

5.1 Untersuchte Verbundbauteil‐Stahlbetonträger 

Es  wurden  zwei  BSH‐Stahlbeton‐Biegeprüfkörper 

(P1  und  P2)  in  unterschiedlichen  Konfigurationen 

und  Bewehrungsdichten  hergestellt.  Bei  beiden 

Prüfkörpern  betrugen  die  Querschnittsabmessun‐

gen (Höhe x Breite) 54 cm x 60 cm. Das Holzteil der 

Prüfkörper  bestand  jeweils  aus  einem  BSH‐

Verbundbauteil, aufgebaut aus drei BSH‐Einzelteilen 

der  Festigkeitsklasse  GL24h.  An  jeweils  einer  der 

beiden Stirnseiten der BSH‐Verbundbauteile wurden 

mittels  eingeklebter,  weit  überstehender  Beton‐

stabstähle unterschiedlich lange und unterschiedlich 

dimensionierte  Stahlbetonteile  aus  Ortbeton  anbe‐

toniert (vgl. Abb. 7a,b) 

Abb. 7:   Ansichten , Abmessungen und Versuchsanordnungen der Stahlbeton‐BSH‐Verbundbauteilträger 

a) Prüfkörper P1 

b) Prüfkörper P2 

 

Bei  dem  Prüfkörper  P1  schloss  an  den  4 m  langen 

BSH‐Verbundträger  ein  0,7 m  langes  Betonteil  an. 

Die  Verbindung  erfolgte  mittels  insgesamt  15  Be‐

tonstahlstäben  (B  500  B) mit  16 mm Durchmesser. 

Hierbei waren 8 Betonstahlstäbe faserparallel und 7 

Betonstahlstäbe geneigt um ±30°  im Holzteil einge‐

klebt.  Der  Prüfkörper  P2  unterschied  sich  im  We‐

sentlichen  durch  ein  längeres  Betonteil  (1,5 m)  so‐

wie durch eine deutlich dichtere Betonstahlstaban‐

ordnung (36 Betonstahlstäbe davon 28 faserparallel 

und  8  schräg  (30°)).  Die  Einklebelänge  im Holz  be‐

trug bei beiden Prüfkörpern einheitlich rd. 64 cm.  

Das Einkleben der Betonstabstähle erfolgte mit dem 

für das Einkleben von Stahlstäben in tragende Holz‐

bauteile  aus  Nadelholz  allgemein  bauaufsichtlich 
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zugelassenen  Zweikomponenten‐Epoxidharzkleb‐

stoff WEVO  EP  32  S mit  Härter  B  22  TS  (Z.9‐1.705 

[28]). Nach Aushärtung der Betonstahlverklebungen 

wurden  an  beiden  Prüfkörpern  die  Betonteile  in 

Ortbetonqualität C35/45 (CEM II‐42,5 R, Konsistenz‐

klasse  F3,  Größtkorn  16)  hergestellt.  Rückstellpro‐

ben ergaben eine 28‐Tage Betondruckfestigkeit von 

fc,cube  =  60,9 N/mm².  Abb.  8  zeigt  eine  Ansicht  des 

Prüfkörpers mit den eingeklebten und bügelbewehr‐

ten  Stahlstäben.  Abb.  9  zeigt  den  eingeschalten 

Stahlbetonabschnitt nach dem Betonieren. Zur Auf‐

nahme von Spaltzugkräften wurde bei dem Prüfkör‐

per  P2  der  Anschlussbereich  der  eingeklebten  Be‐

tonstahlstäbe  mit  Vollgewindeschrauben  des  Typs 

SWG  Timtec  (ETA‐12/0197  [29])  querzugverstärkt. 

Die Abb. 7a,b zeigen die bei den beiden Prüfkörpern 

angewandten  unterschiedlichen  Lastanordnungen 

der 3Punkt‐Biegeversuche. 

 

Abb. 8:  Ansicht des Prüfkörpers P2 mit eingekleb‐

ten Betonstahlstäben einschließlich Bü‐

gelbewehrung 

 

Abb. 9:  Eingeschalter und mit Beton verfüllter 

Stahlbetonfortsatz des Prüfkörpers P2 

 

Abb. 10:  Ansicht der in zwei Achsen im Stahlbeton‐

Holz‐Anschlussbereich angeordneten 

Querzugbewehrung des Prüfkörpers P2 

 

Abb. 11:   Ansicht des Versuchsaufbaus des 3Punkt‐

Biegeversuchs mit dem Prüfkörper P2 

5.2 Versuchsergebnisse 

Beide Prüfkörper P1 und P2 versagten bei den weg‐

gesteuert durchgeführten Biegeversuchen in extrem 

duktiler Weise.  Nach  Erreichen  der  Höchstlast  trat 

durch  Plastizieren  der  Stahlstäbe,  Entfestigung  und 

Rissbildung  im Beton eine  Lastabnahme bei  zuneh‐

mender  Verformung  ein.  Die  Versuche  wurden  je‐

weils bei großen Verformungen abgebrochen, wobei 

die Resttragfähigkeiten der Prüfkörper noch  jeweils 

>  0,5 Fmax  waren.  Die  Schädigung  ging  jeweils  von 

den Stahlbetonteilen aus. Abb. 12 zeigt die typische 

Biegezug‐/Schubrissbildung  des  Stahlbetonfortsat‐

zes des Prüfkörpers P2 bei Erreichen der Höchstlast.  
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Abb. 12:  Rissbildung im Stahlbetonteil des Prüfkör‐

pers P2 im Traglastbereich 

Die  Tabellen  Tab.  5  und  Tab.  6  beinhalten  Zusam‐

menstellungen  der  Schnittgrößen  und  Spannungen 

bei  Traglastniveau.  Wie  ersichtlich,  wurde  bei  bei‐

den  Prüfkörpern  die  Fließgrenze  des  Betonstahls 

erreicht  bzw.  deutlich  überschritten,  wobei  es  in 

keinem  Fall  zu  einem  Versagen  der  Klebfugen  der 

Stabstahl‐Holzfugen kam. 

Die  Versuche  an  den  Prüfkörpern  belegten  die 

Machbarkeit  der  Verbindungsherstellung,  die  sehr 

hohen  Verbindungstragfähigkeiten,  das  ausgeprägt 

duktile  Versagen,  das  extrem  ausgeprägte  Nach‐

tragverhalten  nach  Überschreitung  der  Höchstlast 

sowie  eine  auf  der  sicheren  Seite  liegende  Bere‐

chenbarkeit. Des Weiteren wurden trotz langer und 

klimatisch  sehr  exponiert  warmer  Lagerung  der 

Prüfkörper  nach  der  Herstellung  bis  zur  Prüfung 

keine  faserparallelen  Rissbildungen  im  Holz  festge‐

stellt. 

Tab. 5:  Schnittgrößen der Prüfkörper P1 und P2 bei Höchstlast 

Prüfkörper  Bruchlast 
Maximale Schnittgrößen

im Betonberich 
Schnitt I

im Holz‐Beton‐Übergang 
Schnitt II

im Holzträger 
Schnitt III

Nr. [‐]  Pmax [kN]  Vmax [kN]  Mmax [kNm]  Vmax [kN]  Mmax [kNm]  Vmax [kN]  Mmax [kNm] 

P1  840  ‐  ‐  630  220  210  588 

P2  1208  909  866  302  850  302  654 

 

Tab. 6:  Stahl‐, Holz‐ und Klebefugenspannungen der Prüfkörper P1 und P2 bei Höchstlast 

Prüfkörper 
Spannungen und Ausnutzungen im Bruchzustand 

Stahlspannungen 
Schnitt II 

Klebefugenspannungen 
Schnitt II 

Holzspannungen
Schnitt III 

Nr. [‐]  σSt,u [N/mm²]  σSt,u/fy,k [‐]  τFuge,u [N/mm²]  τFuge,u/fk1,k [‐]  σmy,u [N/mm²]  σmy,u/fm,BSH,k [‐]

P1  622  1,24  3,9  1,53  20,5  0,85 

P2  734  1,47  4,6  1,80  23,1  0,96 

6 Semi‐integrale Stuttgarter Holzbrücke 

6.1 Allgemeines zum vollmaßstäblichen Prototyp 

Die  im  Rahmen  des  Forschungsvorhabens  „Dauer‐

haftigkeitsnachweis  blockverklebter  Holzbrücken“ 

[30]  auf  dem  Campus  der  Universität  Stuttgart  in 

den  Jahren  2015‐2016  erstellte,  vollmaßstäbliche 

Geh‐ und Radwegbrücke „Stuttgarter Brücke“ dient 

primär  dem  experimentellen  Nachweis,  dass  lang‐

fristig  dauerhafte  Holzbrücken  durchaus  machbar 

sind.  Hierzu  ist  die  konsequente  Vermeidung  aller 

holzbrückenspezifischen  Schadenstypen,  die  in  ei‐

nem  vorhergegangenen  Forschungsvorhaben  auf 

der  Basis  einer  umfangreichen  Feld‐  und  Literatur‐

studie  typisiert  und  klassifiziert  wurden[3],[4],  un‐

abdingbar.  Insgesamt  wurden  15  Schadenstyp‐

Untergruppen  abstrahiert,  deren  Auftretenshäufig‐

keiten/‐wahrscheinlichkeiten  speziellen  Brückenty‐

pen,  wie  z.B.  Fachwerkbrücken  oder  Trogbrücken, 

zugeordnet wurden.  Als  insgesamt  bester  Brücken‐

typ  bei  summarischer  Bewertung  der  Kriterien 

Standsicherheit (S), Verkehrssicherheit (V) und Dau‐

erhaftigkeit  (D)  gemäß  Vorgaben  und  Auswertung 

nach RI‐EWB‐PRÜF  [32]  ergab  sich  die Deckbrücke. 

Wesentliches Merkmal  dieses Brückentyps  ist,  dass 

die  Geh‐  und  Fahrbahnplatte  den/die  Hauptträger 

obenliegend  durchgängig  geschlossen  überdeckt. 
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Das  Haupttragsystem  besteht  hierbei  vorzugsweise 

aus  monolithischen  blockverklebten  BSH‐Verbund‐

bauteilträgern.  Die  Leistungsfähigkeit  der  Deckbrü‐

cke wird  hierbei  entscheidend  von  der  Befestigung 

der Geh‐ und Fahrbahn auf dem Hauptträger beein‐

flusst,  wobei  jegliche  Verbindungsmitteldurchdrin‐

gungen  von  oben  kategorisch  auszuschließen  sind. 

Deckbrücken wiesen eine mittlere Zustandsnote von 

2,3  auf,  wobei  75%  des  gesamten  Holzbrücken‐

Bauwerkstyps  dem  zusammenfassenden  Zustands‐

notenbereich  1,0  –  2,4,  d.h.  „gut  –  zufriedenstel‐

lend“ zuzuordnen waren. 

Unter  Berücksichtigung  des  vorstehend  ausgeführ‐

ten  Sachverhalts  zu  Deckbrücken  im  Allgemeinen 

und spezieller Schadensvermeidungskriterien [3],[4] 

wurde  der  zukunftsweisende  Brückenprototyp  so‐

dann  als  semi‐integrale  Holz‐Geh‐  und  Radwegbrü‐

cke  ausgeführt.  Die  Entscheidung  für  ein  semi‐

integrales  Bauwerk  im  Sine  der  oben  (Abschnitt  2) 

erweiterten Definition dieses Brückentyps mit einer 

einseitigen  Volleinspannung  und  verschieblicher 

Lagerung  auf  End‐  und  Zwischenstützen  gegenüber 

der  Alternative  einer  (voll)integralen  Brücke  war 

mehreren Faktoren geschuldet. Zum einen hätte bei 

einer  integralen  Brücke  das  Bauwerk  wegen  Bau‐

grundrestriktionen  für  das  zweite  Widerlager  we‐

sentlich kleiner ausgeführt werden müssen, worun‐

ter sodann der als wesentlich erachtete Aspekt der 

Vollmaßstäblichkeit bei allen Bauwerksdimensionen 

deutlich  gelitten  hätte.  Zum  anderen  und  mindes‐

tens  ebenso  wesentlich  für  die  Entscheidung  zu‐

gunsten  eines  semi‐integralen  Brückentragwerks 

war, dass mit der gewählten Bauweise weitere zent‐

rale  konstruktive  Lösungsansätze  zur  Schadensver‐

meidung wie  u.a.  ein  entzerrter Widerlager‐Haupt‐

trägerübergang  (2tes  Endlauflager)  sodann  in  Ver‐

bindung  mit  Schraubpfahlgründung  realisiert  wer‐

den konnte. Letztlich wurde die in den Abb. 13a‐e in 

Lage,  Grund‐  und  Aufriss  gezeigte,  im  Grundriss 

einfach  gekrümmte  Brücke  konstruktiv  realisiert. 

Aus  der  Gesamtheit  der  Ausführungsdetails  zur 

Realisierung  des  robusten  Bauwerks  werden  im 

Folgenden  lediglich  einige  Details  zur  Herstellung 

und  Auslegung  des  biegesteifen  (integralen)  BSH‐

Verbundbauteil‐Widerlagerstoßes gezeigt. 

a)

 
b)

 
c)

 

d)

 
e)

 

Abb. 13:   Lageplan, Ansichten und Abmessungen 

der auf dem Campus der Universität 

Stuttgart gebauten Stuttgarter Brücke 

a) Lageplan 

b) Grundriss 

c) Seitenansicht 

d) Brückenquerschnitt 
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6.2 Details zur Auslegung und Herstellung 

Abb.  14  zeigt  eine  Schnittskizze  des  integralen Wi‐

derlagerbereiches  mit  schematischer  Darstellung 

der  Bewehrungsführung.  Die  Auslegung  des  Holz‐

Stahlbetonanschlusses erfolgte für die Bemessungs‐

schnittgrößen  (x‐,  y‐,  z‐Achse:  Längs‐,  Horizontal‐, 

Vertikalrichtung):  

Mx,d = ‐7,5 kNm, My,d = ‐155 kNm, Mz,d = ‐46 kNm,  

Vy,d = ‐13 kN, Vz,d = ‐125 kN.  

 

Abb. 14:   Schnittskizze des integralen Widerlagers 

mit monolithischem BSH‐

Stahlbetonanschluss (Bewehrung im 

Stahlbeton schematisch) 

Abb. 15  zeigt die Geometrie und die Abmessungen 

des  statisch  und  konstruktiv  gewählten  BSH‐

Verbundbauteil‐Querschnitts des Hauptträgers. Das 

Verbundbauteil  bestand  aus  zwei miteinander  ver‐

klebten,  jeweils  200 mm  dicken,  homogen  aufge‐

bauten  BSH‐Trägern  der  Festigkeitsklasse  GL24h; 

mitangeben  ist  die  Anordnung  der  eingeklebten 

Bewehrungsstäbe  (Betonstabstahl  BS  500B,  Durch‐

messer 16 mm). 

 

Abb. 15:  Querschnittsabmessungen des als Haupt‐

träger dienenden BSH‐

Verbundbauteilträgers und Anordnung 

der eingeklebten Betonstabstähle   

 

Abb. 16:   Ansicht des eingeschalten Stahlbeton‐

Widerlagers 

 

Abb. 17:  Einheben des Hauptträgers in das Wider‐

lager zum anschließenden gleichzeitigen 

Betonieren der Widerlagerwand, Ausvou‐

tung und des Stoßbereiches nach Anord‐

nung der Anschlussbewehrung 

 

Abb. 18:  Seitlich ausgeschalter integraler Widerla‐

gerbereich mit dem monolithischen BSH‐

Stahlbetonanschluss 
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6.3 Bisherige Erfahrungen 

Das am 8.Juni 2016 fertiggestellte Prototyp‐Bauwerk 

wird  zurzeit  eingehenden  statischen  und  dynami‐

schen  Belastungsuntersuchungen  unterzogen.  Des 

Weiteren werden die Feuchte‐ und Temperaturent‐

wicklungen im Querschnitt  im Hinblick auf verlässli‐

che  Eingangsdaten  zur  Bestimmung  von  Zwangs‐

schnittgrößen im Zuge eines ganzheitlichen Monito‐

ringkonzepts  kontinuierlich  überwacht. Unabhängig 

von  den  experimentellen  Validierungen  der  Leis‐

tungsfähigkeit  des  biegesteifen,  monolithischen 

Widerlageranschlusses werden alle weiteren dauer‐

haftigkeitsrelevanten  Punkte  des  Bauwerkes  kon‐

trolliert.  Für  das  Bauwerk  wird  ein  unabhängiges 

öffentlich  rechtlich  geführtes  Bauwerksbuch  ange‐

legt, um über die Entwicklung des Bauwerkszustan‐

des objektiv Rechenschaft abzulegen. Die bisherigen 

Belastungsversuche  ergaben  an  allen  Weg‐  und 

Dehnungsmessstellen  lineare  Verformungen.  Die 

Monitoringergebnisse  sind  öffentlich  zugänglich 

(www.stuttgarter‐bruecke.de)  und  dienen  der  Ver‐

breitung  der  werkstoffgerechten  Verwendung  von 

Holz, auch im Brückenbau.  
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Tagungsprogramm 
 
Donnerstag, 06.10.2016 
KIT Campus Süd, Kollegiengebäude II, Gebäude 10.50 großer Hörsaal 
 
Ab 12:15 Uhr   Anmeldung, Tagungsunterlagen, Erfrischungen 
 
13:00 Uhr bis 13:15 Uhr   Eröffnung und Begrüßung 
  Univ.‐Prof. Dr.‐Ing. Hans Joachim Blaß (KIT) 
 
13:15 Uhr bis 14:45 Uhr   Zugbeanspruchte Verbindungen in Buchenfurnierschichtholz 
  Dipl.‐Ing. Nico Meyer (KIT) 
 

Neue Impulse für Fachwerkträger durch Alternativen für Materialien, 
Verbindungstechniken und Konstruktionen   
Dipl.‐Ing. Henning Ernst (SWG) 

 
14:45 Uhr bis 15:30 Uhr   Kaffeepause 
 
15:30 Uhr bis 17:00 Uhr   Schubverbindungen für zusammengesetzte Brettsperrholzscheibe 
  Tobias Schmidt, M.Eng. (KIT) 
 
  Brettsperrholz im Brandfall – Bauteilprüfung und Tragfähigkeitsberechnung 
  Dipl.‐Ing. Joachim Schmid (ETH Zürich) 
 
Ab 19:00 Uhr   Einladung zum Erfahrungsaustausch im Südwerk, 
  Henriette‐Obermüller‐Str. 10, Karlsruhe, mit Buffet und Getränken. 
 
 
 
 

Freitag, 07.10.2016 
KIT Campus Süd, Kollegiengebäude II, Gebäude 10.50 großer Hörsaal 
 
09:00 bis 10:30 Uhr   Historische Dachwerke – globale Tragwirkung und Tragverhalten von 

Blattverbindungen 
  DDipl.‐Ing. Dr.techn. Andreas Meisel (WKC Hamburg GmbH) 
 
  Streusalzsilos in Holz‐Dauben‐Bauweise 
  Prof. Dr.‐Ing. Martin Speich (shl ingenieure GmbH) 
 
10:30 Uhr bis 11:30 Uhr   Kaffeepause 
 
11:30 Uhr bis 13:00 Uhr   Bambus als Konstruktionswerkstoff 
  Univ.‐Prof. Dr.‐Ing. Mike Sieder (TU Braunschweig) 
 
  Robuste dauerhafte Holzbrücken – die Möglichkeiten semi‐ und  
  vollintegraler Bauweisen   
  Dr. rer. nat. Simon Aicher (MPA Universität Stuttgart)   
 
Ab 13:00 Uhr   Abschlussgespräche im Prüflabor Holzbau (mit Imbiss). 

 



2016 fi nden wieder die Karlsruher Tage mit dem Schwerpunkt Holzbau statt. Sie 
sind das Bindeglied zwischen Forschung und Praxis und ermöglichen einen inten-
siven Erfahrungsaustausch. Folgende Themen werden behandelt:

Leistungsfähige Verbindungen müssen zur Verfügung stehen, um die hohe 
Zugfestigkeit von BauBuche zu nutzen. Hierzu eignen sich eingeklebte Gewin-
destangen und selbstbohrende Schrauben. Bei Fachwerkträgern sind neue 
Materialien und Verbindungstechniken für eine Steigerung der Wirtschaftlichkeit 
erforderlich.
Für die Anwendung von Brettsperrholz sind weiterhin Forschungs- und Ent-
wicklungsarbeiten notwendig. So wird in einem Beitrag über Schubverbindungen
zwischen einzelnen Brettsperrholzscheiben berichtet, während ein weiterer Bei-
trag sich mit dem Verhalten von BSP im Brandfall beschäftigt.
Die statische Berechnung von historischen Dachtragwerken ist für den Trag-
werksplaner eine große Herausforderung. Über die globale Tragwirkung und das 
Tragverhalten von Blattverbindungen wird berichtet. 
Salzsilos in Holz-Dauben-Bauweisen werden mit immer größerem Volumen er-
stellt und erfordern ein neues, realitätsnahes Nachweiskonzept. 
Die Eigenschaften von Bambus als Konstruktionswerkstoff werden dargestellt 
und seine Eignung an einem Beispiel erläutert. 
Holzbrücken sollen robust und dauerhaft sein. Ermöglicht wird dies mit semi- 
und vollintegralen Bauweisen. 
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