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Zusammenfassung

Gemeinsam mit dem Rotordurchmesser und der Anlagenleistung wachsen auch die Turmbauwerke für die Multi-
MW-WEA. In den vergangenen Jahren wurden dabei beachtliche Fortschritte in der Auslegung insbesondere
von Stahlrohrtürmen erzielt und auch die Vorschriften sind kontinuierlich weiterentwickelt worden. Trotzdem
geraten die besonders wirtschaftlichen Stahllösungen aus Gründen der Montage und der Fertigung an ihre
Grenzen. Andere Konzepte sind erforderlich, wobei derzeit insbesondere Beton- und Hybridtürme als Alternative
in Frage kommen. Die besonderen Fragestellungen, die hierbei im Vordergrund stehen, betreffen die dynami-
sche Auslegung und die Ermüdungsfestigkeit der Konstruktion.

1 Einleitung

Die stürmische Entwicklung der Windenergieanlagen
mit der Tendenz zu größeren Rotordurchmessern
und Nabenhöhen stellt auch die Bauingenieure, die
für die Tragkonstruktion verantwortlich zeichnen, vor
interessante Herausforderungen. Während die Fra-
gestellungen, die sich für die MW-Klasse gestellt
haben [1], mittlerweile weitgehend beantwortet sind,
sind für die Türme der Multi-MW-Generation mit
Nennleistungen oberhalb von 3 MW und Rotor-
durchmessern jenseits der 100m neue Probleme zu
bewältigen und Bauweisen zu hinterfragen, die bis-
lang nur an kleineren Anlagen erprobt sind.

2 Entwicklung der Vorschriften

Die Entwicklung der Vorschriften kann bislang mit
dem technischen Fortschritt nicht mithalten. Die
Neufassung der DIBt-Richtlinie für Turm und Grün-
dung ist zwar seit 1998 in Bearbeitung [2], bislang
gilt aber noch die alte Richtlinie von 1993 [3]. Es
versteht sich von selbst, daß diese die derzeitige
Anlagengeneration, die dem Stand der Richtlinie um
mehr als 10 Jahre voraus ist, nur unvollkommen
abdeckt.
Im Bereich des Bauwesens sind zwischenzeitlich
einige neue Normen im Weißdruck erschienen oder
sind kurz vor der Einführung, die für WEA relevant
sind:

· DIN 1045-1 [4]: Betonbauwerke; wesentliche
Neuerung ist die Umstellung auf das Sicher-
heitskonzept mit Teilsicherheitsbeiwerten.

· EN 1993-1-8: Verbindungen [5]
· EN 1993-1-9: Ermüdung [6]
· EN 1993-1-10: Stahlgütewahl [7]

Insbesondere der Teil 1-9 „Ermüdung“ des Eurocode
3 ist für WEA-Türme von Bedeutung. Gegenüber
ENV 1993-1-1 [8] sind hier u.a. erweiterte Regelun-
gen für Nachweise mit lokalen Bezugsspannungen
enthalten, die vermehrt zum Einsatz kommen.

3 Stahlrohrtürme

Die Mehrzahl der Türme für WEA wird nach wie vor
als teilweise oder komplett konischer Stahlrohrturm
gebaut. Dazu tragen im wesentlichen die niedrigen
Kosten sowie die schnelle Errichtbarkeit bei.
Für Multi-MW-Anlagen sind Türme mit sehr großen
Durchmessern erforderlich, bei denen die Grenzen
der Herstellbarkeit erreicht werden. Für die GE 3.2s
mit 100m NH in IEC TC IIa und DIBt WZ III wurde
ein Stahlrohrturm entwickelt, der einen Fußdurch-
messer von 5700mm besitzt. Dieser Durchmesser
wurde gewählt, da damit die Transportierbarkeit der
Flansche (die in Größen bis 6500mm hergestellt
werden können) noch ohne große Probleme gege-
ben war. Türme dieser Durchmesser kommen natür-
lich nur für Standorte in Frage, die ohne längeren
Transport über Land erreichbar sind, da der maxi-
male Durchmesser für Durchfahrten unter Brücken
ca. 4300mm beträgt.
Ist der Transport organisierbar, bestechen Stahl-
rohrtürme aber auch in dieser Größenordnung durch
ihr gutes Preis-Leistungs-Verhältnis. Vergleichbare
Beton- oder Hybridtürme sind fast doppelt so teuer.

Bedingt durch die großen Durchmesser und Wand-
stärken mußten auch größere Schrauben für die
Ringflanschverbindungen als die bislang verwende-
ten M36 entwickelt werden. Die Schraubenhersteller
August Friedberg, Peiner Umformtechnik und Fuchs
Schraubenwerke haben deshalb in Erweiterung von
DIN 6914ff. HV-Schrauben der Größen M39 bis M48
spezifiziert, siehe z.B. [9]. HV-Schrauben der Größe
M42 werden bereits in großen Stückzahlen einge-
setzt, erste Konstruktionen mit Schrauben M48 sind
in Planung.

4 Beton- und Hybridtürme

Betontürme sind für die WEA der bisherigen Serien-
größen erfolgreich eingesetzt worden. Mit steigender
Anlagengröße und Beanspruchung gewinnen aller-
dings Fragen an Bedeutung, die bislang nur unzurei-
chend beachtet wurden.
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4.1 Fertigteile oder Ortbeton?

Betontürme können prinzipiell in Ortbeton- oder
Fertigteilbauweise erstellt werden. Der Vorteil der
Fertigteilbauweise liegt darin, daß die einzelnen
Segmente unter kontrollierten Bedingungen mit
hoher Genauigkeit hergestellt werden können und
die eigentlich Errichtung des Turmes verhältnismä-
ßig schnell geschieht. Dem steht im wesentlichen
der Nachteil gegenüber, daß zwischen den Fertig-
teilen Quer- und zum Teil auch Längsfugen sind, die
mit geeigneten Vergußmaterialien gefüllt werden
müssen. Die Verarbeitung dieser Fugen ist als mög-
liche Schwachstelle anzusehen.

4.2 Vorspannung mit oder ohne Verbund?

Desweiteren ist die Entscheidung zwischen interner
Vorspannung (mit oder ohne Verbund) oder der
externen Vorspannung (ohne Verbund) zu treffen. Im
Bereich des Brückenbaus ist mittlerweile die externe
Vorspannung Stand der Technik [10].
Die Vorteile der Vorspannung durch externe Spann-
glieder sind folgende:

· Die Spannglieder haben auf der gesamten Län-
ge hochwertigen Korrosionsschutz.

· Die Spannglieder sind jederzeit leicht prüfbar.
· Die Spannglieder sind austauschbar, ggf. auch

gegen solche mit höherer Tragfähigkeit.
· Die Spannglieder können nachgespannt wer-

den.
· Die Dauerschwingbeanspruchung der Spann-

glieder ist gering.
· Da die Querschnitte keine Spannglieder mehr

enthalten, wird die Betonqualität verbessert.
· Der Einbau der Spannglieder ist so gut wie witte-

rungsunabhängig.
· Eine verbesserte Rißweitenkontrolle ist möglich,

und es wird Robustheit durch einen höheren
Betonstahlgehalt erreicht.

Es ergeben sich aber auch Nachteile der Vorspan-
nung durch externe Spannglieder:

· Der Hebelarm der Vorspannung ist geringer.
· Die Spannglieder werden erst am Ende veran-

kert, Verbundreserven fehlen also.
· Der Anteil an Betonstahl ist höher.
· Der Spannstahl wirkt bei der Risseverteilung

nicht mit.

Insgesamt überwiegen die Vorteile der externen
Vorspannung jedoch deutlich.

4.3 Eigenfrequenzermittlung von Betontürmen

Gegenüber Stahltürmen haben Betontürme prinzipi-
ell den Nachteil, daß Beton als Baustoff wesentlich
weniger gut definiert ist als Stahl. Dies betrifft be-
sonders den Elastizitätsmodul, der wesentlicher
Eingangsparameter für die Bestimmung der Eigen-
frequenzen ist. Im Gegensatz zu Stahltragwerken,
bei denen der E-Modul relativ wenig streut, bestehen
bei Betontürmen größere Unsicherheiten.
In DIN 4227 (7/88) war der Hinweis enthalten, daß
der tatsächliche E-Modul bis zu 40% vom Nennwert
abweichen kann, so daß sich für einen Beton B45
mit einem Nennwert von E = 37.000 N/mm² im Ex-

tremfall eine Spannweite von E ≈ 22.000 … 52.000
N/mm² ergibt. Von Schäper [11] werden Versuchs-
ergebnisse mitgeteilt, bei denen Abweichungen
zwischen ca. –28% (23.000 N/mm² für einen
C30/37) und  +10% (35.000 N/mm² für einen B35)
gefunden werden. In der Tendenz findet er in Über-
einstimmung mit Versuchsergebnissen anderer
Autoren eher Abweichungen in Richtung geringerer
E-Moduli.
Der E-Modul des Betons hängt nach Grübl et al [12]
und Schäper [11] nicht nur von der Zusammenset-
zung ab, sondern auch vom Wasserangebot wäh-
rend der Hydratationsphase. Wenn also ein be-
stimmter oberer bzw. unterer Wert garantiert werden
muß, so ist nicht nur die Zusammensetzung des
Betons, sondern auch seine Nachbehandlung genau
festzulegen und zu überwachen.
Ein weiterer Einfluß kann, insbesondere bei vorge-
spannten Strukturen, die Belastung sein, die dafür
sorgt, daß der Nullpunkt der Beanspruchung höher
auf der Arbeitslinie liegt. Dann ist der E-Modul, der
als Tangente zwischen σu = 0,5 N/mm² und
σo = 1/3·fc definiert ist, ggf. größer als der im Betrieb
auftretende E-Modul. Dieser Einfluß wurde bislang
nicht untersucht und dürfte dadurch ausgeglichen
werden, daß der E-Modul unter dynamischer Bean-
spruchung eher höher ist als der unter statischer
Beanspruchung.
Es empfiehlt sich deshalb, den „Ziel-E-Modul“ ent-
sprechend der Auslegung des Turms anzupassen.
Wenn z.B. ein Turm der Auslegung „soft-stiff“ nahe
an der 1p-Erregung liegt und ein Absinken der Ei-
genfrequenz vermieden werden soll, so ist der E-
Modul auf eine sichere Überschreitung des Nenn-
wertes auszulegen. Eine etwas zu steife Anlage
bewirkt dann i.a. günstigere Verhältnisse, da durch
den größeren Abstand zur Resonanz die Lasten
verkleinert werden. Es ist dann Aufgabe des Trag-
werksplaners, die Zielwerte sowie die minimal und
maximal zulässigen Werte für den E-Modul des
Betons zu definieren! Eine geeignete Betonrezeptur
muß dann vor Beginn der Betonierarbeiten experi-
mentell im Labor gefunden werden.

4.4 Ermüdungsfestigkeitsnachweis für Beton und
Betonstahl

Die Grundlagen des Ermüdungsfestigkeitsnachwei-
ses nach Model Code 90 (MC 90) [13] sind im Heft
439 des Deutschen Ausschuß für Stahlbeton [14]
beschrieben. Die wichtigsten Angaben betreffen die
Ermüdungsfestigkeitskurven (Wöhlerlinien) von
Beton, Betonstahl und Spannstahl.

Der in DIN 1045-1, Abschnitt 10.8.4, angegebene
vereinfachte Nachweis für den Beton darf für WEA
wegen der hohen auftretenden Lastspielzahl nicht
verwendet werden. Im Neuentwurf der DIBt-
Richtlinie ist deshalb ein modifizierter Nachweis
vorgesehen, der bis zu Σn = 2·109 Lastspiele gültig
ist:

Scd,max ≤ 0,40  +  0,46·Scd,min

Die Ermüdungsfestigkeit des druckbeanspruchten
Betons ist abhängig von der Unterspannung
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(kleinster Wert der Betondruckspannung), ausge-
drückt durch den bezogenen Beiwert Scd,min. Dies
bedeutet, daß für den Ermüdungsfestigkeitsnach-
weis keine reinen Schwingweitenkollektive verwen-
det werden können, wenn die Mittelspannung, wie
i.a. der Fall, ungleich Null ist. Die korrekte Nach-
weisführung muß deshalb mit Zeitreihen oder mit
Markov- bzw. Rainflowmatrizen der Beanspruchung
stattfinden.

4.5 Hybridtürme

Für Hybridtürme, die aus einem Betonteil mit aufge-
setzter Stahlsektion bestehen, gelten die Anmerkun-
gen analog. Zusätzlich sind weitere Aspekte zu be-
achten, hier ist an erster Stelle die Verbindung zwi-
schen Betonschaft und Stahlsektion zu nennen.
Diese Verbindung wird derzeit vielfach durch eine
Flanschlösung realisiert, deren Tragverhalten ähn-
lich dem von vorgespannten Ringflanschverbindun-
gen in Stahltürmen ist [15]. Wenn eine solche Lö-
sung genutzt wird, dann muß der Beanspruchung
der Spannglieder besondere Beachtung geschenkt
werden, da durch die exzentrische Kraftübertragung
die Beanspruchung der Spannglieder in Abhängig-
keit von der äußeren Last nichtlinear ansteigt. Hier
ist die externe Vorspannung von großem Vorteil:
Durch die große Dehnlänge der externen Spannglie-
der sind die Zusatzbeanspruchungen gering. Bei
einer internen Vorspannung mit Verbund sind die
Verhältnisse hingegen völlig unklar. Wenn der Ver-
bund bis in den Flanschbereich hinein perfekt ist,
dann hat dies eine extrem kurze Dehnlänge zur
Folge, aus der große Zusatzbeanspruchungen für
die Spannglieder resultieren. Diese müssen im Er-
müdungsnachweis berücksichtigt werden!

Bild 1: WEA GE Wind Energy 3.6s
5 Sonderbauweisen

5.1 Gittermasten

Gittermastkonstruktionen werden bislang nur von
wenigen Herstellern eingesetzt. Die WEA mit der

größten Nabenhöhe steht allerdings auf einem Git-
termastturm, so daß diese Bauweise hier nicht un-
erwähnt bleiben soll.

Gittermasten haben den Vorteil, daß Transportpro-
bleme wie bei Stahlrohrtürmen entfallen, erkaufen
diesen Vorteil aber mit einer Reihe von Nachteilen:

· Die Torsionssteifigkeit der Konstruktion ist sehr
gering.

· Die Schraubenverbindungen sind nicht redun-
dant. Bei Ausfall einer Schraube ist ein schnel-
les Versagen der weiteren Schrauben mit mögli-
cherweise katastrophalen Folgen zu befürchten.

· Die Wartung ist aufwendig.

Aus diesen Gründen werden sich Gittermasten bei
den Multi-MW-Anlagen nach Überzeugung des Ver-
fassers nicht durchsetzen können.

5.2 Abgespannte Türme

Abgespannte Konstruktionen sind eine potentiell
interessante Alternative an Standorten, zu denen
große Stahlrohrtürme nicht transportiert werden
können. Die hohen Kosten der Seile, die mit ca. 30%
an den Gesamtkosten beteiligt sind, und der große
Flächenverbrauch verhindern derzeit eine Verbrei-
tung dieser Bauweise. Aus technischer Sicht ist
folgenden Fragestellungen besondere Aufmerksam-
keit zu widmen:

· Welche Kennwerte bzgl. der Ermüdungsfestig-
keit besitzen die Seilkonstruktionen? Maßge-
bend sind hier die Anschlüsse, so daß ggf. her-
stellerabhängig Versuche durchgeführt werden
müssen.

· Wie sind die Lasten zu ermitteln? Da die be-
kannten Simulationsprogramme „Flex 5“ und
„Bladed“ nur auf Kragstrukturen ausgelegt sind,
muß hier eine geeignete Ersatzmodellierung
gefunden werden. Dies gelingt durch Verwen-
dung von Ersatzfedern, die den Bereich unter-
halb der Abspannung idealisieren.

· Wie können die schwellenden Zugkräfte an den
Seilfundamenten aufgenommen werden?

Die Möglichkeit, den Durchmesser des zentralen
Stahlteils auf 4300mm zu begrenzen, macht die
abgespannte Konstruktion interessant. Designstudi-
en bei GE Wind Energy haben gezeigt, daß die
Kosten durchaus konkurrenzfähig im Vergleich zu
Ortbetonkonstruktionen sind.
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6 Neuere Forschungsergebnisse

Zahlreiche Forschungsvorhaben haben neue Er-
kenntnisse für eine sichere und wirtschaftliche Be-
messung von WEA-Türmen geliefert. Zu erwähnen
sind hier insbesondere folgende Arbeiten:

· Velickov [16] untersuchte die beliebte
„Kragenlösung“ für Türöffnungen hinsichtlich ih-
res Beulverhaltens. Ein von ihm entwickeltes
vereinfachtes Bemessungsverfahren wird in die
neue DIBt-Richtlinie [2] aufgenommen.

· Lange [17] untersuchte die Ermüdungsbean-
spruchung von WEA-Türmen in Binnenland.
Seine Ergebnisse zeigen Einflußparameter auf
die Ermüdungsbeanspruchung auf.

· Seidel [15] untersuchte geschraubte Ring-
flanschverbindungen experimentell und theore-
tisch. Einige neue Berechnungsvorschläge er-
lauben eine wirtschaftlichere Bemessung als mit
den bekannten Methoden.

· Jakubowski [18] untersuchte den Einfluß von
Imperfektionen auf das Tragverhalten von Ring-
flanschverbindungen. Seine Ergebnisse weisen
darauf hin, daß Schrauben in nicht planebenen
Flanschverbindungen größere Beanspruchun-
gen erfahren können als in der perfekten Ver-
bindung.

7 Zusammenfassung und Herausforderungen

Die Onshore-Anwendung stellt bei den WEA der
Multi-MW-Klasse neue Ansprüche an die Bautech-
nik, die aber mit überschaubarem Aufwand be-
herrschbar sind. Die wesentlichen Entwicklungs-
schritte sind hier von den namhaften Herstellern
bereits getan.

Die aus bautechnischer Sicht größte Herausforde-
rung für die Tragkonstruktionen von WEA liegt in
den Offshore-Anwendungen. Bei Wassertiefen über
etwa 15m ist der günstige Monopile nicht mehr her-
stellbar, da die Rammbarkeit an ihre Grenzen stößt.
Fachwerk-Konstruktionen (z.B. Tripod) sind im Ver-
gleich wesentlich teurer in der Herstellung und müs-
sen deshalb sorgfältig optimiert werden, um bei
angemessen kleiner Versagenswahrscheinlichkeit
noch wirtschaftlich zu sein.
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