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VYPOCET TEPLOTY V KLUZNE SPARE NAVRZENE
JAKO SOUCAST ZAKLADOVE KONSTRUKCE

CALCULATION OF TEMPERATURE IN SLIDING JOINT DESIGNED
AS A PART OF FOUNDATION STRUCTURE

Abstrakt

V ptipad¢ ocekavanych vodorovnych deformaci terénu nebo zakladové konstrukce je mozné
pro eliminaci vnitinich sil v disledku tfeni pouzit asfaltovou reologickou kluznou sparu. Vlastnosti
asfaltu jsou vSak zavislé na teplote. V literatufe je mozné vyhledat data s odhadovanymi teplotami
v zékladové spare, pfesto pro upfesnéni ocekavanych teplot bylo provedeno méfeni teploty
v zakladové desce v budové pro superpoéitaé v aredlu VSB-TU Ostrava. V &lanku jsou porovnany
naméiené a vypoctené teploty pro prvni dny po vybetonovani zakladové konstrukce. Kromé teploty
venkovniho prostiedi se uvazuje také s vyznamnym vlivem hydrata¢niho tepla.

Klic¢ova slova
Kluzna spara, zakladova konstrukce, méfeni teploty, vypocet teploty.
Abstract

In case of expected horizontal deformation of subsoil or foundation structure it is possible to
use rheological asphalt sliding joint to eliminate internal forces caused with friction. Material
characteristics of asphalt are temperature sensitive. In science literature it is possible to find data with
temperatures expected in footing bottom, however it was decided to complement this information
with temperatures measured in-situ in foundation slab for super-computer building in campus of
VSB-Technical University of Ostrava. In the paper measured and calculated temperatures are
compared for the first days after concreting the foundation structure. Besides the temperature of
environment also significant influence of heat of cement hydration are taken into account.

Keywords

Sliding joint, foundation structure, temperature measurement, temperature calculation.

1 UVOD

Vlivem horizontalnich deformaci terénu nebo zakladové konstrukce vznikaji trenim o podlozi
vyznamné vnitini sily, které je nutné zohlednit v analyze interakce zakladu a podlozi [2], [3]. Pro
eliminaci tfeni je mozné pouzit asfaltovou reologickou kluznou sparu. Na Fakulté stavebni VSB TU
Ostrava probiha jiz nékolik let vyzkum smykovych vlastnosti riiznych druhti asfaltovych past.
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Vyzkum prokazal, ze vlastnosti asfaltu jsou vyznamné zavislé na teploté [4], [5], [6]. Spravny navrh
kluzné spary je vazan na odhad teploty v zakladové spare, pricemz dilezité jsou jak teploty
kratkodobé, tak teploty dlouhodobé. Odhad kratkodobé teploty méa vyznam pfi pouziti kluzné spary
pro eliminaci tfeni vlivem predpéti, teplotnich zmén nebo objemovych zmén betonu, nejvétsich prave
v prvnich dnech po vybetonovani konstrukce. Odhad dlouhodobé teploty je vyznamny zejména
v piipadé¢ dlouhodobé piisobici kluzné spary pro eliminaci ucinkdi poddolovani a dlouhodobych
objemovych zmén betonu.

2 TEPLOTY NAMERENE IN-SITU

2.1 Popis zakladové konstrukce

Budova Narodniho Superpoéitaového Centra je umisténa varealu VSB-TU Ostrava.
Budova je zaloZena na Zelezobetonové desce tloustky 400 mm se ztuzujicimi Zzebry v horni ¢asti
desky. Zakladova deska byla vybetonovana v unoru 2013, tedy v zimnim obdobi.

Stanice pro méfeni teplot je na obr. 1, vice podrobnosti viz [8]. Byla métena teplota prostiedi a
teploty v prifezu desky do hloubky 325 mm. Méfeni pfimo v zdkladové spafe nebylo mozné
vzhledem k technickym parametrim méfici stanice. Kromé teplot jsou méteny také pomérna
pretvoteni v priiezu zelezobetonové desky. Na obr. 2 jsou v grafu zndzornény teploty naméfené
v prvnich 50 dnech po vybetonovani zakladové desky. Na obr. 3 jsou teploty naméfené in-situ
znazornéné v zavislosti na soufadnici tloustky desky. V soucasné dobé meéteni jeste stale probihaji,
ale v delSich ¢asovych intervalech.
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3 VYPOCET TEPLOTY V PRUREZU ZAKLADOVE DESKY

3.1 Teplota prostiedi

Pro vypocet teploty v prufezu desky se teplota prostiedi uvazuje podle rovnice (1), pfevzaté z
publikace [9], pomoci které 1ze postihnout kolisani teploty v pribéhu dne.

T(0)=T,

med

+A4,.sin =t M
12

kde:
Tmea — je pramérna teplota v zimnim prostiedi, ve vypoctu se uvazuje doporuc¢ena hodnota 5°C,
A. — teplotni amplituda, ve vypoctu se uvazuje doporuc¢ena hodnota 6°C.
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Obr. 3: Teploty v prifezu desky naméfené in-situ

Teplota prostiedi in-situ je na obr. 4 porovnana s teplotou, ktera se uvazuje ve vypoctu. Jak se
ocekavalo, teploty namétené a teploty predpokladané ve vypoctu se li§i, nicméné kolisani teplot
béhem dne je patrné i na prib&hu teplot naméfenych in-situ.

3.2 Hydrata¢ni teplo

Pro vypocet hydrataéniho tepla bylo odvozeno mnozstvi riiznych zavislosti. Ve vypoctu teplot
v prifezu desky byl pouzit model vyvoje hydrataéniho tepla podle CSN 73 1208 [7], [10]. Uvedeny
model byl zvolen pro jeho jednoduchost, snadné zahrnuti do numerického vypoctu a relativni
dostupnost vSech vstupnich parametrti.

Zmeéna teploty v Case pii zohlednéni hydratacniho tepla se uvazuje pomoci exponencidlni
funkce (2), (3), (4):

AT, ()= AT,(1-¢ ") )
AT, = mo, 3)
c.p
7, -10
p= ﬂ10-2 10 (4)



kde:

m — je hmotnost cementu v 1 m® betonu [kg.m?],

¢ — méma tepelnd kapacita [J.kg' K],

p — jehustota betonu [kg.m’],

O, — hydrataéni teplo, stanovené experimentalné nebo podle doporuéeni normy [kJ.m™],
T, — pocatecni teplota betonu [°C],

B, — zé&kladni hodnota soucinitele g pro teplotu 10°C [-].

Derivaci zmény teploty se pak vypocita tepelny tok a tuto veli¢inu lze pouzit pro numericky
vypocet teploty (5):

q(t) = cpaa_i—' = C.p.AT; (O+ ﬁ.efﬁt): c.p.AT;'ﬂ.e—ﬂ,t (5)
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Obr. 4: Pfepokladana a namétena teplota prostiedi

Parametry pro vypocet hydratacniho tepla cementu, pouzitého pro pfipravu betonu na
zakladovou konstrukci Narodniho Superpocitacového Centra, se nepodafilo ziskat, protoze
dodavatelska spole¢nost je odmitla sdélit. Podafilo se zjistit, Ze byl pouzit smésny cement. Ve
vypo¢tu se tedy uvazuje maximalni a minimalni mnozstvi cementu a maximalni a minimalni
hydrataéni teplo podle EN 206 [11] a CSN 731208 [10]. Koeficient B,,» ktery reprezentuje rychlost

uvolovani hydrata¢niho tepla, se uvazuje minimalni hodnotou 0,15 pro pomalé uvoliovani
hydrata¢niho tepla a maximalni hodnotou 0,25 pro rychlé uvoliiovani hydratacniho tepla. Minimalni
teploty byly stanoveny pro mnoZzstvi cementu 7 = 300 kg.m™ a hydrata¢ni teplo Q) = 260 kJ.m> a
maximalni teploty pro mnozstvi cementu m = 400 kg.m™ a hydrata¢ni teplo Oy = 350 kJ.m?.

3.3 Vypoctené teploty

Teploty v priifezu desky se zohlednénim ptedpokladané teploty prostiedi a se zapoctenim
vlivu hydrata¢niho tepla byly vypocéteny pomoci programu NONSTAC, ktery fesi numericky
Fourierovu rovnici vedeni tepla pro jednorozmérné teplotni pole [1].

Na obr. 5 jsou graficky znazornény vypoctené minimalni a maximalni teploty v zakladové
spare pro pomaly i rychly vyvoj hydratacniho tepla. Na obr. 6 jsou porovnany teploty na soufadnici
325 mm od povrchu desky naméfené in-situ a teploty vypoctené. Teploty jsou porovnany na
soufadnici 325 mm od povrchu desky, tedy na soufadnici nejblize zakladové spare.
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Obr. 5: Vypoctené maximalni a minimalni teploty v zakladové spare
Vypoctené teploty reprezentuje kiivka pro minimalni mnozstvi cementu a pomaly vyvoj
hydratac¢niho tepla, kterd se nejvice pribcéhem a dosazenymi teplotami blizi pribéhu teplot,
namétenych in-situ.
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Obr. 6: Vypoctené a namétfené teploty pro soufadnici desky 325 mm od povrchu

3.4 Diskuse
Z obrazku 6 je ziejmé, ze predpokladana teplota stanovend vypocétem pro soutadnici 325 mm
od povrchu desky je vyssi nez teplota namétena. Obdobny rozdil teplot se o¢ekava také v zakladové
spare. Rozdil teplot naméfenych se ocekaval, protoze pro vypocet byla pouzita rozdilna teplota
prostiedi, nez naméfena in situ, viz obr. 4. Dalsi nepfesnosti jsou v jednoduchém modelu vyvinu
hydrata¢niho tepla dle exponencialni kiivky podle CSN [10], ke kterému se navic nepodafilo ziskat
piesné vstupni parametry, tj. hydrataéni teplo a mnoZzstvi cement v 1 m? betonu.

Rozdil v teplotaich vypocétenych a naméfenych je tieba zohlednit pfi navrhu reologické
asfaltové kluzné spary, kde jsou materialové charakteristiky teplotné zavislé.

4 ZAVER
Vystizny navrh reologické kluzné spary je spojen s odhadem teploty v zéakladové spare.
Teplota ovliviiuje smykové deformace asfaltového pasu a tim také jeho smykovou odolnost. V ¢lanku
byly porovnany teploty naméiené in-situ v zakladové desce budovy Narodniho Superpocitacového
Centra a teploty vypoctené na zakladé predpokladané teploty prostfedi pfi zvoleném modelu vyvoje
hydratacniho tepla. Predpokladané teploty jsou v uvedeném piipad¢ vyssi nez naméfené. Pro vyssi
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teploty byly prokazany vyssi deformace a tedy niz§i smykova odolnost. Pfi navrhu kluzné spary je
vhodné vzit vySe uvedené skuteénosti v uvahu.
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PRESYPANE ZDENE KLENBOVE MOSTY - INTERAKCE ZEMINY
A KONSTRUKCE V INZENYRSKYCH APLIKACICH

BURRIED MASONRY ARCH BRIDGES — MODELLING OF THE SOIL-STRUCTURE
INTERACTION IN ENGINEERING APLICATIONS

Abstrakt

Tato prace se zabyva moznostmi modelovani interakce zdénych klenbovych mostnich
konstrukci s materialem zasypu v inzenyrskych aplikacich. Hlavnim cilem prace je vyvoj
numerického modelu konstrukce vystihujiciho s dostate¢nou presnosti skute¢né chovani mostu a jeho
spoluptisobeni se zeminou naspu na urovni pouzitelné v bézné inzenyrské praxi. V clanku jsou
uvedeny zakladni predpoklady, definice modelu interakce zeminy s klenbou a rozbor dosazenych
vysledk.

Klicova slova
Klenbovy most, interakce se zeminou, zemni tlak.
Abstract

The paper deals with modeling of soil-structure interaction of buried masonry arch bridges.
The main scope of this work is developing of a numerical model with sufficient accuracy for
engineering applications. Basic presumptions, numerical model definition and analyses of results are
introduced in the paper.

Keywords

Masonry arch bridge, soil interaction, earth pressure.

1 UVOD

Zdéné klenbové mosty s piesypavkou jsou jednim z nejstarSich druhti trvalych mostt. Stavba
zdénych klenbovych mostli je z femeslného hlediska relativné jednoduchd, jejich unosnost
a trvanlivost je vSak pfi spravném provedeni znacna. Dlouhou dobu byly tyto mosty jedinou
alternativou k mostim dievénym, jejichz trvanlivost je vSak vyznamné niz$i. Uvedené skutecnosti
byly ditvodem rozsahlého rozsifeni téchto mostl jak po svété, tak i na izemi CR. Zdéné klenbové
konstrukce zacaly byt vytlacovany az s nastupem modernich trvalych konstrukénich materili,
tj. oceli a betonu, pricemz posledni bézné aplikace téchto konstrukci spadaji pfiblizné do 30. let
minulého stoleti.

V soucasné dobé lze odhadovat, ze celkovy pocet aktivné uzivanych zdénych klenbovych
mostll na komunikaéni siti v CR se pohybuje kolem 10.000, pfitom primémé stati jednotlivych
mostl pfesahuje 100 let (zdroj systém BMS — http://bms.vars.cz). Uvazime-li ptredpokladanou
zivotnost konstrukce 100 let, vyvoj zatizeni dopravou po dobu jejich uzivani a stavajici stav
dlouhodobé¢ tdrzby mostnich konstrukei, je ziejmé, ze tyto mosty vyzaduji, nebo v nejbliz§i dobé
budou vyzadovat, zasadni opravu, zesileni, ¢i dokonce nahradu novou konstrukei.

! Ing. Michal Drahorad, Ph.D., Katedra betonovych a zdénych konstrukei, Fakulta stavebni, Ceské vysoké uceni
technické v Praze, Thakurova 7, 166 29 Praha 6, e-mail: michal.drahorad@fsv.cvut.cz.



S ohledem na vyse uvedeny pocet aktivné uzivanych klenbovych mosti jisté budou finanéni
naklady na jejich opravu vysoké a s ohledem na soucasny stav vefejnych financi nebude mozné
vSechny nevyhovujici mosty nahradit novymi ani je v nejblizsi dobé opravit. Ve svétle téchto
skute¢nosti proto nabyva na vyznamu stanoveni skute¢ného stavu a unosnosti, resp. zatizitelnosti,
zdénych klenbovych mosti. V souvislosti s touto tlohou jsou kli€ovymi zalezitostmi spravny
konstrukéni model zdéné klenby a spravnad implementace jejiho spoluptisobeni s materiadlem zasypu.

2 TYPICKE USPORADANI A STATICKE PUSOBENI KONSTRUKCE

Zdény klenbovy most (viz Obr. 1 a 2) je tvofen zdénou klenbovou konstrukci (kamennou nebo
cihelnou), zasypem a bo¢nimi (poprsnimi) zidkami ohraniujicimi material zdsypu. Na materidlu
zasypu je provedena vozovka, bo¢ni zidky zpravidla prechazeji do parapetnich zidek a kiidel. Zasyp
konstrukce je zpravidla tvofen dobfe zrnénym nenamrzavym materidlem, izolace proti vodé¢ je
obvykle tvotena jilovou vrstvou. V pozdé€jsi dobé byly v prostoru pod vozovkou za ucelem zvyseni
unosnosti zfizovany roznasSeci zelezobetonové desky. Touto problematikou se vSak tento ptispévek
nezabyva.

Nasyp
i komumkace

Nosna konstrukce
(klcnba)

Obr. 1: Typické uspotadani zdéného klenbového mostu — pohled

OCELOVE ZABRADLI

OCELOVE ZABRADLI
VOZOVKA
// \

POPRSNI ZIDKA ZASYP KLENBY ‘POPRSNI 7i0iA-

N\
N
\\

\\\\\

N

/

\

Obr. 2: Typické uspofadani zdéného klenbového mostu — pficny fez

Z konstrukéniho hlediska je hlavnim nosnym prvkem konstrukce zdéna klenba, ktera
podporuje celou konstrukei zasypu a bocni zidky. Klenba je v patach vetknuta do opér a zakladi,
které jsou zpravidla provedeny z kamenné rovnaniny nebo jsou zdéné, zalozeni klenbovych mosti
byva plosné, ptipadné na rostu z dievénych pilot. Na klenb¢ jsou zpravidla provedeny poprsni zidky,
které klenbu ve svislém sméru u okraje ztuzuji. V pficném sméru jsou poprsni zidky namahany



zemnim tlakem a vodorovnymi G¢inky dopravniho zatiZeni, coZ zpusobuje pfi¢né namahani klenby a
obvykle vede ke vzniku podélnych trhlin rovnobéznych s volnym okrajem klenby.

Ze statického hlediska je zpravidla nevhodné modelovat klenbovou konstrukei jako
prostorovou (objemové nebo plosné prvky spoluptisobici v pficném sméru), protoze existuje velka
nejistota v priéném pisobeni zdiva konstrukce. Navic je prostorova tloha slozita z hlediska zadani
modelu a spravného vyhodnoceni vysledkl. V inzenyrské praxi se proto obvykle pouziva modeld
konstrukce v podélném sméru (fezu), kdy je cela klenba nahrazena klenbovym pasem jednotkové
Sitky s uvazovanim vlivu zasypu a okolniho zemniho prostiedi v tomto vyseku. Z hlediska typologie
Ize rozliSit modely prutové (Obr. 3), plosné (tvofené ploSnymi prvky - ve svislém fezu) a
kombinované (tvofené ploSnymi a prutovymi prvky — Obr. 4) — podrobné napft. [2]. Rozhodujicim
¢lankem modelu z hlediska chovani je implementace interakce zeminy zasypu a klenbové konstrukcee,
resp. definice vlastnosti materialu zasypu.

Obr. 3: Prutovy model klenbové konstrukce

Obr. 4: Kombinovany model klenbové konstrukce tvoieny plosnymi a prutovymi prvky

3 ZPUSOBY MODELOVANI INTERAKCE ZASYPU A KONSTRUKCE

Interakci zemin s klenbovou konstrukci v podélném fezu (viz vySe) lze modelovat v zasadé
dvéma zpusoby. Prvnim je modelovani materidlu zasypu a jeho spoluptisobeni s klenbou vhodnymi
plosnymi (pfip. prutovymi) prvky v jeho skutecné geometrii a vlastnostech (zejména nelinearnich),
druhym je vhodné nadhrada plisobeni zasypu jinymi metodami (napf. ndhradnim silovym zatizenim).
Hlavni zasadou pfi tvorbé numerického modelu pfitom zlstava, aby jeho chovani odpovidalo
skute¢nému chovani modelované konstrukce.

Prvni uvedeny zpusob, tedy kompletni numericky model materialu zasypu a klenby (viz napft.
Obr. 4), poskytuje obecné lepsi vysledky, v nichz jsou pii spravném zadani automaticky zahrnuty
vlivy vystavby a provozu mostu (mira pfekonsolidace zasypu, roznaSeni dopravniho zatizeni
materidlem zasypu, apod.). Kli¢ovym faktorem je volba vhodnych materidlovych modelti zeminy
(napf. hypoplasticky, mohr-coulombiiv) a zdiva (nelinedrni model materialu zahrnujici zménu tuhosti
konstrukce v zavislosti na jejim naméahani) a definice sty¢né spary mezi zeminou a fadové tuzsi
zdénou klenbou. Pro spravné nastaveni materialovych modeli je obvykle potfeba provedeni alespon
zakladniho diagnostického prizkumu, odebrani vzorkt a provedeni zakladnich zkousek materiald.
Z hlediska inzenyrskych aplikaci je hlavni nevyhodou tohoto modelu celkova slozitost a skute¢nost,
ze jej zpravidla neni mozné sestavit v bézn€ pouzivanych programech pro analyzu stavebnich
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konstrukei. Cela situace je zpravidla navic komplikovana chabymi znalostmi o konstrukci, kdy jsou
obvykle znamy jen vnéjsi rozmery konstrukce a ostatni rozméry (mocnost zasypu, tloustka klenby,
tloustka kiidel, atd.) je nutno odhadovat. Uvedené skutecnosti a nejistoty ve vstupnich parametrech
materidlovych modeltl pouziti komplexniho modelu konstrukce znaéné komplikuji. Vysledky
vypoctu jsou tak z uvedenych divodd zatizeny nepiesnostmi, jejichz velikost lze zpravidla jen
odhadovat. To stavi vysledky ziskané témito modely na uroven vysledki modelti zjednodusenych.

Druhy zptisob modelovani, tedy vhodnou nahradu ptisobeni zasypu, lze realizovat celou fadou
zpasobl. Nejvice pouzivanymi metodami jsou nahrada pusobeni zasypu silovym, deformacné
zavislym, zatizenim a nahrada plsobeni zasypu pruznym podepfenim klenbové konstrukce na
zasypanych castech, pfi¢emz tuhost podepieni je zavisla na velikosti a sméru zatla¢eni deformované
klenbové konstrukce do zédsypu. Stanoveni velikosti ndhradniho zatiZzeni nebo tuhosti podepfeni
pritom zpravidla vychézi ze zavedenych postupi mechaniky zemin, piip. z provedenych zkousek.
Vyhodami téchto modeld jsou znacné zjednoduSeni celé ulohy z hlediska vypoctu a aplikace
ovétenych postupl pfi stanoveni pusobeni zasypu s klenbovou konstrukci. Nevyhody lze spatfovat
jednak ve slozitéj$i implementaci proménnych zatizeni (resp. tuhosti) do vypoctu v ramci béznych
projekénich programt a jednak v omezenych moznostech aplikace modelu v pfipadé obecného
materialu zasypu (soudrzné zeminy). Dalsi drobnou nevyhodou modelu je zpisob zavedeni
proménného zatizeni pusobiciho na povrchu vozovky, jehoz plsobeni je nutno stanovit oddélené,
napf. vhodnymi metodami mechaniky zemin.

Radu vyse uvedenych nevyhod nahrady ptisobeni zasypu klenby lze v piipadé béznych
inzenyrskych aplikaci odstranit vhodnymi opatienimi, napf. predepsanim pouziti konkrétniho
materidlu zasypu konstrukce. Pii vybéru vhodné metody nahrady ptisobeni zasypu se pak uplatni
i celkové charakteristiky mostu. Protoze zdéné klenbové konstrukce maji vysokou realnou tuhost
(maximalni deformace konstrukce jsou v fadu jednotek milimetrt), je pro modelovani zasypu klenby
zvolena nahrada pisobeni zasypu silovym, deforma¢né zavislym zatizenim.

4 NAVRZENY MODEL PUSOBENI ZASYPU V INZENYRSKYCH
APLIKACICH

4.1 VSeobecné

Pfi stanoveni ndhradniho piisobeni materidlu zasypu v inzenyrskych aplikacich se zpravidla
pouzivaji klasické postupy mechaniky zemin. Zasyp klenbové konstrukce je v naprosté vetSing
aplikaci tvofen dobfe zrnénym nesoudrznym a nenamrzavym materidlem, coz zajistuje vhodné
chovani konstrukce pii provozu a zaroven znaéné zjednodusuje modelovani jeho chovani.
Pfi stanoveni materialovych charakteristik zasypu je z inZenyrského hlediska nutno uvazovat nejhorsi
mozné charakteristiky materialu z hlediska dlouhodobého chovani konstrukce (proménna hladina
spodni vody, proménny stupen saturace, mira ulehlosti atd.) a jejiho nejnepfiznivéjsiho mozného
zatizeni. Z tohoto divodu se v modelu zeminy uvazuji zpravidla efektivni charakteristiky, pficemz
soudrznost c¢* se zhusta zanedbava.

Pusobeni zasypu klenby lze z hlediska modelu konstrukce rozdélit na nékolik samostatnych
Casti, které plisobi soucasné na materialové nelinearni model klenby, a to v zavislosti na jejim tvaru
(viz napt. [1]):

e Zatizeni materidlem zasypu (svislé i vodorovné) v klidovém stavu
e Zatizeni od dopravy (svislé i vodorovné)

e Reakce od zatlaceni konstrukce (vodorovné)

4.2 Pisobeni zasypu v klidovém stavu

Pii modelovani pusobeni zasypu na nosnou konstrukci v klidovém stavu (stav konstrukce
zatizené pouze stalym zatizenim) se predpokladaji zcela minimalni deformace konstrukce a
vodorovné u¢inky zatizeni fi se uvazuji jako klidové (viz Obr. 5). Uginky zatizeni f; ptisobiciho ve
svislém sméru se rovnaji vlastni tize materialu nadlozi, ktera je zavisla na mocnosti piesypavky a
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objemové tize zeminy ». Ve vodorovném smeéru se zatizeni f stanovi v zavislosti na svislém napéti
v zeming od vlasti tihy oy, a souciniteli zemniho tlaku v klidu K.

S ohledem na obecné zndmé deformacni chovani zemin a jejich ,.strukturni pamét™ lze
konstatovat, ze zasadnim faktorem ovliviiujicim ndhradni zatizeni konstrukce v klidovém stavu je
mira zhutnéni (pfekonsolidace) materidlu zasypu (viz Obr. 6 a publikace [7]). Toto zhutnéni vznika
béhem vystavby konstrukce, kdy je materidl zasypu klenby hutnén na napéti Ohu.
Mira prekonsolidace je potom vyjadfena soucinitelem pfekonsolidace OCR.

OCR = Zrma (1)
(e

v

Soucinitel OCR vyjadiuje pomér maximalniho svislého napéti oymax dosaZeného v celé
historii konstrukce (zasypu) ke svislému napéti v aktudlnim stavu oy (zpravidla napéti od vlastni tihy
nadlozi oy,). Vlivem maximalniho svislého napéti oy max, které na zeminu v minulosti ptisobilo, totiz
doslo k modifikaci vnitfni struktury zeminy a jeji chovani v oboru napéti mensich nez oy max je potom
silné odlisné od chovani normalné konsolidované zeminy (N.C.), tj. materidlu se soucinitelem
OCR = 1,0 (viz Obr. 6). Maximalni svislé napéti oy max dosazené v historii zasypu se pro stanoveni
soucinitele OCR uvazuje jako vétSi z hodnot svislého napéti od hutnéni onw a svislého napéti od
vlastni tthy zeminy o,.

o
B
)
=
e
fi 2
= 3
N |
= ° |
|
|
=B-c .
fv v Oy max Napétl’ SIg
fi=B-0, o : L
Obr. 6: Vliv piekonsolidace na chovani
Obr. 5: Nahradni zatizeni materidlem zasypu zeminy (N.C. normaln¢ konsolidovana,
klenbového pasu sitky B v klidovém stavu 0.C. piekonsolidovana)

Z Grovné pocatecni napjatosti (definované soucinitelem OCR) je v zavislosti na efektivnim
thlu vnitiniho tfeni ¢° stanoven soucinitel bo¢niho tlaku v klidu Kooc, a to podle vztahu (2).
Pfi stanoveni soucinitele Kooc soucasné plati, Ze jeho maximalni hodnota je rovna souciniteli
pasivniho zemniho tlaku K, stanoveného pro piislusny material zasypu (viz kapitola 4.4).

K, oc =(1-sing')-OCR™ < K, (2)
Hodnoty vodorovného napéti v zasypu on (resp. vodorovného zatiZzeni konstrukce f) jsou

potom stanoveny na zakladé mocnosti zasypu, resp. na velikosti svislych napéti v zeminé oy = oy,
podle vztahu (3).

0,=K,-0,=K,-0, 3)
Ptiklad stanoveni soucinitelt OCR, K a prubéhy vodorovného zatizeni f, v hutnéném zasypu

v zéavislosti na hloubce pod terénem a napéti od hutnéni opny je uveden na Obr. 7. Ziskané vysledky
jsou v souladu s dalsimi autory, ktefi se problematikou zabyvali (viz [5] a [6]).
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Obr. 7: Ptiklad stanoveni klidového vodorovného napéti o s vlivem piekonsolidace
(0.C.) v hutnéném zésypu (onu = 20 kPa) a jeho porovnani s pribéhem
pro normaln¢ konsolidovanou zeminu (N.C.)

4.3 Pisobeni zasypu pii proménném zatiZeni dopravou

Proménné zatizeni dopravou je pro klenbové mosty (zejména malych rozpéti) charakteristické
svym rychlym pribéhem a zpravidla velmi kratkym trvanim. Z hlediska zatizeni zeminy se jedna
o zatizeni okamzité, v pripadé saturované zeminy je zatizeni dopravou zpravidla klasifikovano jako
zatizeni nedrénované (neodvodnéné).

Proménné zatizeni dopravou ptisobi na povrchu zésypu, kde je v naprosté vétSing piipadd
provedena konstrukce vozovky. Konstrukce vozovky je tvofena krytem vozovky a zpevnénymi
podkladnimi vrstvami, jejichz zakladni funkci je rozneseni (distribuce) zatizeni F' z kontaktni plochy
kola vozidla 4, do zeminy zasypu klenby. Minimalni tloustka vozovkového souvrstvi je podle
predpisu platného v CR (Technické podminky TP170 — MD CR) cca 400 mm. Pii uvaZzeni zékladni
navrhové tihy kola 150 kN a dotykové plose Ay o rozmérech 0,4 x 0,4 m (viz model zatizeni 1
v CSN EN 1991-2) je kontaktni napéti na spodnim lici vozovkového souvrstvi cca 130 kPa. Toto
napéti se priblizuje redlnym hodnotdm napéti op, dosahovanym pii hutnéni zasypu konstrukce
béznymi prostiedky (napf. vibraéni péch), a lze proto predpokladat, ze chovani zasypu bude v oboru
pusobeni proménného zatizeni dopravou piiblizné linearni (viz Obr. 6).

PODELNY SMER PRICNY SMER
ZATIZENT OD VOZIDLA IM
7NB . VOZOVKOVE SOUVRSTYI A\ . VOTOVKOVE SOUVRSTY
J ‘90~\ \\ . £ £ \\
f fy dopr / . \ NADNASYP /7\1 ‘ \\ NADNASYP
h,dopr / Y
KLENBA Ty dopr
(T

, SRKA NAHRADNIHO

ROZNESENE ZATIZEN]
7 KLENBOVEHO PASU 7

Obr. 8: Distribuce proménného zatizeni od dopravy na konstrukci klenby a stanoveni $iiky pasu B
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Z uvedenych skute¢nosti plyne, ze pro stanoveni distribuce dopravniho zatizeni na klenbovou
konstrukei 1ze s dostatecnou presnosti pouzit metod zalozenych na predpokladu linearniho chovani
materialu zasypu. V inZenyrské praxi se nejvice pouziva silné zjednoduseného a konzervativniho
predpokladu linearniho roznaseni zatizeni materialem zasypu klenby pod thlem (90° — ¢°) — viz
Obr. 8. Roznaseni zatizeni vozovkovymi vrstvami se uvazuje pod uhlem 45°. Distribuce svislého
zatizeni f,opr musi splnit podminku, aby vyslednice zatizeni plsobila v mist¢ aplikace kolového
tlaku. Ve vodorovném sméru se pusobici zatizeni fp aopr Stanovi ze vztahu (4).

ﬁ1,dopr = KO ’ fv,dopr (4)

Pro stanoveni distribuce dopravniho zatizeni na klenbu lze vyuzit i dal§i modely (napf.
Boussinesque formula), vzdy je vSak nutné uvazit vliv okrajovych podminek, tj. vliv fadové tuzsiho
,podlozi* tvofeného klenbou nachazejici se v malé hloubce pod terénem. To vSak neni, s ohledem na
proménnou hloubku tuhého podlozi, obecné snadné.

4.4 Pusobeni (reakce) zasypu pii deformaci konstrukce

Je obecné znamo, ze deformaci klenbové konstrukce, tj. jejim zatlaovanim/oddalovanim
do/od materialu zasypu, se meéni nahradni silové ptisobeni zasypu na klenbu (viz napt. [8]). Nejsnaze
lze tyto zmény popsat teorii zemnich tlakli zndmou z mechaniky zemin, resp. metodou zavislych
tlakti (viz [8]). Pro interakci zasypu klenby s nosnou konstrukei (klenbou) se pfitom predpoklada, ze
deformaci klenby je ovlivnéna pouze vodorovna slozka zatizeni zeminou f; (pfitom je soudrznost ¢
zanedbana). Svislé zatizeni zasypem f, zistava i béhem deformace klenby konstantni, rovné zatizeni
od vlastni tithy zasypu klenby fg,.

Extrémni (mezni) nahradni silové zatizeni klenby zasypem je pfitom dano maximalnimi
moznymi vodorovnymi tlaky, které muZe zemina pienést. Tyto tlaky jsou obecné zavislé na
vlastnostech materiadlu zasypu. Protoze material zasypu klenby je tvofen nesoudrZznymi zeminami,
jsou pro stanoveni meznich vodorovnych tlakd vyuzity klasické vztahy odvozené z Rankinovy teorie
zemnich tlakti a odpovidaji smykovym unosnostem na kritickych smykovych plochach. Minimalni
hodnota vodorovného zatiZeni fimin pfitom odpovida aktivnimu zemnimu tlaku (soucinitel K,) podle
vztahu (5), hodnota maximalni fmax potom pasivnimu zemnimu tlaku (soucinitel Kp) podle vztahu

(6).
fh,min = Ka 'av B (5)

fh,max = Kp 'O-v B (6)

Velikosti meznich souciniteld zemnich tlakd K, a K, pro nesoudrzné zeminy podle Rankinovy
teorie jsou definovany vztahy (7) a (8).

K, =tg2(45°—§') (7)

o, ¥
K, =tg2(45 +2) (®)

Obecné je velikost vodorovného zatizeni, resp. pfislusného soucinitele bo¢niho tlaku K,
zavisla na zatlaceni konstrukce (klenby) do zasypu — viz Obr. 9. Zatlaceni do zasypu se obvykle
definuje relativni hodnotou Au/h, vztazenou k mocnosti (vySce) zasypu 4 v daném misté. Absolutni
hodnota deformace (zatlaceni) konstrukce do zasypu pro plnou aktivaci pasivniho tlaku je pfitom cca
5-krat vétsi nez deformace pro plnou aktivaci aktivnich hodnot bo¢niho tlaku. Kiivka zavislosti
boc¢niho tlaku na zatlaceni konstrukce do zasypu je pro normalné konsolidovanou zeminu (OCR = 1)
uvedena na Obr. 9.
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Obr. 9: Obecny priibéh zavislosti soucinitele bocniho tlaku na relativnim zatlaceni
klenby do z&sypu (normaln¢ konsolidovana zemina)

Pro ucely vypoctu je obecna kiivka z Obr. 9 nahrazena multi-linearni zavislosti podle [4].

Z hlediska konstrukce a ptisobeni zdsypu ma zasadni vyznam pro hodnoty vodorovného tlaku
pfi zatlaceni konstrukce hutnéni zasypu béhem vystavby a provozu (definované soucinitelem OCR),
které zasadné ovliviiuje hodnoty soucinitele bocniho tlaku v klidu Ko. Zakladni kiivka zavislosti
boc¢niho tlaku na zatlateni (OCR = 1 v Obr. 10) je proto modifikovana s ohledem na pocatecni
hodnoty K, stanovené podle kap. 4.2. Modifikace je provedena tak, Ze pro stanoveny soucinitel K se
vyhleda odpovidajici relativni zatlaceni do zeminy (Au/h)o a ¢ast kiivky mezi nulovym zatlatenim a
hodnotou (Au/h) se odstrani. Hodnota K, a odpovidajici pomérmné oddaleni od zeminy (Au/h), pfitom
zlstava zachovano (je konstantni pro vSechny hodnoty OCR). Ptiklady priibéhid modifikovanych
ktivek pro rizné hodnoty OCR, resp. riizné hodnoty Ko, jsou uvedeny na Obr. 10.
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Obr. 10: Zavislosti soucinitele vodorovného tlaku K na zatlaceni do zeminy
pro ruzné hodnoty OCR (poc¢ate¢ni hodnoty K)

5 IMPLEMENTACE MODELU ZASYPU DO MODELU KONSTRUKCE

Protoze odpor zeminy zasypu proti zatlaceni je pro vyse uvedeny model nelinearni, vede jeho
pouziti k nutnosti pouziti nelinearni analyzy konstrukce. Tato skute¢nost neni pfi vypoctu na zavadu,
protoze i model vlastni klenby je materialove nelinearni a probiha tedy po krocich.

V jednotlivych (linedrnich) krocich vypoctu se vzdy stanovi deformace konstrukce od zatizeni
a zni relativni zatlaeni/oddaleni klenby do/od materidlu zasypu. Na zakladé dosazené relativni
deformace materidlu zasypu se stanovi odpovidajici soucinitel boéniho tlaku Ka zné potom
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odpovidajici nahradni vodorovné zatizeni zdéné klenbové konstrukce. Upravena hodnota boc¢niho
zatizeni fi se potom zavede do dalsiho kroku vypoctu. Kritériem pro ukonceni iteracniho vypoctu je
dosazeni dostatecné malé zmény bocniho zatizeni f, mezi krokem i a (i+1). Konvergence metody je
vzhledem k charakteru problému a obvyklym napjatostnim pomérim v konstrukei rychla. Ptiklad
konvergence implementované metody je uveden na Obr. 13.

Jak vyplyva z vyse uvedeného textu, je implementace modelu zasypu do konstrukéniho
modelu nosné konstrukce jednoduchd, pro jednodussi varianty bézné pouzivanych inzenyrskych
aplikaci ji lze nahradit manualni zménou boc¢niho zatiZzeni zavadéného do statického vypoctu
konstrukce.

Vramci prace na nize uvedeném grantovém projektu byla tato metoda interakce
implementovana do jednoduchého programu vytvofeného autorem, ktery pouziva prutovou variantu
metody kone¢nych prvkl pro rovinnou analyzu klenbovych konstrukci. Vlastni model klenby je
materidlové nelinearni a zohledfuje rozevirani trhliny ve zdéném prufezu. Zavislost soudinitele
vodorovného tlaku K na zatlaceni do zeminy se stanovuje zvlast’ pro kazdy uzel modelu konstrukce,
pfi uvazeni individualni vysky zasypu a pfislusné hodnoty soucinitele OCR.

Pro ilustraci rychlosti konvergence popsané metody je provedena numericka analyza
segmentové klenbové konstrukce svétlosti s = 4,5 m s pfesypavkou mocnosti minimalné 0,5 m (viz
Obr. 11) podle kritérii uvedenych v [3]. Zatizeni konstrukce je bodové F' = 50 kN pusobici ve stiedu
rozpéti (ve vrcholu) klenby. Vysledné deformace po 8-mi krocich vypo¢tu jsou uvedeny na Obr. 12,
vyvoj zatlaCeni konstrukce klenby do zasypu v misté nejvétsi vodorovné deformace (viz Obr. 11) je
uveden na Obr. 13. Z prab¢hu zatlaceni je patrné, Ze po 8-mi krocich vypoctu jsou deformace jiz
ustaleny a vypocet je ukoncen.
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= 3,000 == Deformovany tvar
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Obr. 11: Geometrie klenbového mostu Obr. 12: Deformace konstrukce

4,1E-02
4,0E-02 -
3,9E-02 -
3,8E-02 -
3,7E-02 -
3,6E-02 -
3,5E-02 4
3,4E-02 -
3,3E-02 T

0 2 4 6 8
Krok vypoétu

Zatlaceni do zeminy [mm)]

Obr. 13: Vyvoj zatlaceni konstrukce do zasypu v priibéhu analyzy konstrukce
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6 ZAVER
Vramci prace na nize uvedeném grantovém projektu byl definovan model interakce

hutnéného zasypu s presypanou zdénou klenbovou konstrukci. Uvedeny model byl implementovan
do numerického modelu konstrukce a je v soucasnosti ovéfovan v praxi.
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PRETLACENIE LOKALNE PODOPRETYCH BETONOVYCH STROPNYCH
A ZAKLADOVYCH DOSIEK

PUNCHING OF CONCRETE FLAT AND FOUNDATION SLABS
Abstrakt

V prispevku je prezentovana problematika pretlacenia lokalne podopretych beténovych
stropnych a zakladovych dosiek. V prispevku st tiez uvedené hranicné hodnoty maximalnej
Smykovej odolnosti predmetnych konstrukcii s krehkym a nahlym spdsobom porusenia. Prezentované
su grafy pre navrh hrabky lokdlne podopretych stropnych a zékladovych dosiek v zavislosti
od velkosti zatazenia, rozpétia a stupiia vystuZenia.

Kli¢ova slova

Pretlacenie, lokalne podopreta stropna a zakladova doska, krehké poruSenie, retazové
zratenie.

Abstract

Paper deals with punching phenomenon of reinforced concrete flat and foundation slabs.
There are presented limits of maximum punching resistance of these structures with brittle and
sudden mode of failure. There are also presented graphs for design of flat and foundation slab
thicknesses, depending on an intensity of load, span length and reinforcement ratio.

Keywords

Punching, flat and foundation slab, brittle failure, progressive collapse.

1 UVOD

Vzhl'adom na rozsiahly vyskum pdsobenia lokalne podopretych dosiek [1],[2],[3], pre ktoré je
typicky néahly spdsob porusenia navrhla Subkomisia CEN/TC250/SC2 limity maximalnej Smykovej
odolnosti takychto konstrukcii. Jednotlivé Clenské Staty CEN upravili tieto obmedzenia do svojich
narodnych priloh. V prispevku uvadzame tieto obmedzenia a ich vplyv na navrh minimalnej hrabky
lokalne podopretych stropnych dosiek a zakladovych dosiek.

I Prof. Ing. Ludovit Fillo, PhD., Katedra beténovych konstrukcii a mostov, Stavebna fakulta, Slovenskej
technickej univerzity v Bratislave, Radlinského 11, 813 68 Bratislava, tel.: (+421) 259 274 508,
e-mail: ludovit.fillo@stuba.sk.

2 Prof. Ing. Jaroslav Halvonik, PhD., Katedra beténovych konstrukcii a mostov, Stavebnd fakulta, Slovenskej
technickej univerzity v Bratislave, Radlinského 11, 813 68 Bratislava, tel.: (+421) 259 274 555,
e-mail: jaroslav.halvonik@stuba.sk.

3 Ing. Viktor Borzovi¢, PhD., Katedra betonovych konstrukcii a mostov, Stavebna fakulta, Slovenskej
technickej univerzity v Bratislave, Radlinského 11, 813 68 Bratislava, tel.: (+421) 259 274 542,
e-mail: viktor.borzovic@stuba.sk.
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2 PRETLACENIE LOKALNE PODOPRETEJ DOSKY

Na obr.1 je schematicky znazornené pretlacenie lokalne podopretej dosky, ktoré moze nastat
porusenim tlakovej diagonaly (drvenie betonu) alebo Smykovo — tahovym porusenim betonu, resp.
$Smykovej vystuze v uvazovanom kontrolnom obvode.

Limity uvedené vztahom (1) a (3) sa tykaju celkovej Smykovej odolnosti a tito hodnotu
nemozno prekro€it’ aj za predpokladu silnejSieho vystuzenia Smykovou vystuzou.

fal

[V V¥V VVVVV VY VVV VVYVY VVVV V]
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Obr. 1: Model pretlacenia lokalne podopretej stropnej dosky
1-porusenie tlakovej diagonaly v obvode ug (drvenie vzpery); 2-tahové porusenie betonu obvod u;;

3-tahové porusenie Smykovej vystuze obvod u

Drvenie vzpery na obvode stipa uy je kontrolované tlakovou pevnostou beténu, pozri
vzorec (1).
IBVEd <

e
V= 0’6|:1_2512) f;:k [MPCZ] vEd,max = Mod - de,max = 0’4 V.fcd (1)

Novy limit pri kontrolnom obvode u; vychadza z odolnosti v pretladeni bez Smykovej vystuze
Wde, pozri vzorec (2). Maximalna odolnost’ v pretlaceni zohladiiujuca aj zvisla $Smykova vystuz
v ramci zakladného kontrolného obvodu sa nema uvazovat’ vacsia ako KAmax. Wdc, pozri vzorec (3).
Ak je Wdes 2kmax- Wdc,pOtom 1gg nesmie byt vicSie ako Amax. Wrdae. Hodnota kmax zavisi od typu
$mykovej vystuze, priCom pre Smykové tfne s obojstranne rozkovanou hlavou minimalneho priemeru
3¢ sa mdze uvazovat kma= 1,9, kde ¢ je priemer tina. Viac pozri STN EN 1992-1-1/NA a [4].
Potreba zavedenia tohto limitu vyplynula z experimentalneho vyskumu, ktory ukazal, ze pri pouziti
kvalitnejsich betonov dochadza k predCasnému poruseniu prvku bez toho aby bolo dosiahnuté
rozdrvenie tlakovej diagonaly aj ked’ teoreticky model predpokladal tento spésob porusenia.
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3 NAVRH HRUBKY STROPNEJ DOSKY

Na zaklade novych limitov Smykovej odolnosti v pretlaceni stropnych lokalne podopretych
dosiek boli vypocitané a definované grafy pre navrh hribky dosky v zavislosti na rozpéti (osovej
vzdialenosti stipov), na velkosti zataZenia a na stupni vystuzenia [7]. Na zaklade obr.2 az obr.5 je
mozno navrhnat’ minimalnu hribku lokalne podopretej dosky stipom $tvorcového prierezu o hrane
300 a 500 mm, pre vzdialenosti stipov 8 m, pre beton triedy C25/30, resp. C35/45 a krytie vystuze
betonom 25 mm. Hrubka dosky je zavisla aj od vystuzenia hlavnou horizontalnou vystuzou —
v grafoch su to Ciary pre stupne vystuzenia p=0,002; 0,01 a 0,02.
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Obr. 2: Navrh hrabky lokalne podopretej stropnej dosky - beton C25/30
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Obr. 3: Navrh hribky lokalne podopretej stropnej dosky - beton C35/45
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Pre rozmer prierezu stipa 300 mm a rozpitie 8 m podla obr.2, pri navrhu hrabky dosky
250 mm, by celkové navrhové zatazenie bolo obmedzené pri stupni vystuzenia p = 0,01 (druhé
obmedzenie $mykovej odolnosti stropnej dosky) na hodnotu f3 = 16 kNm?2, pri¢om f; je navrhové
zatazenie pre rozhodujicu kombinaciu stalych a premennych zatazeni. V tomto pripade rozhodujice
je vsak kritérium drvenia tlakovej diagondly - vzpery, ktoré obmedzuje zatazenie dosky na hodnotu
fa= 13 kKNm2. Pri vypodte u¢inku zat'azeni bol uvazovany faktor 4 pre vnitorne stipy 1,15.

Pri navrhu hrabky dosky 250 mm pre beton triedy C35/45 (obr.3), by celkové navrhové
zatazenie bolo obmedzené pri stupni vystuzenia p = 0,01 (druhé obmedzenie Smykovej odolnosti
stropnej dosky) na hodnotu f3 = 18 kNm™, kde aj kritérium drvenia tlakovej diagonaly obmedzuje
zat'azenie dosky na hodnotu cca fg= 18 kNm=2.
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Obr. 4: Navrh hrubky lokalne podopretej stropnej dosky - beton C25/35

Pre rozmer prierezu stipa 500 mm a rozpitie 8 m (obr. 4) je pri navrhu hribky dosky 250 mm
celkové navrhové zat'azenie obmedzené pri stupni vystuZzenia o = 0,01 na hodnotu f3 = 19 kNm™
(fa je navrhové zatazenie pre rozhodujucu kombinaciu stalych a premennych zatazeni). V tomto
pripade kritérium drvenia tlakovej diagonaly nie je rozhodujuce f3= 22 kNm=2.
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Obr. 5: Navrh hrubky lokalne podopretej stropnej dosky - beton C35/45
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Pri navrhu hrabky dosky 250 mm pre beton triedy C35/45 (Obr.5), by celkové navrhové
zat'aZenie bolo obmedzené pri stupni vystuzenia p = 0,01 na hodnotu f3 = 22 kNm™, kde kritérium
drvenia tlakovej diagonaly nerozhoduje o unosnosti dosky f3 = 30 kN.m?. Ak by stupefi vystuZenia
pozdiznou vystuzou bol p = 0,02, bolo by mozno pri navrhu hribky dosky uvazovat’ s celkovym
navrhovym zatazenim f3 = 27 kNm™2. Vplyv vyssej pevnostnej triedy betonu je zrejmy z porovnania
obr.2 a obr.3 a tiez z porovnania obr. 4 a obr.5. Pri navrhu hribky dosky 250 mm je pre beton triedy
C25/30 navrhové zataZenie fq = 13 kNm™ a pre betdon triedy C35/45 navrhové zataZenie f3 =18 kNm-
2, Odolnost’ lokalne podopretej dosky v pretladeni je mozno takto zvysit occa 5 kNm? &o
predstavuje 28 %.

4 PRETLACENIE ZAKLADOVEJ DOSKY

Na obr. 6 je schematicky znazornené pretlaenie lokalne zatazenej zakladovej dosky,
porusenie tlakovej diagonaly pri obvode okolo stipa uo a $mykovo - tahové porusenie betonu
v druhom 0,5d az n - tom kontrolnom obvode ohrani¢enom vzdialenost'ou 2d. Uvadzané obmedzenia
sa tykaju opat’ celkovej Smykovej odolnosti a tuto hodnotu nemozno prekrocit’ aj za predpokladu
vyssieho vystuZenia Smykovou vystuzou.
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Obr. 6: Model pretlacenia lokalne zat'azenej Casti zakladovej dosky
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Prvé obmedzenie Smykovej odolnosti zakladovej dosky vychadza z overenia Smykovej
odolnosti v kontrolnom obvode uo - okolo stlpa, kde ide o drvenie betonu v tlacenej diagonale.

Vegma = Bo lz%dd < VRgmax = 0,4.0,6.[1 - 2f;) j-fcd (4)

Druhé obmedzenie $mykovej odolnosti zakladovej dosky vychadza z overenia Smykovej
odolnosti betonu v kontrolnych obvodoch u; (i = 1 az n) a odolnost’ v tychto kontrolnych obvodoch
sa nesmie uvazovat’ vicsia ako kmax ndsobok Smykovej odolnosti betonu Vryca. Maximalna Smykova
odolnost’ v pretlaceni zakladovych pitiek, resp. dosiek so Smykovou vystuZzou, sa vypocita
a obmedzuje podla vzorca (5) pre kontrolné obvody vzdialené od lica stipa 0,5d < a < 2d. Prispevok
$mykovej vystuze v tejto oblasti navrhujeme stanovit’ ako hodnotu podla vzorca (6). Pre kontrolné
obvody vo vzdialenosti a > 2d platia vzorce (2) a (3). Smykova sila Vea(a) sa vypoéita od zatazenia
(reakcia zemného tlaku), ktoré lezi za oblastou ohrani¢enou kontrolnym obvodom u(a).

v 2d 2d
vEd ((1) = %;fja) < de,cs ((l) = 7 0’75de,c + de,s ((1) < kmax 7 de,c (5)
0,75a | At waer .
de’S(a):( . aj#sma 6)

5 NAVRH HRUBKY ZAKLADOVEJ DOSKY

Pre rozmer prierezu stipa o hrane 300 mm a osovej vzdialenosti stipov 8x8m podla obr.7, by
pri navrhu hrubky zakladovej dosky 900 mm z beténu C30/37, nastalo porusenie v tlakovej diagonale
pri celkovom priemernom napéti v zakladovej $kare o., = 60 kN/m2.V tomto pripade je rozhodujiice
,.prvé obmedzenie $mykovej odolnosti“ (4).

Pre rozmer prierezu stipa o hrane 500 mm a osovej vzdialenosti stipov 8 x8 m podra obr.8, by
pri navrhu hribky zakladovej dosky 900 mm, nastalo porusenie v tlakovej diagonale pri celkovom
priemernom napéti v zékladovej $kare o= 100 kNm™2,

Pri vypocte sa predpokladalo rovnomerné rozdelenie napéti v zakladovej Skare, mozné

porusenie tlakovej diagonaly v obvode uy alebo tahové porusenie betonu v kontrolnych obvodoch
0,5d az 2d. Krytie vystuze bolo uvazované 50 mm.
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Obr.7: Navrh hriibky lokélne zat'azenej zékladovej dosky — stip 300/300 mm
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Obr.8: Navrh hrabky lokalne zatazenej zékladovej dosky - stip 500/500

Unosnost’ lokalne zat'azenej zakladovej dosky je mozno zvysit' o cca 40 % (40 kN/m?) pri
zvacéseni rozmeru §tvorcového stlpa z 300 na 500 mm.

VEd (acrit ) —

max — (7)
VRrd (a

crit

Z analyz pretlacenia zakladovych dosiek tiez vyplynulo, Ze pre zdkladova dosku betonu triedy
C30/37, rozmer §tvorcového stlpa 500 mm a vzdialenost’ stlpov 8 m boli pre rézne hrubky zakladove;j
dosky rozhodujice nasledovné kritické kontrolné obvody:

Tab. 1: Poloha kritickych obvodov stanovenych podla vzt'ahu (7)

h Aer h der h Aer h Aer h der

[mm)] [mm)] [mm)] [mm)] [mm]
400 | 3,5d | 600 2,5d 800 | 1,754 | 1000 | 1,3d | 1200 | 1,0d

6 ZAVER

V prispevku je prezentovana problematika betonovych lokéalne podopretych stropnych dosiek
a lokalne namahanych zékladovych dosiek a pétiek. Uvedené st obmedzenia maximalnej Smykovej
odolnosti v pretlaceni. Na zaklade uvedenych obmedzeni (hodnota kma.x bola uvazovand 1,9 pre
Smykovu vystuz vo forme Smykovych tffiov) boli vytvorené grafy pre nédvrh minimdlnej hrubky
lokalne podopretych stropnych dosiek a zakladovych dosiek v zavislosti od velkosti zataZenia,
rozpétia a stupfia vystuZenia hlavnou vystuzou. Z prezentovanych grafov je zrejmé ze limit zalozeny
na hodnote kmax bude rozhodovat’ o minimalnej hrabke dosky z betonov vysSej pevnostne;j triedy, s
mensim mnozstvom hlavnej vystuze nad/pod stipom a pre dosky podopreté stipmi s vacsimi
rozmermi prie¢neho rezu. Naopak, limit zalozeny na zlyhani tlakovej diagonaly bude rozhodujuci
u dosiek vyrobenych zbetonov nizSej pevnostnej triedy, s vdac§sim mmnozstvom hlavnej vystuze
a mensimi rozmermi prierezu stipa.
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Jaroslav HALVONIK!, Cudovit FILLO?
PRETLACENIE — PRICINY HAVARIE V KOMPLEXE TRINITY

PUNCHING — THE REASONS OF FAILURE IN COMPLEX TRINITY
Abstrakt

Prispevok je venovany objasneniu pricin zritenia nosnej konstrukcie garazi v polyfunkénom
komplexe Trinity, ktoré nastalo v juli roku 2012 v Bratislave. Lokalne zlyhanie stresnej dosky malo
za nasledok uplnu destrukciu pat’ poschodovej budovy, ktorej stropné konstrukcie boli navrhnuté ako
lokéalne podopreté dosky.

Klicova slova
Pretlacenie, lokalne podopreta doska, krehké porusenie, retazové zrutenie.
Abstract

Paper deals with clarifying of the reasons of car garage structural collapse in multifunctional
complex Trinity in Bratislava which occurred in Bratislava in July 2012. Local failure of roof slab
caused total destruction of five storey building, where floors were designed as RC flat slabs.

Keywords

Punching, flat slab, brittle failure, progressive collapse.

1 UVOD

V nedel'u 1. jala 2012 v rannych hodinach doslo k zruteniu stropnych konstrukcii garazi
obchodno-obytného komplexu Trinity v Bratislave. Nakolko zritena Cast’ nebola skolaudovana,
nedoslo nast’astie ku strate na 'udskych Zivotoch ani ku zraneniam osob.

2 POPIS KONSTRUKCIE

Polyfunkény komplex Trinity tvoria tri dilatacné celky A,B,C. Kazdy dilatacny celok
pozostava zo suterénov, podnozi a obytnej Casti, pozri obr.1. Stropné konstrukcie suterénov, ktoré
sluzia ako garazové statia a podnozi v ktorych maju byt situované obchodné prevadzky predstavuju
lokalne podopreté dosky hribky 220 mm, okrem dosky nad 1.PP, ktorej hrubka je zvdcSend na
350 mm a v mieste stipov d’alej zosilnena hlavicami hribky 500 mm. Dosky st véa&§inou podopreté
stipmi 400x500 mm, alebo kruhovymi stipmi s ¢ 600 mm a pod obytnou &astou 500x800 mm. Dosky
maji maximalne rozpdtia 7,5x6,0 m. Obytni c¢ast’ tvoria tri vySkové budovy s22, resp.
26 poschodiami, kde je navrhnuty stenovy nosny systém. V stcasnosti je dokonéeny dilataény celok
A%, hruba stavba dilata¢ného celku ,,B“ a pri dilata¢nom celku ,,C* su dokoncené podnoze.

I Prof. Ing. Jaroslav Halvonik, PhD., Katedra betonovych konstrukcii a mostov, Stavebna fakulta, Slovenske;j
technickej univerzity v Bratislave, Radlinského 11, 813 68 Bratislava, tel.: (+421) 2 59 274 555, e-mail:
jaroslav.halvonik@stuba.sk.

2 Prof. Ing. Cudovit Fillo, PhD., Katedra betonovych konstrukcii a mostov, Stavebna fakulta, Slovenskej
technickej univerzity v Bratislave, Radlinského 11, 813 68 Bratislava, tel.: (+421) 2 59 274 508, e-mail:
ludovit.fillo@stuba.sk.
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Dilata¢ny celok ,,A*

Dilatac¢ny celok ,,B“

Zrutena Cast’ objektu
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Obr. 1: Modely nosnej konstrukcie komplex Trinity DC ,,A*“ a DC ,,B*
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Obr. 3: Pohlad na destrukciu 5 podlaznej budovy
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3 ZLYHANIE KONSTRUKCIE

V objekte dilatacného celku ,,B“ sa zrutila Cast, ktord mala slizit ako parkovaci dom
a wellness. Strecha objektu bola navrhnutd ako zelena s premennou vrstvou zeminy hrubky od
1050 do 1350 mm. Tato vrstva zeminy bola umiestnena na lokalne podopretej doske hrubky len
200 mm, pozri obr.4. Stresna doska bola podopretid stipmi 400x500 mm. Rozpitia poli boli
premenné, stredné pole 7,5x5,5 m, krajné polia 4,75x5,5 m, resp. 6,75x5,5 m. Stropné dosky mali
hrubku 220 mm a nakol’ko v tom ¢ase neboli zatazené (okrem vlastnej tiaze) dalo sa predpokladat’,
ze ako prva sa zrutila silne zatazend stresna doska a strhla ostatné stropné konstrukcie tak, ze
v mieste objektu vznikol krater hlboky viac ako 30 m, pozri obr.2.

48255 -ATIKA, m--na]lps

|
! Oblasti so Smykovou vystuzou
|

- WEWL%U/.4M n

%”l

Obr 4: Podorys zrutenej konstrukcie

Charakteristicky tvar poruchovej zény v okoli stipov, pozri obr.5, naznaéil, Ze k zlyhaniu
doslo v dosledku pretlacenia stresnej dosky. Zlyhanie malo krehky charakter a bolo progresivne -
retazové, t.j. pretladenie dosky okolo prvého stipa spdsobilo pretazenie oblasti susednych stipov
atakto sa postupne porucha rozsirila po celej konstrukcii. Pad stresnej dosky potom spdsobil
postupne zritenie d’al$ich stropov.
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4 ANALYZA PRiCIN ZRUTENIA KONSTRUKCIE
Pre ucely zistenia pri¢in padu konstrukcie bola urobena staticka analyza, ktora zahfnala
vypocet ucinkov zat'azenia na stre$nt dosku a vypocet Smykovej odolnosti v pretlaceni.

i Lo

Obr. 5: Charakteristicky tvar poruchovej oblasti v okoli stipa

4.1 Utinky zataZenia
StreSna doska bola pri zrateni okrem vlastnej tiaze, zatazend ostatnym stdlym zatazenim
s intenzitou az 19,0 kN/m?. Ostatné stale zat'aZenie tvorili izolatné vrstvy a tiaZ zemného substratu
hrabky 1,05 az 1,35 m. Je potrebné zdoraznit’, Ze objemova hmotnost’ substratu bola znacne
premenna v zavislosti od nasytenosti vodou. Pri nafiikavani substratu na strechu bola objemova
hmotnost’ len 900 kg/m3. V statickom vypoéte bola uvazovana 1410 kg/m?®, ale zistend po pade
kon3trukcie az 1670 kg/m3. S vodou nasytenom stave narastla objemova hmotnost’ az na 1760 kg/m®.

Zat'azenie dosky potom predstavovali:

e Vlastna tiaz dosky hribky 200 mm ..........cocoeveveeieeneeeeeeeeeeeeeeeeeenes 5,0 kN/m?

e Izolacne vrstvy hriibky 230 MML.........cocoooovuiiierceeicececececececeeececececeeeeens 1,5 kN/m?

e  Zemny substrat pri zakladnej hrabke 1,05 m
- Projektovana obj. tiaz: 14,1 kN/m® — plosné zataZenie................. 14,8 kN/m?
- Zistena pri zlyhani: 16,7 KN/m® — ......cocooovivviiiiriiieeean 17,5 KN/m?
- Vodou nasytena: 17,6 KIN/ID oo 18,5 kN/m?

NavySe oproti navrhovanej hrubke 1,05 m bol substrdit vymodelovany do kopcov
s maximalnou hrubkou az 1,35 m. Preto ostatné stale zatazenie sa menilo v zavislosti od uvazovanej

objemovej tiaZe substratu od:

- 14,8+ 18,9 kN/m? pri projektovanej objemovej tiazi
- 17,5+ 22,6 KN/m? pri objemovej tiaZi v ¢ase zlyhania konstrukcie
- 18,8 +23,7kN/m? pri objemovej tiaZi vodou nasyteného substratu.

e  Premenné zat’aZenie na doske bolo predpokladané 2,0 kN/m?.

e Navrhové zataZenie stresnej dosky podla CSN 730035:
fa=1,1.50+1,2.1,5+1,2.15,1 +1,4.2,0 = 28,2 + 33,3 kN/m?
fa=31,6 +37,6 kN/m? (s obj. tiazou pri zlyhani)
f1=132,7+39,0kN/m?> (vodou nasyteny)
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e Navrhové zatazenie streSnej dosky podl'a STN EN 1990 (zvécsenie o cca 11%)
fa=1,35.(5,0+1,50+14,8) + 1,5.0,7.2,0 = 31,3 + 37,0 kN/m?
f1=135,0 + 40,0 kN/m? (s obj. tiazou pri zlyhani)
f1=136,2 +43,4kN/m?> (vodou nasyteny)

e  Zatazenie pri zlyhani konstrukcie:
Jop = 5,0 +1,50 +17,5 = 24,0 + 29,1 kN/m?

Utinky zatazeni na konstrukciu boli analyzované s pouzitim FEM modelu stresnej dosky.
Vnutorné sily boli vybraté v oblasti dvoch stipov ,,A“ a ,B“ podla obr.4, ktoré predstavuju dve
kritické oblasti. Prva reprezentuje oblasti vystuzené Smykovou vystuzou a druha oblasti bez
Smykovej vystuze. Sily pouzité pre overenie pretlacenia su zhrnuté v tab.1 az tab.4.

4.2 Odolnost’ konStrukcie v pretlaceni

Stresna doska bola navrhnuta z betonu pevnostnej triedy C25/30 (B30). Priemerna hodnota
u¢innej vysky d v oblasti nad stipmi bola 155 mm, hlavna vystuz $20 mm po 150 mm v oboch
smeroch. Niektoré oblasti v okoli stipov boli vystuzené $mykovou vystuZzou, ktora tvorili dva obvody
$mykovych tfiilov $10 mm v poéte 12 ks (rad stipov ,,A“ na obr.4). Niektoré oblasti boli bez
smykovej vystuze (rad stipov ,,B“ na obr.4). Odolnost’ v pretladeni bola vypo¢itana podl'a normy
CSN 731201 a STN EN 1992-1-1 a to s navrhovymi aj strednymi hodnotami pevnosti materialov.
Smykové odolnosti v pretladeni st zhrnuté v tab.1 az tab.4.

4.3 Overenie spolahlivosti
V tab.l su ucinky zatazeni a odolnosti stanovené ako navrhové s predpisanou uroviiou
spol'ahlivosti podl'a normy STN EN 1990. Aj ked’ Smykova sila Vg4 pdsobiaca v oblasti bez Smykovej
vystuze ,,B“ je mensia ako v oblasti so Smykovou vystuzou ,,A“, pre velké nevyrovnané momenty,
ktoré sa vnagaju do stipov bolo $mykové naméhanie £ Viq takmer identické pre obe oblasti. Vd'aka
absencii Smykovej vystuze bola Smykova odolnost’ v pretlaceni v oblasti ,,B* prekro¢ena o viac ako
300%, kym v pripade oblasti so Smykovou vystuzou bolo prekroc¢enie odolnosti o 111%.

Tab. 1: Overenie odolnosti v pretlaceni podl'a EC2 — ndvrhové hodnoty

Stip Ved AMexa AMgyq Y] L. Ved Vra B.Ved/ Vra
[kN] | [kN.m] | [KN.m] kN] | [kN] [%]
A 1671 115 18 1,111 1856 881 211
B 1453 234 0 1,261 1832 450 407

V tab.2 je porovnanie s modelmi pre overenie odolnosti v pretlaceni v zmysle STN EN1992-1-
1, ale s pouzitim . = 1,0 a vgme=1,19.vr , pozri [3]. Na konstrukcii bolo uvazované zat'azenie,
ktoré tam bolo redlne v Case kolapsu stresnej dosky. Vidime, ze kym v oblastiach so Smykovou
vystuzou su ucinky zatazenia porovnate'né s odolnostou, v pripade oblasti bez Smykovej vystuze
ucinok zat'azenia prekracuje odolnost’ o 60%.

Tab. 2: Overenie odolnosti v pretlaceni podl'a EC2 — stredné hodnoty

Stip Ve AMx AMy B BV Vri Vem | BVe/Vim
[kN] | [KN.m] | [kN.m] [kN] [kN] [kN] [%]
A 1169 81 12 1,111 1299 1113 1235 105
B 1016 164 0 1,261 1281 676 805 159
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V tab.3 je posudenie v zmysle povodnych ¢eskoslovenskych noriem rady CSN s vypoétovym
(navrhovymi) hodnotami. Opéat’ mozZno konstatovat, Zze aj ked’ Smykova sila Qq v okoli uvazovaného
stipa je v oblastiach vystuzenych §mykovou vystuzou vicsia ako v oblastiach bez $mykovej vystuze,
skuto¢né Smykové naméhanief5. Q4 je vel'mi podobné. V tomto pripade pre obidve oblasti prekrocenie
tnosnosti v pretlaceni predstavuje cca 230%. Dovodom je skutoénost, ze kontrolny obvod uvazovany
v CSN norme je vo vzdialenosti /2 = 100 mm od lica podpery, kym v modeloch EC2 az 2.d = 310
mm. TakZe v ramci prvého kontrolného obvodu bolo mozne v modeloch normy CSN uvazit' len jeden
obvod $mykovych tiiov, kym v pripade EC2 modelu az dva obvody. Zaroveir v modeloch CSN sa
redukuje prispevok betonu QOp, na polovicu, ak sa uvazuje s prispevkom Smykovej vystuze do
odolnosti.

Tab. 3: Overenie odolnosti v pretlaceni podl'a STN 731201 — navrhové hodnoty

Stip Q4 AMg, | AMg, B .0 Ou | SOJOuw
[kN] [kKN.m] | [kN.m] [KN] [kN] [%]

A 1500 103 17 1,138 1707 528 323

B 1304 210 0 1,323 1725 491 351

V tab.4 su GCinky zat'aZeni vypocitané s redlnym zatazenim na stre$nej doske a odolnosti so
strednymi hodnotami pevnosti materialov. Napr. pri vypocte Qv je navrhova pevnost’ betonu v tahu
Rwa = 1,2 MPa nahradena strednou hodnotou pevnosti Rym = 2,7. V pripade modelu CSN sa
vypocitané odolnosti viac priblizili u¢inkom podsobiaceho zatazenia. Na prvy pohlad by sa mohlo
zdat 7e model CSN je presnejsi ako model EC2, ale nie je to celkom tak, nakolko v lokalne
podopretych doskach vznikaji membranové sily, ktoré zvySuju $mykovi odolnost’ v pretlaceni
a tento efekt ani jeden z modelov nevystihuje.

Tab. 4: Overenie odolnosti v pretlaceni podla STN 731201 — stredné hodnoty

Stip Qm AjMEx AA4Ey ﬂ ﬂQm Qum ,HQm/ Qum
[kN] [kN.m] [KN.m] [kN] [kN] [%]
A 1169 81 12 1,138 1330 1350 99
B 1016 164 0 1,323 1344 1039 129
6 ZAVER

Na zaklade pomerne jednoduchej analyzy bolo mozne konStatovat, Ze pri¢inou zritenia
objektu garazi v obchodno-obytnom centre Trinity bolo pretlacenie stresnej dosky spdsobené velkym
stalym zatazenim najmé od vrstvy zemného substratu, ktorého hribka sa pohybovala v rozmedzi
1,05 az 1,35 m. Porucha sa zacala zrejme $irit' od oblasti stipa, ozna¢eného ako ,,B* na obr.4.
Pretladenim dosky tymto stipom doslo k postupnému pretazeniu susednych oblasti a naslednému
padu stres$nej dosky na nizSie polozené stropne konstrukcie a nakoniec celkovému kolapsu Casti
budovy. Prekrocenie Smykovej odolnosti v pretlaceni bolo viac ako 3 nasobné v zmysle pozadovanej
arovne spolahlivosti podl'a Eurokédov a 2,5 nisobné v zmysle poziadaviek noriem CSN. Ak sa
porovnali skutocné UCinky zataZenia so strednymi hodnotami Smykovej odolnosti tak v pripade
oblasti bez $Smykovej vystuze boli stale odolnosti prekrocené o 60% podl'a modelu EC2 ao 30%
podla modelu normy CSN 731201. Je preto viac ako podivuhodné, Ze streind doska vydrzala takto
vel'ké zatazenie viac ako 8 mesiacov, aj ked’ vel’kost’ zat'azenia sa postupne zvySovala zvacSujiicou
sa vlhkostou zemného substratu. Nast'astie vdaka ekonomickej krize stavba meskala niekol'ko rokov
a priestory dilatacného celku ,,B“ neboli v ¢ase havarie skolaudované. Stastim bolo tieZ, Ze k zrateniu
doslo vnedelu vrannych hodindch takze v priestoroch objektu sa nikto nenachadzal. Zaverom
chceme zdoraznit ze prispevok nemal ambiciu vysvetlit preco doSlo ktak fatdlnemu
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poddimenzovaniu stre$nej dosky, ale skor poukazat na zavaznost fenoménu pretlacenia pri
navrhovani lokalne podopretych doskovych konstrukeii.
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POROVNANI{ EXPERIMENTALNE NAMERENE DEFORMACE DESKY NA PODLOZI
A VYSLEDKU 3D NUMERICKEHO MODELU

COMPARISON OF EXPERIMENTALLY MEASURED DEFORMATION OF THE PLATE
ON THE SUBSOIL AND THE RESULTS OF 3D NUMERICAL MODEL

Abstrakt

Cilem c¢lanku je porovnani sedani zadkladu naméfeného pfi experimentu a sedani ziskaného
z 3D modelu na bazi MKP. Pfi tvorbé prostorového numerického modelu s vyuzitim 3D prvki je
problematické zejména spravné stanovit velikost modelované oblasti ptedstavujici podlozi, zvolit
okrajové podminky a velikost kone¢noprvkové sité. V parametrické studii zpracované ze 168 variant
modelil je zndzornéna graficka zavislost svislych deformaci na zminénych parametrech modelu
podlozi.

Kli¢ova slova

Zakladové konstrukce, podlozi, interakéni modely, kontaktni napéti, interakce
zaklad — podlozi, 3D model MKP.

Abstract

The purpose of this paper is to compare the measured subsidence of the foundation in
experiments and subsidence obtained from FEM calculations. When using 3D elements for creation
of a 3D model, it is, in particular, essential to choose correctly the size of the model area which
represents the subsoil, the boundary conditions and the size of the finite element network. The
parametric study evaluates impacts of those parameters on final deformation. The parametric study is
conducted of 168 variant models.

Keywords

Foundation structure, soil — structure interaction, interaction models, contact stress,
3D FEM element.

1 UVOD

V disledku nesouladu vypoctenych a skutecnych hodnot sedani zakladt se provadi vyzkumy
a experimentalni métfeni zaméfena na sedani zakladové pudy pod stavbami, deformace zakladovych
desek a zavislost napéti v zakladovych deskach na charakteristikach podlozi. Vysledky dosazené pii
experimentech slouzi ke zpresnéni metod vypoctl sedani. O interakci zakladovych konstrukci
s podlozim je také pojednano v [5, 6, 8, 9, 16, 19].

V roce 2012 byl v arealu Fakulty stavebni VSB — TU Ostrava uskute¢nén experiment [3].
Hodnoty sedani naméfené béhem zatézovaci zkousky byly nasledné porovnany s hodnotami
vypocétenymi pomoci interakénich modeld s prostorovymi prvky na bazi MKP [1, 2, 18]. Tyto

! Ing. Jana Labudkovéd, Katedra konstrukci, Fakulta stavebni, VSB-Technickd univerzita Ostrava, Ludvika
Podéste 1875/17, 708 33 Ostrava-Poruba, tel.: (+420) 597 321 925,e-mail: jana.labudkova@vsb.cz.

2 Prof. Ing. Radim Cajka, CSc., Katedra konstrukci, Fakulta stavebni, VSB-Technickd univerzita Ostrava,
Ludvika Podésté 1875/17, 708 33 Ostrava-Poruba, tel.: (+420) 597 321 344, e-mail: radim.cajka@vsb.cz.
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vypocty jsou provedeny pro nékolik variant, které se 1isi velikosti modelované oblasti podlozi
a okrajovymi podminkami.

2 EXPERIMENTALNI MERENI

Predmétem vytvofeného modelu byla zatéZzovaci zkouska provadéna na zkusebnim zafizeni
v arealu Fakulty stavebni VSB — TU Ostrava. Testovaci zafizeni umoziiuje provadét experimentalni
meéfeni pretvofeni 1 napjatosti a pfi vzajemné interakci zakladovych konstrukci s podlozim Ize
sledovat napétové-deformacni vztahy [3].

Zkusebnim vzorkem byla prefabrikovana betonova dlazdice. Betonova dlazdice byla zvolena
pro jednoduchost pii provadéni experimentu zaméteného na ovéfeni zkuSebnich metod a zafizeni.
Rozmeéry této betonové dlazdice jsou 500 x 500 x 48 mm. Horni vrstva podlozi je tvofena sprasovymi
hlinami s konzistenci tfidy F4 a jeji mocnost je cca 5 m. Béhem zkousky provadéné v cervnu 2012
byla betonova deska uprostfed zatézovana tlakem vyvozenym hydraulickym lisem. Rozméry
zatézované plochy byly 100 x 100 mm a v dob& poruseni mélo zatizeni hodnotu 18,640 kN. Dalsi
meéfeni souvisejici s interakci zakladovych konstrukei a podlozi jsou popsana v [4, 7].

Obr. 1: Zkusebni vzorek a jeho centrické zatézovani

3 TVORBA MODELU V PROGRAMOVEM SYSTEMU ANSYS

Pro betonovou desku, ktera je modelovana jako plocha se zadanou tloustkou desky, je pouzit
plosny prvek SHELL 181. Podlozi je modelovano s vyuzitim prostorového prvku
SOLID 45. Prvek SOLID 45 umoziuje feSit linearni i nelinearni analyzy konstrukce s velkymi
deformacemi, dotvarovanim a zplastizovanim. Velikost prvkd sité je odliSna pro feSenou oblast
podlozi a plochu desky, u které je pouzita hustsi sit. ReSeni kontaktnich tloh na bazi MKP je
uvedeno také v [14, 17].

Obr. 2: 3D model v programu ANSY'S; deska z prostého betonu na podlozi
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Aby byly ucinky zatizeni plsobiciho na zakladovou desku pfeneseny do podlozi, je nutné
vytvofit jejich vzajemny kontakt a definovat kontaktni plochu. Kontaktni plocha reprezentuje styk
desky s podlozim a je charakteristicka tim, ze pfendsi pouze tlakovou silu. Vzhledem k tomu, Ze se
jedna o jednostrannou vazbu, vstupuje do vypocétu konstrukéni nelinearita, ktera vyzaduje iteracni
postup feSeni a analyza je automaticky nelinedrni. Kontakt je zprostfedkovan pomoci kontaktniho
paru TARGE 170 — CONTA 173. Ke kontaktu dochazi v momentu, kdy prvky jednoho povrchu
pronikaji do povrchu druhého. Numericka feSeni kontaktnich tloh jsou popséana také v [10, 11, 12,
13, 15]. Na kontaktni ploSe je zanedban vliv tfeni mezi deskou a podlozim. Soucinitel tfeni je tedy
nulovy. Pfi feseni tlohy byla zanedbana vlastni tiha zemniho masivu i betonové desky. Vlastni tiha
zeminy by méla vliv na vyslednou hodnotu absolutnich veli¢in (sednuti). Na hodnotu relativnich
veli¢in ma vliv jen v pfipad€ nelinearni analyzy.

3.1 Parametricka studie

Velikost modelované oblasti predstavujici podlozi a okrajové podminky jsou parametry
modelu, které maji pfi feSeni trojrozmérné prostorové ulohy vyrazny vliv na vysledné deformace.

Byly vytvofeny ¢tyfi varianty s odliSnymi okrajovymi podminkami (Obr. 3). VSechny varianty
byly nasledn€¢ porovnany a byl sledovan vliv okrajovych podminek na vysledné veli¢iny, kterymi
jsou deformace vzniklé pfi interakci desky s podlozim, vnitini sily a kontaktni napéti [1, 2, 18].

VARIANTA VARIANTA VARIANTA VARIANTA
c

— =
; ‘ -

6

6.u=v=w=0

Obr. 3: Varianty okrajovych podminek

Vzajemné porovnavani riznych variant modelti bylo provedeno ze ctyf hledisek. Prvnim
z nich byl vliv zvolenych okrajovych podminek na deformace (varianty A, B, C, D).

Na Obr. 4 (vlevo) je patrny vliv a vyznam okrajovych podminek na vysledné svislé
deformace. Nejvétsi rozdily ve vypoctenych hodnotach svislé deformace v zavislosti na rostouci
hloubce bylo dosazeno pro variantu okrajovych podminek A. Pro variantu C jsou okrajové podminky
v uzlech obvodovych stén modelu podlozi natolik vyznamné, Ze deformace témér nezavisi na hloubce
modelu podlozi [1, 2, 18].

20 =fl=75x2,5x2,5 20 ==k==\Varianta A
—p—7 5x2,5x5,0 ==#==\/arianty B, D
= 17,5 =7 5%2,5%7,5 = 17,5 == Varianta C
= £
3 [ 3 15 —
= \ o /
4 S
2 125 g 125
5 \ $ //‘
- 10 $ '?D‘j ° ;/
W o = * "
-‘% 75 2 7,5
5 5
A D B C 2,5 5,0 7,5
Hloubka [m]

Typ okrajovych podminek
Obr. 4: Graf zavislosti svislych deformaci na zvolenych okrajovych podminkach (vlevo)
a na hloubce modelu podlozi (vpravo)
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Druhym sledovanym parametrem je zavislost deformaci na proménné hloubce
namodelovaného podlozi pfi zachovani stejného pidorysného rozméru podlozi.

Zvétsuje-li se hloubka modelu podlozi, zvetsuji se 1 vysledné svislé deformace. Na Obr. 4
(vpravo) je ziejmé, ze ¢im je vétsi hloubka modelovaného podlozi, tim je vét§i rozdil mezi
deformacemi vypoctenymi pro jednotlivé varianty okrajovych podminek. S rostouci hloubkou
modelu podlozi se tedy volba okrajovych podminek stava rozhodujicim kritériem ovliviujicim
vysledné svislé deformace[1, 2, 18].

Ttetim sledovanym hlediskem je zavislost deformaci na proménné velikosti pidorysné plochy
podlozi, kdyz je zachovana stejna hloubka. Z Obr. 5 (vlevo) vyplyva, ze pro vSechny varianty
okrajovych podminek jejich vliv slabne se zvétsujici se ptidorysnou plochou podlozi. Z Obr. 5 (vlevo)
lze vyvodit zavér, ze pii dostateéné velikosti pidorysnych rozméri modelu podlozi nezalezi na volbé
okrajovych podminek.

Pfi poslednim porovnani byl sledovén vliv celkové velikosti prostorového modelu podlozi na
deformace. Z Obr. 5 (vpravo) vyplyva, ze ¢im je vétsi feSena oblast, tim jsou vétsi také deformace.
To plati bez ohledu na to, zda tento narust deformaci ovliviiuje pievazné hloubka nebo pidorysné
rozméry modelu podlozi [1, 2, 18].
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Obr. 5: Graf zavislosti svislych deformaci na pidorysnych rozmérech modelu (vlevo)
a na celkové velikosti modelu podlozi (vpravo)

3.2 Zavislost svislych deformaci na piidorysnych rozmérech a hloubce modelu
podlozi
Pro naznaceni zavislosti svislych deformaci na ptidorysnych rozmérech a hloubce modelu
podlozi byla pouzita varianta okrajovych podminek A.

220,000 -

> Pidorysné rozméry Vypoiitané svislé deformace w [mm)|

j:g:x modelu v programu| Hloubka modelu podloZi h [m]
T o000 | ANSYS [m] 25 5.0 7.5
g 140’000 [ 15x15 13,357 21172 28,988
2 4 10x10 20,889 38,086 55247
g 120,000 05x035 70,386 140,728 | 211,057
é 100,000
3 50,000 -
'§ 60,000 | S —+— ANSYS Model ~ —+— ANSYS Model  —e— ANSYS Model
B 40000 | 1,5x1,5 1,0x1,0 0,5x0,5

20,000 + 2

0,000
25 5,0 75

Hioubka [m]

Obr. 6: Vliv padorysnych rozmérti modelovaného podlozi a jeho hloubky
na svislé deformace
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Nejrychlejsi nartist svislych deformaci s hloubkou je pro takové pidorysné rozméry podlozi
které jsou totozné s velikosti desky. V takovém ptipad¢ je totiz vliv okolni zeminy zanedban a svislé
deformace se méni ve stejném pomeéru jako hloubka oblasti. Se zvétSujici se pudorysnou plochou,
a tedy rostoucim vlivem okolni zeminy, je narust svislych deformaci s hloubkou pomalejsi a neni
zachovan pomér nartstu hloubky a deformaci (Obr. 6, Tab. 1). Pii tvorbé modelu v programu

ANSYS byla pouzita sit’ o velikosti prvku 0,1 x 0,1 x 0,1 m [18].

Tab. 1: Vliv pudorysnych rozmérti modelovaného podlozi a jeho hloubky na svislé deformace

E Pudorysné rozméry modelovaného podlozi [m]
£
E
= L5x 15 1,0x 1,0 0,5x0,5
2,5 l
070382
5,0 I
140728
A
7,5
055247 211057




3.3 Vysledna napjatost a deformace desky

Na zaklad¢ parametrické studie a vlivu jednotlivych parametri 3D modelu na celkové
deformace byl vytvofen model podlozi o rozmérech 2,5 x 2,5 x 2,5 m, s velikosti sité
0,05 x 0,05 x 0,05 m a okrajovymi podminkami varianty D. Vysledna napjatost a deformace jsou
uvedeny na nasledujicich obrazcich. Na Obr. 7 jsou vykresleny celkové deformace, ze kterych je
patrny vliv okrajovych podminek, které zabrafuji horizontdlnim posuniim obvodovych stén modelu
a vertikalnim posuntim podstavy modelu podlozi. Na obrazku je také vykreslen vertikalni fez vedeny
sttedem modelu podlozi [18].

NODAL SOLUTION

STEP=1
SUB =6
TIME=1
USUM
RSYS=0
DMX =.009227
SMX =.009227 L
‘ y
] ’
0 001025 -002051 003076 -004101 .005126 -006152 007177 -008202 .009227

Obr. 7: Model ANSYS: Celkové deformace desky, vertikalni fez podlozim [m];

Rozdéleni kontaktniho napéti je zaznamendno na Obr. 8§ az Obr. 10. Podle piedpokladu
dochazi ke koncentraci kontaktniho napéti po obvodu betonové desky a v jejich rozich, kde napéti
prudce nartista [18]. To je mozné sledovat také v piiéném a $ikmém fezu betonovou deskou. Spicky
predstavujici rostouci kontaktni napéti 1ze v programu ANSYS omezit.

MK

SMN =36173.9
SMX =555911

B

36173.9 151671 267168 382665 498162
93922.4 209419 324917 440414 555911

Obr. 8: Model ANSYS: Kontaktni napéti a vyznaceni fezi [Pa]
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PATH= XX .
VALUE= CONTPRES REZ A-A
36173.9 52362.3 68550.7 84739.1 100928 117116 133304 140493 165681 181870

Obr. 9: Model ANSYS: Kontaktni napéti — pfi¢ny fez A — A‘ [Pa]

PATH= YY REZ B-B’

36173.9 939224 151671 209419 267168 224917 382665 440414 498162 555911

Obr. 10: Model ANSYS: Kontaktni napéti — Sikmy fez B — B [Pa]

Svisla slozka napéti v podlozi o, je vykreslena na Obr. 11. Cerven& zbarvené oblasti
znédzoriuji tahova napéti zeminy v misté poklesové kotliny.

Pfi modelovani konstrukce je dilezitd zejména volba materidlového modelu a nasledné zadani
parametri zeminy. Na Obr. 11 je provedeno srovnani linearniho a nelinearniho materialového
modelu. Pfi linearnim vypocCtu neni zohlednéna oblast a zplsob mozného poruseni. Nelinearni
materidlovy model je proveden s vyuzitim modelu Drucker — Prager, diky kterému je mozné lépe
vystihnout chovani zeminy a popsat rozdil mezi tahovou a tlakovou pevnosti.

\
\\/ :
| BN | ] I
-140555 -105416 -70277.5 -35138.8 a -104038 -77985.4 -51932.8 -25880.2 6685.52
-122986 -87846.9 -52708.1 -17569.4 17569.4 -91011.7 -64959.1 -38906.5 -12853.9

Obr. 11: Model ANSYS: Srovnani napéti o, linearniho a nelinearniho
materialového modelu
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Pii nelinearni analyze dochazi pfi piekroceni podminky plasticity k trvalym deformacim.
Pro model podlozi velikosti 2,5 x 2,5 x 2,5 m, jehoz sit’ méla velikost 0,1 x 0,1 x 0,1 m nebyly mezi
linearnim a nelinearnim materialovym modelem zjistény zadné odchylky. Kdyz byla ve stejném
modelu kone¢noprvkova sit’ zhusténa na 0,05 x 0,05 x 0,05 m, extrémni hodnoty napéti v tlaku i tahu
narostly témétf na dvojnasobek. V tomto piipadé doslo ke zplastizovani (Obr. 12) a vysledky
pouzitého linedrniho a nelinedrniho materidlového modelu se lisily (Obr. 11). Po zplastizovani se
snizila tahova i tlakova napéti v zemin€. V redlnych podminkach je zemina schopna pfenaset v mensi
mife i tahova napéti. S timto predpokladem také koresponduje pouzita podminka plasticity, ve které
je vznik tahového napéti mozny, jak je patrné na Obr. 11.

0 .403E-03 .B07E-03 .00121 .001614
.202E-03 .605E-03 .001009 .001412 001815

Obr. 12: Model ANSYS: Plastické deformace

4 ZAVER
Hodnoty deformaci ziskané z 3D modelu s prostorovymi prvky vytvoieném v programu
ANSYS maji velky rozptyl zptisobeny jednotlivymi parametry. (Obr. 13)
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Obr. 13: Srovnani naméfenych svislych deformaci s vysledky ziskanymi z n€kolika
3D modelt v programu ANSYS
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Ve srovnani s deformacemi naméfenymi béhem experimentu jsou deformace ziskané
z modelti v programu ANSY'S vétsi. Dlivodem je mimo jiné fakt, Ze v modelech z programu ANSYSS,
neni zohlednéna strukturni pevnost zeminy. Vlastnosti 3D modelu podlozi odpovidaji vlastnostem
linearné pruzné hmoty. Je-li odhad velikosti feSené oblasti proveden na zakladé pfedem znamé
hloubky deformacni zony ziskané prostfednictvim opravného soucinitele pfitizeni m, je v takto
vytvofeném 3D modelu nepiimo zohlednén odpor pfitézované zeminy proti pretvofeni. Opravny
soucinitel m ovliviiuje strukturni pevnost zeminy. Zaroven plati, ze ¢im je opravny soucinitel ptitizeni
m mensi, tim vice se deformacni chovani zeminy blizi chovani linearn€ pruzné hmoty. Pokud se
hodnota m blizi nule, vysledky konverguji k vysledkim ziskanym z 3D modeld MKP. Pti vypoctu
sedani pruzného poloprostoru modifikovaného pomoci strukturni pevnosti, ktery je popséan
v CSN 73 1001, byla ziskand maximélni hodnota sedani podlozi pod stfedem desky 7,612 mm.
Ve zminéném vypocétu je sednuti podlozi pocitano do hloubky deformaéni zony z,.

Vyznamnym parametrem 3D modelu je také stupen diskretizace. Déleni modelu na konecné
prvky ma vliv na samotné vysledky a vysledny pocet stupnii volnosti, ¢imz ovliviiuje vypocétovy ¢as a
objem vyslednych dat.
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OF STEEL-CONCRETE COMPOSITE BRIDGE

Abstract

An experimental verification of actual flexural behavior of composite steel-concrete girder
bridge is presented. The comparison of the experimentally obtained values with the values calculated
using suitable computational model is also given in the paper. Introduction of changes in stiffness of
concrete slab due to concrete cracking into the global analysis is discussed, too.

Keywords

Steel-concrete bridge, experimental measurement, result comparison, real behavior,
simplified modeling.

1 INTRODUCTION

With the use of modern structural analysis computer programs, the most reliable design
alternative, providing the most probable response of a bridge structure due to a range of designed
loads, can be identified. Even though, many simplified technical approaches are routinely used in the
application of theories to practice during design and analysis process of bridges. Moreover, there is
usually lack of required time to verify all details. Therefore, a proof-load test is useful in certain
circumstances, [1]. The main purpose is not to verify final design of the bridge but also to validate
adopted assumptions of the designer. Actual reserves in load-carrying capacity of the new bridge
structure can be determined after test evaluation, [2]. Thus, proof-load test supported by finite
analysis model might represent the most powerful tool for verification of real behavior of bridges,
[3]. The aim of presented research, whose partial results are introduced in this paper, was to verify the
actual flexural behavior of a composite steel-concrete bridge.

2 ANALYZED BRIDGE STRUCTURE

The research dealt with a road bridge shown in Fig. 1 built across a highway. The analyzed
superstructure was manufactured as a four-span continuous composite steel and concrete structure,
[4]. Because of an angular crossover and arch curvatures of side road approaches, theoretical spans of
left and right main girders are not equal. The left main girder has spans 17.483 + 31.249 + 28.812 +
24.279 m, while in the case of right girders the corresponding values are 24.489 + 31.156 + 28.848 +
17.684 m, Fig. 1. Moreover, the deck of the bridge follows the vertical arch curvature of the road on
the bridge, as well.

The bridge superstructure consists of the reinforced concrete deck composed with the two
plate girders of I-section axially 4.0 m spaced. The structural depth of the girders with the basic value
1300 mm in midspan regions is increasing within the 6.5 m long linear haunches on both sides up to
1800 mm above intermediate supports. Webs of the plate girders are 12 mm thick in the span areas
and 16 mm thick above supports, respectively. To save material, variable area of both flanges

! Ing. Jaroslav Odrobinak, PhD., Department of Structures and Bridges, Faculty of Civil Engineering,
University of Zilina, Univerzitna 8215/1, 010 26 Zilina, Slovak Republic, phone: (+421) 41 513 5664,
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proportioned to the longitudinal course of bending moments was used. The top flange acting with the
concrete deck is of the constant 350 mm width with the varying thickness from 25 to 50 mm. The
bottom flanges of 650 mm width have thickness from 30 mm in the span areas to 40 mm above the
piers.
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Fig. 1: Overall view on the bridge (top) and top-view on the scheme of superstructure (bottom)

Truss cross-frames consisting of horizontal chords and diagonals made of HEB sections
ensure the lateral stability of the plate-girder bridge and help to distribute the vertical loads. As end
cross-beams a welded I-section of 1000 mm height was designed. Low-alloy structural carbon steel
of grade S355J2 has been used for steel bridge structural elements.

Reinforced concrete of quality C35/45 was used in the slab. The slab is 332 mm thick in the
middle part with haunches towards the girders. In the outer parts, thickness of the slab decreases
forms the value of 425 mm above the girders to the 207 mm at the ends of side cantilevers.

Shear stud connectors @19/150 from steel grade S235J2 at the interface between the concrete
slab and structural steel should ensure a full composite action.

3 EXPERIMENTAL INVESTIGATION

3.1 Measured values

During testing, the main girder’s deflections in each span as well as the bearing settlements
were monitored. In addition, the extra experimental investigation using 20 strain gauges was carried
out. The strains in two selected cross-sections were observed in the flanges of main girders, in the
concrete slab and in the bottom chord of bracings, respectively. The section almost in the middle of
the longest (2nd) span was chosen in sagging moment area, just in the point, where the middle
intermediate bracing is joined. For monitoring strains in hogging moment area, the same amount of
gauges was installed in the bridge's cross-section in distance of 400 mm from theoretical support
above the middle pier. The arrangement of strain gauges in cross-section and their denotation are
shown in Fig. 2. Several of them are also visible in Fig. 3.
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Fig. 3: Real position of several gauges in the "midspan" and "above-pier" cross-section

3.2 Testing load

For the purpose of the test, eight trucks Tatra 815 with the average gross-vehicle weight of
28.0 tons with deviation of £2.0% were at disposal. Four load positions (load cases) represented by
the group of these trucks were considered.

According to Fig. 4, load arrangements LC-1 to LC-3 consisted of the group of 5, 8 or
7 trucks, respectively, and were placed within a span in order to cause the maximum stressing and
deflection of the loaded span. Actually, the applied test load represents load efficiency # = 0.75~0.97
in deflections and # = 0.70~0.81 in bending moments as compared to the values caused by traffic
load given in the Eurocode 1.

The last load case LC-P consisted of two groups of four vehicles situated along the bridge axis
in the adjacent spans to the middle pier. In the case of support moment above middle pier, the load
efficiency of such arrangement is some # = 0.74.

A correct position of loads was determined on the basis of influence surfaces of the deck
investigated on spatial finite element models described in the next chapter.
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Fig. 4: Load cases - arrangement of lorries on the bridge

Fig. 5: Photography of load case LC-3 from left side

4 GLOBAL ANALYSIS

In the presented first stage of evaluation of observed data, common FEM-based software was
used. A spatial numerical model combining plate and beam elements was chosen. Both the concrete
slab and the steel girder were approximated considering variability of thicknesses and heights.
Internal truss diaphragms and end cross-girders were considered as the beam elements respecting
their characteristics including appropriate eccentricities.

As simplified modeling was the issue, no material nonlinearities were adopted into the
analysis. Similarly to the simplified method given in [5], the effect of cracks in concrete was taken
into account by neglecting the concrete in some area above the intermediate supports. Four concepts
of modeling the concrete slab in the hogging regions were analyzed in the study. In the first one, the
invariable flexural stiffness of the composite cross-section along the bridge length was thought
(EI _uncracked). The second model allowed for stiffness changes due to concrete cracking in the
hogging regions using simplified approach according to [5] (EI cracked). The last two models
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(EI semi A and EI semi B) came from an estimation of concrete stiffness somewhere between the
borders represented by the "cracked" and the "uncracked" analysis.

division of the slab above piers

Fig. 6: Left half of FEM model of the superstructure
and highlighted division of the slab above piers

Thus, if cracks in concrete are taking into account, stiffness EI of composite sections should
be reduced. In presented simplified models, linear analysis was applied. The stiffness reduction was
made by modification of modulus of concrete material E .4 used in the transformation models. In
the Fig. 7, the values of slab modulus E o4 introduced into the numerical model are illustrated as
percentage of modulus of "uncracked" reinforced concrete slab .

EC+S =Ecm +p.ES (1)
where:
E., — is modulus of elasticity of concrete [N/mm?],
E; — is modulus of elasticity of reinforcement [N/mm?],
p — represents reinforcement ratio [-].
100%
80% — Quasireal - including reinforcement
0
----- Quasireal - withoutreinforcement
60% — — El_cracked (EN)
40% b N S El_semi_A
=== El_semi_B

2 0,
0% — — El_uncracked

T T T T T

0% T T
-0.4 -0.3 -0.2 -0.1 0 0.1 0.2 0.3 0.4 x/L mesured from a pier

Fig. 7: Modification of modulus of slab £, .4 in numerical models in percentage of E.+

It should be noticed that flexural behavior of the structure can be influenced by non-structural
members of the bridge, as well. For instance, the cornices together with the steel handrails should be
implemented into an improved transformation model, as they act as side beams of the concrete slab.
The influence of cornices depends on cornices' anchoring system and on concreting system and
phases, especially. Particularly in the winter time, some stiffness of the bitumen layers can be
considered, as well. Since this article is dedicated to comparing experiment with simplified modeling
approach, in our case, we did not consider above mentioned effects.
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4 RESULT COMPARISON

Only small part of results is presented in the paper. Anyway, conclusions are based on the
critical analysis of many other results, as well.

4.1 Deflections

Comparison of the numerically obtained deformation of the girders with those observed
during measurement is shown in Fig. 8. The values valid for mid-span of the second and the third
bridge span are confronted. Only three load cases are presented in the Fig. 8. Comparison of girders'
deflections indicates that in the case of analyzed bridge, the "uncracked" analysis can provide results
close to the measured values. The other models with less concrete stiffness above support produced
differences on both sides, with dependence on load position and analyzed span.
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Fig. 8: Mid-span deflections in two adjacent middle spans produced by three load cases: results at the
2nd span are on the left-hand side and results at the third span are on the right-hand side

4.1 Strains/stresses

The strain measurements proved the elastic behavior of the composite steel and concrete
bridge during testing.

In the next figures, the comparison of stresses in the steel girders expressed from the measured
strains with the stresses obtained by means of the numerical calculations is presented. The stresses at
left girder (LG) and right girder (RG) are shown through the height of corresponding girder section in
the case of two load cases. The stresses calculated from measured strains in the case of track
arrangement LC2 are put in Fig. 9, while Fig. 10 shows the values valid for the load case LC-P.

Presented values represent the stresses transformed from the data observed in corresponding
gauges at the top or bottom flanges, respectively. In the case of two gauges glued on flanges of the
left girder, the average value is given.

Unfortunately, a strain gauge glued to the bottom flange of right girder (the gauge RG-B
according to Fig. 3) in the midspan cross-section got out of order during the test. Thus, only one
measured point through the girder's height in the midspan can be found in that case in the Fig. 9 or.
Fig. 10
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Fig. 10: Stresses through the girders height in the steel girders under load case LC-P

Similarly to deflection-based conclusion, it could be again stated that within the four analyzed
models, the "uncracked" analysis gave the strain/stress results, which are closest to the observed ones.
Analyses of the other three models with reduced stiffness above piers produced higher differences,
especially in hogging moment regions.

The observed values of strains at the top of the girder in the intermediate support area
indicates that either the concrete cracking has les influence on slab stiffness or the reinforced concrete
can transfer more tensile forces than predictions coming from common assumptions of the codes.

4 CONCLUSIONS

The strain measurements proved the possibility of approximating the composite bridge by
means of combined plate-beam model providing sufficiently accurate prediction of the superstructure
behavior, especially the girders within span areas.

It could be concluded, that among the four analyzed models, the "uncracked" analysis with the
constant stiffness of the reinforced bridge slab described the actual behavior of this composite bridge
with the best accuracy, in general.

The stresses in the girders above intermediate supports are influenced by effects like concrete
cracking, tension stiffening and reinforcement yielding. Allowing for these effects seems to be quite
complicated without utilization of nonlinear analysis. A technique given in [6], when additional
deformation loads supply effects of cracking in "uncracked" analysis, can be alternatively applied.
Probably, next research will focus on this area.
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However, in the phase of bridge design it is necessary to ensure the safe determination of the
bridge response to action. In that case, the stiffness reduction in the hogging regions due to concrete
cracking and tension-stiffening of concrete shell be given by the corresponding codes on conservative
side to fulfill the requirement of the safe design of steel girder. Especially, in the case of two-girder
bridge concept, when only one girder is loaded, the effect of the stiffness change in the hogging
regions over internal supports is more striking, [3].

The presented experimental observations were done in the age of concrete of 50 days. Thus,
majority of shrinkage strains had already been preceded. It would be useful to repeat the experimental
measurement sometimes in the future, to compare obtained results. After decades, shrinkage effect
will already be subsided and most of irreversible strains developed. Particularly, the effect of
cracking and development of cracks produced by repeated loads would be also observed.
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S POUZITIM KLUZNE SPARY

EXPERIMENTAL MEASUREMENTS OF PRESTRESSED MASONRY
WITH USING SLIDING JOINT

Abstrakt

Prispévek se vénuje experimentalnimu méfeni deformaci v misté lokalniho namahani zdiva od
dodate¢ného predepnuti. Méfeni jsou provadéna na zdéném rohu, ktery je postaven v laboratornim
zafizeni. Laboratorni zafizeni bylo navrzeno a vyrobeno na Stavebni fakult¢ VSB-TUO v CR a je
uréené pro méfeni trojosé napjatosti zdiva. Do zdiva jsou vlozeny dvé pfedpinaci tyCe umisténé
v riznych vyskach a upevnény do kotevnich desek, které slouzi pro pienos predpinacich sil do zdiva.
Zdény roh je proveden v poméru ke skutecnosti 1:1. V paté zdiva je vloZena asfaltova lepenka.
Ta pusobi ve zdivu jako kluznad spara a zajistuje snizeni smykového napéti v zakladové spare
zdénych popt. betonovych konstrukcei. Ziskané vysledky jsou porovnany s vysledky zdiva bez pouziti
kluzné spary véetné komentare vlivu kluzné spary na piedpinani zdénych konstrukci.

Klicova slova
Experimentalni méfeni, deformace, pfedpinani, zdivo, kluzna spara.
Abstract

Contribution deals with experimental measurements of deformations in the place exposed to
local load caused by additional pre-stressing. The measurements are made at the masonry corner built
in the laboratory equipment. The laboratory equipment was designed at Faculty of Civil Engineering
VSB — TU Ostrava for measurement tri-axial stress-strain conditions in masonry. In this masonry
corner two pre-stressing bars are placed. These bars are in different height and are anchored to the
anchor plates, which transfer pre-stressing forces to the masonry. The specimen for laboratory testing
is performed in the proportion to the reality of 1:1. In the bottom part masonry is inserted asphalt
strip. It operates in the masonry like a sliding joint and reduces the shear stress at interface between
concrete and masonry structures. The results are compared with the results of masonry without the
use of sliding joints, including comment on the effect of sliding joints on the pre-stressing masonry
structures.

Keywords

Experimental measurements, deformations, pre-stressing, masonry, sliding joint.

1 UvoDb
Metoda snizovani smykovych napéti v zakladovych sparach aplikaci reologické kluzné spary
je ucinnd a snadno proveditelna v praxi. Kluzné spary jsou obvykle tvofeny natavenym ¢i volné
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poloZzenym asfaltovym pasem na vyrovndvaci betonové vrstvé, pfipadné litym asfaltem ¢&i
umeélohmotnou folii. Souc¢asné metody [1] navrhu kluznych spar jsou s ohledem na stale se vyvijeci
nové materidly jiz nedostacujici a lze je pouzit pouze pro orientacni vypocty. Spravnost navrhu
reologické kluzné spary je podminéna zejména znalosti mechanické odezvy asfaltového pasu pfi
dlouhodobé ptsobicim smykovém zatiZeni, protoze ve vétSiné piipadi ma na konstrukce vliv
predevsim dlouhodobé pretvareni.

Vrameci vyzkumu Studentské grantové soutéze VSB-TU Ostrava je provadéno ovéfeni
vhodnosti pro kombinovani sanac¢niho opatieni pomoci dodate¢ného predpinani zdiva a soucasné
pouziti kluzné spary ve zdivu.

Predpéti ve zdivu miizeme dosahnout pomoci ocelovych lan nebo tahel. Tyto ocelové prvky se
vkladaji do predem vyfrézovanych drazek, které mohou byt pfi vné€jsim nebo vnitinim lici zdiva.
Konce ocelovych prvki se upinaji do ocelovych thelnikii nebo specidlnich kotev. U téchto zptuisobi
rekonstrukce je nutné dodrzet postupy a technologie predpinani. Dilezité je vhodné zvolit piedpinaci
systém kotev, zvolit vhodné usporadani a ulozeni predpinacich kabelll, ur€eni postupu predpinani a
stanoveni velikosti pfedpinacich sil v jednotlivych kabelech.

V dostupné literatufe [2~10] mulzeme nalézt, na =zékladé provedenych experiment,
doporuc¢ené hodnoty poméru piedpinaci sily a pevnosti zdiva v tlaku kolmo a rovnobézné s loznou
sparou. Konkrétné v literatute [4;5;6] jsou uvedeny hodnoty, které jsou dosazeny ve svislém fezu
horizontalné ptedpjatého sténového pasu.

Pro experimentalni zkousky zdiva byly postaveny dva zkusebni vzorky. Pro piehlednost jsou
oznaceny jako ZDIVO 1 a ZDIVO_2. Oba vzorky byly postaveny s pouZitim stejnych materiald, ale
mély rozdilnou pevnost malty a tim i vyslednou pevnost zdiva jako celku. Vzorek ZDIVO 1 byl
postaven bez pouziti asfaltové lepenky, zatimco zkuSebni vzorek ZDIVO 2 byl postaven s vlozenou
asfaltovou lepenkou v paté zdiva, ktera predstavovala kluznou sparu ve zdivu. Pouzitym asfaltovym
pasem je oxidovany asfaltovy pas s obchodnim nazvem IPA V60 S35 viz [11;12].

Predpinaci sily v experimentalnim meéfeni deformaci, popsaném v tomto piispévku, jsou
voleny bezpecné s ohledem na kvalitu vyplnéni spar maltou jako 10 az 50 % pevnosti zdiva v tlaku
kolmo na lozné spary, které jsou dosazeny piimo pod kotevni deskou, coz odpovida piiblizné 12,5 %
napéti dosazeného ve svislém fezu horizontaln¢ predpjatého sténového pasu. Zamérem tohoto
zkousSeni, neni pouze samotné méfeni deformaci, ale také sledovani chovani zdiva v misté lokalniho
namahani od postupné zvysujiciho se predpéti a v misté kluzné spary.

2 PRINCIP MERENI

2.1 Pouzity materidl a jeho materialové charakteristiky

Zatizeni pro zkouSeni trojosé napjatosti je ocelova konstrukce o rozmérech
900 x 900 x 1550 mm, ktera byla navrzena a sestavena dle [13]. V této konstrukci je postaven zdény
roh o vysce 870 mm. Tloustka zdi je 440 mm, povrch zdiva byl neomitnuty. Pouzitymi zdicimi prvky
jsou cihly CP 290x140x65, P15 a jako spojovaci materidl byla pouzita vipennd malta, smichana
s piskem v poméru 1:4.

Primérna pevnost cihel v tlaku byla stanovena zkouskou dle normy [14] na hodnotu
12,87 MPa pro oba zkusebni vzorky. Z této hodnoty je pak odvozend normalizovana primérna
pevnost v tlaku zdiciho prvku f, = 9,9 MPa. Primérnd pevnost malty v tlaku byla normou [15]
stanovena na hodnotu f,,; = 0,77 MPa pro vzorek ZDIVO _1 a hodnota f,,> = 0,351 MPa pro vzorek
ZDIVO 2.

Testovany zdény roh je uvazovan jako c¢ast stavajici konstrukce a proto pii vypoctu
charakteristické pevnosti zdiva v tlaku je postupovano podle normy [16] — Hodnoceni existujicich
konstrukei, ktera se odkazuje pfi stanoveni pevnostnich charakteristik na diive platné normy, pro
zdivo napf. na jiz neplatnou pfednormu [17]. Vysledna charakteristickd pevnost zdiva v tlaku kolmo
k loznym sparam pro vzorek ZDIVO 1 je fi = 1,663 MPa a pro zkouseny vzorek ZDIVO 2 je
vysledna pevnost zdiva f; = 1,366 MPa.
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V prubéhu zdéni byly do zdiva vlozeny dvé ptedpinaci tyCe v riznych vyskach a spary byly
doplnény maltou, viz obr. 1. Kazda predpinaci ty¢ byla oznacena dle sméru, ve kterém byla kladena
(smér A, smér B). Vyskovy rozdil umisténi ¢idel a pfedpinacich ty¢i u obou zkousenych vzorkl zdiva
byl v ramci pouze jednoho centimetru, coz lze povazovat za zanedbatelny rozdil. Ve sméru A byla
umisténa ve vySce 390 mm, ve sméru B byla umisténa ve vySce 530 mm. Dle vyrobce byly
predpinaci tyce typu HPT 26 z oceli 11 523 o priméru 26 mm, modul pruznosti 185 = 10 GPa. Tyce
byly hladké bez drazek nebo jinych povrchovych uprav. Po kone¢ném vyzdéni celého zdéného rohu,
byla horni ¢ast konstrukce vyrovnana vrstvou malty s ocelovou roznéseci deskou o tloustce 12 mm.
Na predpinaci tyce se osadily ocelové kotevni desky na vrstvu malty pro vyrovnani povrchu zdiva.

2.2 ZatiZeni testovanych vzorki

Svislé zatizeni bylo vnaSeno pomoci hydraulického lisu, ktery se umistil mezi roznaseci
deskou a I profilem ptiSroubovanym k laboratornimu zafizeni. Vzorek byl zatizen svislym zatizenim
0,1 MPa. Svislé zatizeni bylo stanoveno na zaklad¢ statického vypoctu rodinného domu v obci Stafic,
jez byl z divodu stavajicich trhlin sanovan dodate¢nym piedepnutim v Grovni zakladi a arovni ZB
véncu 1.pp a 1.np.

Predpinaci sila byla vnesena do pfedpinacich ty¢i rovnéz pomoci hydraulickych listi pfes
kotevni desky o rozmérech 300 x 300 mm a tloust’ce 10 mm a také kotevnich desek 300 x 300 mm
s tloustkou 20 mm, které byly zkouSeny na obou vzorcich zdiva. Hodnoty predpinacich sil jsou
uvedeny v tab. 1.

Merené deformace byly zaznamenavany pomoci potenciometrickych cidel upevnénych
k laboratornimu zafizeni, oznacenych dle pfipojeni k méfici stanici. V kazdém sméru bylo upevnéno
celkem osm cidel, ve sméru A ¢idla s oznacenim M21 az M28 a ve sméru B ¢idla s oznacenim M1 az
M&. Rozmisténi jednotlivych ¢idel v obou smérech je patrné na obr. 1.
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Obr. 1: Schéma rozmisténi méticich Cidel ve sméru A, ve sméru B

Obr. 2: Zkusebni vzorek ZDIVO 2, detail kluzné spary v paté zdiva
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Vzorek byl zatézovan postupné predpinaci silou o velikosti 10 % az 50 % z pevnosti zdiva
v tlaku kolmo na lozné spary, vzdy nejprve ve sméru B a poté ve sméru A. Na zkuSebnim vzorku
byly provedeny pouze dvé méteni a to z diivodu eliminace chyb pii méfeni, kterd by byla zpisobena
trvalou deformaci vzorku.

V tab. 1 jsou uvedeny vstupni hodnoty zatizeni zdiva. V prvnim sloupci jsou uvedeny
procentualni hodnoty, ve druhém a ¢tvrtém jsou hodnoty napéti v kotevni oblasti, odvozené
z charakteristické pevnosti zdiva v tlaku kolmém na lozné spary, ve tfetim a patém sloupci jsou
uvedeny velikosti pfedpinacich sil, vnasenych do zdiva ptes kotevni desku o velikosti 300 x 300 mm.
Plocha kotevni desky a také plocha zdiva pod kotevni deskou, se uvazovala bez oslabeni otvorem,
ktery byl ponechan pro prichod ptedpinaci tyce, jelikoz rozmeéry otvoru jsou v tomto piipadé
zanedbatelné.

Tab. 1: Vstupni hodnoty pro piedpinani zdiva, plocha kotevni desky 4 = 0.09 m?

ZDIVO_1 (fy = 1,663MPa) ZDIVO_2 (fy = 1,366MPa)
Napéti [kPa] Pfedlﬁ?ﬁ? sila Napéti [kPa] Pfedl%gﬁ? sila
10 % 166,3 14,97 136,6 12,29
20 % 332,6 29,93 273,2 24,59
30 % 498,9 44,90 409,8 36,88
40 % 665,2 59,87 546,4 49,18
50 % 831,5 74,84 683,0 61,47

2.3 Vysledky méfeni a jejich srovnani

Pribéhy vyslednych deformaci z méfeni, lze vidét na nize uvedenych grafech (obr.3 a
obr. 10). Na x-ové soufadnici jsou uvedeny hodnoty deformaci se zapornym znaménkem od tlaku
kotevni desky na zdivo. Vysledné deformace jsou ziskané zprimérovanim méfeni ve svislych fezech
M21 ~ M24 a M25 ~ M28 ve sméru A, M1 ~ M4 a M5 ~ M8 ve sméru B. Na svislé ose jsou uvedeny
vyskové soutfadnice umisténi jednotlivych ¢idel dle obr. 1. VSechna ¢idla byla umisténa na cihlach
popt. kotevnich deskach, nikoliv vSak v maltové spare. Vodorovna piimka v grafu oznacuje umisténi
predpinaci sily.

Uvedené obrazky, obou zkuSebnich vzorki ZDIVO 1 a ZDIVO 2, piedstavuji stlaceni
kotevnich desek a jejich okoli. Pribéhy deformaci kotevnich desek s riznou tuhosti ukazuji, Ze
v piipadé kotevni desky s tloustkou 20 mm dochazi k vyssim deformacim pfimo pod kotevni deskou,
ale také v jejim nejbliz§im okoli nez v pfipad¢ kotevni desky o tloustce 10 mm. Divodem chovani
kotevnich desek je vyssi ohybova tuhost kotevnich desek s tloustkou 20 mm. Ohybova tuhost je
zavisla na tloustce desky a pomér tuhosti obou pouzitych desek je 1:8.

Jak je patrné z obr. 3 az obr. 6 tvar deformace zdiva v obou smérech, v misté predpinaci tyce,
odpovida koncentraci napéti ptimo pod kotevni deskou, zatimco nad a pod urovni kotevni desky jsou
deformace mnohem mensi. Pribéhy deformaci jsou pfiblizn€ ve stejnych odstupech pro jednotlivé
velikosti predpinacich sil, pfedevsim pak ve sméru B.

Ke srovnani hodnot vyslednych prabéhd, ze zkusebniho vzorku ZDIVO 1 s deskou
300 x 300 x 10 mm (obr. 3 a obr.4), v obou pfedpinanych smérech, dochazi nad hranici napéti
odpovidajici 50 % z pevnosti z tlaku kolmo na lozné spary, kterda plsobi pifimo pod kotevnimi
deskami. Zatimco v piipadé¢ vzorku s deskou 300 x 300 x 20 mm (obr. 5 a obr. 6), dochazi ke
srovnani hodnot vyslednych deformaci v obou smérech, jiz pfi napéti odpovidajici 30 % a vice
z pevnosti z tlaku kolmo na lozné spary ptsobici pfimo pod kotevnimi deskami.
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Na zakladé uvedenych vysledki zkuSebniho vzorku ZDIVO 1, lze tedy fict, ze pfi pouziti
kotevnich desek s vyssi ohybovou tuhosti je zajiSténo soumérnéjsi zatizeni od predpéti v obou
smérech (jiz pfi nizsich predpinacich silach) nez v ptipadé kotevnich desek s nizsi ohybovou tuhosti.
Samozfejmé nesmime opomenout vySkové umisténi predpinacich tyci, velikosti ploch kotevnich
desek a samoziejmé modul pruznosti malty a cihel, jez maji rozhodujici vliv na vysledné pribéhy.

900 900
800 ‘./)( ,! ' SRE; 800
/
An i B Aran:
E 600 E 600
/ L . -
B > n 500 > 500
-—5 / 400 -% \.\ &‘ L\ x \ 400
;ff] Q\ H 300 2 \ 300
LR . (SR
4 A\, “
» \x \ %+ 100 100
1] 1]
200 -175 -150 -125 -100 -075 -050 -025 0,00 200 -175 -150 -125 -100 -075 -050 -025 0,00
Deformace [mm] Deformace [mm)]
—F=10% ——20% —&=30% ——10% ——20% --—30%
——40% ——50% = Piedpinaci sila —=40% —8—50% s Piedpinaci sila
Obr. 3: Deformace ZDIVO 1 ve sméru A, Obr. 4: Deformace ZDIVO 1 ve sméru B,
kotevni deska 300 x 300 x 10 mm kotevni deska 300 x 300 x 10 mm
900 200
s » X
800 )}‘-/ 7 800
— /(/- 5 700 // /// 700
z e /// 600 7 aa P44 &5
£ AT 1
i / K / / 500 up‘ A\ \\ \ L} 1 500
é L | /’ r 400 E \\ X\ \\ \\ o
RN | | S oTA
-.\\\ = 200 S : 200
2 J x\\‘l\\>*r 100 100
a 0
300 250 200 150 -100  -0.50 0,00 300 250 200 150  -100 -050 0,00
Deformace [mm] Deformace [mm]
——10% ——20% —-30% —H=103% ——20% —=30%
—_——40% ——50% —Pfedpinaci sila ——40% —8—50% e Piedpinaci sila
. 5: ¢ , . 6: ¢ R
Obr. 5: Deformace ZDIVO 1 ve sméru A Obr. 6: Deformace ZDIVO 1 ve sméru B
kotevni deska 300 x 300 x 20 mm kotevni deska 300 x 300 x 20 mm

Obr. 7 az obr. 10 tvar deformace zdiva v obou smérech, v misté¢ predpinaci tyce, odpovida
koncentraci napéti piimo pod kotevni deskou. Zatimco nad trovni kotevni desky jsou deformace
takika zanedbatelné, v misté pod kotevni deskou a predevs§im v paté zdiva mizeme vidét vliv kluzné
spary na vysledné deformace.

Vyznamné se deformace projevuji na obr. 7, kde je pouzita kotevni deska s niz§i tuhosti a
umisténi predpinaci tyCe je 340 mm od kluzné spary. V tomto misté lze vidét posunuti zdiva po
asfaltové lepence soucasné se zvySujici se predpinaci silou (shodné hodnoty v paté a v misté
predpinaci sily).

Pfi pouziti desky svétsi tloustkou, viz obr. 9, je pohyb zdiva po kluzné spafe rovnéz
vyznamny, ale nedochazi zde k posunu kotevni desky soucasné s kluznou sparou. Tyto posuny jsou
mensi nez s deskou o mensi tuhosti.
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Vliv kluzné spary zkusebniho vzorku ZDIVO 2 na smér B nebyl prakticky zadny. Mizeme
tedy fict, ze ddlezité pro kombinovani sana¢niho opatfeni pomoci predpinani zdiva a
pouzitim kluzné spary, je predevsim vyskové umisténi predpinacich ty¢i a také tuhost pouzitého

kotevniho systému.
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Obr. 7: Deformace ZDIVO 2 ve sméru A,
kotevni deska 300 x 300 x 10 mm

Obr. 8: Deformace ZDIVO 2 ve sméru B,
kotevni deska 300 x 300 x 10 mm
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Obr. 9: Deformace ZDIVO 2 ve sméru A,
kotevni deska 300 x 300 x 20 mm

3 ZAVER

Obr. 10: Deformace ZDIVO_2 ve sméru B,
kotevni deska 300 x 300 x 20 mm

Prispévek se vénuje laboratornimu méteni predpinaného zdéného rohu. Simuluje tak piipady

zesilovani a sanaci zdénych budov.

Srovnani vyslednych deformaci s pouzitim kotevnich desek s riznou tloustkou desky, ukazalo
rozdilné stlaceni zdiva v misté kotevnich desek u obou zkusebnich vzorkl. Tyto rozdily byly
zpusobeny rozdilnou ohybovou tuhosti samotnych desek a tim i eliminace deformace samotné

kotevni desky pfi zatézovani predpinaci silou.

Pro ovéfeni hypotéz je potfeba provést méfeni predpinani zdiva s pouzitim desek s vétsi
ohybovou tuhosti nez doposud a provést srovnani s jiz ziskanymi hodnotami, které jsou uvedeny

v tomto prispévku.



Vysledné posuny zdiva s pouzitim kluznych spar se 1isi v zavislosti na pouzitém materialu pro

kluznou spéru a jejim umisténi ve zdivu. Dale také vySkovym umisténim predpinaciho zafizeni a
tuhosti pouzitého kotevniho systému. Podrobné méfeni kluznych spar jsou feSeny v ramci financni
podpory Ministerstva prumyslu a obchodu, program TIP projekt ¢islo FR-TI2/746 - Reologicka
kluzna spara s teplotné fizenymi viskoelastickymi vlastnostmi [18;19;20].

Cilem prace by mélo byt vyuziti softwaru, na bazi MKP, pro navrh nebo posouzeni sana¢nich

opatieni poskozenych zdénych konstrukci [21~29].
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Jiti PETRU!
MOZNOSTI APLIKACE PRIRODNIHO ZEOLITU JAKO AKTIVNI PRIMESI DO BETONU

THE POSSIBILITIES OF APPLICATION OF NATURAL ZEOLITE
AS AN ACTIVE ADMIXTURE IN CONCRETE

Abstrakt

Prispévek se zabyva studiem moznosti vyuziti pfirodniho zeolitu jako Castecné nahrady
portlandského cementu v betonech v mnozstvich 3, 5 a 10 %. Vysledné stanovené hodnoty
zakladnich fyzikalné mechanickych vlastnosti (pevnost, mrazuvzdornost a odolnost proti ptisobeni
vody a chemickych rozmrazovacich latek) jsou nasledné podrobeny porovnani s referencnimi smésmi
betonu bez této Caste€né nahrady portlandského cementu alternativnim pojivem na bazi pfirodniho
zeolitu.

Klic¢ova slova
Beton, pfirodni zeolit, portlandsky cement, pucolanové ptimési, mrazuvzdornost.
Abstract

The paper deals with the possibility of using natural zeolite as a partial replacement for the standard
Portland cement in concrete at amounts 3, 5 and 10 %. The resulting set values of basic physical and
mechanical properties (strength, frost resistance and resistance to water and chemical de-icing salts)
are subsequently compared with reference concrete mixtures without the partial replacement Portland
cement of alternative binder based on natural zeolite.

Keywords

Concrete, Natural zeolite, Portland cement, Pozzolanic admixtures, Frost resistance.

1 UVOD

Otéazka ochrany zivotniho prostiedi pii vyrobé stavebnich hmot ziskava v poslednich letech na
stale vétsi dulezitosti. K minimalizaci moznych vlivi primyslu na okoli lze vyrazné pfispét
rozséhlej$im vyuzivanim pucolanovych piimési s hydraulickymi vlastnostmi. Mezi zakladni pfimési
patfi tufy, zeolity, pemzy, diatomitové zeminy, spongility, palené jily, cihelny prach, metakaoliny,
elektrarenské popilky, vysokopecni granulované strusky aj. I pres tuto skutecnost jsou ve stavebnictvi
stale nejvice pouzivana tradi¢ni pojiva na bazi portlandského slinku, které znacnym zplsobem
zatézuji zivotni prostiedi, a to nejen uvoliiovanim velkého mnozstvi oxidu uhli¢itého do ovzdusi pfi
vypalu slinku, ale také energetickou naro¢nosti vyroby. V poslednich dobé se fada autoru [3, 4].
zabyvala aplikaci pfirodniho zeolitu jako aktivni pfimési do betonu v mnozstvi cca 10 az 60 % hm.
Dalsimi aplikacemi zeoliti se zabyvaji autoii [5, 6, 7, 8]. Pfedmétem tohoto pfispévku je studium
moznosti vyuziti pfirodniho zeolitu jako castecné nadhrady klasického portlandského cementu
v betonech v mnozstvich 3, 5 a 10 % hm. Vysledné stanovené hodnoty zakladnich fyzikalné

! Ing. Jiti Petri, Katedra stavebnich hmot a diagnostiky staveb, Fakulta stavebni, VSB-Technicka univerzita
Ostrava, Ludvika Podéste 1875/17, 708 33 Ostrava-Poruba, tel.: (+420) 608 920 718,
e-mail: jiri.petru@vsb.cz.
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mechanickych a trvanlivostnich vlastnosti jsou nasledné podrobeny porovnani s referenénimi smésmi
betonu bez této castecné nahrady portlandského cementu alternativnim pojivem.

2 VSTUPNI MATERIALY

Jako vstupni suroviny experimentalni ¢asti byly pouzity portlandsky cement CEM I 42,5 R,
prirodni zeolit ZeoBau 200 z lokality Nizny Hrabovec. Dale bylo pouzito tézené kamenivo frakce 0-4
z lokality Tovacov a drcené kamenivo frakci 4-8 a 8-16 z lokality Hrabivka. Jako pfisady byly
aplikovany superplastifikacni piisada GLENIUM SKY 665 na bazi polykarboxylateteru
a provzdusiujici bezchloridova ptisada MICRO-AIR 103. Receptury jednotlivych smési jsou
uvedeny v Tab. 1.

Pii vyrobé a oSetiovani zkusebnich téles bylo postupovano dle CSN EN 12390-2 [13] a CSN
EN 12390-1 [14]. Pro vyrobu — michani betonovych smési byla pouzita laboratorni michacka Jager —
Record. Hutnéni betonovych smési ve formach bylo provedeno na vibra¢nim stole. Zkusebni télesa
byla odformovana po 24 hodinach tuhnuti a tvrdnuti s naslednym ulozenim ve vodni lazni.

Tab. 1: Receptury jednotlivych smési

Mnozstvi suroviny kg/m?
< £ Z = =15
-2 = =] o & =
o g oS |9 < @ 58 g =
Smés = S S2 158 | 588 Sy | 28
= 3 2= | 58 5 E 2% | 2
= |2 | 32135 | 55| 5 | 2| 27
= | S | 3 |dsw 22| £ | 22 ¢
5 = S8 | 82X 9B = £z R &
5 cw | Ez | ESe| EE 2 &3 | 88
O NZ | X5 | MI<| T > 1G] &=
Referencni
smés (obsah 346,00 0,00 947,00 | 338,00 | 405,00 | 190,00 2,42 1,04
Zeolitu 0 %)
Smés ZB3
(obsah 335,62 10,38 947,00 | 338,00 | 405,00 | 190,00 2,42 1,04
Zeolitu 3 %)
Smeés BZ5
(Obsah 328,70 17,30 947,00 | 338,00 | 405,00 | 190,00 2,42 1,04
Zeolitu 5 %)
Smés BZ10
(obsah 311,40 34,60 947,00 | 338,00 | 405,00 | 190,00 2,42 1,04
Zeolitu 10 %)

2.1 Struktura, sloZeni a vlastnosti zeolitu

Zeolity patii do skupinu tektosilikati. Obdobné jako vSechny tektosilikaty maji zeolity
trojrozmérnou vazbu tetraedrti kfemiku a hliniku, jeZ jsou navzdjem propojené sdilenim vrcholovych
kyslikd. Zeolity patii mezi nestechiometrické slouceniny obsahujici zpravidla 60 az 70 % oxidu
kiemicitého, 10 az 15 % oxidu hlinitého, mensi mnozstvi oxidu vapenatého a jako typickou slozku
oxid sodny a draselny. Hlinik je ve struktufe obsazen ve formé Ctyi'sténi stejné jako kiemik, ktery jim
tak mtZze byt nahrazen, ale vzhledem k oxida¢nimu stupni hliniku (III) je nezbytna pfitomnost
alkalického kovu, piip. jiného kationtu, kompenzujiciho zdporny naboj Al-tetraedrti. Kationty se tak
mohou vzajemné zastupovat, coz tvoii zaklad iontovyménnych vlastnosti zeolitl. Oteviena struktura
zeolitli obsahuje cetné kanalky a dutiny, které mohou zaujimat az 40 % celkového objemu a v nichz
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je reversibilné vazana voda. Tato vlastnost - vodni kapilarni kapacita ovliviiuje ptiznivé homogenitu a
konzistenci Cerstvych betonovych smési a soucasné také prubeéh hydratace. Zeolity je mozné taktéz
pripravit (dle pozadované struktury a slozZeni) synteticky z nékterych pfirodnich nebo primyslovych
aluminosilikatli ptsobenim roztoku hydroxidu sodného a draselného, nejcastéji hydrotermalnim
zpisobem v autoklavech. Je mozné také pfipravit zeolity o pozadovaném poloméru pérd - tzv.
molekulova sita, kterda nachazeji nezastupitelné uplatnéni v celé fad¢ primyslovych obort. Principy
syntézy zeolitli za teplot pod 100 °C mohou byt uzite¢né i pro piipravu riznych kompozitil, véetné
bezcementovych, napf. z primyslovych aluminosilikati (pucolant), kde pfispivaji k uzitnym
vlastnostem ztvrdlého kompozitu. [1, 2]

3 PEVNOSTNi VLASTNOSTI

3.1 Stanoveni pevnosti v prostém tlaku (krychelna, valcova)
Ovéfeni pevnosti bylo stanoveno dle CSN EN 12390-3 [9] po 3, 9, 28 a 90 dnech tuhnuti
a tvrdnuti. Zkousky byly provadény vzdy na tiech télesech z kazdé receptury (betonovych krychlich
o rozmérech 150%150%150 mm a betonovych valcich o rozmérech 150x300mm). Pevnosti byly
stanoveny na zkuSebnim lisu FORM+TEST Alpha 2-4000.

45 40
40 35
= 35 _
g £ 30 < 4}/’—:
[ S— z -:.
g 30 g /
£ z 25 £
2 25 - o
= £ 20 == _=RB
= 20 =
Z ZB3 Z 15 ZB3 -
g 15 i =
= / =
8 BZ5 g 10 BZ5 4
. —=BZ 10 5 —4=7B10
0‘/ T 1 T 0_\ T T T
0 3 9 28 90 0 3 9 28 90

Doba zrani [clnylh

Doba zrani [dny]

Obr. 1: Stanoveni pevnosti v prostém tlaku na krychlovych a valcovych vzorcich

Hodnoty pevnosti v prostém tlaku po 28 dnech stanovenych na krychli v ptipadé referenc¢nich
smési dosahuji 31,18 MPa. Hodnoty pevnosti u modifikovanych smési se pohybuji v rozmezi od
29,91 MPa (u smési s obsahem 3 % zeolitu), pres 33,29 MPa (u smési s obsahem 10% zeolitu) az po
35,51 MPa u smési s obsahem 5 % zeolitu. Nejvy$si hodnoty pevnosti v prostém tlaku stanovené na
krychli po 28 dnech tuhnuti a tvrdnuti dosadhla smés s obsahem 5 % zeolitu (35,51 MPa). Naopak
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nejniz$i hodnota pevnosti byla stanovena u smési s obsahem 3 % zeolitu. V pfipadé dalSich
stanovenych pevnosti po 90 dnech tuhnuti a tvrdnuti dochazi k nartstu hodnot pevnosti,
pravdépodobné v diisledku stale probihajici pucolanové reakce. U referencni smési se jedna o nartst
oproti pevnostem po 28 dnech témét o 11 %, u smési s obsahem zeolitu 3 % pak o 14 %, u smési
s obsahem zeolitu 5% o 10 % a u smési s obsahem zeolitu 10 % pak o nartst pevnosti o 10 %.
Nejvétsi nartist oproti pevnostem stanovenych po 28 dnech byl zaznamendn u smési s 3 % zeolitu,
témer o 14%. Vysledky stanoveni pevnosti v prostém tlaku na krychlovych vzorcich jsou uvedeny
v Tab. 2 a na Obr. 1.

U pevnosti v prostém tlaku stanovenych na valcovych vzorcich se jevi situace obdobné, tzn.,
nejvyssi hodnoty pevnosti bylo dosazeno u smési s obsahem zeolitu 5 % (35,09 MPa). Naopak
U pevnosti po 90 dnech byl pozorovan stejny efekt nariistu pevnosti jako v piipad¢ pevnosti
stanovovanych na krychlovych vzorcich. Nejvétsi nartist oproti pevnostem stanovenych po 28 dnech
byl zaznamenan u smési s 3 % zeolitu a to témét 15 %. Nejnizs§i hodnota 3 % byla pozorovana
usmesi s 5 % obsahu zeolitu. U smési s 10 % zeolitu doslo naopak k poklesu pevnosti a to o 6 %.
Vysledky stanoveni pevnosti v prostém tlaku na valcovych vzorcich jsou uvedeny v Tab. 2 a graficky
znazornény na Obr. 1.

3.2 Stanoveni pevnosti v tahu ohybem

Zkouska byla provadéna dle CSN EN 12390-5 [10]. Zkouska probihala na tfech tramcich
z kazdé receptury o rozméru 100x100%x400 mm po 3, 9, 28 a 90 dnech tuhnuti a tvrdnuti pomoci
laboratorniho lisu. Hodnoty pevnosti po 28 dnech stanovenych na tramci v pfipad¢ referencnich
smési dosahuji 6,24 MPa. Hodnoty pevnosti u modifikovanych smési se pohybuji v rozmezi od
5,99 MPa (u smési s 3 % zeolitu), pres 5,97 MPa (u smési s 5 % zeolitu) az po 6,26 MPa u smési
s 10 % zeolitu. Nejvyssi hodnoty pevnosti v tahu ohybem stanovené na tramci po 28 dnech tuhnuti
a tvrdnuti dosahla smés s obsahem 10 % zeolitu. U pevnosti po 90 dnech byl pozorovan stejny efekt
nartstu pevnosti jako v pfipadé pevnosti v prostém tlaku stanovovanych na krychlovych a valcovych
vzorcich. U referencni smési se jednd o nartst oproti pevnostem po 28 dnech témét o 9 %, u smési
s obsahem zeolitu 3 % pak o 14 %, u smési s obsahem zeolitu 5 % o 8 % a u smési s obsahem zeolitu
10 % pak o nardst pevnosti 4 %. Nejvétsi narust oproti pevnostem stanovenych po 28 dnech byl
zaznamenan u smesi s 3 % zeolitu témét o 14%. Vysledky stanoveni pevnosti v tahu ohybem jsou
uvedeny v Tab. 2 a na Obr. 2.

Tab. 2: Stanoveni pevnostnich vlastnosti jednotlivych smési po prislusném poctu dni tvrdnuti

Dny 3 dny 9 dnt 28 dnti 90 dnd
s 2 = B 2 = 2 =
= |2 |8 |2 |2 |5 |2 |2 |§B |2 |2 |§
= = < = = < = = S = = <
g _| € = g _| E = g __| E = g __| E =
TI%E| %o 2 |2E| 2= 2 |2E| %2 | 2L %o 2
S| E5 22| 2 |25 EE|E | EE|iE) | £ EZ £
> -1l >a| > S > 1NN >l > E >
20| | & 2o 2| B 20| 2| B 20| 2| B
2| 92| o=l =l 22| 2w =2 22| 2= o=| @ 2| o=
~ S -V =N I v~ S =" mS [V -Vl =} mS ~ 5| R E
RB 17,14 | 16,99 | 4,68 | 28,51 | 21,56 | 5,78 | 31,18 | 27,89 | 6,24 | 34,75 | 31,10 | 6,79
ZB3 |[16,90 | 15,70 | 5,51 | 28,28 | 21,68 | 6,08 | 29,71 | 21,68 | 5,99 | 33,81 | 31,61 | 6,81
BZ5 | 18,86 | 15,98 | 4,27 | 30,05 | 24,84 | 591 | 35,51 | 24,84 | 5,97 | 38,93 | 36,00 | 6,45
ZB10 | 17,76 | 16,66 | 4,28 | 31,75 | 23,25 | 6,01 | 33,29 | 23,25 | 6,26 | 36,84 | 27,35 | 6,52
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Obr. 2: Stanoveni pevnosti v tahu ohybem
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Obr. 3: Odolnost proti pisobeni CHRL

4 ODOLNOST PROTI PUSOBENi VODY A CHEMICKYCH
ROZMRAZOVACICH LATEK (CHRL)
Stanoveni bylo provedeno dle CSN 731326 [11] vzdy na tfech krychlovych vzorcich

orozmerech 150x150x150 mm z kazdé receptury s vyuZzitim laboratorniho zmrazovaciho boxu
KD 20-T4.1. Maximalni hodnota plo$ného odpadu byla dle [11] stanovena na 1000 g.m? po

v

material s obsahem 10% zeolitu - 607,4 g.m (stupeti poruseni dle [11] 3). Naopak nejvys§i hodnoty
odpadu byly zji§tény u referenénich téles, v piipadé 100 zmrazovacich cykld az 10235,6 g.m (stupeii
poruseni dle [11] 5). Lepsich vysledkii bylo dosazeno u smési s 5 % obsahu zeolitu - 2657,8 g.m™
(stupeti poruseni dle [11] 4) a 2401,5 g.m™ (stupefi poruseni dle [11] 4) u 3% obsahu zeolitu ve smési.

Tab. 3: Odolnost proti piisobeni vody a chemickym rozmrazovacim latkam

Odpad po 25 Odpad po 50 Odpad po 75 Odpad po 100
Smés cyklech cyklech cyklech cyklech
[g-m?] [g.m?] [g.m?] [gm?]
RB Ref. smés (Zeolit 0 %) 2040,0 49822 7811,9 10235,6
ZB3 (Zeolit 3 %) 677,0 1577,8 2065,2 2401,5
BZ5 (Zeolit 5 %) 4933 15244 2194,1 2657,8
ZB10 (Zeolit10 %) 91,9 2133 394,1 607,4
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Podmince odolnosti proti pisobeni vody a chemickych rozmrazovacich latek tedy vyhovéla
pouze smeés s 10 % zeolitu. Ostatni smési véetné smesi referencni byly klasifikovany jako
nevyhovujici. Vysledky stanoveni vcetné Casového pribéhu dle jednotlivych zmrazovacich cykla
odolnosti proti ptisobeni vody a chemickych rozmrazovacich latek jsou uvedeny v Tab. 3 a na Obr. 3.

5 STANOVENi MRAZUVZDORNOSTI

Stanoveni bylo provedeno dle metodiky CSN 731322 [11] na normovych télesech - tramcich
o rozmérech 100x100x400mm s vyuzitim laboratorniho zmrazovaciho boxu KD 20-T4.1. Nasledn¢
po provedeni prislusného poc¢tu zmrazovacich cykla (100 a 50) byly stanoveny z jednotlivych poméra
pevnosti v prostém tlaku a vtahu ohybem pfislusné koeficienty mrazuvzdornosti. Koeficient
mrazuvzdornosti KM v prostém tlaku po 50 a 100 cyklech a koeficient mrazuvzdornosti KM v tahu
ohybem po 50 a 100 cyklech. Limitni normovou hodnotou pro urceni, zda je materidl mrazuvzdorny
¢i ne je hodnota koeficientu mrazuvzdornosti v prostém tlaku a tahu ohybem 0,75. V piipadé
stanoveni mrazuvzdornosti po 50 zmrazovacich cyklech byla vyhodnocena jako mrazuvzdorna pouze
smés referencéni. Ostatni smési, tj. s obsahem 3 %, 5% a 10 % zeolitu byly vyhodnoceny jako
nevyhovujici podmince mrazuvzdornosti. Vysledky stanoveni viz Tab. 4.

V ptipad¢ stanoveni mrazuvzdornosti po 100 zmrazovacich cyklech byly vyhodnoceny jako
mrazuvzdornd smes referenéni a smés s obsahem 3 % zeolitu. Ostatni smési, tj. s obsahem 5 %
a 10 % zeolitu byly vyhodnoceny jako nevyhovujici podmince mrazuvzdornosti. Vysledky stanoveni
jsou uvedeny v Tab. 5.

Tab. 4: Koeficient mrazuvzdornosti v prostém tlaku a v tahu ohybem po 50 cyklech

. Koeficient mrazuvzdornosti v Koeficient mrazuvzdornosti v tahu
50 cykli

prostém tlaku KM[-] ohybem KM [-]
RB Ref. smés (Zeolit 0 %) 0,92 0,99
ZB3 (Zeolit 3 %) 0,67 0,99
BZ5 (Zeolit 5 %) 0,58 0,96
ZB10 (Zeolit10 %) 0,51 0,93

Tab. 5: Koeficient mrazuvzdornosti v prostém tlaku a v tahu ohybem po 100 cyklech

Koeficient mrazuvzdornosti v Koeficient mrazuvzdornosti v tahu

100 cykla prostém tlaku KM [-] ohybem KM [-]
RB Ref. smés (Zeolit 0 %) 0,99 0,98
ZB3 (Zeolit 3 %) 0,99 0,95
BZ5 (Zeolit 5 %) 0,58 0,98
ZB10 (Zeolit10 %) 0,51 0,99
6 ZAVER

Vysledky experimentalnich zkousek smési betonu s ptirodnim zeolitem ZeoBau (2 %, 5 %
a 10 %) jako Castecné ndhrady portlandského cementu Ize shrnout do nésledujicich bodu:

1. Nejvyssich hodnot pevnosti v prostém tlaku stanoveném na krychlovych vzorcich
dosazeno u smési s 3 % zeolitu. U pevnosti v prostém tlaku stanovenych na valcovych
vzorcich bylo nejvyssich hodnot dosazeno u smési s obsahem 5% zeolitu. Naopak
nejnizsich hodnot bylo dosazeno u smési s 3 % zeolitu. Nejvyssich hodnot pevnosti v tahu
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ohybem stanovenych na tramci po 28 dnech tuhnuti a tvrdnuti dosédhla smés s obsahem
10 % zeolitu. V piipadé 90ti dennich pevnosti byl pozorovan jev, kdy zfejmé diky dale
probihajicim pucolanovym reakcim dochéazi k dal$imu nartistu pevnosti. Nejvyznamnéjsi
narQst pevnosti v prostém tlaku a tahu ohybem oproti pevnostem stanovenych po 28 dnech
byl zaznamenan u smési s 3 % zeolitu — o 14 -15 %. Ze stanovenych vysledki miizeme
tedy konstatovat, ze pfidavek pfirodniho zeolitu v uvedenych mnozstvich ma za nésledek
¢astecné zlepSeni pevnostnich vlastnosti.

2. V pripadé stanoveni mrazuvzdornosti po 50 zmrazovacich cyklech byla vyhodnocena jako
mrazuvzdorna pouze smés referenéni (KM v prostém tlaku 0,92 a KM v tahu ohybem
0,99). U 100 zmrazovacich cykld se da klasifikovat jako mrazuvzdorna smés referenéni
(KM v prostém tlaku 0,99 a KM v tahu ohybem 0,98) a smés s 3 % zeolitu (KM v prostém
tlaku 0,99 a KM vtahu ohybem 0,95). Pomérné vysokou hodnotu koeficientu
mrazuvzdornosti v prostém tlaku po 100 cyklech KM 0,99 u smési s 3 % zeolitu miZeme
oznalit jako jistou anomalii vzhledem k ostatnim vysledkim stanoveni koeficientd
mrazuvzdornosti. Vzhledem k tomu, ze vysledky byly stanoveny na pfislusnych sadach
zkuSebnich te€les dle metodiky [12] neni mozné provedeni ovéfeni této hodnoty
opakovanim této zkousky na identickych vzorcich (ovéfeni by pravdépodobné potvrdilo,
ze se v tomto pripadé jedna o anomalii). U hodnot koeficientli mrazuvzdornosti KM v tahu
ohybem po 50 a 100 zmrazovacich cyklech je zajimavym poznatkem skuteénost, Ze
postupné zvySovani mnozstvi obsahu zeolitu (3 %, 5 % a 10 %) ma na hodnotu koeficientu
mrazuvzdornosti v tahu ohybem minimalni vliv. K vysledkiim stanoveni koeficientu
mrazuvzdornosti KM v prostém tlaku po 50 a 100 zmrazovacich cyklech da konstatovat, ze
s postupnym zvySovanim mnozstvi zeolitu ve smésich dochéazi ke snizovani hodnoty
koeficientu mrazuvzdornosti a tim padem k tomu, Ze u vysledného materialu dochazi ke
snizeni odolnosti vii¢i mrazu. Do budoucna je nutné zaméfeni se na ovéfeni vlastnosti
hodnot koeficientu mrazuvzdornosti KM v prostém tlaku a tahu ohybem u danych smési.

3. Pii zkouSce odolnosti proti pisobeni vody a chemickych rozmrazovacich latek bylo
nejniz§tho mnoZzstvi plo§ného odpadu dosazeno u smési s 10 % zeolitu a to 607,4 g.m2.
Naopak nejvyssi hodnoty odpadu byly zjistény u referenéni smési (10 235,6 g.m2).
Podmince odolnosti proti plisobeni vody a chemickych rozmrazovacich latek tedy
vyhovéla pouze smés s 10 % zeolitu. Ostatni smési vcetné smési referenéni byly
klasifikovany jako nevyhovujici. Obecné mizeme k vysledkiim stanoveni odolnosti proti
pisobeni vody a chemickych rozmrazovacich latek konstatovat, ze zvySeni obsahu zeolitu
v uvedenych mnozstvich ve smésich ma za nasledek snizeni hodnoty plosného odpadu
atim padem tedy vyrazné zvySeni odolnosti daného materialu proti pusobeni vody
a chemickych rozmrazovacich latek.

Po shrnuti vysledkit mizeme dojit k zavéru, Ze jako jedna z nejvhodnégjSich hmotnostnich
kombinaci ¢astecné nahrady portlandského cementu se jevi varianta s obsahem 3-5 % prfirodniho
zeolitu. Na zakladé prezentovanych vysledki midZeme konstatovat, Ze pfirodni zeolit ma dobry
potencial vyuziti jako ¢astecné nahrady portlandského cementu pii vyrobé betonu, ovSem vyskytuje
se cela fada limitujicich faktort, na které je nutné se do budoucna zaméfit.
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Lubo$ DANIEL', Jin KORTIS?
NUMERICKE MODELOVANIE INTERAKCIE VOZIDLA A MOSTNEJ KONSTRUKCII

THE NUMERICAL MODELING OF INTERACTION VEHICLE AND BRIDGE
Abstrakt

Dynamicka interakcia vozidlo — most predstavuje aktualnu problematiku, ktorej sa venuju
l'udia na viacerych pracoviskach. Pre rieSenie takejto tlohy sa vyuzivaji hlavne numerické metody.
Najznamej$ou a najpouzivanejSou znich je metéda koneénych prvkov. Clinok sa zaoberd
numerickym modelovanim interakcie vozidlo — most v systéme ANSYS a zobrazuje vplyv rychlosti
vozidla na priehyb mosta v strede rozpitia.

Kli¢ova slova
ANSYS, metdda konecnych prvkov, kmitanie, dynamické analyza, nahodny profil.
Abstract

Vehicle — bridge dynamic interaction represents the actual problem which is solved on many
work places. Within the solution of the task the numerical methods are applied mainly. The Finite
Element Method is the best-known and widely used. The submitted article is dedicated to the
numerical modeling oh vehicle — bridge interaction problem in the environment of the system
ANSYS and illustrates the influence of the speed of vehicle motion on the bridge mid-span
deflection.

Keywords

ANSYS, finite element method, vibration, dynamic analysis, random profile.

1 UVOD

Sucasny vyvoj v danej problematike je zamerany hlavne na interakciu kolajovych vozidiel
a zelezni¢nych mostov pri ktorych je dynamicky ucinok vyrazne vyssi ako pri cestnych mostoch [7].
Pri analyze interakcie mostov pozemnych komunikacii a vozidiel sa vo vicSine aplikuju podobné
principy vypoctov. Délezitou sucastou riesenia problému je spravna volba vypoctovych modelov
vozidiel, ich matematicky popis anasledné riesenie v siistave s mostnou konstrukciou. Casto sa
pouzivaju tzv. Stvrtinové alebo poloviéné vypoctové modely, ktoré modelujii pohyb a ucinky $tvrtiny
alebo polovice vozidla. Oproti priestorovym modelom vozidiel maju vyhodu zna¢ného
zjednodusenia, ale nie je mozné pomocou nich rieSit vplyv priestorového kmitania vozidla.
Vypocétové modely vozidiel sa kvoli zjednoduseniu matematického rieSenia zostavuju ako diskrétne
vypoctové modely s koneénym poétom stupnov volnosti. Pohybové rovnice potom prechadzaju do
tvaru obycajnych diferencialnych rovnic.

Clanok sa zaoberd tvorbou vypoétovych modelov vozidla, mosta a ich vzjomnej interakcie
v programovom systéme ANSY'S pracujiceho na baze MKP. Vozidlo je v tomto pripade modelované

! Ing. Lubo$ Daniel, Katesira stavebnej mechaniky, Stavebnad fakulta, Zilinskd univerzita v Ziline,
Univerzitna 8215/1, 010 26 Zilina, e-mail: lubos.daniel@fstav.uniza.sk.

2 Ing. Jan Korti§, Ph.D., Katedra stavebnej mechaniky, Stavebna fakulta, Zilinska univerzita v Ziline,
Univerzitna 8215/1, 010 26 Zilina, e-mail: jan kortis@fstav.uniza.sk.
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ako Stvrtinovy model tvoreny pomocou pruzinovych prvkov s predpisanymi tuhostnymi a tlmiacimi
vlastnostami a prvkov charakterizujicich koncentrovanti hmotu v uzloch. Model mostnej konstrukcie
je tvoreny rovinnymi nosnikovymi prvkami. Samotna interakcia vozidlo — most je zabezpecena
pomocou kontaktnych prvkov s vyuzitim kontaktu typu node to surface.

Predkladand uloha patri medzi nestacionarny pevnostny (dynamicky) dej, ktory opisuje
vSeobecna pohybova diferencialna rovnica.

[M].{i (1)} +[CT{a(t)} +[K]-{u ()} = {F (1)} (1.1)

Kde matica M predstavuje maticu hmotnosti, matica K maticu tuhosti a matica C maticu
utlmu systému. Ako neznama velic¢ina v rovnici figuruje vektor posunov u a jeho derivacie. Jednou
z moznosti rieSenia tejto rovnice v systéme ANSYS je vyuzitie implicitnej Newmarkovej metody.
Jedna sa o metodu priamej integracie, kde numericky integrujeme diferencialnu rovnicu po uréitych
casovych krokoch 4¢ vo zvolenom ¢asovom intervale (7, twa). Z toho vyplyva, ze ku geometricke;j
diskretizacii pribuda este aj casova. Vysledkom su, tak ako pri statickej ilohe MKP, funkéné hodnoty
vo vybranych geometrickych bodoch a nie samotné funkcie. NavySe funkéné hodnoty su rieSené este
aj v ¢asovych krokoch. Pri Newmarkovej metdde sa zavadzaji nasledovné predpoklady pre zavislost
vySetrovanych veli¢in v ¢asovom kroku.

{Unf = {0 +[(1-0).{i,} +6.{i.p ) At

(U ) ={u o, At +[(172-a).{i,} +a{ii., | AL 12)

2 OPIS VYPOCTOVEHO MODELU VOZIDLA

Pouzity Stvrtinovy vypoctovy model vozidla simuluje svojimi charakteristikami tazké
nakladné vozidlo T815 (Obr. 2.1). Pruziace prvky vozidla sa uvazuju linearne pruzné. Utlm
spojovacich ¢lenov je umerny rychlosti (viskdzny ttlm). Popis kmitania vozidla budeme riesit
numericky, v ramci algoritmov metody koneénych prvkov.

m,
> Wil
mn,
k, b,

Obr. 2.1: Vozidlo T815 modelované ako Stvrtinovy model

Model vyuzivany pri analyze v systéme ANSYS je zobrazeny na Obr. 2.2. Je tvoreny
pomocou troch uzlov a Styroch prvkov. Hmoty st modelované pomocou prvkov MASS21 asu
predpisané v uzloch ¢islo 2 a 3. Vuzle ¢islo 1 je definovany uzlovy kontaktny prvok. Uzly su
vzajomne spojené pomocou prvkov COMBINI14 s predpisanymi tuhostnymi a tlmiacimi
charakteristikami. Moznosti prvkov st spracované v [1].
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) Diagonalna matica hmotnosti vozidla

{m}[): {ml,mz }D: {17400,2140 }D [kg]
> MASS21
Diagonalna matica tuhosti spojovacich ¢lenov vozidla

COMBIN'L ‘
@ {ki}p = {ki, k2 }p = {3739448, 10045440 }p [N/m]
< Diagonalna matica tlmenia spojovacich ¢lenov vozidla
G {bi}p = {b1, b2 }p={ 260197, 10988 }p [kg/s]

Obr. 2.2: Model vozidla v systéme ANSYS [6]

3 OPIS VYPOCTOVEHO MODELU MOSTA

Predmetom analyzy je mostna konstrukcia na pozemnej komunikacii spajajuca obce Varin
a Moj3. Celkova dizka mostnej konstrukcie je 87 m a je tvorena 3 poliami s rovnakym rozpitim 29
m. Kazdé jedno pole posobi ako jednoduchy nosnik. Hlavnymi nosnymi prvkami su prefabrikované
predpété nosniky typu I-73, ulozené v prienom smere vo vzdialenosti 1440-1450 mm. Ulozenie
nosnikov a skladba mostovky je zobrazena v priecnom reze na Obr. 3.1.

250 1250 " 8500 . 1250 50,
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2%

BALES « MASTIX  10mm
nfiltratng nater
Yyrovnavaci beton 20-110mm
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i e A
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N
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Obr. 3.1: Prie¢ny rez mosta spéjajtici obce Varin — Moj$

Analyza je zamerana na stredné pole mostnej konstrukcie, ktoré je modelované v systéme
ANSYS pomocou nosnikovych prvkov BEAM3 ako jednoduchy rovinny nosnik s rozpétim 29 m.
Modul pruznosti materialu sa uvazuje 3,85¢10 N/m? , intenzita hmotnosti mosta na meter 19680 kg/m
a kvadraticky moment plochy prierezu 1,60622 m®* Pre ugely optimalizacie poctu nosnikovych
prvkov s ohl'adom na presnost’ vypoctu a ¢as potrebny pre vypocet bola vykonana predbezna analyza,
pri ktorej vozidlo prechadzalo po moste konstantnou rychlostou a menil sa iba pocet prvkov.
Z vysledkov analyzy bolo urené, ze 50 prvkov postacuje pre dosiahnutie dostacujiicej presnosti.
Z dovodu moznych nepresnosti pri vyssich rychlostiach vSak bolo pouzitych 100 prvkov.

4 KONTAKTNA ULOHA VOZIDLO-MOST

Pri rieSeni ulohy interakcia vozidlo most treba venovat’ dostato¢n(i pozornost’ kontaktu medzi
jednotlivymi dynamickymi systémami. Ako kontaktny prvok je pouzity CONTA175 a ako cielové
prvky su pouzit¢ TARGE169. Umiestnenie kontaktnych prvkov v modeli je zobrazené na Obr. 4.1.
Prvok CONTA175 reprezentuje koleso vozidla a prvky TARGE169 st naviazané na nosnikové prvky
BEAM3.
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Obr. 4.1: Umiestnenie kontaktnych prvkov v modeli

Pri vzajomnej interakcii vozidla a mostnej konstrukcii zohrava velka tlohu pozdizny profil
vozovky na mostovke, ktory sa povazuje za nahodnt stacionarnu ergodicku funkciu s nulovou
strednou hodnotou a snormalnym rozdelenim hustoty pravdepodobnosti. Na Statisticky popis
nerovnosti vozovky sa najcastejSie v suc¢asnej dobe pouziva vykonova spektralna hustota

-k

Sh(9)=sh(ao)[§]

0 4.1

ktora zobrazuje rozdelenie celkového vykonu ndhodného procesu podla jednotlivych

frekvencii. Norma STN ISO 8608 [2] charakterizuje kvalitu vozoviek z pohladu vyskovych

nerovnosti prave na zaklade VSH a rozdel'uje vozovky do 8 kategorii. Pri numerickych simulaciach

potrebujeme na zéklade znamej VSH generovat’ ndhodny pozdizny profil jazdnej dréhy. Je to mozné
urobit’ podl'a vzt'ahu

h(x) = > /2.5(2,).AQ.cos(Q,. X+ @)
k=t . 4.2)
Uhol @k je uhol fazového posunutia nahodné rozdeleny v intervale (0; 27w), generovany podl'a
rovnomerného rozdelenia .

5 VPLYV NEROVNOSTI NA DYNAMICKU ODOZVU KONSTRUKCIE OD
VOZIDLA

Pre potreby numerickej simulacie prejazdu vozidla po moste je vygenerovany nahodny profil
jazdnej drahy, ktory sa podl'a normy zarad’uje do triedy cesty B. To znamen4, Ze hodnota vykonove;j
spektralnej hustoty v referenénom bode je 4.10°. Usek je vektor ovelkosti 1 x 2900, ¢o pri
vzorkovani 0,01 m predstavuje profil o dizke 29 m (rozpitie mosta). Pred samotnym vyuZivanim
profilu pri simuléciach je potrebné overit’ jeho spravne dynamické vlastnosti. [3].

Nerownosti vozovky na moste h(t)
10 . . . . . .
| | | | | |
| | | | |
| | | | |
| | | | |
Y, | SR " A B VR, Lo Lo ___ IR
| |
g | |
—_ | |
= | |
g q0f- - EE . S A P L ——
1 1 1 1 1
| | | | |
| | | | |
_20 1 | | | | |
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Cas t [s]

Obr. 5.1: Nahodny profil jazdnej drahy na moste
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Porovnanie priebehov vychyliek v strede mosta od prejazdu vozidla po hladkom a nerovnom
profile jazdnej drahy je zobrazené na Obr. 5.2. Rychlost’ vozidla je konstantna 10 m/s.

Vychylka v strede rozpatia mosta od prejazdu vozidla v=10 m/s

2 \ \ \ \ \
| | . . |
O~ ----- +‘ 7777777 : 7777777777 profil s nerownostami |-'- - - - - 7 —
| | hladky profil \
25 - I [ T ”’;‘\ 2
|
|

Obr. 5.2: Porovnanie vychylky v strede rozpétia mosta od prejazdu vozidla
po hladkom a nerovnom profile , rychlost’ vozidla v=10 m/s

6 POROVNANIE VYSLEDKOV EXPERIMENTU A VYPOCTU

Experimentdlne merania sa uskuto¢nili na moste vo Varine dna 26.8.2009. Predmetom
experimentadlnych merani bolo sledovanie casovych priebehov vertikdlnych vychyliek uprostred
rozpédtia mosta od ucinkov pohybujuceho sa t'azkého nakladného automobilu Tatra T815.

Ako zatazovacie vozidlo sa pouzilo vozidlo Tatra T815, SPZ KM-503AA. Tuhostné a
hmotnostné parametre vozidla boli experimentdlne overované. Tlmiace parametre vozidla boli
prevzaté z firemnej dokumentécie o vozidle. Vozidlo sa pohybuje po moste konstantnou rychlost'ou
7,91 m/s.

Vychylka v strede rozpatia mosta od prejazdu vozidla v=7,91 m/s

u(t) fmm

Obr. 6.1: Porovnanie experiment a vysledkov vypoctu prejazdu vozidla po moste
s nahodnymi nerovnostami, rychlost’ vozidla v= 7,91 m/s
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Porovnanie experimentalneho merania a vysledkov z numerickych simulécii je zobrazené na
Obr. 6.1. Maximalna vychylka v strede mosta namerana pri experimente je 17,8 mm. Maximalna
vychylka ziskana vypoctom je 18,2 mm. Presnost’ vypoctu na zaklade experimentalneho merania je
97,7 %.

Na zaklade vysledkov porovnania vypoctu s experimentom, mézeme povazovat’ nami zvoleny
postup numerického modelovania prejazdu vozidla po mostnej konstrukcii za spravny.

7 ZAVER

V ramci numerickych analyz bol sledovany vplyv nahodnych nerovnosti na dynamickt
odozvu mosta. Presnost’ vysledkov ziskanych pomocou MKP bola overena z vysledkov experimentu.
Porovnanim experimentalnych merani a vysledkov MKP je odchylka presnosti vysledkov 2,3 %.
Na zéklade vysledkov porovnania vypoctu s experimentom, mdzeme povazovat’ nami zvoleny postup
numerického modelovania prejazdu vozidla po mostnej konstrukcii za spravny. Vplyvom nerovnosti
pri simulacii prejazdu vozidla sa maximalny priehyb v strede rozpitia zvysil 0 4,01 %. Z vyslednych
porovnani prejazdov vozidla po moste s nerovanym a hladkym profilom je zrejmé, Zze nerovnosti
jazdnej dréhy maju vplyv na vysledny Casovy priebeh priehybu s ohl'adom na zvicSenie dynamickej
zlozky. Pri zvolenej triede cesty ,,B“ vSak tento narast nie je vyznamny a bolo by skor zaujimavé sa
sustredit’ na kategorie ciest s nizSou kvalitou povrchu vozovky.

Praca ukazala, Ze tloha interakcia vozidlo - most patri medzi stochastické ulohy. RieSenie
takejto tlohy je mozné experimentalnou alebo teoretickou cestou. Ako sa ukazuje tak najvyhodnejsie
je vyuzitie vzajomnej kombinacie tychto dvoch pristupov dohromady.
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STOCHASTIC ANALYSIS OF CYLINDRICAL SHELL
Abstract

The paper deals with some chosen aspects of stochastic structural analysis and its application
in the engineering practice. The main aim of the study is to apply the generalized stochastic
perturbation techniques based on classical Taylor expansion with a single random variable for
solution of stochastic problems in structural mechanics. The study is illustrated by numerical results
concerning an industrial thin shell structure modeled as a 3-D structure.

Keywords

Stochastic perturbation technique, finite element method, shell structure.

1 INTRODUCTION

In the paper the finite element method has been applied to the analysis of variation of
structural parameters due to uncertainties of these parameters. The so-called stochastic finite element
method has been used on the basic of the 2nd-order perturbation method [1-5]. This non-statistical
approach is numerically much more efficient than a statistical approach, such as Monte Carlo
simulation. A major advantage of the statistical finite element approach is that only the first two
moments need to be known. Moreover a large number of samples are required in statistical
approaches.

2 FORMULATION OF THE PROBLEM

2.1 Second moment perturbation method

The basic concept of second moment perturbation method (SMPM) is descended from the
linear transform of a random variable described in term of a powers series expansion [1, 2, 4]. Let us
consider a vector a = {ar}, r=1,2,...,r, are assumed to be time-independent random variables,

specified by the first two associated central moments — means 5:{5),} and cross-covariances
Cov(ar,as); r,s=1,2,...,7 . Expanding the random variables {x[ (a)} around the argument means

a .+ via Taylor series and retaining terms up to second order yields
{a}
7 7 2
axj a=a (ar _ar)-‘r 1 Z a xj a=a (ar _Er )(ax _EY) (1)

xi(ar):xi(ar)-‘rz E
The zero, first and mixed second derivatives od {x} with respect to {a, } at {z } are constant valued.

o Oa, "= Oa,Oa,
i ¥ r

The mean values {7% } = {E[x ]}, i=1,2,...,i,are expressed as

i
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i Ella, -a,Ya, -a,)]

~ =0 F
T P B R )
Elx1=x(a ~|ea E|\a, —a 5 l
[xy] xz (ar)""rZ:l: aar a=a (ar ar) + 2 rZ:I: aa’,aas

7 2
“x(@)e 33

245 0a,0a, '

- Cov(ar ,a, ) 2)

or, more concisely

— 1

X =x(a )+2x(2)(a ) 3)
where the symbolic symbol

(o) = Z 0*(c)

= da,da, ‘
r=1 r N
To determine the cross-covariances Cov(x[, xj) we note, by (1) and (3), that the spreads of the random

i Cov(a,, ,a, ) )

variables {xi} about their means {)_C;} are

7 7 2
X _')?i = szl azﬁ(ar _ar)—i_%Zaj ;; a=a ( -a, Xa _CZ ) (2) (5)
r=l r r=1 r s
and
Cov(xi,xj)zEl(xi—)?l.)(xj—fcj)J
L avox 1 @ o) o O - e
~ __ i : ( E _
,Z]{@a da, 4(6ar6as o Oa,0a, || (. =2 Xa, - )+ Y
= jx Zx |,.. Cov(a, —a,)a, —a,)- 411( @ (2)+x(2)x(2))+ix(2)x(2) (6)
r,s=1 a
or
I, Ox;0x,

Cov(a, ,a, )—%xi&)x@. (7)

J

Cov(xi’xj): zaa g T

r=l1

The first two moments (3) and (7) are second-order. In comparison with conventional
statistical approaches, Monte Carlo simulation for instance, the drawbacks of the non-statistical
SMPM are that (i) random variables {xi} must satisfy the conditions for small fluctuation and for

continuity at { } and (ii) only first two probabilistic moments can be given on output. On the other

hand, advantages of SMPM are significant, since (a) the assumption of the normal distribution (even
homogeneity) for {x[} is not necessarily needed, (b) only the first two moment for {a,-} are required

on input, and (c) with the same-order accuracy only o(7) equation system to be solved in SMPM

when compared with o(7*) corresponding systems sampled in Monte Carlo simulation.

2.2 Hierarchical equations

Hierarchical system for the multidegree-of-fredom system describing structural static response
with stiffness matrix K, displacement vector q and load vector Q is

K’q" =Q" ®)
¢’ =Q" -K"q" r=12,...,F ©)
K'q” =Y (Q" -2K"q" -K"q" Cov(a, ,a,) (19)

r,s=l1
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where the symbols (O)O , (0 )’r and (0)’m denote the values of the zero, first and mixed second partial

r

derivatives (0) with respect to {%} at {Zz }, respectively.

3 EXAMPLE
In the example a thin shell structure is considered. Fig. 1 shows the half of a cylindrical shell
clamped at boundaries under uniformly distributed pressure p =15kN/m’. The remaining input data
are: radius R =2.5m, length L=12m, Young modulus E =30MPa, Poisson ratio v=0.2.
The expectation, correlation function and coefficient of variation of the shell thickness are assumed
as:

E(t)=t, =0.05 Cov(t,,t,) = Jexpl-|x, —x,|A]-|y, - vo|\]
9=15/RL, A =2.5/RL, o=0.05;0.10;0.15.
Model
77 nodes
60 elements
z, @
L x
1
x < 6 y Boundary conditions:
ux=1 uw=1uz=1
k=1 ry=1 r=1
uxX=0 uy=1 uz=0
k=1 =0 rz=1
- 42
¥
eq=1 fixed
eq=0 free
60 55
7 74 0

Fig. 1: 60-element shell with mesh grid

Due to symmetry only one-quarter of shell is considered. The finite element mesh include 60
rectangular elements (60 random design variables), and total number of degrees of freedom is 313.

The main motivation behind an application of the generalized perturbation technique is to
eliminate the restriction on the input second probabilistic moments to be smaller than 0,15 and
impossibility of reliable computations of higher than the second probabilistic moments for the output.
Tab. 1 and Fig. 2 give the computed values of expectations and standard deviations for different
random thickness shell.
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Tab. 1: Expectations and standard deviations displacement g, (in symmetry blue line Fig. 1)

Expectation ¢ , Std. Dev. g,

Angle | Deterministic | @ =0.05 | «=0.10 | ¢=0.15 | =0.05 | =0.10 | «=0.15
90° 1.22¢-04 1.35e-04 | 1.74e-04 | 2.39¢-04 | 3.81e-05 | 7.63e-05 | 1.14e-04
75° 1.44e-04 1.58e-04 | 2.00e-04 | 2.71e-04 | 3.86e-05 | 7.72e-05 | 1.16e-04
60° 1.84¢-04 2.01e-04 | 2.50e-04 | 3.32¢-04 | 4.24e-05 | 8.48e-05 | 1.27¢-04
45° 1.92e-04 2.09e-04 2.59¢-04 3.42e-04 4.50e-05 9.00e-05 1.35e-04
30° 1.40e-04 1.53e-04 1.90e-04 | 2.52e-04 | 3.61e-05 | 7.23e-05 | 1.08e-04
15° 0.56e-04 0.61e-04 | 0.77e-04 | 1.02e-04 | 1.63e-05 | 3.26e-05 | 0.49¢-04
0° 0 0 0 0 0 0 0

4 CONCLUSIONS

In the stochastic perturbational analysis we deal with one system of the zeroth-order equations,
one system of the first-order equations for each of the random variables and one system of the
second-order equations. This non-statistical approach does not restrict the analysis to some limits of
random fields as in the statistical techniques; it is applicable to both the homogeneous and
nonhomogeneous random fields and a normal approximation is not necessarily needed.
The restriction of small uncertainties in random variables, being inherent of the mean-point
perturbation procedure, is seemingly eliminated by the check-point perturbation scheme in which the
point of the system is perturbated around its parameterized variables.

With the transformation from correlated random variables to uncorrelated variables and by
using only dominant part of the transformed set, the algorithms worked out are effective even for PC-
based stochastic analysis of large-scale systems with acceptable computations cost. Since almost all
operations related to random quantities can be carried out by the procedures for deterministic
calculations the algorithms developed can be immediately adapted to existing deterministic finite
element programs.
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NUMERICKE MODELOVANI CASOVE ZAVISLEHO CHOVANI ZELEZOBETONOVE
KONSTRUKCE S VYUZITIM MODELU B3

NUMERICAL MODELLING OF TIME-DEPENDENT BEHAVIOUR OF REINFORCED
CONCRETE STRUCTURE WITH USE OF B3 MODEL

Abstrakt

Prispévek se zabyva vypocetni analyzou Casové zavislych deformaci Zelezobetonové ramové
konstrukce s vyuzitim teorie linearni viskoelasticity a modelu B3. Numerické feseni vyuziva piimé
integrace a je implementovano v algoritmickém jazyce. K vypocetni analyze prutovych konstrukei je
vyuzita obecna deformacni metoda. V prispévku je kromé piikladu vypoctu s vyuzitim modelu B3
prezentovano a diskutovano srovnani s vypoétem podle CSN EN 1992-1-1.

Kli¢ova slova
Numerické modelovani, viskoelasticita, zelezobeton, deforma¢ni metoda, model B3.
Abstract

The paper proposes an implementation of creep analysis of reinforced concrete structures
which utilizes the B3 model and the direct stiffness method for reinforced concrete frames. The
analysis is based on a numerical integration and it is implemented in an algorithmic programming
language. There is presented a solution with the mentioned approaches which is compared with
solution based on the EN 1992-1-1 technical standard.

Keywords

Numerical modelling, viscoelasticity, reinforced concrete, direct stiffness method, B3 model.

1 UVOD

Rada stavebnich materialit méni svoje vlastnosti v ¢ase. Diisledkem téchto zmén je obvykle
nartst deformaci béhem zivotnosti stavebnich konstrukei. Tyto jevy jsou nezanedbatelné napiiklad u
materiald na bazi dfeva [2,5], ale také u betonu (dotvarovani, smrstovani) [3,6,10,12]. Nekteré
moderni stavebni konstrukce, napfiklad vicepodlazni bytové domy, uvedené dva typy materiald
kombinuji, a proto je potfebné studovat vliv téchto dlouhodobych zmén na celkovou funkénost a
pouzitelnost téchto objektd. Jde zejména o mozné disledky rozdilnych deformaci v pribéhu
zivotnosti objektl, které mohou vést k naruSovani spoji mezi prvky zjednotlivych materiald,
k nadmérnym deformacim, pfipadné ke ztraté i€¢innosti izolacnich prvki nebo k estetickym zadvadam
(trhliny v pohledovych prvcich). Vyznam téchto vlivil je asto mozné zanedbat u konstrukci malého
rozsahu, ale nelze je pominout u konstrukci vétSich rozméri (napf. vicepodlazni pozemni stavby,
dievo-betonové lavky a mosty vétsich rozpéti) [7].

! Be. Jif{ Koktan, Katedra stavebni mechaniky, Fakulta stavebni, VSB-Technick4 univerzita Ostrava, Ludvika
Podéste 1875/17, 708 33 Ostrava - Poruba, tel.: (+420) 597 321 321, e-mail: jiri.koktan.st@vsb.cz.
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Ostrava, Ludvika Podéste¢ 1875/17, 708 33 Ostrava - Poruba, tel.: (+420) 597 321 321, e-mail:
jiri.brozovsky@vsb.cz.

77



Na Fakultd stavebni VSB-TU Ostrava je vsoudasné dob& pfipravovan Sir§i vyzkum
dlouhodobého chovani rozsahlych konstrukci kombinujicich prvky z zelezobetonu a konstrukéniho
dreva, piipadné z materidli na bazi dfeva. Predkladany clanek proto predstavuje ¢ast Gvodnich
teoretickych praci, které maji slouzit k pfipravé nastroji pro modelovani predpokladaného chovani
uvedenych konstrukci v pribéhu jejich zivotnosti. V pfispévku je diskutovano predevsim pouziti
numerického modelu B3 pro beton [1] a jeho implementace v algoritmickém jazyce, kterd ma
poslouzit predev§im k ovéfeni zvolenych vypocetnich postupli pfed tim, nez budou pfipraveny
nastroje pro rozsahlejsi tlohy.

2 MODELOVANI CASOVE ZAVISLYCH JEVU V BETONU

2.1 Viskoelastické modely

Dusledkem zmén ve struktufe betonu v ¢ase (chemické procesy, vysychani atd.) dochazi nejen
ke zménam mechanickych vlastnosti materialu (nardst pevnosti, modulu pruznosti), ale také
k postupnému vyvoji deformaci, a to i pfi konstantnim zatizeni (dotvarovani betonu).

K popisu tohoto chovani existuje celd fada piistupt. Casto se vychazi zteorie linearni
viskoelasticity, kterou je ovSem u betonu mozné pouzit jen v ptipadech, kdy napéti v materialu
dosahuji podstatné niznich hodnot nez je pevnost betonu [8,9]. Této skute¢nosti vyuzivaji i technické
normy [4], které v rGzné podobé zavadgji Casoveé zavislou funkci poddajnosti viskoelastického
materialu nebo z ni vyjadfeny soucinitel dotvarovani.

Funkci poddajnosti betonu je mozné popsat napiiklad pomoci Kelvinova fetézce [8], coz vSak
vyzaduje znalost fady parametra fetézce, jejichz stanoveni nemusi byt v praktickych tlohach snadné.
Proto, pokud neni vhodné nebo celné pouzit normovy ptistup, je mozné pouzit néktery z presnéjsich
modelt, napriklad model B3 [1,9].

2.2 Model B3

Pro dale popsané prace byl vybran model B3 navrzeny profesorem Bazantem [1] a to
v takzvané zkracené verzi. Model B3 byl sestaven na zakladé vyhodnoceni dlouhodobych vyzkumu
chovani Zelezobetonovych konstrukci. Jeho urcitou nevyhodou je jista slozitost a obtiznost stanoveni
nekterych vstupnich parametrti. Ty musi byt v optimalnim pfipadé ziskany pomoci kratkodobych
dotvarovacich zkousek pro konkrétni beton. Autofi modelu také uvadi rozsah vlastnosti betonu, pro
ktery je model ovéfen: vodni souéinitel v rozsahu od 0,35 po 0,85, pevnost na valcich po 28 dnech od
17 MPa do 70 MPa a hmotnost cementu 160-720 kg v metru krychlové betonu. Pro bézné betonové
smési je mozné najit doporucené hodnoty jednotlivych materidlovych parametri, které byly pouzity
také v ulohach diskutovanych v dalSim textu.

Funkce J ma ve zkracené verzi modelu B3 tvar:

1
(1) =——+q, (1 +y @ a1 ]. 1)
kde:
t* — Ccas, kdy je vneseno zatizeni [dny],
t — Cdcas, pro ktery je provadén vypocet [dny],
E, - asymptoticky modul pruznosti [Pa].

Ostatni veliiny jsou konstantami a je mozno je urcit experimentalnimi testy. Pro bézné
betony se zpravidla doporucuji hodnoty: y=0,3, m=0,5, n=0,1, 0=0,001 [8]. V rovnici (1) neni uvazen
vliv smr§tovani betonu. Podle [9] se vdale uvadénych piikladech u modelu B3 pocitalo
s Pickettovym efektem.

2.3 Vypocetni postupy

Ke stanoveni hodnoty funkce poddajnosti J v ¢ase ¢ je mozné pouZzit numerickou integraci
nebo jiné numerické postupy (naptiklad exponencidlni algoritmus, jak je ukédzano v [9]). Pro potieby
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vypoctl ramovych konstrukei obecnou deformacni metodou [11] je nutné stanovit také relaxacni
funkei R(%,¢°), ktera je s funkci poddajnosti svazana vztahem (2).
J(5,t0) s + I ) (s, D e de = 1, @)
Relaxaéni funkce mlze byt stanovena numericky na zéklad¢é vztahu (2) nebo mize byt pro
beton stanovena dle [8] pfiblizn€ pomoci vztahu (3).
0,992 0,115 [](tm,t’) . ]
9

R(t, t ) = s - Jt,t=at) L j(t,tm)

3)
kde:
tn — polovina doby mezita ¢’ [dny],
At — 1den [dny].

Srovnani ptesngjsiho numerického vypoltu vychazejiciho ze vztahu (2) s pfibliznym
analytickym feSenim podle vzorce (3) je uvedeno na Obrazku 1. Pii vypoctu byly pouzity vySe

uvedené doporucené parametry funkce poddajnosti.  V dalSich vypoétech bylo pouzivano
numerického postupu.

x10

45 |-

o[Pa]

| L L L
! —numerické feSeni A t=1den
I~~~ ~|—pfiblizné feSeni podle analytického vztahu

25|~

|
|
1
250 300 350 400

|
l ‘
1 1 1
0 50 100 150 200
t[dni]

Obr. 1: Rozdil mezi numerickym a pfibliznym analytickym vypoctem relaxacni funkce

3 SROVNANI VYSLEDKU MODELU B3 A RESENI PODLE CSN EN 1992-1-1

3.1 Zadani srovnavaciho piikladu

Pro srovnani vysledkii ziskanych pomoci zkracené verze modelu B3 a postupu podle CSN EN
1992-1-1 uvedeném v pfiloze B byl pfipraven model prostého nosniku o rozpéti 3 metry zatizeného
spojitym rovnomérnym zatizenim o velikosti 7 kN/m, které bylo na nosnik umisténo 30 dni od
betonaze. Nosnik byl navrzen z betonu C30/37 (primérna pevnost po 28 dnech 38 MPa a se¢novy
modul pruznosti 32 GPa) s hlavni vyztuzi 4x10-B420B pii spodnim okraji s krytim 38 mm. Pro
vypocty byla predpokladana primérna relativni vlhkost prostiedi 50%. Schéma ptikladu je uvedeno
na Obrazku 2. Pti vypoctech podle se neuvazovalo s vlivem tahovych trhlin.
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Obr. 2: Schéma srovnavaciho ptikladu

Nosnik byl rozdélen na 10 kone¢nych prvkt. Byly uvazovany dvé varianty feSeni, v prvni byl
vliv hlavni nosné vyztuze zahrnut v idealizovaném priiezu, zatimco v druhé varianté byla vyztuz
zavedena do vypoctu pomoci dal$ich kone¢nych prvku. Pruty vyztuze byly umistény vici neutralni
ose nosniku excentricky. Toho bylo v modelu dosazeno pomoci kratkych prutd s vysokou tuhosti,
které spojovaly uzly kone¢nych prvka betonového nosniku s uzly kone¢nych prvki piedstavujicich
vyztuz. Interakce mezi betonem a vyztuzi je tedy zjednodusené modelovana jen v uzlech.

3.2 Vysledky srovnavaciho prikladu
Na Obrazku 3 jsou srovnany vypocitané prubéhy vyvoje prihybu nosniku uprosted rozpéti
v Case. Je patrné, Ze vliv zanedbani vyztuze na vysledky neni zanedbatelny. Model B3 pii danych
vstupnich parametrech poskytuje vyssi odhady deformace nez model podle CSN EN.

7
| | | | | | | | | |
| | | | | | | | | |
| | | | | | | | | |
| | | | R s
o) R o o
l ;
! n
— 1.5 - = 8 _
E | | | |
E | l l ; !
3 1 i [ L L In L7777#7777L7777L7
| | | | | | | | |
| | | | | | [-=~ESN EN s vyztuz| |
05 - - L v i 1 ___.|—CSNEN .
| | | | | | I |—e—B3 |
| | | | | | | |
| | | | | | I |—==B3 s vyztuzi I
| | | | | | | T T |
0 | | | | | | | | | |
1 2 3 4 5 6 7 8 9 10
t [let]

Obr. 3: Vyvoj maximalniho prihybu nosniku v ase

Vzhledem k tomu, Ze jde o idealizovany model staticky urcité¢ konstrukce, nema dotvarovani
vliv na rozlozeni vnitinich sil. V pfipad€ modelu s vyztuzi, ktera na rozdil od betonu svoje deformace
v ¢ase neméni, k pierozdéleni sil dojde. To je ilustrovano na Obrazku 4, kde jsou srovnany sily ve
vyztuzi v ¢ase 3 dny po prilozeni zatizeni a po 10 letech. Na Obrazku 5. jsou sily ve vyztuzi
v piipadé vypoctu pomoci modelu B3. Rozdilné hodnoty pocateéni napjatosti ve vyztuzi vyplyvaji
z rozdilnych vstupnich parametrii obou pouzitych modell (pii pouziti modelu B3 je nutno pracovat
s asymptotickym modulem pruznosti).

Skokova zména sil v jednotlivych konecénych prvcich vyztuze je dana vySe uvedenym
zjednodusenym modelem spoluptisobeni vyztuze s betonem, ve kterém je spole¢na deformace betonu
a vyztuze zaji$téna jen v uzlech koneénych prvku.
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Obr. 4: Hodnoty normalové sily ve vyztuzi pfi vypoétu dle CSN EN
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Obr. 5: Hodnoty normalové sily ve vyztuzi pfi vypoctu pomoci modelu B3

Ve vypoctech bylo vyuzivano numerické integrace a numerického vypoctu relaxacni funkce.
Vzhledem k tomu, Zze funkce popisujici casove zavislé chovani betonu jsou siln€ nelinearni a stejné
chovani vykazuji i vysledné deformace (viz Obrazek 3), je potiebné ovétit také vliv velikosti
vypoctového kroku na vysledky vypocti. Bylo ovéfeno pouziti rovnomérného kroku (az do 100
intervalil) a kroku, jehoz velikost se ménila logaritmicky podle doporuceni v [9] (az do 20 intervald).
Vysledky jsou uvedeny na Obrazku 6.

Z provedeného srovnani je ziejmé, ze pti vyssich poctech krokt vysledky vypoctd konverguji
ke stejnému feSeni. Soucasné je patrné, ze pii rovhomérném kroku feSeni je nutno pouzit pomérné
vysokého poctu vypoctovych krokt (100), zatimco pfi kroku proménné velikosti vede jiz rozdéleni
feSeného ¢asového intervalu (10 let) na 10 krokt k dostatecné piresnym vysledkiim.
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Obr. 6: Vliv vypoctového kroku na deformace v ¢ase

4 VYPOCET DOTVAROVANI ROVINNEHO RAMU

4.1 Popis konstrukce

Rozméry a zatizeni ramu jsou uvedeny na Obrazku 7. Pro urCeni deformaci vlivem
dotvarovani se uvaZovala kvazistadld kombinace zatizeni. ZatiZzeni zacalo plsobit po 40 dnech.
Velikost zatizeni ramové pficle g = g, + g, + Y,5, = 25,8+ 2 + 0,2 - 14,4 = 30,7kN/m. Velikost
zatizeni sloupti n = g; = 1kN/m.

Jako material byl ve vypoctu uvazovan beton ttidy C20/25, hlavni nosné vyztuz byla BSO0B.
Funkce poddajnosti betonu byla uréena podle zkraceného modelu B3 s nasledujicimi parametry:
primérna pevnost v tlaku f,,,, = 24MPa, doba oSetfovani 28 dni.

Zatizeni snghem s, =14,4 kN/m

Tiha stfedni konstrukce q;=25,8 kN/m

Vlastni tiha pfiéle g, =2 kN/m

3000

l
Vlastni tiha sloupu g; =1 kN/m \L
l
|

«— «— <«— <«—
e ——

v Z

6000 6000

Obr. 7: Schéma modelu rovinného ramu

Hlavni nosna vyztuz sloupt byla uvazovana 4x¢16. U pricle byla vyztuz pfi spodnim povrchu
4x$16, a pii hornim povrchu 4x¢20, pfiCemz kryti bylo ve vSech pfipadech 30 mm. Rozméry
jednotlivych prvki a polohy vyztuze jsou uvedeny na Obrazku 8.
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Obr. 8: Prifezy sloupu (vlevo) a pficle ramu

4.2 Vysledky FeSeni ramu

Na Obrazku 9 je ukézan prihyb uprosted rozpéti pricle ramu. Obrazek 10 pak ilustruje vyvoj
deformaci ramu po pul roce, po 5 letech a po 20 letech.

Obr. 9: Vyvoj prihybu pficle v Case

AE
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oL
t=0.5 let
1r [7.53mm;f
,g .53mm;0.49mm]
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Obr. 10: Celkové deformace ramu po 0,5 roku, po 5 letech a po 20 letech

6 ZAVER
V clanku bylo prezentovano feSeni Casové zavislych deformaci zelezobetonovych ramu
s vyuzitim deformacni metody a modelu B3. Bylo ovéfeno, ze uvedeny postup je vhodny i v ptipadé,
ze je implementovan pomoci algoritmického jazyka (napf. Octave nebo Matlab). Pii pouziti
presnéjSich modeldi, jako je model B3 je ovSem nezbytné pouzivat data ovéfend alespon
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kratkodobymi experimenty, nebot’ obecné nelze pracovat s normovymi vstupnimi daty, ktera jsou
statisticky upravena a nemusi nutné odpovidat konkrétni situaci (viz napi. Obrazek 3).
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Kamila KOTRASOVA!

FLUID IN RECTANGULAR TANK — FREQUENCY ANALYSIS
Abstract

Ground-supported tanks are used to store a variety of liquids. During earthquake activity the
liquid exerts impulsive and convective pressures (sloshing) on the walls and bottom of the rectangular
tank. This paper provides theoretical background for analytical calculating of circular frequencies and
hydrodynamic pressures developed during an earthquake in rectangular container. Analytical results
of first natural frequency are compared with experiment.

Keywords

Rectangular tank, fluid, frequency, experiment.

1 INTRODUCTION

Seismic event is certainly one of the most critical external events regarding safety of industrial
plants, as demonstrated by recent earthquakes. If industrial facilities store large amount of hazardous
materials, accidental scenarios as fire, explosion or toxic dispersion may be triggered, thus possibly
involving working people within the installation, population living in close surrounding or in urban
area where the industrial installation is located. Liquid storage tanks are considered essential lifeline
structures. Large-capacity ground-supported tanks are used to store a variety of liquids, e.g. water for
drinking and fire fighting, petroleum, chemicals, and liquefied natural gas. Satisfactory performance
of tanks during strong ground shaking is crucial for modern facilities. Tanks that were inadequately
designed or detailed have suffered extensive damage during past earthquakes. Knowledge of
pressures and forces acting on the walls and bottom of containers during an earthquake and frequency
properties of containers and fluid are important for good analysis and design of earthquake resistant
structures/facilities — tanks.

2 FLUID IN RECTANGULAR TANK DURING EARTHQUAKE

For tanks, walls of which can be assumed as rigid, a solution of the Laplace equation for
horizontal excitation can be obtained in a form, so that the total pressure is again given by the sum of
impulsive and convective pressures by use of absolute summation rule:

Pupw = Pupre T Pupcw- (D

Consider a rectangular container as shown in Fig. 1, and at the instant under consideration let
the surface of the fluid be horizontal and let the walls of the container have a horizontal acceleration
i, in the x - direction.

Let it be required to find the pressures on the walls of the container due to the acceleration i, .

Let the fluid have a depth H, a length 2L and a unit thickness, Fig. 1a. It is seen that the action of the
fluid is similar to that which would be obtained if the horizontal component of fluid velocity# were

I Ing. Kamila Kotrasova, Ph.D., Department of structural mechanics, Faculty of Civil Engineering, Technical
University of KosSice, Vysokoskolska 4, 042 00 Kosice, Slovak Republic, phone: (+421) 55 602 4294,
e-mail: kamila.kotrasova@tuke.sk.
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independent of the y coordinate; that is, imagine the fluids to be constrained by thin, massless,
vertical membranes free to move in the x — direction, and let the membranes be originally spaced
a distance dx apart.

When the walls of the container are given acceleration, the membranes will be accelerated
with the fluid and the fluid will be squeezed vertically with respect to the membranes.

; Ix dx
I s ] g

v
v
H V)
Y
Vi u+‘;—”dx
“W> = &
a) b)

Fig. 1: Rectangular tank is filled with fluid

As shown in Fig. 1b, since the fluid is restrained between two adjacent membranes,
the vertical velocity v is dependent on the horizontal velocity # according to

b= (H - y) ™. @)
dx
This is an equation specifying the constraint on the fluid flow. As the fluid is considered
incompressible, it follows that the acceleration V 1is proportional to the velocity v and
the acceleration i is proportional to the velocity u#, and the pressure in the fluid between
two membranes is given by the standard hydrodynamic equation:

P __, 3)

oy
where p is density of the fluid.

The acceleration g, thus produces an increase of hydrodynamic impulsive pressure on one

wall and a decrease of pressure on the other wall of

2
Diow = pijOH[y—l(y) }B tanhﬁ%- 4)

H 2\H

The effect of the impulsive pressures is to excite the fluid into oscillations. To examine the
fundamental mode of vibration, consider the fluid to be constrained between rigid membranes that are
free to rotate as shown in Fig. 2.
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Fig. 2: Rectangular tank are filled with fluid

The constraint is described by the following equations:
L*—x* dé

2 dy
v=0z. (6)
The pressure in the fluid is given by
op .
—=—p0U, (7)
Ox »
Lx 1(x) \|dé
—_ = | XA |4Y (®)
P pz{z 3(LJde

The equation of motion of a slice of the fluid is
+l 3
0 2L ) .
jpdyxdxz—p( )ﬁdy- ©)
<, 0y 12

The solution of this equation, with the boundary conditions appropriate to the problem, is for

sinusoidal oscillations
sinh \F b
Hzeoisina)t' (10)
. \F H
sinh ,[— —
2 L

This specifies the oscillation of the fluid. To determine the natural frequency of vibration, the
maximum kinetic energy, W}, , is equated to the maximum potential energy, W, .

h+l

1 .
W, :'(I;J;zp(uz +vz)co2 sin® ot dxdy » (1
+11
W, = jgpgxz sin ot dx - (12)
-1
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This gives

=§\/§tanh\/§£- (13)
L\2 2 L

The circular frequencies are then for the nth mode

o =§n\ﬁ tanhn\/E L (14)
L V2 2 L

The hydrodynamic convective pressures are given by

cosh \/7
\f 2L
S H

sinh

Pupcwm =| P~ ®*6, sin @t - (15

3 EXPERIMENTAL ANALYSIS OF FLUID IN RECTANGULAR TANK

The experiment was made with a rectangular tank with inner ground parameters 192 mm x
392 mm and height 242 mm, made of glass. The tank was filled with water by using potassium
permanganate; the height of filling of water was 50 mm. The container was excited by horizontal
harmonious motion of various frequencies with amplitudes of 5 mm and 10 mm (see Fig. 3).

Fig. 3: View of experiment place

4 RESULTS AND CONCLUSION

The first natural frequencies were calculated by analytical solution equation (14). Fig. 4 shows
the natural frequencies in [Hz] for realized experiment depend of height of filling.
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Fig. 6: Maximum heights of wave in [cm]

For a rectangular tank with inner parameters 192 mm x 392 mm and height 242 mm, the tank
was filled with water to the height of 50 mm, the natural frequency is given f; =0.875 Hz, f, =1.238
Hz, and more ..., there were calculated by using of equation (14).
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Fig. 5 shows the maximum heights of waves for 50 mm filling of water, by various exciting
frequencies with 5 mm amplitude, in dependency from frequencies in [Hz]. Fig. 6 shows the
maximum heights of waves for 50 mm filling of water, by various exciting frequencies with 10 mm
amplitude, in dependency from frequencies in [Hz]. Fig. 5 shows that the maximum height of wave
of water for 50 mm filling of water with 5 mm amplitude is by exciting frequency 0.86 Hz.
The maximum height of wave is 60 mm from original free surface of fluid, it is 110 mm from bottom
of tank (filling of water is 50 mm). It is corresponding with first natural frequency, which is given
f1=0.875 Hz by (14). From Fig. 5 is seen, that second natural frequency f, = 1.238 Hz isn’t visible.
Fig. 6 shows that sloshing out of water (blue arrow) is by exciting frequency 0.85 Hz for 50 mm
filling of water and 5 mm amplitude. It is corresponding with first natural frequency, it is given
f1=0.875 Hz by (14).

First natural frequency calculated by analytical solution, equation (14), was compared with
the experiment, see Tab. 1.

Tab. 1: Comparing of first natural frequencies

Analytical Experiment
solution 5 mm amplitude 10 mm amplitude
First natural frequency in [Hz] 0.8754 0.86 0.85
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PROBABILISTIC NONLINEAR ANALYSIS OF REINFORCED CONCRETE
BUBBLER TOWER STRUCTURE FAILURE

Abstract

This paper describes the reliability analysis of concrete bubbler tower structure of nuclear
power plant with the reactor WWER 440 under high internal overpressure. There is showed summary
of calculation models and calculation methods for the probability analysis of the structural integrity
considering degradation effects and high internal overpressure. The uncertainties of the resistance and
the calculation model were taking in the account in the RSM method.

Keywords
Probability, Nonlinearity, Failure, Reinforced Concrete, NPP, ANSYS, RSM.

1 INTRODUCTION

The International Atomic Energy Agency set up a program [2, 7 and 22] to give guidance to
its member states on the many aspects of the safety of nuclear power plant (NPP) reactors. The risk of
the NPP performance from the point of the safety must be calculated by consideration of the impact
of the all effects during plant operation. The probabilistic safety analysis (PSA) is one from the
effective methods to analyze the safety and reliability of the NPP:

(1) Accident frequency (systems) analysis,

(2) Accident progression analysis,

(3) Radioactive material transport (source term) analysis,

(4) Offsite consequence analysis,

(5) Risk integration.

The final stage of the PSA is the assembly of the outputs of the first four steps into an
expression of risk as follows:

Risk, =" > > > f.(IE,)P,(IE,PDS,) P,( PDS,APB, ) P,( APB STG, ) C, (1)
h=l i=l j=1 k=l

where 7 is the sample number in the LHS scheme; 7z - the number of initiating events; npps - the
number of plant damage states; n4ps - the number of accident progression bins; nsrg- the number of
source term groups; Risk;, - the risk of consequence measure / for sample n (consequences/year);
J(IE}) - the frequency (per year) of initiating event / for sample n; P,(/E, = PDS)) - the conditional
probability that initiating event 4 will lead to plant damage state i for sample n; P,(PDS; = APB)) -
the conditional probability that plant damage state i/ will lead to accident progression bin 1 for sample
n; P,(APB; = STGi) - the conditional probability that accident progression bin j will lead to source
term group k for sample n and Cy - the expected value of consequence measure i conditional on the
occurrence of source term group k.

! Prof. Ing. Juraj Kralik, Ph.D., Department of Structural Mechanics, Faculty of Civil Engineering,
Slovak University ~ of  Technology in Bratislava, Radlinského 11, Bratislava 813 68,
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The risk integration is shown in matrix formulation in Figure 1. The approximate numbers of
PDSs, APBs, and STGs, and the number of consequences used in the different NUREG-1150 [20]
PSAs are 20, 1000, 50 and 8, respectively.

Accident Accident Source Term Consequence Risk
Frequency Progression Analysis Analysis Results
Analysis Analysis
Jo(PDS) P,(PDS=APB;)) P,(APB=STGy) Ci(STG) Risk
I)II I)IZ ‘DlnAPB P]l PIZ P]"STG })]1 })IZ 131 STG 5 ;
. x : ' ' : : : : 516 Risk;,Risk;..
Vb J2... ) By By o« Pum | By By o Py | B By e By ( .
. . Rlsk,,15)
PnI’IJS,l an).m ans,mlw PnAPB,l PnAPB,l PnAPB,nSTG Rﬂ’l)SJ Rﬂ’DSI va’Dé nSTG

Fig. 1: Scheme of Latin Hypercube Sampling

The general purpose of the probability analysis of the containment integrity [15 and 16] was to
define the critical places of the structure elements and to estimate the structural collapse.
AN AN

K

Fig. 2: Calculation model of NPP building

Following the results from Loss of Coolant Accident (LOCA) scenarios the probability check
of the structural integrity may be realized for the random value of the loads and material properties by
modified LHS method. For a complex analysis of the concrete structure for different kind of loads,
ANSYS software and the program CRACK (created by Kralik) [15 and 16] were provided to solve
this task. The building of the power block was idealized with a discrete model consisting of 28 068
elements with 104 287 degrees of freedom (DOF) (see Fig.2).

The international standard NUREG-1150 [20] PSA defines the principal steps for the
calculation of the risk of the NPP performance by LHS probabilistic method.

2 PROBABILISTIC SAFETY ASSESSMENT

Probabilistic safety assessment (PSA) level 2 [2, 7 and 16] is a systematic way to study, from
the point of view of safety and with the restrictions of a specific methodology, the behaviour of a
system (NPP under accident or quasi-accident conditions) when uncertainty is present and
widespread. The starting point of level 2 is the result of a PSA level 1. The results of such study is a
huge quantity of accident sequences that are grouped, according to different criteria regarding
accident characteristics and potential containment responses, into a manageable number of plant
damage states (PDS). After an appropriate screening of very low probability sequences, the
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probabilistic progression of accidents is studied using event trees, commonly known as accident
progression event trees (APET) or containment event trees (CET), under two possibilities: large event
trees (virtually all questions regarding severe accident are included as top events) and small event
trees (only main questions regarding severe accident phenomena are included as top events). The use
of these event trees leads to getting a huge quantity of end states, that have to be grouped, as in the
case of PDS’s, to get a more manageable set of release categories, later used to estimate all the
variety of different possible source terms. The appropriate combination of release categories and
corresponding frequencies allows estimating the risk associated to the NPP. Uncertainty is really
pervasive in a PSA level 2. The first matter of concern is the starting point. A lot of methods and
tools do exist to study the influence of uncertainties on the results of severe accidents computer codes
in use for PSA level 2. So we could say that uncertainty arises in three areas of the PSA level 2 - 1)
Definition of plant damage states, 2) Simulation of the problem, including event tree construction and
models (computer codes) used to simulate the physical-chemical processes involved, and 3) data used
to feed models. This is what classically has been considered scenario, model and data uncertainty.

2.1 Plant damage state definition and quantification

The plant damage states (PDS) form the starting point for the level 2 analysis [16]. Each PDS
consists of a collection of core damage sequences, which are expected to behave similarly following
the onset of core damage. The purpose of grouping core damage sequences into PDS is to make the
level 2 analysis more manageable and understandable. Accident progression was the first parameter
considered in the grouping process. Four main source term groups were selected depending on the
sequence type: a large LOCA, transients or small LOCA, interfacing LOCA, and open reactor (or fuel
pool) sequences. All other parameters were considered within each of these main groups.

2.2 Probabilistic analysis of NPP structures

The containment overpressure study is part of the Level 2 PSA [2 and 7]. Consequently, the
containment’s pressure capacity must be expressed in probabilistic terms in such a form that it can be
used as input in the overall probabilistic risk assessment.

The methodology of probabilistic analysis of integrity of reinforced concrete structures of
containment results from requirements [7 and 16] and experiences from their applications [15].

The probability of loss integrity of reinforced concrete structure hence it will be calculated
from the probability of no accomplishment condition of reliability RF,

Pr=PRF < 0), 2)
where the reliability condition is defined by [4] in form
RF=R-E>0, various in the form relative = RF = R/E-1>0 3)

where R is resistance of structure, E - effect of action defined by its density. In the case of calculus
the resistance of reinforced concrete structure leads off the condition of section integrity.

The pressure value could be considered to be the containment ultimate capacity. This pressure
capacity value can be determined through structural analysis methods. The conventional analysis is
typically based on design configuration and specified design material property values, and as such is
deterministic and the computed capacity is a point estimate of the capacity.

Approximation is always made in the analysis and the actual as-built building geometry and
material properties deviate from the idealized design used as basis of the analysis. The uncertainty
involved to the calculation has following two important implications:

1. The capacity description must include a quantified description of the uncertainty inherent in the
point estimate. The fragility curves must be defined for Level 2 PSA overpressure studies.

2. The capacity estimates must be determined not only for the weakest link (with lowest point
estimate), but also for other weak links along the pressure boundary. Once point estimates and
the associated distributions, as well as the level of correlation between the different failure
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modes, the aggregate overall description of the containment pressure capacity can be computed
using probabilistic method.

Information from design calculation and engineering judgment may identify parts of the
containment or doors, hatch covers, etc., as candidates limiting the overall containment pressure
capacity. The components/mechanisms with low enough capacities must be analyzed to the level of
detail considered reasonable for the purpose, eliminating conservatism as possible.

3 SAFETY ANALYSIS OF THE NPP STRUCTURES DUE TO LOCA
ACCIDENT

The accident scenario was defined in accordance with code MELCOR 1.8.5 [12]. The
guillotine cutting of the J13mm, ¥32mm, &71mm and the large break LOCA of the 2x&500mm
(Fig.3) cold leg in the containment were considered.

The temperature in the containment increased during the LOCA accident. The peaks of the
temperature are equal to 160°C in the Box SG (Steam generator) by the results of thermodynamic
analysis. The effect of these temperature peaks is minimal during the accident and the acting of the
overpressure loads. In the case of the harmonic amplitude of temperature the phase angle for concrete
walls is superior to 24 hours. The strength of the concrete after LOCA accident increases about to
10% in consequence of the temperature loads during the accident. The peak of the pressure in the Box
SG is equal to 200kPa (absolute value).
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Fig. 3: Overpressure in the Box SG for guillotine cutting of pipe 2xZJ500mm [12]

3.1 Failure pressure of containment

The failure pressure p, can be determined from the assumption, that failure occurs when in the
structure the mean resistance counted on the mean material strength R is reached assuming linear
relation between the internal overpressure p and action effects £ corrected by the action effect
reducing coefficient

Py = Procik, |:(R —E, )/Ep] 4)

where p, is failure pressure, procs is pressure in the case of LOCA effect (procsa =150kPa), k. is
reduction factor based on assumption of the stress redistribution due to nonlinear behavior of
material, R is structure resistance (capacity), E, is effect of initial action (dead loads, temperature,
performance loads), £, is effect of pressure.
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3.2 Failure pressure of containment

For the probability analysis of the steel and reinforced structures of NPP containment the
statistical characteristic of material properties must be defined. In the case than the site-specific
material strength test data are available median strength and variability can be obtained from the
sample statistics. However, in the absence of site specific test data in the current study, the median
material strengths and variability were estimated based on the nominal specification values adjusted
based on generic data in the literature and experience from other containment investigations. The
median values and variability were characterized assuming that all of the material strengths could be
characterized by a lognormal distribution.

3.3 Modelling uncertainty

Uncertainties exist in the estimated pressure capacities due to differences between the
analytical idealization of the structure and the real conditions. There are various possible sources of
modelling uncertainties. The quality of calculation FEM model — meshing, approximation, boundary
conditions — it has significant influence to value of internal force distributions. The uncertainty of
internal force distribution, failure criteria, and used empirical formulae must be investigated.
However, in many instances, the evaluation of these uncertainties would require very detailed
analysis and/or extensive data which may not be available. As a result, it is necessary to use
subjective evaluation and engineering judgment to estimate these uncertainties.

It is well known [14 and 16] that due to non-linear and especially plastic behaviour of
reinforced concrete structure the different codes allow to take into account the redistribution of
internal forces, primarily the bending moments in a different extent depending on the neutral axis
depth, the quality of the concrete, the plastic behaviour of the reinforcement. The amount of bending
moments redistributed in the codes is between 15-30%. The results are such a situation, where the
capacity of all the cross sections of maximal moments is fully exhausted.

In the case of high internal overpressure the containment concrete walls and plates are loaded
by tension forces and bending moments. The redistribution of internal normal forces in a box-like
reinforced concrete structure is possible, even in case of tension if the capacities of the walls/slabs in
one direction are not uniformly exhausted. Of course, the redistribution of the bending moments is
possible too. The very high stresses of the range of the mean strengths cause high plastic
deformations which also contribute to the redistribution.

This effect may be considered by conservative approach using reduction factor k.. Summing
up the foregoing arguments it was assumed that a k. = 1.2 which is consistent with a redistribution
between 15-30 % [16].

4 EXPERIMENTAL TEST OF CONTAINMENT AIR TIGHTNESS

The bubbler tower (BT) is the most important structure in the case of the accident of the pipe
coolant system in the Reactor hall (Fig.2). The extreme pressure and the steam radioactivity are
eliminated in the space of BT. In this paper the nonlinear analysis of the concrete BT structure
resistance for mean values of loads, material properties and higher overpressure than BDBA (Beyond
Design Basic Accident) is presented. On the base of the IAEA requirements [14] the experimental
test of the air tightness of hermetic zone must be realized each 10 years of NPP performance.

The stiffness of structure is tested during this experiment too. The experimental results were
compared with the results of numerical analysis of the structures on the FEM calculation model. For a
complex analysis of the concrete structure for different kind of loads, ANSYS software were
provided to solve this task.

The building of the nuclear power block (NPP) was idealized with a discrete model consisting
of 28.068 elements with 104.287 DOF (Fig.4). The air tightness of the hermetic zone and stiffness
resistance of the structures was tested by compression of the interior space of NPP. The pressure
increase with the speed of 25kPa by 2hours and each compression step (a’25kPa) were stabilized
during 2hour.
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tower

Fig. 4: Calculation FEM model of the NPP building

The pressure increase from the OkPa to 100kPa and since the pressure decrease to OkPa with
the same tempo. The results of the measurements were recorded at pressure 0, 25, 50, 75 and
100kPa. The inspections of the critical places were realized by the experts (STU Bratislava, VUEZ
Levice, VUJE Trnava, SE Bratislava) after each changing step.
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Fig. 5: Bubbler tower wall and roof measured deflection
The optical and mechanical methods were used to check the deformation of structures in the
critical places during the pressure change inside the hermetic zone. The critical places of the
structures were determined by the numerical analysis [14]. The mechanical indicators were installed
in the wall centre of the gas-tank and the roof-plate of the bubbler tower.

5 NUMERICAL ANALYSIS

The safety and reliability of the NPP structures of the hermetic zone must be tested on the
resistance to the LOCA accident. The DBA a BDBA loads were defined from the scenarios of the
guillotine cutting of the @13 mm, P32 mm, &71 mm and 2xJ500 mm cold leg in the Box SG. The
peaks pressure and temperature were considered on the base of the scenarios in program MELCOR
by VUIJE Trnava. The BDBA load case was defined for the pressure 150 kPa following

E=D+L+P,+07T,+R, &)

where D - dead loads, L - live loads, T, - performance temperature, R, - reaction of the equipments,
P, - local effects of the LOCA.
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The behavior of the intensity of bending moments m, under pressure 150kPa is presented in
Fig.6. The most exposed walls on the tension are the walls in the modulus “10” and “17” and wall
bottom in the modulus “E™. The most exposed walls on the bending are the walls in the modulus “10”
and “17” in the corner with wall in module “D” and wall bottom in the modulus “E” (Fig. 6).
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Fig. 6: Bending moments m, under pressure 150kPa

6 NONLINEAR SOLUTION

The presented constitutive model is a further extension of the smeared crack model [1, 3, 21
and 23], model of the smeared reinforcements [14 and 21], which was developed in [15]. Following
the experimental results [3, 11 and 18] a new concrete cracking layered finite shell element was
developed and incorporated into the ANSYS system [16] using program CRACK. The layered
approximation and the smeared crack model of the shell element are proposed. The matrix of the
material stiffness is obtained from the proposition of smeared reinforcement and the rotated cracks in
the direction of principal strain in each shell layer. The stiffness matrix of reinforced concrete for the
I""-layer can be written in the following form

AN CAICA LAY ©

where [T¢], [Tc.], [ Ts] are the transformation matrices for concrete and reinforcement separately.

The limit of damage at a point was controlled by the values of the so-called crushing or total
damage function F,. The modified Kupfer’s condition [18] for / - layer of section is following

u el?

F=F/(I:J:6,)=0 and  F =B(3],)+al, —¢, =0 (7)

where I, Je are strain invariants; and &, is an ultimate total strain extrapolated from uniaxial test
results; o, [ are material parameters determined from Kupfer’s experiment results (§ = 1.355,
a=0.355g,). In the rotated crack model, the direction of the principal stress coincides with the
direction of the principal strain. If the principal strain axes rotate during the loading the direction of
the cracks rotates, too.

The failure function [16] of the whole section will be obtained by the integration of the
failure function through to whole section in the form

1 1 May 1
F, ZZJ‘E‘ (161’162’8 ZF 15151529‘9 h ()

0
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where 4, is the thickness of the shell layer and 4 is the total shell thickness. This failure condition is
determined by the maximum strain & of the reinforcement steel in the tension area (max(&) <. &w =
0.01) and by maximum concrete crack width w, (max(w.) £ we, = 0.3mm).

In order to ensure the co-axiality of the principal strain axes with the material axes the
tangent shear modulus G; is calculated as
G[ — o-cl GCZ (9)
2(g,-¢,)

The nonlinear solution was realized using the layered shell element SHELL91 from the
ANSYS library and program CRACK with concrete nonlinear model [15 and 16] and the
experimental results [11]. The comparison of the influences of the plastic deformation and boundary
effects is presented in the Fig. 7. The wall of the 4. gas-tank has dimension 39.0/13.61/1.5 m. The
simple support and clamped was investigated. Also, the elastic and plastic behavior of concrete
material was considered too.
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Fig. 7: Comparison the wall deflection of 4.gas-tank for elastic and plastic solution
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7 PROBABILISTIC ANALYSIS OF THE STRUCTURE FAILURE

Recent advances and the general accessibility of information technologies and computing
techniques give rise to assumptions concerning the wider use of the probabilistic assessment of the
reliability of structures through the use of simulation methods [5, 6, 8, 9, 13, 16, 17, 19 and 24].

Reliability can be defined as the probabilistic measure of assurance of performance with
respect to some prescribed conditions [4, 5, 6, 10 and 19]. A condition can refer to an ultimate limit
state (such as collapse) or serviceability limit state (such as excessive deflection and/or vibration).

The probability of failure can be defined by the simple relation
P,=P[R<E]=P[(R-E)<0]=P[RF <0] (10)

where RF is a reliability function, £ is a loading effects and R is a resistance of structure.

The reliability function RF can be expressed generally as a function of the stochastic
parameters X;, X> to X, used in the calculation of R and E.

RF =g(X,,X,,.., X)) (11)
The failure function g({X}) represents the condition (reserve) of the reliability, which can
either be an explicit or implicit function of the stochastic parameters and can be single (defined on

one cross-section) or complex (defined on several cross-sections, e.g., on a complex finite element
model).
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For a system limit state defined by g(Xj,..., X)) =0, where X; are the basic variables, the
failure probability is computed as the integral over the failure domain (g(X) < 0) of the joint
probability density function of X. In general, the failure of any system can be expressed as a union
and/or intersection of events. The failure of an ideal series (or weakest link) system [15] may be
expressed following

F,=FUF,U..UF, (12)

in which U denotes the Boolean OR operator.

In the case of simulation methods the failure probability is calculated from the evaluation of
the statistical parameters and theoretical model of the probability distribution of the reliability
function Z = g(X). The failure probability is defined as the best estimation on the base of numerical
simulations in the form

L $ile0)<0) o

where N in the number of simulations, g(.) is the failure function, //.] is the function with value 1, if
the condition in the square bracket is fulfilled, otherwise is equal to 0.

Variation of the failure function can be defined by Melchers [17] in the form

55 = (Nl—l){%[,ﬁ:ﬂ [g(X,.)SOJ}—{%iI[g(X,.) < o]ﬂ (14)

The various forms of analyses (statistical analysis, sensitivity analysis, probabilistic analysis)
can be performed. Most of these methods are based on the integration of Monte Carlo (MC)
simulations. Three categories of methods have been presently realized - Direct methods (Importance
Sampling - IS, Adaptive Sampling - AS, Direct Sampling - DS), Modified methods (Conditional,
Latin Hypercube Sampling - LHS) and Approximation methods (Response Surface Method - RSM).
The advantages and drawbacks of these methods are described in detail in the work [17].

Approximation methods - Response Surface Methods are based on the assumption that it is
possible to define the dependency between the variable input and the output data through the
approximation functions in the following form:

n=1 n

Y:g({X}):cD+i:c,.Xl.+Zn:ciiXi2+Zch.inXj+5 (15)
i=1 i=1

i=l j>i
where c,, ¢, ci, and c; are regression coefficients which depend on {X } and the derivatives of

g({X }) in {)A( } Based on Equation (14), free types of polynomial are defined depending on the

terms considered — full quadratic, reduced quadratic or linear.

On the base of experimental design, the unknown coefficients are determined due to the
random variables selected within the experimental region. The true performance function g({X}) or
{Y} in Equation (14) can be represented in the matrix form as

{ry=[x{e} +{s} (16)
where {Y} is the vector of actual responses, and [X] is the coefficient matrix.

The least squares estimates {é}, defined as ¢, ¢;, ¢i and ¢; in Equation (15), are obtained by

solution of the least square (regression) analysis, i.e.,

-1

e =[x [x]) [x7 {1 (17)
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The design includes several statistical properties such as orthogonality that makes the
calculation of [ X ]T [X] term simple and rotability that insures the uniform precision of the predicted

value.

Fig. 8: Distribution schemes — CCD method

The central composite design (CCD) is based on the full quadratic polynomial. Hence it is
composed of 2% factorial design, 7, centre points and 2k axial portion of design.

The total number of design points is N= 2%+2k+n, which is much more than the number of
the coefficients p=(k+1)(k+2)/2. The graphical representation for &=3 and the matrix form of the
coded values are represented in Figure 8.

8 PSA ANALYSIS OF STRUCTURE FAILURE

The probability of BT-structure failure is calculated from the probability of the reliability
function RF [16] in the form,

= P(RF <0) (18)
where the reliability condition is defined depending on concrete failure condition (4) as follows
RF =-F, (I,;J,,:6,)=1-F,(1,:J,,:¢,)/e, . (19)

where failure function F,(.) was considered in the form (7).

The previous design analysis, calculations and additions include various uncertainties, which
determine the results of probability bearing analysis of containment structural integrity is presented in
Table 1. On the base of mentioned inaccuracy of input data for probabilistic analysis of loss integrity
of reinforced concrete containment structures were determined their mean values and standard
deviations, various the variable parameters for normal and lognormal distribution.

On the base of the RSM simulation method the vector of the deformation parameters {r;} is
defined for s-simulation in the form

=[K(E,0,.F,,)] {F(G,.P.T)} (20)
and the strain vector
{SS}:[BS]{F(GS’})S’T;’ES’GS’FU,S)} (21)

where Fsis the Kupfer’s yield function of the concrete defined in the stress components.
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Table 1: Variable parameters of the input data [16]

Loads Model

Dead load Pressure  Temperature Action uncertainty Resistance uncertainty
Characteristic values G Py Ty E; Ry
Variables 2 var P var tvar € ar " var
Histogramtype N N N N/LN N/LN
Mean value p 1 1 1 1 1
Deviation & [%] 10 10 10 10 15
Minimum value 0.621 0.621 0.621 0.621/0.611 0.271/0.498
Maximum value 1.376 1.376 1.376 1.376/1.614 1.714/1.973

9 CONCLUSION

This paper proposed the methodology of the PSA 2 level analysis of the NPP hermetic structures
penetration under accident events. The general purpose of the probabilistic analysis of the
containment integrity was to define the critical places of the structure elements and to estimate the
structural collapse. The uncertainties of the loads level (long-time temperature and dead loads), the
material properties (concrete cracking and crushing, reinforcement, and liner) and other influences
following the inaccuracy of the calculated model and numerical methods were considered. Resulting
from variability of input quantity 25 simulation steps on the base of RSM method under system
ANSYS-CRACK was realized [16]. The probability of loss BT-structure integrity was calculated
from 10° Monte Carlo simulations for 25 steps of approximation method RSM on the full structural
FEM model. The probability analysis was realized for structural FEM model considering the concrete
cracking. The mean value of the failure pressure is equal to 609.7kPa and its 5% kvantil is equal to
369.3kPa.
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UNCERTAINTY IN SHEAR RESISTANCE OF REINFORCED CONCRETE BEAMS WITH
STIRRUPS — COMPARISON OF EN 1992-1-1 AND fib MC 2010 APPROACHES

NEJISTOTY SMYKOVE ODOLNOSTI ZELEZOBETONOVYCH NOSNI{KU S TRMINKY —
POROVNANI POSTUPU PODLE EN 1992-1-1 A fib MC 2010

Abstract

The submitted contribution is focused on the model uncertainty related to shear resistance of
reinforced concrete beams with stirrups. Using available test results, effects of basic variables on the
model uncertainty are analysed. Considering the section-oriented models provided in EN 1992-1-1
and in the new fib Model Code 2010 are critically compared. Proposed probabilistic description of the
model uncertainty consists of the lognormal distribution having the mean and coefficient of variation
dependent on the considered model. Strength of shear reinforcement seems to be the most important
basic variable for most of the considered models.

Keywords
Model uncertainty, shear resistance, reinforced concrete, beam.
Abstrakt

Prispévek je zaméfen na modelové nejistoty smykové odolnosti Zelezobetonovych prvki
s tfminky. S vyuzitim dostupnych experimentalnich dat se porovnavaji nejistoty modeltt v EN 1992-
1-1 a fib Model Code 2010. Jsou identifikovany veli¢iny vyznamné ovlivitujici modelovou nejistotu.
Teoreticky popis nejistot se opird o lognormalni rozdéleni s primérem a variacnim koeficientem
zavislym na pouzitém modelu. Pro vétSinu uvazovanych modelll je pevnost smykového vyztuzeni
nejvyznamngéjsi zakladni velic¢inou.

Klicova slova

Modelova nejistota, smykova odolnost, zelezobeton, nosnik.

1 INTRODUCTION

Previous studies [1-4] indicated that structural resistances can be predicted by appropriate
modelling of material properties, geometry variables and uncertainties associated with an applied
model. The effect of variability of materials and geometry has been extensively investigated and is
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relatively well understood. However, improvements in the description of model uncertainties are still
needed [4].

The presented study is focused on the model uncertainties of the shear resistance of beams
with stirrups. Model uncertainty in the shear resistance according to the new fib Model Code [5]
(hereafter “MC 2010”) is analysed. The results are then critically compared to those obtained in a
previous study [6] for the model in EN 1992-1-1 [7] (hereafter “EN 1992-1-1"). Beams not affected
by degradation are taken into account.

2 MODEL UNCERTAINTY

The model uncertainty should always be clearly associated with an assumed resistance model.
In common cases actual resistance can be estimated as a product of the model uncertainty and
resistance obtained by the model. In this study the model uncertainty 6 is considered to be a random
variable. The multiplicative relationship for 8 is assumed in accordance with [8]:

R=16 Rmodcl(X) (])
where:

R — denotes the response of a structure (actual resistance estimated from test results and
structural conditions);

Rmodel — model resistance (estimate of the resistance based on a model); and
X" =(Xy,..., X,) — vector of basic variables X..

Assuming lognormal distribution with the origin at zero (hereafter simply “lognormal
distribution”) for R and Rmodel(*), the model uncertainty given by relationship (1) is also lognormal.

The model uncertainty € in general depends on basic variables X. Influence of individual
variables on § can be assessed by a regression analysis [9]. It is also indicated that the model
describes well the essential dependency of R on X only if the model uncertainty:

e Has either a suitably small coefficient of variation (how small is the question of the
practical importance of the accuracy of the model) or

o Is statistically independent of the basic variables (Xi,..., X).
More information about the model uncertainties can be found in [6,10,11].

3 SHEAR RESISTANCE ACCORDING TO THE CONSIDERED MODELS

Three levels of approximation are distinguished in the models for shear resistance of
reinforced concrete beams according to MC 2010:

e MC 2010 Level 1 (hereafter “Level 1”°) requires few input data and is simple to evaluate.

e For Level 2 more input data are needed and the evaluation is more complex than in
Level 1.

e TLevel 3 requires the same input data like Level 2; however its evaluation is the most
laborious.

Evaluation of the shear resistance for all the levels is based on analytical relationships that are
essentially easy to compute (see relationship (2) below and Annex A). Input data for the three levels
are summarised in Tab. 1. In MC 2010 it is expected that Level 1 leads the most conservative results,
Level 2 is less conservative and Level 3 provides the most accurate results.
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Tab. 1: Description and range of variables included in the database and entering to the assessment

Basic variables for which data are included in the database | Min. | Max. A]:I[l)(l)igglin
ald (-) shear span-to-depth ratio 2.49 5.05 -
b (mm) smallest width of @ CIOSSSection | 76| 457 | all models
d (mm) effective depth 95 1200 all models
fe (MPa) concrete compressive strength 12.8 125 all models
Jyw (MPa) yield strength of stirrups 182 820 all models
s (mm) stirrup spacing 48 600 -
Viait (KN) shear force at failure 156 | 1172 Levels 2,3
p1=As /! (bw d) (%) DV longitudinal reinforcement ratio 0.5 4.54 Levels 2, 3
Pw = Asw | bys (%0) @ shear reinforcement ratio 0.07 | 1.19 all models
Pw fyw (MPa) strength of shear reinforcement 0.21 2.62 all models

Auxiliary variables derived from the basic variables (in MC assessment)

©® ¢ may be chosen between limits <30°, 45°> for Level 1 and
<20° + 10000 &y, 45°> for Level 2
) depends on an applied model

Es (GPa) modulus of elasticity of reinforcing steel 210 Levels 2, 3
ey (5) © strength reduction factor for concrete cracked ) @ Levels 1-3
in shear
ko (5@ strength reductl.on factor folr concrete cracked @ @ Levels 1-3
in compression
e (-)©® strain in the core layer ™ ™ Levels 2, 3
o (6) angle between concrete compression struts and @ @
<) the main tension chord all models
(M 44 — denotes area of longitudinal reinforcement
@ A, — area of shear reinforcement
® k, =180/ (1000 + 1.25 z)
@ for Level 1 k.= 0.55
for Level 2 k; =min[1 /(1.2 + 0.55(ex + (&x + 0.0025) cot 2¢)), 0.65]
O g = (Mg /z+ Vi) / (2 Es p1 by d), where Mg = Vil z, Vi = Vi and z = 0.9d
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Considering no axial compressive force and /. in MPa, the shear resistance according to Levels
1 and 2 is:

max(k, min(8, £,"*)b, z, p, b,z f,, cot&)

Rmodel (X) = min . 1/3 .
k. min(1,(30/ £,) ") f.b,zsin&cos &

2)

Evaluation according to Level 3 is more complex and is described separately in Annex A.
Actual concrete strengths instead of characteristic values are applied in all the models. Notation of the
basic variables affecting the shear resistance is provided in Tab. 1. The symbol ¢ for the angle
between concrete compression struts and the main tension chord is introduced here instead of 8 (used
in MC 2010) to avoid confusion with the symbol for model uncertainty.

The shear model provided in EN 1992-1-1 for beams with stirrups is:
Rmodcl(X) =maxi<coté<2s {min[pw by Z,f)'/w cot é’ by z Vl,fc.‘ / (COt é +tan Cf)]} (3)
where:

vi  — denotes the strength reduction factor for concrete cracked in shear, v; = 0.6 for f; > 60 MPa
or vi = max[0.5; 0.9 — . / 200 MPa] otherwise.

More information about the model and related uncertainties can be found in [6].

4 DATABASE OF EXPERIMENTAL RESULTS

Researchers at the University of Stellenbosch collected a database of 222 tests of beams with
stirrups [12] that is used here to assess the uncertainty in the MC 2010 models. For 22 tests
information on py and f, is missing and these test results are hereafter not considered. Ranges of
material and geometrical characteristics of the tested beams are given in Tab. 1. The database covers
a wide range of beams with low to high concrete strengths, shear reinforcement ratio, and effective
depths. Beams with light, moderate and heavy shear reinforcement are included.

It should be noted that the design rules in EN 1992-1-1 are valid for reinforcement with the
characteristic yield strength fix between 400 to 600 MPa and the database contains 97 specimens out
of this range. However, these specimens have insignificant influence on the model uncertainty and
are thus taken into account in the further analysis. No similar limits are included in MC 2010.

Grubb’s test of outliers is performed considering a significance level of 0.05 [13]. One sample
is removed for all the levels of MC 2010 (for EN 1992-1-1 none of the 200 samples was
excluded [6]).

5 STATISTICAL EVALUATION AND COMPARISON OF THE MODEL
UNCERTAINTY

For each experiment the model resistance is assessed from equation (2) and Annex A and the
model uncertainty is evaluated from equation (1). Sample characteristics of # (mean s and
coefficient of variation V) for the whole database are given in Tab. 2a for MC 2010 and in Tab. 2b
for EN 1992-1-1 (adopted from [6]). A lognormal distribution is assumed in accordance with [8].

Fig. 1 shows probability density functions of 8 associated with EN 1992-1-1 and MC 2010,
based on the sample characteristics derived from the whole databases. It appears that Level 3 is the
most appropriate model — the mean of the uncertainty is close to unity and coefficient of variation is
relatively small.

To verify influence of basic variables (Tab. 3) on the model uncertainty, a simple sensitivity
analysis proposed in [12] is conducted for the present database. Trends in 6 with a basic variable X;
are assessed using the correlation coefficient p (correlation between 6 and X;). Note that information
on stirrup spacing s is missing for 67 tests. These tests were removed from the database only for a
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particular assessment of influence of s on 6 as this variable is not an input parameter for any of the
considered shear models.

Tab. 2a: Sample characteristics of the model uncertainty according to MC 2010

Level of approximation Level 1 Level 2 Level 3
Description of the sample Ho Vo | mo Vo | mo Vo
Whole database, n = 199 2231027188028 | 1.11 | 0.22

Lightly reinforced beams

2431021 205(023]1.13]023
(pufyw < 1 MPa), n = 147

Moderately reinforced beams

(1 MPa < pufiu <2 MPa) 44 1.80 | 0.23 | 1.50 | 0.26 | 1.11 | 0.20
a < pyfyw < a), n=

Heavily reinforced beams

1.08 | 0.21 { 0.92 | 0.20 | 0.82 | 0.19
(2 MPa<pyfyw ), n=28

Tab. 2b: Sample characteristics of the model uncertainty according to EN 1992-1-1 adopted from [6]

Description of the sample Ho Vo
Whole database, n = 200 1.63 | 0.32
Lightly reinforced beams n = 147 1.80 | 0.26
Moderately reinforced beams, n = 45 1.24 | 0.23
Heavily reinforced beams, n =8 0.76 | 0.19
2
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Fig. 1: Probability density functions of 8 associated with the EN 1992-1-1
and MC 2010 models for the whole databases
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Tab. 3: Coefficient of correlation describing the influence of variables included in the database on 6

coefficient of correlation p for exponential (linear) regression
Variable
EN 1992-1-1 Level 1 Level 2 Level 3

ald 0.12 (0.11) 0.09 (0.05) 0 (-0.04) -0.08 (-0.12)
by 0.14 (0.11) 0.17 (0.17) 0.20 (0.19) -0.15 (-0.13)
d -0.01 (-0.04) 0(-0.02) 0.04 (0.02) -0.36 (-0.33)
fe 0.16 (0.14) 0.18 (0.17) 0.19 (0.18) 0.06 (0.08)
Sfow 0.09 (0.05) 0.22 (0.22) 0.21 (0.20) 0.21 (0.24)
s 0.03 (0.01) 0.01 (-0.02) 0.05 (0.03) -0.37 (-0.33)
Vail -0.02 (-0.04) 0.04 (0.04) 0.07 (0.07) -0.07 (-0.06)
pi 0.07 (0.08) 0.09 (0.11) -0.08 (-0.06) 0.15(0.13)
Pw -0.69 (-0.60) -0.7 (-0.61) -0.72 (-0.62) -0.2 (-0.23)
Pw fow -0.75 (-0.68) -0.69 (-0.62) -0.7 (-0.63) -0.13 (-0.12)

Regression analysis is based on a linear or exponential model described by the following
relationships:

linear: O(pwfiw) = bo + b1 pwfyw (4)
exponential: O(pwfyw) = exp(bo + b1 pwfyw) (5)
where:
bo and b; — denote regression parameters determined by the Least square method.

The results provided in Tab. 3 reveal strong correlations between 8 and py or pwfyw While weak
correlations appear for the other shear parameters for EN 1992-1-1, Levels 1 and 2. Influence of py, or
Pwfyw on O for Level 3 is considerably reduced which is the key improvement of this model. Medium
correlations between 6—d and 6—s are observed for Level 3. For most of the shear parameters the
exponential regression is more appropriate than linear regression.

Figs. 2 and 3 show variation of the model uncertainty with the strength of shear reinforcement
and its exponential trend for the Level3 and EN 1992-1-1 models, respectively. The model
uncertainty for EN 1992-1-1 (and also for Levels 1 and 2) clearly decreases with an increasing pyfyw
and its differentiation with respect to this parameter is thus proposed. The uncertainty related to Level
3 seems to be independent of p,fy and the differentiation is not necessary.

Sample characteristics of @ for light to heavy reinforced beams are provided in Tabs. 2a and
2b; limits for lightly, moderately and heavily reinforced beams are accepted from [14]. It follows that
the mean of the uncertainty 9 depends on the strength of shear reinforcement while the effect on the
coefficient of variation is less significant.

Based on the results given in Tab. 2a mean ug~ 1.1 and coefficient of variation V= 0.2 may
be accepted for the shear resistance of the members with stirrups for Level 3. For the other models
both the characteristics ug and Vy are mostly greater. For heavily reinforced beams an unambiguous
recommendation cannot be now provided due to the lack of experimental data.
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Note that the residual scatter R?[15] could be determined as an additional parameter
describing relationship between & and the basic variables. However, R?-values improve information

deduced from the p-coefficient insignificantly in the presented case.

To summarise the above results it is recommended to prefer a model with the highest accuracy
if data required for the assessment are available. It is expected that for most practical cases additional
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data for Levels 2 and 3 — Vi (from a test or design assumptions), £ and p; (see Tab. 1) — are known.
Computational demands for all the considered models are similar — all the models are based on
analytical relationships which are easy to evaluate. Therefore, it is recommended to use the Level 3
model while assessing the shear resistance of lightly to moderately reinforced beams with stirrups.

6 DISCUSSION

Uncertainties related to the MC 2010 models are briefly discussed in [16] where a different
database containing beams with a variable cross-section and with normal force is considered.
Consequently the results by Sigrist et al. [16] slightly differ from those presented in this contribution.
For Levels 1 and 2 they obtained less conservative mean values (up= 1.35-1.5) and a smaller
coefficient of variation (Vg ~ 0.2); for Level 3 higher mean (ug~ 1.2) and a smaller coefficient of
variation (Vs =~ 0.13) was reported.

Uncertainties associated with two shear models (EN 1992-1-1 and the model proposed in [17])
were analysed in [18]. A test database used for the analysis is not described in detail. It can only be
judged from provided figures that, regarding p., the database is somewhat similar to that accepted
here — most of samples with a low shear reinforcement ratio (pw < 0.5 %), some with moderate
0.5 % < pw <1 % and very few with a high ratio py, > 1 %. Busse et al. [18] considered p,, as the most
important parameter instead of pyfyw. This makes a small difference as both these variables affect the
uncertainty of EN 1992-1-1 model in a similar way [6]. For EN 1992-1-1 they obtained uy~ 1.35 and
Vp =~ 0.3; for the model in [17] up = 1.12 and unrealistically low V=~ 0.07 were reported.

In further studies the differences amongst the reported results should be investigated and
clarified.

7 CONCLUDING REMARKS

Description of uncertainties related to resistance and load effect models can be a crucial
problem of reliability analyses. The presented comparison of uncertainties in the shear resistance of
beams with stirrups according to the models in EN 1992-1-1 and fib MC 2010, leads to the following
conclusions:

e In common cases actual shear resistance can be expressed as a product of the model
uncertainty and resistance obtained by the model.

e Uncertainty related to MC 2010 Level 3 can be described by the lognormal distribution
with a mean up= 1.1 and coefficient of variation V= 0.2; both these characteristics are
more favourable than for the other considered models (EN 1992-1-1 and MC 2010 Levels
1 and 2).

e It is recommended to use the MC 2010 Level 3 model for assessing lightly to moderately
reinforced beams since all the required input data are commonly available and
computational demands are acceptable.

e No recommendation is provided for heavily reinforced beams due to the lack of
experimental data.
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ANNEX A — SHEAR RESISTANCE ACCORDING TO MC 2010 LEVEL 3

In the Level 3 approach, the design shear resistance in the range Vi < Vg max(Emin) 18 given by:

Ve=Vrs+ Vie (6)
where:
Viemax = ke min(1, (30/f)'"3) fe by z Sinémin COSEmin 7
Vs = P B 2 fy COLE (8)
Vie = ky min(8; £i'2) by z )

where f; is in MPa. Variables k; and & are same as in the Level 2 approximation. &min is a lower
limit for &. Strength reduction factor for concrete cracked in shear is given by:
kv = max[0.4(1 — Viait / Vamax) / (1 +1500¢),0] (10)
In the range Vz > Ve max(&min) the resistance is determined using the Level 2 model.
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VOZIDLO — CESTA NUMERICKE RIESENIE VO FREKVENCNEJ OBLASTI

VEHICLE - ROADWAY NUMERICAL SOLUTION IN FREQUENCY DOMAIN
Abstrakt

Pri rieSeni problémov interakcie vozidlo — cesta vo frekvencnej oblasti nas okrem iného
zaujimaju funkcie frekvenéného prenosu. Predkladany prispevok je venovany teoretickému
odvodeniu funkcii frekven¢ného prenosu pre rozne vypoctové modely nakladného vozidla aich
numerickému vyc¢isleniu v ur¢itom frekvenénom pasme. Numerické vysledky st uvadzané pre
vozidlo typu Tatra T815. Poukazuju napriklad na vztah frekvencnej skladby nerovnosti povrchu
jazdnej drahy k hodnotdm kontaktnych sil medzi kolesom vozidla a vozovkou.

KPacové slova
Vozidlo, cesta, funkcia frekvenéného prenosu.
Abstract

At the solution of the vehicle — roadway interaction problems in the frequency domain we are
interested in the frequency response functions. The submitted paper is dedicated to the theoretical
derivation of frequency response functions for various kind of a lorry computing models and their
numerical evaluation in certain frequency band. Numerical results are introduced for the vehicle Tatra
T815. For example they refer to the relation between frequency composition of road unevenness and
tire forces.

Keywords

Vehicle, roadway, frequency response function.

1 UVOD

Pri rieSeni dynamickych tloh vo frekvencnej oblasti nas zaujimaju hlavne frekvencné spektra
a funkcie frekven¢ného prenosu. Funkcie frekvencného prenosu (FFP) vyjadruju vztah medzi
odozvou a budenim dynamického systému v zéavislosti od hodnoty budiacej frekvencie. V pripade
dynamického systému tvoreného vozidlom avozovkou st nerovnosti vozovky zdrojom
kinematického budenia vozidla. Vypoctové modely vozidiel je mozné zvolit’ na rdznej kvalitativnej
urovni — cely priestorovy model, poloviény rovinny model, Stvrtinovy model. Pre tieto vypoctové
modely je mozné odvodit’ rozne frekvenéné prenosy. V pripade sledovania interakcie vozidlo — cesta
nas zaujimaju funkcie frekvenéného prenosu vztahujiice sa k zlozkam posunuti charakteristickych
bodov vozidla (viazucich sa k stupiiom vol'nosti vypoétového modelu) a k hodnotam kontaktnych sil
vznikajucich medzi kolesom vozidla ajazdnou dradhou. Pre rézne vypocCtové modely vozidla je
vhodné sledovat’ a vzajomne porovnavat’ takzvané vykonové prenosové faktory (VPF), ¢o st druhé
mocniny absolutnych hodnét funkcii frekvencného prenosu. Da sa ukazat, ze pokial’ st vypoctové

I Prof. Ing. Jozef Melcer, Dr§c., Katedra stavebnej mechaniky, Fakulta stavebnd, Zilinska univerzita v Ziline,
Univerzitna 8215/1, 010 26 Zilina, tel.: (+421) 41 5135612, e-mail: jozef.melcer@fstav.uniza.sk.

2 Ing. Ivana Martinicka, Ph.D., Katedra stavebnej mechaniky, Fakulta stavebna, Zilinské4 univerzita v Ziline,
Univerzitna 8215/1, 010 26 Zilina, tel.: (+421) 41 5135649, e-mail: ivana.martinicka@fstav.uniza.sk.
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modely vzajomne dynamicky ekvivalentné, tak funkcie frekvenéného prenosu pre vzajomne si
korespondujuce zlozky, su vzajomne identické. Moznosti, ako takéto udaje ziskat, je viac. Niektoré
su obsahom predkladaného prispevku. Vyuzitie ziskanych vysledkov je réznorodé [1], [2], [3], [4],
[5], [6].

2 FUNKCIE FREKVENCNEHO PRENOSU
Frekvenény prenos linearnej ststavy (funkcia frekvenéného prenosu FP(p), kde p=i-wje
komplexné ¢islo, obr. 1) sa zavadza ako pomer ustalenej odozvy r,(¢#) k harmonickému budeniu
h(t) . Ak budenie je harmonické s jednotkovou amplitidou

h()=h.f(t)=1-e"", (M
tak plati, ze
FP(p)=FP(i-®) =1, () /(h-e"") =1, () [(1-€"") =1, (£) - ™" )
Im
o FP(p)
[FP| .-~
¢ Re

Obr. 1: Graficka interpretacia funkénych hodnot funkcie frekvenéného prenosu

Frekvencny prenos FP(p) ako funkcia komplexne premennej sa da zobrazit’ ako vektorovy sucet jej
realnej Re[FP(p)] a imaginarnej casti Im[FP(p)].

FP(p)=Re[FP(p)]+i-Im[FP(p)], 3)
alebo

FP(p) =|FP(p)|-¢", “)

kde |FP( p)| je absolutna hodnota, alebo velkost’ frekvencného prenosu. Plati pre fiu

|FP(p)| = |RE[FP(p)] + Im*[FP(p)] , (5)
o= arcig(Im[FP(p))/ Re[ FP(p))). (©)
Z rovnice (2) je mozné vyjadrit’ 7., (¢)
FP(p) =1 (1) [(1- €)= 1, (6) = FP(p)-&™". ™
Ak dosadime (4) do (7) dostaneme
r () =|FP(p)|-¢" -e"" = |FP(p)|-e" " . (8)

Grafické znazornenie frekvencného prenosu sa nazyva frekvencnou charakteristikou. Grafické
znazornenie absoltnej hodnoty (modulu) funkcie frekvenéného prenosu od frekvencie harmonického
budenia je amplitidova charakteristika. Fazova charakteristika je grafické znazornenie argumentu
(faze) funkcie frekvencného prenosu od frekvencie harmonického budenia.

Frekventné spektrum vystupného signalu (odozvy — response) FS,(p) mozno ziskat
nasobenim prenosovej funkcie systému frekvenénym spektrom vstupného signalu (budenia) FS, (p)

ES.(p)=FP(p)-FS,(p). )

114



Zavedenim vykonovych spektralnych hustot vstupného signalu VSH, (w) a vystupného signalu
VSH. () je mozné uvedené zavislosti vyjadrit’ v tvare

VSH () =|FP(p)|" -VSH, () . tespektive |FP(p)|’ =VSH (w)/VSH, () (10)

kde |FP( p)|2 nazyvame vykonovy prenosovy faktor (VPF). Schematické znazornenie fyzikalneho

vyznamu rovnice (10) je zobrazené na obr. 2. Dynamicky systém si prostrednictvom frekven¢ného
prenosu vybera z vykonovej spektralnej hustoty budenia len frekvencie blizke vlastnym frekvenciam
systému a na ne v odozve reaguje.

VSH;
(O]
[FP(p)
A A
VSH; s
A >
(O]

Obr. 2: Fyzikalny vyznam vykonového prenosového faktora

3 VYPOCTOVY MODEL VOZIDLA

Vypoctové modely vozidiel je mozné volit’ na réznych trovniach, ako troj, dvoj alebo jedno
dimenzionalne. Pre 1cely tohto prispevku je postacujuce zvolit rovinny dvoj alebo
jednodimenzionalny vypocétovy model vozidla. Rovinny vypoctovy model nakladného vozidla Tatra
815 je zobrazeny na obr. 3.

Uvedeny vypoctovy model je diskrétny model. Pohybové rovnice je mozné odvodit’ v tvare
obycajnych diferencidlnych rovnic. V d’alSom texte su uvedené pohybové rovnice pre poloviény
model vozidla z obr. 3. Sicasne st uvedené aj vztahy pre vypocet kontaktnych sil. Symboly ri (i =1,
2, 3, 4, 5) oznacuju zlozky posunuti charakteristickych bodov vozidla zodpovedajuce stupiiom
volnosti. Fy3, Fas, Fas st dynamické zlozky kontaktnych v mieste kontaktu kolesa s jazdnou drahou.
h3, hs, hs su funkcie pospisujuce nerovnosti jazdnej drahy v mieste kontaktu kolesa s vozovkou.
Vyznam ostatnych symbolov je zrejmy z obr. 3 a z nasledujuceho textu.
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Obr. 3 Polovi¢ny model vozidla Tatra 815

my - F+b - (F—=8 7 —F)+b, - (F+s, 1, —7)+k -(r, =5, -1, — 1)+ k, - (h+5,-1,—1,)=0
g B =8y b (= sy By =) 8, by (B8, 1y —7y) —
=Sk (=8 =) 8, ky (s, 1 —r) =0
iy B = by (= By = R) by (= h) =y (= sy 1y = 1) s (5= ) = 0
my i, —by - (F, 5, Fy — i) + b, (Fy —c i — hy) + by - (Fy + ¢ Fs —hg) —
—ky-(n+sy-n =) +ky-(np—c-rs—h)+ks-(ry+c-rs—hs) =0
Iy is—cby (Fy—c iy —h)+c by (Fy +cois —hs) -
—c-k,-(ry—c-ry=h)+c-ks-(r,+c-r;—h;)=0, an
Fpy=ky-(ry=h) +by- (5~ y)
Fa :k4'(r4_c'r5_h4)+b4'(’;4_c";5_}.l4)
Eﬁ=k5~(r4+c-r5—h5)+b5-(r'4+c~f5—/15). (12)

4 PRECHOD Z CASOVEHO DO FREKVENCNEHO PRIESTORU

Pre prechod z ¢asového do frekvenéného priestoru je mozné pouzit' Laplaceovu integralnu

transforméciu. Dohodnime sa, ze Laplaceov obraz nejakej funkcie 7(f) ozna¢ime L{r(¥)} = R(p) . Je
definovany vzt'ahom

©

R(p)=[r(t)-e™"-dt. (13)

0
V tomto pripade p=i-w je komplexné Cislo.
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Funkcia r(f) a jej derivacie podl'a casu sa budi transformovat’ nasledovne

L{r(")(t)}z p" .R( ) Zp" -, 0+ pren=1,2, ...

r(")(t)—> p"R(p)-p " -r(0+)=p" 2 -#0+)..... —r(”")(0+) ,

f(t) ->p- R(p)— r(O +) r(O +) =lim r(t) ,

r(t)—) P’ -R(p)—p-r(O—i—)—;?(O—i-) . (14)

Funkcie ¢asu (@) az s Q) a hs (©) az hs (@) sa budu transformovat’ na funkcie Ri(p) az Rs(p) a

Hy(p) az Hy(p) . Zavedenim nasledovného oznacenia je mozné definovat’ 5 frekvenénych prenosov
R - R - _RE . _ R - _ R

s 2 — s> '3 — s Iy — s I's — .
Hy(p) Hy(p) H,(p) Hy(p) H,(p)

r]:

(15)
Laplaceovou transformaciou pohybovych rovnic (11) azavedenim frekvenénych prenosov (15)
dostaneme sustavu piatich rovnic v komplexnom tvare pre vypocet funkcii 7, kdei=1, 2, 3,4, 5.

Zapis rovnic v maticovom tvare je nasledovny

[a]- {7} = {Ps}. (16)

Vo vseobecnosti plati, ze

s L= T PS, =PS,  +i1-PS, a7

ire iim*

ay =ay,, +i-q

ik,re

Pre nas konkrétny pripad a nulové pociatoéné podmienky vypadaju sucinitele a; a pravé strany PS;
nasledovne

a, =k +k,—m-’ +(b +b,)-w-i,
a, =k, s, =k s, +(by-5,—-b-5) w1,
ay=—k —-b w1, a,=-k,-b, 01, a5;=0+0-1,

ay =ky s, =k s, +(by-5,=b - 5)) w-i=ay,
2 2 2 2 2 .
n =k sy +ky s —Iyl-a) +(b,-s;+b,-57) w1,

=k s +b s w1, ay ==k, 8,—b,-8, w1, a,;=0+0-1,

ay ==k —b-w-i=a;, a, =k -s,+b -5, -w-1=a,,,

Ay =k +hky—my -0 + (b +by) @1, ay, =0+0-1, ay; =0+0-1,

a,=—k,-b,-w-i=ay,, a,=-k,-s,-b,-s, - w-i=a,,,
a,=0+0-i=a,, a, =k, +k, +k;—m;-@ +(b, +b, +b,) -,

s = (ks —ky)-c+(bs—by)cw-i,
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a5,=04+01=a,5, a5, =0+0-1=a,;, a;;,=0+0-1=a,;,
asy =(ks—ky)-c+(bs—b,)-c-w-i=a,;,

a54:(k4+k5)«cz—Iy3-a)2+(b4+b4)-c2-w-i. (18)

PS,=0+0-i, PS,=0+0-i, PS, =k, +b,-0-i,
PS,=k,-e" +ks-e"* + (b, e +bs-e)- 01,
PSy=(ks e —k,-e ") -c+(bs-e " —b, ") cooi. (19)

Stéinitele @s, ps maju vyznam konstant fazového posunutia medzi posobiskami jednotlivych
naprav. Su zavislé od rychlosti pohybu vozidla v.

s—c s+c
P4 = 0, Ps= ‘0. (20)
v v
Podobnym spdsobom je mozné definovat’ aj frekvencéné prenosy pre dynamické zlozky
kontaktnych sil
= LiF,(¢ _ _ .
F :M:]% (=-D+b,-(5-D)w-i,

d3

H3(p)

P = MO e me by e e
H3(p)

Fy =L{Fd—5(’)}:k5-(f4 ter—e ) +by (e —e ) . (21)
H}(P)

5 VYSLEDKY NUMERICKEHO RIESENIA
Numerické riesenie funkcii frekvenéného prenosu bolo vykonané pre rovinny vypoctovy
model nakladného automobilu Tatra 815 (obr. 3) s nasledovnymi parametrami:

hmotnosti a hmotné momenty zotrva¢nosti hmotnych objektov modelu vozidla
my = 11475 kg, my = 455 kg, m3 =1 070 kg, Iy1 = 31 149 kg.m?, I, = 466 kg.m?,

tuhostné charakteristiky spojovacich ¢lenov modelu vozidla

ki1 =143 716,5 N/m, ky =761 256 N/m, k3 =1 275300 N/m, ks =2 511 360 N/m,
ks=2511360 N/m,

tlmiace charakteristiky spojovacich ¢lenov modelu vozidla

b1 =9 614 kg/s, b, = 130 098,5 kg/s, b3 = 1 373 kg/s, bs =2 T47 kg/s, bs =2 747 kg/s,

trecie charakteristiky spojovacich ¢lenov modelu vozidla
£,=12000N,

diZkové rozmery vypoctového modelu vozidla
s1=3,135m,5,=1,075m, s =s1 + 5, =4,21 m, ¢ = 0,660 m.

Pre uplnost’ st uvaddzané aj vlastné frekvencie tohto vypoctového modelu vozidla
Joy=1,1333 Hz; f2) = 1,4512 Hz; f3) = 8,8966 Hz; fi4 = 10,9054 Hz; f5,= 11,7152 Hz.

Na dal$ich obrazkoch su zobrazené vykonové prenosové faktory (VPF) jednotlivych funkcii
frekvenéného prenosu (druhé mocniny absolitnych hodndt jednotlivych frekvenénych funkcii) pri
rychlosti pohybu vozidla 10 m/s.
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Obr. 11: VPF frekvenéného prenosu veli¢iny Fys
6 ZAVER

Pri rieSeni dynamickych tloh vo frekvenénej oblasti st predmetom zaujmu bud’ frekvenéné
spektra alebo funkcie frekvenéného prenosu. Je mozné ich ziskat’ teoretickou alebo experimentalnou
cestou. V predlozenou prispevku je ukazany spdsob rieSenie funkcii frekvenéného prenosu
numerickou cestou pre rovinny (polovi¢ny) model vozidla Tatra 815 pri rychlosti pohybu vozidla
36 km/h. V grafickej podobe st prezentované vykonové prenosové faktory jednotlivych sledovanych
veli¢in. Stavebného inZiniera zaujimaju v prvom rade frekvencné prenosy tykajuce sa kontaktnych sil
vznikajucich medzi kolesom vozidla a vozovkou. Z uvedenych obrazkov je zrejmé, ze pokial ide
o hodnoty kontaktnych sil, tak vykonovo maju najvacsi podiel na ich vzniku tie frekvenéné zlozky
kinematického budenia, ktoré koreSponduju vlastnym frekvenciam a tvarom vlastného kmitania
vtahujucim sa k dominantnym pohybom néprav vozidla. Da sa jednoducho preukazat, ze prakticky
rovnaké vysledky je mozné ziskat' aj pre jednoduchSie (Stvrtinové) modely vozidla, pokial st
dynamicky ekvivalentné s tu pouzitym vypo¢tovym modelom.
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Jozef MELCER!, Ivana MARTINICKA?
VZAJOMNE POROVNANIE FFP PRE ROZNE VYPOCTOVE MODELY VOZIDLA

MUTUAL COMPARISON OF FRF FOR VARIOUS VEHICLE COMPUTATIONAL MODELS
Abstrakt

Funkcie frekvenéného prenosu (FFP) charakterizuji odozvu dynamického systému vo
frekvencnej oblasti. Predkladany prispevok porovnava funkcie frekven¢ného prenosu pre rozne
vypoctové modely vozidla. Ukazuje, ze pokial’ sit vypoctové modely dynamicky ekvivalentné, tak
zodpovedajuce FFP su prakticky zhodné.

Klicova slova
Vypoctové modely vozidla, nerovnosti cesty, funkcie frekvenéného prenosu.
Abstract

Frequency response functions (FRF) characterize the response of dynamic system in
frequency domain. The submitted paper compares the frequency response functions for various
vehicle computational models. It shows that while the computational models are dynamically
equivalent than the FRF are practically identical.

Keywords

Vehicle computational models, road unevenness, frequency response functions.

1 UVOD

Pri rieSeni dynamickych tloh vo frekvencnej oblasti nas zaujimaju hlavne frekvencéné spektra
a funkcie frekvenéného prenosu. Funkcie frekvenéného prenosu (FFP) vyjadruju vztah medzi
odozvou a budenim dynamického systému v zavislosti od hodnoty budiacej frekvencie. V pripade
dynamického systému tvoreného vozidlom avozovkou si nerovnosti vozovky zdrojom
kinematického budenia vozidla. Vypoctové modely vozidiel je mozné zvolit’ na roznej kvalitativnej
urovni: cely priestorovy model — 3D, polovi¢ny rovinny model — 2D, $tvrtinovy model — 1D. Pre tieto
vypoctové modely je mozné odvodit’ roézne frekvencné prenosy. V pripade sledovania interakcie
vozidlo — cesta zaujimaju stavebnych inzinierov hlavne funkcie frekvenéného prenosu vztahujice sa
k hodnotam kontaktnych sil vznikajucich medzi kolesom vozidla ajazdnou drahou. Pre rozne
vypocétové modely vozidla je vhodné sledovat’ a vzajomne porovnavat’ takzvané vykonové prenosové
faktory (VPF), o st druhé mocniny absolutnych hodnot funkcii frekvenéného prenosu. Da sa ukazat,
ze pokial su vypoctové modely vzijomne dynamicky ekvivalentné, tak funkcie frekvenéného
prenosu pre vzajomne si koreSpondujuce zlozky, st vzajomne prakticky identické. Moznosti, ako
takéto tdaje ziskat, je viac. V predkladanom prispevku su prezentované a vzajomne porovnavané
FFP dynamickych zloziek kontaktnych sil nakladného vozidla Tatra T815 ziskané numerickou
cestou. Vyuzitie ziskanych vysledkov je roznorodé [1], [2], [3], [4], [5], [6]-

I Prof. Ing. Jozef Melcer, PrSc., Katedra stavebnej mechaniky, Stavebna fakulta, Zilinskd univerzita,
Univerzitna 8215/1, 010 26 Zilina, tel.: (+421) 41 513 5612, e-mail: jozef.melcer@fstav.uniza.sk.

2 Ing. Ivana Martinicka, PhD., Katedra stavebnej mechaniky, Stavebna fakulta, Zilinské univerzita, Univerzitna
8215/1, 010 26 Zilina, tel.: (+421) 41 513 5612, e-mail: ivana.martinicka@fstav.uniza.sk.
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2 VYPOCTOVE MODELY VOZIDLA
Vypoctové modely vozidla je mozné volit na réznej trovni v zavislosti od sledovanych
ciel'ov. Je mozné pouzit cely priestorovy model vozidla — 3D (obr. 1), polovi¢ny rovinny model — 2D
(obr. 2), alebo $tvrtinovy model — 1D (obr. 3).

Bt 124 e\e
e T

Obr. 1: Cely priestorovy model T815 — 3D

—
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e

Obr. 2: Polovi¢ny rovinny model T815 — 2D

124



kl bl

my
ks _'_TI b,

N Is K

ot

Obr. 3: Stvrtinovy model prednej a zadnej népravy T815 — 1D

Vypoctové modely zobrazené na obr. 1, 2, 3 st diskrétne vypoctové modely. Pri riesSeni vo
frekvencnej oblasti nas zaujimaji hodnoty vlastnych frekvencii netlmeného kmitania [7]. Ich hodnoty
pre jednotlivé modely st uvedené v nasledujucom texte:

Plné vozidlo T815 — 3D
Vlastné frekvencie

i = Yoy S f60 S [ foys fos fisys fon} =
= {1.13; 1.29; 1.45; 8.89; 8.89; 10.91; 10.91; 11.71; 11.71} [Hz]

Piné vozidlo T815 — 2D
Vlastné frekvencie

£y = {foy; fo; fo0 fays S5 = {1.13; 1.45; 8.89; 10.91; 11.71} [Hz]
Plné vozidlo T815 — 1D, predna ndprava
Vlastné frekvencie

{f} = {uy; fo} = {1.06;8.89} [Hz]
PIné vozidlo T815 — 1D, zadnda naprava
Vlastné frekvencie

{f} = {f(l); f(z); f(3)} = {140, 10.91; 1171} [HZ]

3 FUNKCIE FREKVENCNEHO PRENOSU

Frekvenény prenos linedrnej ststavy (funkcia frekvenéného prenosu FP(p), kde p =1-w je

komplexné cislo, obr. 4) sa zavadza ako pomer ustalenej odozvy k harmonickému budeniu. Ak
budenie je harmonické s jednotkovou amplitddou

h(t)=hf(t)=1-¢"", (1)
tak plati, ze
FP(p)=FP(i-0) =1, ()/(h-"") =1, () [(1-e""") =1, (1) - ™" . 2
Frekvenény prenos FP(p) ako funkcia komplexne premennej sa da zobrazit’ ako vektorovy

stcet realnej a imaginarnej Casti.
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FP(p) =Re[FP(p)]+i-Im[FP(p)], (3
alebo
FP(p) =|FP(p)|-¢™, 4)

kde |FP( p)| je absolutna hodnota, alebo velkost’ frekvencného prenosu. Plati pre fiu

|FP(p)| = RE[FP(p)]+ Im*[FP(p)] . 5)

Druhti mocninu absolutnej hodnoty funkcie frekvencného prenosu |FP( p)|2 nazyvame vykonovy
prenosovy faktor (VPF).

Im
o FP(P)

PR Re

Obr. 4: Graficka interpretacia funkénych hodnét funkcie frekven¢ného prenosu

4 PRECHOD Z CASOVEHO DO FREKVENCNEHO PRIESTORU

Pre jednotlivé vypocCtové modely vozidla sa odvodia pohybové rovnice. Ako nezname
v pohybovych rovniciach vystupuju zlozky posunuti r(f) charakteristickych bodov vypoctového
modelu zodpovedajice jednotlivym stuptiom vol'nosti. Zdrojom kinematického budenia st nerovnosti
jazdnej drahy /A,(¢). Pre prechod z casového do frekvenc¢ného priestoru je mozné pouzit napriklad
Laplaceovu integralnu transformaciu. Dohodnime sa, ze Laplaceov obraz nejakej funkcie ri(f)
oznacime L{ri(t)} = Ri(p). Funkcie Casu r,(t)a h,(t) sa budu transformovat’ na funkcie R;(p) a

H ,(p) . Zavedenim nasledovného oznacenia je moZn¢ definovat rozne frekvenéné prenosy
_ R(p)
H,(p)

Laplaceovou transformaciou pohybovych rovnic a zavedenim frekvencnych prenosov dostaneme

|

(6)

ststavu rovnic v komplexnom tvare pre vypocet funkcii 7. Zapis rovnic v maticovom tvare je

nasledovny
la]- {7} = {Ps}. (7
Vo vseobecnosti plati, ze
aik = ai/f,re +i' aik,im ’ Fz = Fi,re +i ! Fi,im ’ PSI = PSi,re + 1 ' PSi,im - (8)

Podobnym sposobom je mozné definovat’ aj frekvencné prenosy pre dynamické zlozky
kontaktnych sil

= _LiF, 0}
F,, “H )

Podrobny popis rieSenia pre 2D model vozidla je uvedeny napriklad v [8].
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5 VYSLEDKY NUMERICKEHO RIESENIA

Numerické rieSenie funkcii frekvenéného prenosu bolo vykonané pre 3D, 2D a 1D vypoctové
modely nakladného automobilu Tatra T815 zobrazené na obr. 1, 2, 3. Vsetky FFP su vztahované
ku kinematickému budeniu nerovnost'ou vozovky pod pravym prednym kolesom vozidla. Uvazuje sa
s rychlostou pohybu vozidla 10 m/s. Na obr. 5 st vykreslené vykonové prenosové faktory (VPF)
dynamickej zlozky kontaktnej sily Fy pod pravym prednym kolesom vozidla pre vSetky 3 pouzité
vypoctové modely. Poloha lokalnych extrémov a ich hodnoty st nasledovné:

3D: /=944 Hz; |Fas/hs? = 8.02.106 kN?/m?;
2D: f=9,20 Hz; \Fas/hs? = 8.69.10° kKN?/m?;
1D: £=9,30 Hz; \Fs /h 2= 8.57.10° KN?/m?;
x 10° Model 3D
10

2 2, 2
IF 4/ |? [kN?/m?]
(6)]

0
0
f [Hz]
X 106 Model 2D
o
£
N
Z
=,
N—
)
<
i
w
f [Hz]
X 106 Model 1D
o
£
N
Z
=,
N—
<
o)
15y

f [Hz]
Obr. 5: VPF pre Fyq pod pravym prednym kolesom
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Na obr. 6 su vykreslené vykonové prenosové faktory (VPF) dynamickej zlozky kontaktne;j sily
F4 pod pravym prednym kolesom zadnej napravy vozidla pre vSetky 3 pouzité vypoctové modely.
Poloha lokalnych extrémov a ich hodnoty st nasledovné:

3D: f=10,94 Hz; |Far/hs)* = 10,65.108 kKN*/m?;
2D: f=10,94 Hz; |Faalhs)? = 10,65.108 KN*/m?;
1D: f=10,94 Hz; |Faalha)? = 10,65.108 KN*/m?;
X 108 Model 3D
15
<
£
o 10
X,
N—
< 5
S
=
0
f [Hz]
X 108 Model 2D
o
£
AN
Z
X,
N—
[s2]
<
3
w
f [Hz]
X 108 Model 1D
15
o
£
oL 10
=
N—
£ 5
3
w
0

f [Hz]

Obr. 6: VPF pre Fy4 pod pravym prednym kolesom zadnej napravy
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Na obr. 7 st vykreslené vykonové prenosové faktory (VPF) dynamickej zlozky kontaktne;j sily
F4 pod pravym zadnym kolesom zadnej napravy vozidla pre vSetky 3 pouzité vypoctové modely.
Poloha lokalnych extrémov a ich hodnoty st nasledovné:

3D: f=10,94 Hz; |Fas/hs)* = 11,23.108 kKN*/m?;
2D: F=10,93 Hz;  |Fes/hsP = 11,23.108 KNYm?;
1D: f=10,93 Hz; |Fd5/h4|2 =11,23.10% kKN¥m?;
X 108 Model 3D
15
<
£
o 10
X,
N—
£ 5
S
L
0
f [Hz]
X 108 Model 2D
15
<
£
% 10
X,
N—
< 5
3
W
0
f [Hz]
X 108 Model 1D
<
£
(9]
Z
=
N—
=
3
w

f [Hz]

Obr. 7: VPF pre Fy pod pravym zadnym kolesom zadnej napravy
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6 ZAVER

Pri rieSeni dynamickych uloh vo frekvenénej oblasti st predmetom zaujmu bud’ frekvencné
spektra alebo funkcie frekvenéného prenosu. Je mozné ich ziskat’ teoretickou alebo experimentalnou
cestou. V predloZzenom prispevku su ukazané vysledky rieSenia funkcii frekvenéného prenosu
numerickou cestou pre 3D, 2D a 1D vypocétové modely vozidla Tatra T815 pri rychlosti pohybu
vozidla 10 m/s (36 km/h). Stavebného inziniera zaujimaju v prvom rade frekvencné prenosy tykajuce
sa kontaktnych sil vznikajicich medzi kolesom vozidla avozovkou. V grafickej podobe su
prezentované vykonové prenosové faktory dynamickych zloziek kontaktnych sil pod kolesami na
pravej strane vozidla. Z uvedenych obrazkov je zrejmé, ze pokial’ st jednotlivé vypoctové modely
dynamicky ekvivalentné, tak vykonové prenosové faktory vzajomne si koreSpondujucich velicin st
prakticky identické. Vzajomné porovnania nie su zavislé od rychlosti pohybu vozidla. Na vznik
kontaktnych sil maji vykonovo najvacsi podiel tie frekvenéné zlozky kinematického budenia, ktoré
koresponduju vlastnym frekvencidm a tvarom vlastného kmitania vtahujucim sa k dominantnym
pohybom néprav vozidla.
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Milan MORAVCiK!
PRENOS VIBRACII KONSTRUKCIOU TRATE PRI PREJAZDE VLAKOV

VIBRATION TRANSMISION DUE TO MOVING TRAIN
Abstrakt

Analyzuje sa prenos vibracii a ich tlmenie v konstrukcii trate, ktora je dynamicky zatazovana
opakovanymi prejazdmi vlakov. Aplikovana je experimentalna analyza prejazdov charakteristickych
vlakov osobnej dopravy, ktora je vyhodnocovana v ¢asovej a frekvencnej oblasti pre f = (0~500Hz).
Dominantné frekvencie ovplyviujice kmitania kolajnic, podvalov, Strkového 16zka a zemného telesa
trate su hodnotené zo ziskanych casovych zaznam prejazdu vlakov.

KPicové slova
Experimentalna analyza, frekvencna analyza kmitania, kmitanie komponentov trate.
Abstract

The transmission of vibration and damping in the track structure, which is dynamically loaded
by repeated passages of the train bogies is analyzed. The experimental analysis is performed for
passages of the passenger train which are evaluated in the time and frequency domain f = (0500 Hz).
The influence of dominant frequency phenomena on the rails, sleepers, ballast bed, and ground
vibration are investigated from the time records of the train passages.

Keywords

Experimental analysis, frequency analysis, vibration of track.

1 UVODNE POZNAMKY K DYNAMICKEMU NAMAHANIU TRATE

Prispevok je venovany vybranym aspektom dynamického chovania konstrukcie trate, najma
vibraciam komponentov zelezni¢ného zvrsku (kol'ajové pasy, podvaly, strkové 16zko, zemné teleso),
ktoré st dynamicky zatazované opakovanymi prejazdmi vlakov, pricom sa hodnotia aj javy spojené
so §irenim vibracii a hlukovych emisii do okolia trati najmaé:

— redukcia dynamickych Uc¢inkov konstrukciou trate a kolajovych vozidiel — pohodlie
cestovania a vplyv tlmenia v komponentoch trate.

— redukcia vibracii a hlukového zataZenia nepriaznivo pdsobiace na okolité konstrukcie
a obyvatelov v blizkosti trati, obr.1.1.

Prenos vibracii konstrukciou trate, resp. jej hlavnych prvkov je vyvolané celym radom
budiacich zdrojov, ktoré ovplyviiuju nielen kmitanie trate, ale aj dynamické javy spojené so Sirenim
deformaénych vin v konstrukeii trate, obr.1.2. ZloZity problém dynamickej interakcie pohybujiice sa
vozidlo — trat’ sa rie$i dvoma zakladnymi pristupmi:

A/ Teoretickou cestou — aplikaciou réznych vypoctovych modelov zohl'adiujticich pruzné
atlmiace vizby vystupujice v modeloch zatazenia (kolajovych vozidiel) aj konStrukcie trate

I Prof. Ing. Milan Morav¢ik, CSc. !, Katedra stavebnej mechaniky, Stavebna fakulta, Zilinsk4 univerzita
v Ziline, Univerzitna 8215/1, 010 26 Zilina, Slovenska republika, e-mail: mimo@fstav.uniza.sk.
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(komponenty trate) a simulaciou dolezitych parametrov na dynamickt odozvu. Pritom sa vyuziva
rieSenie MKP, ¢o je aplikované napriklad v [3, 4].

Hlukové emisie

Kmitanie
komponentov A A A A
trate s B
<>
AN AN AN A

Rozkmitavanie okolitych budov

w(x) — priehyb kolajnice

11 ul ul ul Zatasenie podvalu
— i

ZatazZenie $trkového

TR YT ot
FRTTAT N (YIS OTITI I
4{ /i/‘//’// /“/ ”l /\{ / atazenie podiozia

Obr. 1.2: Schéma prenosu silovych Gc¢inkov konstrukciou trate

Vystupy riesenia dynamickej odozvy trate majii réznu podobu, podla formulacie ulohy
a ciel’ov rieSenia a obyc¢ajne sa formuluju ako ulohy:
A1/ Modalne vlastnosti konstrukcie
—  Vlastné frekvencie kmitania f;;) a im odpovedajice vlastné tvary kmitania,
—  Tlmiace vlastnosti konstrukcie — logaritmicky dekrement utlmu .

A2/ Dynamické vlastnosti konStrukcie v tvare frekvenénych charakteristik odozvy na
harmonické budenie (amplitidové a fazové charakteristiky odozvy), obycajne vo forme dynamicke;j
poddajnosti - ,,receptancie a(iw)", ktord predstavuje citlivost’ konstrukcie na harmonické budenia,

alebo v inverznej forme dynamickej tuhosti k(iw) .
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Dynamicka poddajnost’ je definovana komplexnym pomerom dynamickej vychylky w(x,z)
a budiacej sily F(x,t) v mieste x konStrukcie:
w(x,t) _ |[Wexpi(ot+g9,) |w]

i) = - M enito —o.) = , (1.1)
a(io) F(x,1) Hﬁ|expi(a)t+¢F)‘ |F|exP (9, =) =|alexp i,

s amplitidovou charakteristikou dynamickej poddajnosti:

M g, (12)

kde: @ = 2_7[ =2z f je uhlova frekvencia, ¢ je fazovy posun.
T

Dynamicka tuhost’ (dynamic stiffness) je inverzna funkcia k dynamickej poddajnosti:

k(i) = —— = F5D [N/m] (1.3)
a(iow) ww,t)

Dynamické vlastnosti konstrukcie vSak mozu byt’ vyjadrené aj d’alsimi vztahmi tzv. "mobility
dates", ako pomer rychlosti kmitania ku dynamicke;j sile — (mobility), alebo zrychlenie kmitania ku
dynamicke;j sile (inertancia) a ich inverzné charakteristiky.

A3/ Dynamicka odozva konStrukcie trate na ucinky pohyblivého dynamického zat'azenia -
ucinky kolesovych sil, podvozkov, resp. celych vlakov sa urCuje pre charakteristické tratové seky
(priame useky, obluky, vyhybky, mosty, tunely) a pre hlavné typy konstrukcie trate (novo budovany
koridor, klasické konStrukcie trate). Ide o hodnotenie prejavov dynamickych interakénych sil
P

—  dynamickych posunov w, (x,#) komponentov trate (¥), kde (Y¥)= kolajnica (R), podvaly (S)

(x, t) vznikajucich na styku ,,koleso — kol'ajnica® na konstrukciu trate:

strkové 16zko (B), resp. ich zrychlenia Wy, (x,1) >
—  pomerného pretvorenia &, (x, ), resp. im odpovedajucej napitosti o, (x,¢),

— dynamickych interakénych sil koleso/kol'ajnica F, (x,7),

— dynamickych koeficientov komponentov trate Sy = M .
’ w, (x)

Typické teoretické zavislosti dynamickej poddajnosti () pre rovinny model trate, pre nizke

a stredné frekvencie s prezentované na obr. 1.3, z ktorych mdézeme usudzovat na nachylnost
rezonancného kmitania v konStrukcii trate. Vidime, Ze rozhodujuce frekvencéné zlozky lezia
v nizkofrekven¢nej oblasti /= (4 +80 Hz). Tieto vibricie sa Siria z miesta styku koleso — kol'ajnica,

ktoré vSak je v pohybe, cez kolajnice, podvaly Strkové 16zko a zemné teleso trate do okolia trati, kde
nepriaznivo posobia na zivotné prostredie, obr.1.1. VSeobecne problém kmitania konstrukcie trate je
Sirokospektralny problém zahfniajici nielen vibracie konstrukcie a vinenia, ale aj Sirenie zvukovych
emisii pri prejazde vlakov. Tento prispevok sa analyzuje kmitanie komponentov trate vo frekvencnej
oblasti f =(1+500 Hz).

B/ Experimentalnou analyzou v neporusenej konstrukcii trate, ktora ma rovnaké ciele ako
teoreticka analyza, ale zohladfuje skutoéné pomery v konstrukcii trate. Hl'adaju sa mozné
rezonan¢né oblasti kmitania konStrukcie trate ajej prvkov (podvaly, Strkové 16zko, podkladové
vrstvy) pri prejazde vlakov osobnej a nakladnej dopravy ato v priamych tratovych usekov, ale
v obliikoch a na vyhybkach.

Viaceré aspekty problematiky dynamického namadhania trate boli prezentované napr.
V pracach [3, 4, 5]. Tento prispevok je venovany vibraciam prenasanych hlavnymi konstrukénymi
komponentmi trate do zemného telesa trate, ich tlmeniu a zmenam ich frekvencnej skladby.
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Obr. 1.3: Typické teoretické zavislosti poddajnosti trate a( ) pre diskrétny rovinny model trate: (1)
Pre nespojené Strkové 16zko pod podvalmi ( ) - rieSenie KSM [3] a (2) pre spojené —
spolukmitajuce Strkové 16zko s podvalmi (_ ) - podl'a [2]

2 KVAZI-STATICKE A DYNAMICKE UCINKY NA KONSTRUKCIU TRATE

Kmitanie hlavnych komponentov konstrukcie trate (¥) — (kolajové pasy (R), podvaly (S),
Strkové 16zko (B) a zemné teleso trate (Z)) je vyvolané celym radom budiacich zdrojov:
—  kvazi-statické budenie odpovedajuce pohybu podvozkov kolajovych vozidiel (vlakov)
v zavislosti na ich hmotnosti a rychlosti pohybu,
— nerovnosti na kol'ajniciach a kolesach kol'ajovych vozidiel,
— skladba a typy vlakov,
— diskrétne podpery kol'ajnic a tuhost’ podkladu,
ale aj daldimi dynamickymi efektmi spojenymi so Sirenim deforma¢nych vin v kolajniciach
a podvalovom podlozi.
V idealizovanej konstrukcii trate (trat’ bez defektov s konStantnou tuhostou podkladu) je
pretvorenie trate zavisle len na velkosti kolesovych sil p . Prejazd kazdého dvojkolesia naprav

vozidiel sledovanym miestom x vyvola priehyb kol'ajového pasu w(x,?), ktorého charakter je zavisly

na rychlosti pohybu ¢ a d’al§ich parametroch. Teoretické rieSenie problému pohybu kolesovej sily P,,
po kolajovom pase s tuhostou podkladu £, uvazovanom ako nosnik na pruznom podklade [4], ma
znamy tvar:

4 2
ErOWED o OWED | O b = PLS(x—cr) 2.1
o o o

Z rieSenia prichybu w(x,¢) v (2.1) vyplyva tzv. "kritickd rychlost’ pohybu c.", pri ktorej
dynamické uc¢inky mozu dosahovat’ vysoké hodnoty:

o 2fREL Y4ELK, 2.2)
or m, o \/;1
kde: k. je tuhost’ podkladu [N/m?],
m; je hmotnost’ nosnika [kg/m],
EI je ohybova tuhost’ nosnika [Nm?],

8(x—cr)je Diracova funkcia.
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Riesenie problému (2.1) je tzv. "kvazistacionarny stav" popisany v pohyblivom
suradnicovom systéme (x,w) — priechybovd vlna vytvorend pod kolesami w(x,7) = w,(¢) sa

pohybuje spolocne so silou P, , obr.2.1.

| Pw . ¢ . Pu .
\ | ———> \ U
0’ , \ ’ N 7 X
X ~ s ~ 4
r=——-» - A Sl = < >
" S3-7 .“"
- 1
X,t
V:W Wv: (I)
1
: Ct 1
) 1
1 1
1
: ct 1 X
) 13
1 (g
1 ’
] X =ct+X
1

Obr. 2.1: Pevny a pohyblivy suradnicovy systém pre pohyb sily
po nosniku na pruznom podklade

Kritické rychlosti c.- dosahuji vysoké hodnoty (c.,~ 420 m/s), teda su vzdialené od beznych
prevadzkovych rychlosti, kde c¢<c.. Nebezpeény rezonanény stav modze nastat’ pri
vysokorychlostnych tratiach na mikkom podlozi, kedy priehybova vina w(x,#) $iriaca sa s pohybom
vlaku sa priblizi rychlosti §irenia Rayleighovych vin v podlozi dizke (c; = 100 + 300 m/s), o mbze
sposobit’ vel'ké a nestabilné pretvorenia v podlozi trate.

Interakéné kolesové sily Pd";/nr (x,t) st zkontaktného bodu koleso - kolajnica prenasané
konstrukciou trate (podvaly, Strkové 16zko, podkladové vrstvy) aj do okolia trate spdsobuju
charakteristické dynamické javy:

kmitanie komponentov trate — kol'ajovych pasov, podvalov, strkového 16zka a podlozia trate,
kde dominuju najma nizkofrekvencné zlozky interakénych sil.

Sirenie pruznych deformacnych vin konstrukciou trate aj zeminovym podlozim (povrchové
Rayleighove viny, pozdlzne a prieCne viny), ktoré spdsobuju nizke a stredné frekvenéné zlozky
interakénych sil.

vzduchom prenasané zvukové emisie Siriace sa v okoli trate, ktoré sposobuju stredné
a vysokofrekvencné zlozky interakénych sil.

Pri budiacich u¢inkov kolajovych vozidiel v konstrukcii trate rozliujeme:

a/ Kvazi-statické ucinky pohyblivych hmotnych naprav zavislé na skladbe podvozkov
kolajovych vozidiel a rychlosti pohybu c. Pre rychlosti ¢ < ¢, sa tieto ucinky prejavuji ako
charakteristické kvézi-statické pretvorenie trate w, () = w,, v zmysle obr. 2.2.

TR g TR T TR,

Rk_cely_102s

-2 + t + t + { + {
2.5 3 7.5 10

Obr. 2.2: Casovy zaznam vertikalnych posunov kolajového pasu wy (¢) = w,, pri prejazde
rychlika L30+8 vagoénov, relativny snima¢ Dr/Bosh, ¢ = 119 km/h
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Kvazi-statické G¢inky maju nizkofrekvencny charakter f = (0+30 Hz) a pre rychlosti vlakov
do 200 km/h ovplyvnuju len blizke okolie styku koleso kol'ajnica, priCom su rychlo timené a teda
nevytvaraju nebezpecné dynamické javy v okoli trate.

b/ Dynamické ucinky pohyblivych hmotnych naprav st dosledkom viacerych
dynamickych zdrojov budenia, najma:

— imperfekcii (nerovnosti) kolajnic a kolies vozidiel,

— nerovnomernej tuhosti podkladu pod podvalmi,

— parametrického budenia v doésledku prejazdu naprav nad podvalmi, charakterizované
frekvenciou:

c
1. _L_S [Hz] (2.3)
kde: L, = 0,6 m (vzdialenost’ podvalov).

Zmienované dynamické ¢inky maji vSeobecne Sirokospektralnu skladbu f ~(0+1500Hz),
ktora je potrebné analyzovat'’ pouzitim vhodnych snimacov kmitania a analyzatorov dynamickych
signdlov (LabView-National Instruments, DISYS a pod.). Casové zdznamy dynamickych zloziek
zrychlenia kmitania kolajnice  Ayi, (), podvalov A (¢)a Strkového 16zka Avi, (), maju vzdy

charakteristicky tvar sprevadzany tlmenim amplitid vychyliek, resp. zrychleni kmitania, obr.3.4+3.6.

3 KMITANIE KOMPONENTOV ZELEZNICNEHO ZVRSKU — MERANIE
V TRATI

Nase pracovisko ma zriadené dve experimentalne meracie miesta na hlavnom t'ahu Bratislava
— Kosice, kde sa opakovane vykonavali merania od roku 2004 az doteraz:

(1) na novobudovanom koridore v useku Cifer — Trnava — priamy tratovy usek,
(2) na klasickej konstrukcii trate v iseku Zilina — Varin— priamy tratovy tsek,

Tento prispevok je venovany novovybudovanému koridoru, kde konstrukcia trate méa rovnaka
skladbu konstrukénych vrstiev, obr. 3.1. Prejazdy vlakov osobnej prepravy maju tiez typicka skladbu
— lokomotiva + 5-10 osobnych voznov. Rychlost vlakov sa pohybovala od 90 + 140 km/h.

30 40 30
|
13, 17,17 ,i,1.7 L1.7 413
] 0.6 |

4 444444444.(4_)‘___0
-0

o= =3

— Strkové 16Zko h=0,35 - 0,55m

— sanacnavrstva zo Strkodrvy fr.4-52, min h=0,40M
— geomrezovina Tensar SS 30, rola 50x4 m

— filtracna geotextilia Tatratex T200, rola 50x 3,8 m

Obr. 3.1: Charakteristicky prie¢ny rez konstrukciou trate koridoru Bratislava — Zilina
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3.1 Merané veli¢iny

Vertikalne kmitanie kol'ajnic (R), podvalov (S) , Strkovej vrstvy meranej medzi podvalmi (B)
a zemného telesa trate (Z) boli merané meracou linkou Katedry stavebnej mechaniky vzdy rovnakou
metodikou popisanou napriklad v pracach [4, 5]. Priame meranie prichybov pomocou relativnych
snimacov Dg, Ds dava celkové kvazi-statick¢ prichyby w_(¢)tychto komponentov, ktoré je

charakterizované nizkymi frekvenénymi zlozkami. Akcelerometre Ax, As Az Az davaju zas
dynamické zlozky odozvy tychto komponentov A, (¢), Awg(t), Av,(t) a Aw,(z), ale v Sirokej

frekvencnej oblasti pricom nepotrebuju referen¢nu zakladnu, obr.3.2.

Ri, R, PRIEHYBOMERY
Ax, Ay, Al SNIMACE ZRYCHLENIA

R, /UIC 60
5‘ : : : : ! i+ . : : $
DS R A / \ / \
%—éo@fo? o U—ﬂ
SB23% o%@% A,

TITIT77
Obr. 3.2: Snimané miesta v konStrukeii trate

G

Q

Pri merani dynamickej odozvy Sirokopasmovych procesov je potrebné spravne volit’ meraci
retazec — vyber snimacov, citlivosti a pod. a zohl'adnovat’ zakladné stvislosti medzi amplitidami

posunov kmitania Aw(¢), rychlosti AVW(f) azrychlenia kmitania Avi(¢). Potom priame meranie
vychylieck Aw(¢)bude zvyraziiovat’ nizkofrekvenéné zlozky vibracii a meranie zrychleni Av'?}(t) zas

vysokofrekvencné zlozky, obr. 3.3. Pre Sirokopasmové procesy, ako su aj vibracie konstrukcie trate,
volime snimanie zrychleni, pricom vSak zohl'adiiujeme vyssie uvedené suvislosti — filtracia signalov,
pasmové priepustnosti a pod.

0,1 1 10 10? 10° 10* Hz
0 T
zrychlenie w”’
20
40
rychlost’ w’ (-6dB/oct.)
60
80
100
y vydhylka w (-12dB/oct.)
120
UTLM dB
v

Obr. 3.3: Vztah amplitad rychlosti ﬂ;(t) a posunov w(¢) kmitania vo¢i amplitidam zrychlenia

kmitania vAv(t) v meranych signaloch
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3.2 Frekvencna analyza odozvy trate pri prejazde celého vlaku

Vo frekvencnej analyze kmitania komponentov trate hra volba vzorkovacej frekvencie f;
dolezitd ulohu, nakolko sa jedna o relativne rychle dynamické deje a ovplyviuje presnost
(rozliSovacia schopnost’) spektralnych obrazov. Jednostranna autospektralna hustota G, (f,) pre

frekvencie f; meraného dasového zdznamu {x(¢)} je definovana ako v [4]:

L2 _
GXX(fk):7Z‘X,-(fk)2 s k ], 2, 3,N/2 (3])
n, TS
kde:
N-1 .
X (f)=ArX, = Atzxm'eXpl:j]ZV’dm} 3.2)
n=0

N je velkost analyzovaného bloku, ktory sa voli — N =128, 256, 512, 1024, 2048, 4096.

Dalsi dolezity krok frekvenénej analyzy Gasovych signalov je vhodny vyber funkcie vahového
okna (vahové Casové okno). Hanningovo vahové okno bolo aplikované vo vSetkych analyzach.
Spektralna analyza casovych zaznamov sa vyhodnocovala ako amplitidové vykonové spektrum
(Power Spectrum — PWR). Priklad analyzy prejazdu rychlika na koridore v tiseku Cifer — Trnava je
prezentovany na obr. 3.4 + 3.6.

» Prejazd rychlika L350 + 8 vagonov _ Merania TN II, No. 2: Analyza vertikalneho
zrychlenia kol'ajnice A, (7),t=9,0 s, ¢ =118 km/h, Analyza LABWIEV, fi- 1000 Hz.
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a/ Casovy priebeh vertikalneho zrychlenie kol'ajnice AV, (t) , snima¢ Ar / BK4500,7=9,0's,
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100+

b/ Vykonove spektrum S () kmitania kolajnice Awp
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R
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138



Ar: Mean PWR 32xN1024

[ms-2]*2

Ak_N1024_p50_priem

0 100 200 300 400 [Hz]

fi=11, 18, 59 Hz f3=130 — 205 Hz
¢/ Priemerované vykonov¢ spektrum S, (/) kmitania kolajnice Avp, (¢)/ Ar: Mean PWR 32xN1024

Obr. 3.4: Frekvencna analyza kmitania kol'ajnice Ar - prejazd rychlika L350 + 8 vagonov

» Prejazd rychlika L350 + 8 vagonov _ Merania TN II, No. 2: Analyza vertikalneho
zrychlenia podvalu Aw (¢), t=9,0's, ¢ =118 kim/h, Analyza Labview, f- 1000 Hz.
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Obr. 3.5: Frekvencna analyza kmitania podvalu A - prejazdu rychlika L350 + 8 vagénov

» Prejazd rychlika L350 + 8 vagonov _ Merania TN II, No. 2: Analyza vertikalneho
zrychlenia Strkového 16zka Aw, (¢), t=9,0's, ¢ =118 km/h, Labview, fi- 1000 Hz.
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Obr. 3.6: Frekvencna analyza kmitania Strkového 16zka A4 - prejazdu rychlika L350 + 8 vagénov

Analogickym postupom ako je prezentovana vysSie uvedend analyza prejazdu celého vlaku sa
postupuje aj pri posudzovani vplyvu prejazdu jednotlivych podvozkov kolajovych vozidiel —
lokomotiv a vagénov na odozvu trate.

4 HLAVNE VYSLEDKY MERANEJ DYNAMICKEJ ODOZVY

Hlavny ciel' experimentdlnej analyzy bol zamerany na hodnotenie frekvencnej skladby
kmitania jednotlivych komponentov trate a timenia dynamickych uc¢inkov, ako désledok interakénych
sil vznikajucich na styku koleso - kol'ajnica a prenaSanych konstrukciou trate:

e Casové priebehy vertikalneho zrychlenia komponentov trate — kolajnic Aw, (1), podvalov

Awq (t) , Strkového 16zka Ay, () a zemného telesa Ay, (¢) dobre reprezentuju intenzitu vibracii

komponentov trate, aj redukciu dynamickych G¢inkov v jednotlivych pruznych vdzbach smerom
k podkladovym vrstvam konstrukcie trate. Tlmenie kmitania komponentov trate sa kvalitativne
zmenSuje smerom k podloziu, ¢o kvantitativne mozno vyjadrit' faktorom 0,1 tlmenia amplitad
kmitania:

o Frekvencna skladba kmitania komponentov trate potvrdila, Ze rozhodujuce frekvencie lezia
v nizkofrekvencnej oblasti: f=(1+100Hz). Ukazalo sa ze rychlost’ prejazdu vlakov osobnej dopravy
do 140 km/h neovplyviiuje vyrazne dynamicki odozvu. Odozva trate je takmer identickd pri
vsetkych prejazdoch vlakov osobnej dopravy. Pri tazkych nakladnych vlakov je tento vplyv uz
vyrazny.

o Identifikovali sa hlavné rezonan¢né oblasti vibracii pre prevadzkové rychlosti vlakov do 140
km/h pre kol'ajové pasy, podvaly, Strkové 16zko aj zemné teleso trate, resp. nachylnost’ rezonanéného
kmitania v tychto konStrukénych prvkov:

- KoPajnicové pasy: Frekvenéné spektrum S, (f) vertikdlneho zrychlenia v, (¢) v oblasti

f =(0+500 Hz) je Sirokopasmové s najvyraznejSimi frekvenciami v oblasti 1 = (0+60 Hz)-
- Podvaly: Redukcia kmitania je vyraznd. Frekvenéné spektrum S . (f) vertikdlneho

zrychlenia v () ma v oblasti f = (0+500 Hz) tieZ Sirokopasmovy charakter, ale s dvomi vyraznymi
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frekvennymi oblastami: foy

spolo¢ne kmita kol'ajnica a podvaly a firy =(250+370 Hz) » kedy tiez kmita kol'ajnica na podvaloch.

=(0+120 Hz) s dominujucimi frekvenciami: /= 10, 25, 61 Hz , kedy

- Strkové 167ko: Redukcia kmitania vo&i podvalom je opit’ vyrazna. Frekvenéné spektrum
S,,.(f) vertikdlneho zrychlenia yi, (1) mé dominantnd oblast’ frekvencii f =(54+62 Hz).

- Zemné teleso trate (2,5 m od vonkajSej kol'ajnice): Frekventné spektrum s (1)
vertikalneho zrychlenia v, (f) ma dominantné frekvencie tiez v oblasti f = (54+62 Hz).

e Rozhodujuce vplyvy na intenzitu vibracii maju dynamické zlozky budenia pochadzajuce z

nerovnosti na kol'ajniciach a kolesach kolajovych vozidiel. Experimentalna analyza potvrdila, Ze
rozhodujuce frekventné zlozky kmitania leZia v nizkofrekvencnej oblasti £ =(1+100 Hz). Hlavné

oblasti dominantnych frekvencii kmitania kol'ajnic, podvalov a Strkového 16zka, ostavaju principialne
zachované v kazdom vytvorenom zazname.
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NONLINEAR ANALYSIS OF BUCKLING & POSTBUCKLING
Abstract

The stability analysis of slender web loaded in compression was presented. To solve this
problem, a specialized computer program based on FEM was created. The nonlinear finite element
method equations were derived from the variational principle of minimum of potential energy.
To obtain the nonlinear equilibrium paths, the Newton-Raphson iteration algorithm was used.
Corresponding levels of the total potential energy were defined. The peculiarities of the effects of the
initial imperfections were investigated. Special attention was focused on the influence of
imperfections on the post-critical buckling mode. The stable and unstable paths of the nonlinear
solution were separated. Obtained results were compared with those gained using ANSY'S system.

Keywords

Stability, postbuckling, geometric nonlinear theory, initial imperfection, finite element
method, Newton-Raphson method, arc-length method.

1 INTRODUCTION

The snap-through effect means a sudden modal change in the buckling surface of a slender
web. Even in the case when the snap-through of the slender web does not mean the collapse of the
structure, we consider it to be a negative phenomenon. In the presented paper we try to explain the
behaviour of the snap-through of the slender web loaded in compression [1]. The geometrically
nonlinear theory represents a basis for the reliable description of the postbuckling behaviour of the
slender web. The result of the numerical solution represents a lot of the load versus displacement
paths. Except the presentation of the different load-displacement paths the level of the total potential
energy has been evaluated as well.

2 THEORY

Let us assume a rectangular slender web simply supported along the edges (Fig. 1) with the
thickness ¢ The displacements of the point of the neutral surface are denoted ¢ = [u, v, w]" and the
related load vector is p = [py, 0, 0]".

We assume the so called von Karman theory, when the out of plane (plate) displacements (w)
are much bigger as in-plane (web) displacements (1,v). Taking into account the non-linear terms one
gets the strains

E=8&, TExm — 2%k M

1

r 2 2
where sLm:[u,x,v’y,u’yﬁLv’x], gNm:EW,x’W,y’ZW,x*M},y]Tﬂ k:[w w

,XX 2

a
Dy 2W,Xy] ’

the indexes denote the partial derivations.

! Doc. Ing. Martin Psotny, PhD., Department of Structural Mechanics, Faculty of Civil Engineering,
Slovak University of Technology, Radlinského 11, 813 68 Bratislava, Slovakia, phone: (+421) 259
274 652, e-mail: martin.psotny@stuba.sk.

143



C/ B a=>b=120 mm
I t=1mm
E =210000 MPa
v=0.3
AN
L ; X
/1

initial imperfection mode:

Wy = Ogp *Sx1 * Syl + o, * Sx2 * Syl

sinmx sinn
where gym « Syn = * 4

« Th z

Fig. 1: Slender web: a) Notations of the quantities, b) FEM model — SHELL 143
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The initial displacements will be assumed as the out of plane displacements only and so it
yields

& =&Eonm —Z ¥ k. )

Restricting to the isotropic elastic material and to the constant distribution of the residual

stresses (0, 0,,,, 7,,) over the thickness, the total potential energy can be expressed as
1 1 r
U= IE(E'" —&,, ) tD(e, — &, )dA+ IE(k —k,) ED(k ~k)dA-[q"pdd. )
A4 A A

where &,, kK  are strains and curvatures of the neutral surface,
&om, ko are initial strains and curvatures,
q,p are displacements of the point of the neutral surface, related load vector.

The system of conditional equations can be obtained from the condition of the minimum of the
increment of the total potential energy [6]

04U =0. “
This system can be written as:
Kir1cAa+F:’r1t_Fext_AFext=O’ (5)
K,, K
where K, = {— —IEL—D——:——I—M—D—S -| is the incremental stiffness matrix,
K incSD | K incS
EntD . .
F, =<---- is the vector of the internal forces,
intS
D .
F, = {— o —} is the vector of the external load of the web,
F, extS
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=q--=== } is the increment of the external load of the web,

B, | a
g=Bra=|-"4 - |1-PL Aq=B:Aa.
| Bs || as

For more details see [3].

In the case of the structure in equilibrium F, —F, =0, we can do the incremental step

int ext

KincAa:AF :AaZK-il AFXI and a”l =ai +Aa.

ext mnc e

The Newton-Raphson iteration can be arranged in the following way: we suppose that & does not

represent the exact solution and the residua are F,, —F, =r'. The corrected parameters are

a'=a' + Aa', where Aa' = —K;i, r
We have used the identity of the incremental stiffness matrix with the Jacobbian of the system of the
nonlinear algebraic equation J = K,

To be able to evaluate the different paths of the solution, the pivot term of the Newton-
Raphson iteration has to be changed during the solution.

For the stable path of solution the determinant of the incremental stiffness matrix must be
positive det K;,. > 0, all the principal minors must by positive as well and the load must be taken as
the pivot term.

3 FEM NONLINEAR ANALYSIS

The FEM computer program using a 48 DOF element [5] has been used for analysis. FEM
model consists of 8x8 finite elements. Full Newton-Raphson procedure, in which the stiffness matrix
is updated at every equilibrium iteration, has been applied. The fundamental path of the solution
starts from the zero load level and from the initial displacement. It means that the nodal displacement
parameters of the initial displacements and the small value of the load parameter have been taken as
the first approximation for the iterative process. To obtain other paths of the solution we have used
random combinations of the parameters as the first approximation. Interactive change of the pivot
member during calculation is necessary for obtaining required number of L-D paths, subsequently it
was possible to separate the stable and unstable paths of solution.

Obtained results were compared with results of the analysis using ANSYS system, where
16x16 elements model was created (Fig.lb). Element type SHELL143 (4 nodes,
6 DOF at each node) was used. The arc-length method was chosen for analysis, the reference arc-
length radius is calculated from the load increment. Only fundamental path of nonlinear solution has
been presented. Shape of the web in postbuckling has been also displayed.

4 ILLUSTRATIVE EXAMPLES

Illustrative examples of compressed steel web from Fig. 1 are presented as load —
displacement paths for different amplitudes of initial geometrical imperfection [2] mentioned in this
Figure. From Figs. 2 and 3 it is obvious that two almost identical modes of initial imperfection at the
beginning of the process offer two different solutions in postbuckling.

These presented nonlinear solutions of the postbuckling behaviour of the slender web are
divided into two parts. On the left side, there is load versus nodal displacement parameters
relationship, on the right side the relevant level of the total potential energy is drawn. (Unloaded web
represents a zero total potential energy level.)

145



Due to the mode of the initial imperfection the nodal displacements denoted A, C have been
taken as the reference nodes (see Fig. 1a). The thick line represents the stable path and the thin line

represents the unstable path of the solution. More details about the solution of the equilibrium paths
were mentioned in [3], [4].
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The aim of this paper was to try to give an answer to the problem of the threat of collapse of
the slender web loaded in compression in the second mode of buckling. Fig. 2 shows the solution for

the initial displacement parameters «; =0.01 and ¢y, =0.15. We can see that the fundamental
path is in the postbuckling phase in mode 1 (vl — the thick line). The lowest value of the total
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potential energy is related to the path v3 (mode 2). The energy barrier protects the snap from the path
vl to the path v3. When we increase effect of the mode 2 in the mode of the initial displacement

(ap; =0.01 and ap, =0.2) the postbuckling mode of the slender web is the mode 2 (Fig. 3).

Let us find the connection between the load — displacement path and corresponding level of
the total potential energy. From Fig. 2 and 3 one can see, that relative position of limit points in L — D

diagram mentions on magnitude of energetic barrier. The increase of the parameter «, is related to

decrease of parameter prs. This is a value of load at limit point of the lowest energy path. If pi3 is
the lowest limit point in L — D diagram, energetic barrier is eliminated and solution will continue in
postbuckling phase in the most convenient way, i.e. in the lowest energy path.

5 CONCLUSIONS

The influence of the value of the amplitude and the mode of the initial geometrical
imperfections for the postbuckling behaviour of the slender web is presented. As the important result
we can note, that the level of the total potential energy of the fundamental stable path can be higher
than the total potential energy of the secondary stable path. This is the assumption for the change in
the buckling mode of the slender web.

The evaluation of the level of the total potential energy for all paths of the non-linear solution
is a small contribution in the investigation of the post buckling behaviour of the slender web. To be
able to give a full answer for the mechanism of the snap-through effect, more in-depth research will
be required.
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ALGORITMIZACE SPOLEHLIVOSTNI OPTIMALIZACE

ALGORITHMIZATION OF RELIABILITY-BASED OPTIMIZATION
Abstrakt

Clanek piedstavuje nové vyvinuty akademicky software FNPO uréeny pro spolehlivostni
optimalizaci. Program pracuje s nove navrzenou optimalizacni metodou nazvanou Aimed Multilevel
Sampling (AMS) v optimaliza¢nim cyklu procesu spolehlivostni optimalizace. Pro simulaci na
jednotlivych urovnich algoritmu AMS a spolehlivostni vypocty program vyuziva cyklického
spousténi programu FReET — tzv. double-loop pfistup. Vyvinuty software umoziuje optimalizaci
modelu obecné slozitosti se zohlednénim deterministickych a/nebo spolehlivostnich omezujicich
podminek.

Kli¢ova slova

Optimalizace, Spolehlivostni posouzeni, Aimed Multilevel Sampling, Monte Carlo, Latin
Hypercube Sampling, Pravdépodobnost poruchy, Spolehlivostni optimalizace, Analyza s malym
pocétem vzorku.

Abstract

The paper presents newly developed university software FNPO designed for reliability-based
optimization. The program works with a newly proposed optimization method called Aimed
Multilevel Sampling (AMS) in the optimization cycle of reliability-based optimization.
For simulation at different levels of the algorithm AMS and reliability calculations program uses
cyclic calls of program FReET — so called double-loop approach. The developed software enables to
optimize model of general complexity with consideration of deterministic and/or reliability
constraints.

Keywords

Optimization, Reliability assessment, Aimed Multilevel Sampling, Monte Carlo, Latin
Hypercube Sampling, Probability of failure, Reliability-based design optimization, Small sample
analysis.

1 INTRODUCTION

Reliability-based optimization is a demanding discipline in which it is necessary to combine
the optimization approaches and reliability assessment of structures [1]. Methods for reliability
calculation utilize similar simulation techniques and stochastic methods such as optimization
approaches - it is also usually a repeated solving of problem. Some particular parts of the reliability
calculations can be even formulated as an optimization problem (e.g. calculation of reliability index
according Hasofer and Lind [2] or imposing statistical correlation between random variables).

I Dipl. Ing. Ondiej Slowik, Institute of Structural Mechanics, Faculty of Civil Engineering, Brno University of
Technology, Veveti 331/95, 602 00 Brno, e-mail: slowik.o@fce.vutbr.cz.
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Therefore a connection of model optimization with its reliability assessment in the form of
optimization constraint is a challenging issue. Thanks to the development of computer technology
and stochastic, simulation and approximation methods themselves is such connection of optimization
process with reliability assessment possible nowadays [3].

The aim of the paper is to present a newly developed university software designed for
reliability-based optimization FReET Nested Probabilistic Optimizer (hereinafter FNPO).
This program utilizes a newly suggested optimization algorithm called "Aimed Multilevel Sampling"
(hereinafter AMS) for the purpose of stochastic optimization. Software FNPO uses existing program
FReET [4], [5] for the reliability calculations and simulation within the AMS algorithm.

2 GENERAL FORMULATION OF RELIABILITY-BASED OPTIMIZATION
PROBLEM

The basic prerequisite for reliability-based optimization is to model a load and structural
response using random variables. Depending on the required robustness and accuracy of the
mathematical model it is therefore necessary to randomize some of its input parameters. If any of the
functional parameters are considered to be random, then analysed function itself is consequently also
a random function. The general stochastic formulation of the reliability-based optimization problem
can be expressed like this:

f(xY,r(x,Y,y)) > min (D

under constraints:
hj(x, Y, r(xY, y')) =0 j=1top 2)
gi(xY,r(x,Y,y)) <0 i=1tom (3)

where:

x —is avector of deterministic design variables,

Y —is a vector of random variables,

r —is a vector of considered probability functions and

y° — are statistical parameters of random variables.

Numbers p and m indicate a numbers of constraints functions.

In the context of the simultaneous application of reliability assessment and stochastic
optimization within one procedure, it has to be noted, that the vector y’ may include two sets of
statistical parameters of random variables. The first set of statistical parameters represents the
randomization of variables that reflects the natural behaviour of statistical quantities evaluated on the
basis of the experiment. This set of statistical parameters is then used for reliability calculations. The
second set of statistical parameters of random variables is then used for optimization purposes. For
optimization those parameters are randomized, for which optimal input combination is searched.
Statistical parameters are then selected with regard to the choice of optimization method so that the
design space should be covered as evenly as possible.

Generally structural design is dependent on variables quantifying the response of the
investigated structures to the load (e.g. strains and stresses). Therefore we can define the response of
the structure as:

Y, = Y;(A(w), x) i=1tom @)
where:
x — isthe vector of deterministic design variables and
A(w) — is a vector of random parameters of the investigated structure (e.g. load or strength).
Design requirements can be formulated as:
yu < Yi(A(w), %) <y i=1tom (5)
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with given boundaries y;; and yj,. Constraints for deterministic design variables can be determined as:

Xy <X < Xy i=1ton (6)
Reliability constraints can be expressed by a probability function:
Pi(x) = P(yy < Yi(A(w),x) <yu) i=1tom (7)

Let us introduce now the function of overall cost of structure c=c(z), which will serve as the main
criterion of optimality. Optimal design vector of input values z* composed of a vector of
deterministic design variables x and vector of random variables A(w) is determined using a stochastic
optimization (e.g. [6]). Then the optimization problem can be understood as maximization of
reliability, with consideration of constraints, defined as the maximum acceptable cost of structure.

P(x) = P((yy < Yi(A(w),x) < yy,i = 1tom) - max (®)
Constrained by:
¢(2) < Cmax )
Xy < x; < Xiy i=1ton (10)
where the design space for the calculation of the probability is defined as:
,2,P),wen (11)

with a given probability distribution, where  is the sample space for the probability calculations and
¥ is a complete design space of variables.

Computational demands of reliability-based optimization are obvious from the formulation
above. For the purposes of stochastic optimization it is necessary to repeatedly generate random
realizations within the design space X. It is also necessary for each of these realizations to calculate
the probability of failure in the general case by computationally demanding (mostly numerical)
integration of the equation:

pf = fof(Xl' Xz,....,Xn)dxl,dXZ,....,an (12)

where:

Dy — represents the failure area (that is the area where value of function indicating a failure is <0)
and f{X;, X5, ...., Xu) — is the joint probability density function of random variables X=X, X5, ...., X,
[7].

The quantification of reliability is associated with the repeated evaluation of structural
response. It can bring enormous demands on the computing time. Therefore lot of approximation
methods, which aim to reduce the computational complexity of reliability assessment (FORM,
SORM, Response surface methods) [8], [9], [10], as well as advanced optimization techniques for the
small sample analysis [3], [11] have been developed.

3 AIMED MULTILEVEL SAMPLING (AMS)

The simplest heuristic optimization method is to perform Monte Carlo type simulation within
a design space and select the best realization of random vector (with regard to optimization criteria).
Such a procedure clearly does not converge toward function optimum and the quality of solution
depends on the number of the simulations. The exact location of the optimum using only simple
simulation is highly improbable. Scatter of the results of such optimization is in the case of small
sample analysis very high and strongly dependent on the number of simulations. This approach,
however, is very simple requiring no knowledge of features of the objective function and from the
engineering point of view is transparent and relatively easy to apply.

Method Aimed Multilevel Sampling was first suggested in [12] (called Nested LHS). Its basic
idea is to sort the course of the simulation into several levels. An advanced sampling within a defined
space will be performed at each level. Subsequently, the sample with the best properties with respect
to the definition of the optimization problem will be selected. Design vector Xipesr (X1, X2, ..., X»)
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corresponding to the best in the i-th level generated sample is determined as a vector of mean values

of random variables for simulation within the next level of algorithm AMS. Subsequently,
the sampling space is scaled down around the best sample. Another LHS simulation is then
performed in this reduced space. This leads to more detailed search in the area around the samples
with the best properties with respect to the extreme of the function. The general algorithm of AMS
method along with a detailed description of the settings of input parameters and comparison of
suggested method with other common optimization techniques is presented in [3].

4 FREET NESTED PROBABILISTIC OPTIMIZER (FNPO)

4.1 Description of the program

FNPO is university software developed primarily for the purposes of reliability-based
optimization and testing of algorithm AMS. The program works as control software for process of
reliability-based optimization using program FReET that provides basic calculations on the various
levels of the algorithm of program FNPO.

The program uses so called double loop approach to reliability-based optimization. In this
approach algorithm works in two (or three) basic cycles:

e The outer loop represents the optimization part of the process. The simulation within
the design space is performed in this cycle. For obtained design vectors of n-
dimensional space Xi(x;, X, ...., x,) objective function values are calculated. The best
realization is then selected based on these values. Consequently the best realization of
random vector Xjpesr is compared with optimization constraints. These constraints
may be formulated by any deterministic function which functional value we can
compare with a defined interval of allowed values. Constraints are also possible to
formulate as allowed interval of reliability index £ for any limit state function (within
design space of given problem). Calculations of reliability index of each generated
random vectors X; takes place in the inner loop. If the best random vector fit
constraints, it is accepted as the next starting point of algorithm AMS or in the case
of optimization by simple simulation as a feasible solution.

e The inner loop/s are used to calculate reliability index either for the need of checking
of generated solutions — if they satisfy constraints, or to calculate the actual value of
the objective function, if the target reliability index is set as goal of optimization
process.

FNPO is not the stand alone program. The program needs software FReET, in which takes
place definitions of all functions and variables, set up of the relevant probability distributions and
correlation matrix. Internal cycles to calculate the reliability index are also performed within FReET
using approximation method FORM. FNPO then processes .fre files appropriately and manages the
concurrence of all levels of reliability-based optimization process. The program is therefore fully
dependent on calculations of FReET and cannot be used independently, both for deterministic and
reliability-based optimization.

For the optimization process itself, FNPO application offers two methods. The user has the
choice to use either a simple simulation using one of simulation methods available in FReET or AMS
algorithm. AMS algorithm can be fully controlled and all options of its settings described in [3] are
implemented in the program.

Detailed description of possible settings for each section along with the user instructions is available
in the user manual [3].

4.2 Possible problem definitions in FNPO

Using FNPO, numbers of user-defined reliability-based optimization problems can be solved.
But the described version of program, however, is still in the testing stages. Some of the features we
consider for the future development have not been fully implemented yet. Program thus suffers from
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several limitations. Solved problems currently cannot be multi-criterial and there is the option to
specify only one function as a constraint (deterministic or reliability-based). These and many other
minor problems (related to the GUI environment) should be removed in subsequent versions of the
program. Therefore, in the following, we will focus only on the definitions of optimization problems
that are solvable using FNPO today.

Possible definitions of optimization goal

The simplest type of tasks that can be solved using FNPO is unbounded optimization of the
objective function either using a simple simulation with one of simulation methods implemented in
FReET, or using the AMS algorithm. Optimization problems defined in this way were mainly used
for testing of the efficiency of algorithm AMS [3]. Example of unbounded minimization of the
objective function may be defined as:

f(X) - min XE€ER, (13)
where:
X —is a random vector defined within n-dimensional design space R,,.

The optimization problem defined in this way can be used to solve equations that cannot be solved
analytically in closed form. This type of equations appears for example in mathematical models of the
behaviour of the rope.

FNPO also allows searching for such random vectors X within the defined design space R,
which corresponds to the defined objective function values f{X).

|f(X) — k| » min X ER, (14)
where:
k — 1is defined functional value for which the vector of input values is searched.

The task is thus defined as minimization of the absolute value of the difference between the
functional value and defined value k. This type of optimization is often part of the design of cable
structures. An architect defines the shape of the proposed cable structure. The engineer then has to
find such a combination of load, the cross-sectional area and the prestressing of wires that result in
the final deflection of the each wire as close as possible to proposed deflection.

Another option is to define the target reliability index S, for a given limit state function. For
the generated random vectors thus except objective function value also reliability index is calculated,
which is the selection criterion of the best realization in a given cycle.

|B(X) — Bal = min X €Ry (15)
In such way algorithm AMS can be directed to the solution with defined value of reliability.

Possible constraints definitions

For the above-specified objectives of optimization a constraint can be simultaneously defined
in the form of allowed interval of functional values of a selected function (also objective function
values may be limited). Allowed interval of functional values can be defined as open or closed
interval of real numbers. Constraint function can generally be any function defined in R,. An example
of optimization with constraint:

f(X) - min X ER, (16)
constrained by:
d<cX)<h (17)
or:
c(X) <h (18)
or:
c(X)>d
19)
where:
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d — is lower limit of the functional value and
h — is upper limit of the functional value.

Constraints can also be formulated as reliability-based. Similar to the deterministic constraints,
they could be defined as an open or closed interval of allowed values of reliability index for a given
limit state function.

d<B,(X)<h (20)
The definitions of open intervals are for reliability constraints similar to (18) and (19). The
user can define more than one limit state function (e.g. for the ultimate limit state and serviceability
limit state). In this case, the task can be defined as optimization of the reliability index of one limit
state function subject to the limitation of allowed reliability index of second limit state function. This
procedure is clearly demonstrated in the example given in section 5. Such a definition would
correspond the equation (15) under constraints (20).

5 APPLICATION OF FNPO FOR PRACTICAL TASK

Let us define the problem (taken from [13]) for the needs of the optimization task. It is the task
of reliability-based optimization of a wooden beam. Analytical relationships needed to define the
limit state functions are taken from [14].

Wooden simply supported beam of length / with rectangular cross-section is loaded by
uniform continuous loading along its entire length. The load is the sum of the permanent load g and
variable load g. Static scheme is illustrated in Fig. 1.

N
i
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Fig. 1: Static scheme of simply-supported wooden beam with rectangular cross-section

Parameters 4 and b represent the height and width of the cross-section. For the purpose of
reliability-based optimization in accordance with the requirements of EUROCODE 5 [14] two basic
limit state functions were defined. For the ultimate limit state:

g1 = Mg — Mg (21
and for serviceability limit state:
92 = Uiim,fin — Unet,fin (22)
where:
My — is the critical moment (23).
1
Mg = Op gbhzkmodfm (23)

Mg — is moment induced by imposed loads:
1
Mg =02 (g9 + QU (24)

In equations (23) and (24) values @ and Of represent model uncertainties of structural
response and load effect selected according to [15]. kieqs is normative coefficient taking into account
the influence of ambient humidity and duration of load. Value f,, represents the bending strength of
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used wood. In the case of equation (22) the limit state function is defined by deflections. The limit
deflection is defined by equation:
l

Wim,fin = 55 (25)
The value of deflection due to the applied load is defined as follows:
Unet,fin = Op(Uy pin + Uz fin) (26)
where:
=59 14k 2
Uy fin = EEibfﬁ( + k1 der) (27)
12
5 ql*
Uy fin = (1 + kyger) (28)

1
384 E—bh3
E12bh

u; inand uy s, are the deflections induced by dead and live loads, E is the modulus of elasticity of used
wood, k;q4ris a factor taking into account the effect of creep for dead load, k24 is a factor taking into
account the effect of creep for live load. In performed calculations, these values of normative factors
were considered:

° kmod = 078
L] k]}dqf': 0,8
o kzyde/‘: 0,25

Reliability calculations as well as optimization process requires randomization of individual
parameters of vector of input values. For the purposes of calculations of the reliability index (using
FORM method within the internal cycle of reliability-based optimization) randomization of
individual parameters according to Tab. 1 was performed [13].

Tab.1: Randomization of parameters for reliability calculations

Variable Distribution mean Standard Ccov
deviation

1 [m] Normal 35 0.175 0.05
b [m] Normal Optimised - 0.05
h [m] Normal Optimised - 0.05
E [Gpa] Lognormal (2 par) 10 1.3 0.13
fm [Mpa] Lognormal (2 par) 34 8.5 0.25
g [kN/m] Gumbel max EV 1 1.686 0.169 0.1
q [kN/m] Gumbel max EV 2 2.565 0.77 0.3
Or [-] Lognormal (2 par) 1 0.1 0.1
Ok [-] Lognormal (2 par) 1 0.1 0.1

Mean values of height and width of the cross-section area were the subjects of optimization.
Presented task is therefore nine-dimensional in terms of reliability calculations and two-dimensional
in terms of the optimization process. For the purpose of optimization of cross-sectional area
parameters b and /# were randomized according to Tab. 2.
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Tab. 2: Randomization of parameters b and / for purpose of optimization

Standard

Variable Distribution mean e a c
deviation

b [m] Rectangular 0.125 0.0144 0.1 0.15

h [m] Rectangular 0.225 0.0144 0.2 0.25

Values a and c in Tab. 2 are parameters of utilized rectangular distribution. The example
described was solved by an artificial neural network (ANN) in [13]. The aim of the task was to find
such combination of height and width of the cross-section, which corresponds to the value of
reliability index for the ultimate limit state function (ULS) given by (21) equal to 3.8 and
simultaneously for the serviceability limit state function (SLS) given by (22) equal to 1.5. The result
of the solution of described problem by artificial neural network (appear in [13]) is displayed
in Tab. 3.

Tab. 3: Results of solution obtained by artificial neural network

mean h mean b B1 B2 p1- p2-
target target
0.132 0.214 3.8001 1.5001 3.8 1.5

If we define optimization problem by equation (15) with reliability constraints given by
equation (20), then we can solve the same problem of reliability-based optimization using program
FNPO. Since that process is not a multi-criteria optimization solution in the real sense, we cannot
expect a similar accuracy of solution as in the case of neural network. Future implementations of
multi-criteria optimization together with an extension of options to defining constraints could allow
the FNPO solve that kind of problems with greater precision.

During the solution of the problem using program FNPO was utilized the option to determine
a target value of reliability index for the selected limit state function. Therefore target reliability index
for the limit state function given by (22) was defined as f = [1.5. As a constraint was set interval of
allowable values of reliability index for the limit state function given by equation (21) 3.75 < f <
3.85.

During solution of the tasks (using AMS algorithm) the total number of 300 simulations was
used. Training of ANN utilized in [13] needed 100 simulations. Note that simple two-dimensional
optimization task would AMS algorithm probably master successfully with a lower number of
simulations. Due to the specification of the task, it was necessary to ensure that the strict definition of
the constraints met by at least one realization in the first cycle of optimization algorithm AMS. This
problem should probably remove the application of multi-criteria optimization. The result solution of
the task using FNPO is displayed in Tab. 4 and in Fig. 2.

Tab. 4: The result solution of the task using FNPO

mean h mean b B1 B2 B1- p2-
target target
0.131 0.215 3.793 1.50009 3.8 1.5

Final solution therefore corresponds well to the values obtained using neural network [13]. The
resulting cross-sectional area has a size 0.028 m2.

The graph in Fig. 2 shows the gradual convergence of generated solutions toward the
required values of reliability indices.
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Fig. 2: Evolution of values of reliability indices during optimization

6 CONCLUSION

The paper presents newly developed university software FNPO designed for reliability-based
optimization. The program uses a newly proposed optimization algorithm AMS, which was
developed for small sample analysis and existing program FReET for simulation and reliability
calculations. Tests of AMS algorithm and program FNPO performed so far provide promising results.
However, it is necessary to make another series of tests, especially for high-dimensional problems to
determine more accurately effectiveness of the proposed method. Detailed information about the
software FNPO and algorithm AMS are available in [3].
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ANALYZA TVAROVYCH FUNKCI PRO TELESA S TRHLINOU:
VARIANTY ROVINNE ULOHY

SHAPE FUNCTIONS ANALYSIS OF CRACKED SPECIMENS:
PLANE PROBLEM VARIANTS

Abstrakt

Prispévek se zaméfuje na analyzu pole napéti, jmenovité tvarovych funkci pro aproximaci poli
napéti a posunt v télese s trhlinou, a to pro dvé varianty rovinné ulohy — rovinnou napjatost a
rovinnou deformaci. Tvarové funkce, urované prepoctem z hodnot koeficientti ¢lenti Williamsova
mocninného rozvoje, jsou stanovovany pro zkuSebni téleso pro test Stipanim klinem (WST).
Pro ur¢eni hodnot koeficientti ¢lent/funkci je vyuzito tzv. preurcité metody (ODM).

Kli¢ova slova

Preurcita metoda, rovinna napjatost, rovinna deformace, test Stipanim klinem, tvarové funkce,
Williamstv rozvoj.

Abstract

The paper is focused on the stress field analysis (especially the shape functions) for
approximation of the stress and displacement fields in cracked specimens in two variants of plane
problem — the plane stress and the plane strain condition. Shape functions are obtained from
calculated values of coefficients of terms of the Williams power series of the wedge-splitting test
(WST) specimen. The so called over-deterministic method (ODM) is used for the determination of
these shape functions.

Keywords

Over-deterministic method, plane stress, plane strain, wedge-splitting test, shape functions,
Williams power series.

1 UVOD

Vyzkum analyzy poli napéti/deformaci v télesech s trhlinou je obvykle provadén za
predpokladu uvazovani zkoumaného problému jako 2D tlohy ve stavu rovinné deformace, jak je to
doporucovano v mnoha odbornych zdrojich pro numerické simulace riznych zkuSebnich téles (napf.
[1]). Po zkuSenostech z piedchozich analyz dospél autor tohoto piispévku k otazce, zda by uvazovani
rovinné Ulohy jako rovinné napjatosti (namisto zminéné rovinné deformace) neposkytovalo odlisné
vysledky.

Pro srovnavaci analyzu byla vybrana typicka varianta lomové zkousky kvazikiehkych
materiali ve stavebnictvi, a to zkuSebni test Stipanim klinem (wedge-splitting test, dale jen WST)
v modifikaci se dvéma podporami a roznaSecimi pfilozkami, umisténymi v drazce (pro roznaseni
zatizeni do samotného télesa, rozloZzeného na vodorovnou Stipaci silu a svislou pfitlacnou silu), viz
Obr. I nalevo.

! Ing. Jakub Sobek, Ustav stavebni mechaniky, Fakulta stavebni, Vysoké uceni technické v Brng,
Veveii 331/95, 602 00 Brno, tel.: (+420) 541 147 116, e-mail: sobek.j@fce.vutbr.cz.
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Numerické simulace, vychazejici z uvedeného testu, byly realizovany v systému ANSYS [2]
vypoctem v rovinné uloze — rovinné napjatosti. Posuny sledovanych bodt kolem vrchold trhlin
slouzily jako vstupy pro tzv. preuréitou metodu (ODM) [3], vyuzivajici rovnic pro popis poli
napéti/posunti téles s trhlinou dle Williamse [4]. Pti ODM bylo sledovano, jak se budou jednotlivé
bezrozmérné tvarové funkce (piepocitané z hodnot koeficientii ¢lentt Williamsova rozvoje) od sebe
lisit v zavislosti na pouzité Sitce zkuSebnich téles.

2 NUMERICKY MODEL

Vypocétovy model, korespondujici s Obr. 1 nalevo, byl vytvofen v systému ANSYS [2] jako
symetricka polovina télesa (Obr. 1 napravo). Trhlina je modelovana ponechanim stupiii volnosti uzli
porusené casti (lict trhliny) télesa, na zbytku ligamentu je zabranéno horizontdlnimu posunu
(simulace kontinua télesa). Vliv singularity na vrcholu trhliny je zohlednén pouzitim typu kone¢nych
prvkt PLANES?2 (8-mi uzlovy rovinny prvek s moznosti zadani tloustky — pro ulohy fesené rovinnou
napjatosti) pii vyuziti funkce KSCON [5], ktera zohlednuje singularitu napéti na vrcholu trhliny tim,
ze zkosi sit’ KP v misté koncentrace napéti — potla¢eni numerické chyby.

t —tloustka
télesa

Obr. 1: Geometrie zkuSebniho télesa pro test Stipani klinem (nalevo), ukazka vypoctového modelu —
véetné okrajovych podminek a sit€¢ konecnych prvki (napravo)

Relativni délka trhliny a = a/We , kde a je délka trhliny a W je efektivni vyska télesa, se
pohybovala od hodnoty 0,125 do 0,925 pro vystiZzeni dostateéného rozsahu poruseni. Délka i vyska
téles W je 100 mm (krychle).

Vlastnosti materiald byly zvoleny tak, aby simulovaly realné chovani pifi budoucich
zkusebnich testech v laboratofi, tj. pro beton £=35 GPa a v=0,2 a pro ocel (roznaSeci pfilozky)
E=210GPaa v=0,3.

Reélné konstanty, predstavujici tloustku télesa ¢, byly zaddvany v hodnotach: 0,1; 0,25; 0,5;
1,0; 2,0 m. Pocet vybranych uzli kolem vrcholu trhliny pro dal§i analyzu za pouziti ODM byl, dle
predpokladi z [6,7], stanoven o hodnoté 49 (osvédéené mnozstvi vstupit do ODM) a vzdalenost
vybéru od vrcholu byla 5 mm. Vystupem z vypoctu jednotlivych variant byly posuny vybranych uzlu.

Model byl zatizen dvéma komponentami sily, kterd ptisobi na ocelovou pfilozku. Pfiemz
vertikalni (pfitlacna) sila je v poméru k horizontalni (rozevirajici) Py = 0,5359 Py, kde Ps, = 1 kN.
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3 VICEPARAMETROVA LINEARNI ELASTICKA LOMOVA MECHANIKA

Oproti linearni elastické lomové mechanice (LELM) se u viceparametrové elastické lomové
mechaniky (Multi-parameter Linear Elastic Fracture Mechanics — MP-LEFM) bere pro popis poli
napéti a posunti v télese s trhlinou v potaz vice ¢lent feSeni Williamsovy mocninné fady [4].

3.1 Williamsova Fada

Nekonecnou mocninnou fadou — Williamsovym rozvojem — charakterizujeme pole napéti a
deformaci v homogennim elastickém izotropnim télese poruseném trhlinou. Tenzor napéti {c} a
vektor deformace {u} lze zapsat pro poruseni v modu I (Stipaci test — poruseni tahem) ve tvaru:
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kde:
A, —konstanty pro konkrétni délku trhliny [Pa/m™?71],
n  —index ¢lenu fady [-],

E, v — Youngliv modul pruznosti resp. Poissonliv souéinitel, [Pa] resp. [-],
4 —modul pruznosti ve smyku, z= E/(2(1 + v)) [Pa],

r, @ —jsou polarni soufadnice (pocatek soustavy soufadnic je ve vrcholu trhliny, kladna osa x je
orientovana ve sméru $ifeni trhliny) [m],

k  —Kolosovova konstanta [-] (pro rovinnou napjatost k= (3 — v)/(1 + v) a pro rovinnou deformaci
K= (3-4v)).
Hodnoty koeficienti A4, se vyjadiuji jako funkce relativni délky trhliny a normuji se na
jednotkové zatizeni — takto se definuji tzv. bezrozmérné tvarové funkce g, [8]. Koeficientim
jednotlivych ¢lend Williamsovy fady pak odpovidaji tyto funkeni predpisy:

A0a), " ) 44 (a)
pro n=13,4...,N a g, =tla)= ) (3)
o

g,(a)=

kde:
a  —jerelativni délka trhliny (o= a/We) [-],

o —je nominalni napéti v centralni roviné télesa zptisobené aplikovanym zatiZzenim (o= Pg/tW)
[Pa],

t  —je tloustka zkuSebniho télesa [m],
W —je vyska (rozmér ve sméru §ifici se trhliny) zkusebniho té€lesa [m].
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3.2 Metoda pieurcitosti (ODM)

Metoda, slouzici k ziskéani libovolného poctu ¢lentt Williamsova rozvoje, ktera se vyuziva pii
feSeni soustavy rovnic, vychazejicich z rovnice (1) a (2), se anglickym nazvem oznacuje jako Over-
Deterministic Method (ODM) [3]. Ve vyzkumném kolektivu, jehoz je autor Clenem, se zazil
ekvivalentni termin — metoda pfeurcitosti [6]. Z matematického hlediska jde o metodu nejmensich
Ctverctl, jejiz podstatou je feSeni soustavy 2k rovnic, kde & vyjadiuje pocet vybranych uzli kolem
vrcholu trhliny, pro az N zvolenych ¢leni mocninné fady. Ze znalosti komponentti vektoru posunu
(rovinna uloha — dva posuny pro kazdy z vybranych uzlli) u a v pro k vybranych uzlti KP sité (napf.
feSeni z bézné dostupného konecné-prvkového softwaru) a polarnich soutadnic téchto uzlt Ize
vyéislovat predpis (2) az pro N ¢lend fady tak, aby N <2k. ReSenim preurdité soustavy ziskdme
vektor koeficientd ¢lent fady A4, (popt. vektor odpovidajicich tvarovych funkci g, z (3)).

4 VYSLEDKY A DISKUZE

Implementace ODM probéhla v softwaru Mathcadll a k vyhodnoceni jednotlivych funkci
poslouzil nastroj MS Excel. Pro srovnani variant feSeni pfi stavu rovinné napjatosti poslouzila tiloha
analyzovana na identickém zkuSebnim télese, avSak pfi uvazovani Glohy rovinné deformace [6].
Tab. 1 shrnuje srovnani jednotlivych pouzitych tlousték télesa ¢ pfi vypoctu pii stavu rovinné
napjatosti. Srovnani je vybrané pouze pro relativni délku trhliny o = 0,35. Cleny Williamsovy fady,
oznacované A4, jsou samoziejmé rozdilné, ale po piepoctu na bezrozmérné tvarové funkce g, vidime,
ze hodnota je pro vSechny ¢ stejna — na vypocet tvarovych funkci, za vyuziti rovinné napjatosti, tedy
nema rozdilna Sitka vliv. Je zde ale patrny rozdil mezi prvni tvarovou funkci g; a soucinitelem
intenzity napéti Ki (vypocitany v systému ANSYS pfes piikaz KCALC, umoznujici ziskani K
metodou extrapolace posunti do vrcholu trhliny). Tyto dva ¢leny by si mély byt podobné na zakladé
uvazeni nasledujiciho vztahu:

K, =o\ra-Y(a), Y(a)=g, 2 (4)

a
kde:

a  —je délka trhliny [m],

7 —je matematickd konstanta, pfiblizné 3,14 [-].

Y(a) —je funkce geometrie télesa [-].

Tab. 1: Hodnoty ¢lenti 4, a tvarovych funkci g, (v€etné Ki) pro rozdilné tloustky télesa ¢ (rovinna
napjatost) s jednotnou relativni délkou trhliny o= 0,35

t [m] A gl Ki A3 g3

0,1 96398,77 2,810483 2,928356 -1528992,93 -3,789076
0,25 38559,51 2,810483 2,928356 -611597,17 -3,789076
0,5 19279,75 2,810483 2,928356 -305798,59 -3,789076
1,0 9639,88 2,810483 2,928356 -152899,29 -3,789076
2,0 4819,94 2,810483 2,928356 -76449,65 -3,789076

Obr. 2 ukazuje grafy srovnani situace pii uvazovani stavu rovinné napjatosti/deformace u pribéha
tvarovych funkci g, (g1 az gg) v zavislosti na relativni délce trhliny o Vidime zde nepatrné odchylky
v prubéhu funkci ziskanych zfteSeni rovinnych uloh pfi uvazovani rovinné napjatosti/deformace
zejména v rozmezi relativni délky trhliny « od 0,7 az po koncovou hodnotu 0,925 u kazdé ze
zobrazenych tvarovych funkci. Hodnoty g, pro nékteré z nasledujicich grafi v misté « kolem 0,9 jsou

%

zamérné potlaeny z diivodu vizualniho zkresleni zobrazeni celkové funkce (zvlasté pro vyssi ¢leny).
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Obr. 2: Srovnani rovinné napjatosti/deformace na pribéhu jednotlivych tvarovych funkci g az gs
v zavislosti na relativni délce trhliny o

5 ZAVER
Z provedené analyzy vyplyva, Ze pouziti rovinné napjatosti (namisto rovinné deformace) nema
témef zadny vliv na vysledky tvarovych funkci g,, jejichz hodnoty nezaviseji na pouzité tloust'ce
télesa ¢, avSak vyjma oblasti pro dlouhé trhliny. Pro bézné zkousky se zkuSebni télesa vytvareji se
zafezem, kde a neni vétsi nez 0,5; pro pocatecni stadia zkousky je tedy provedena analyza bez uzitku.
Avsak pro presné vyhodnoceni zkousky pro jeji stadia pro dlouhé efektivni trhliny (napf. oblast
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konce sestupné vétve zatézovaciho diagramu kvazikiehkych materialtl) je zfejmé, ze interpretaci
tloustky télesa a okrajovych podminek je tieba vénovat nalezitou pozornost.

Rozdilné hodnoty soudinitele intenzity napéti K; a prvni tvarové funkce g; se s nejveétsi
pravdépodobnosti 1i§i rozdilnosti mista vybéru vstupujicich posund. U K; prostfednictvim KCALC
prikazu toto misto lezi bezprostiedné v misté vrcholu trhliny. Kdezto u vypoétu g; pomoci ODM jsou
posuny vybirany z prstence o poloméru 5 mm od vrcholu trhliny. Toto plati jak pro ulohu rovinné
napjatosti, tak i deformace. Pfirozené, dalsi rozdil je dan vztahem (4).

Srovnani prubéht tvarovych funkei pro téleso s trhlinou pfi uvazovani rovinné napjatosti a
rovinné deformace bylo ukazano v prehlednych grafech. Na prevazné casti definiéniho oboru
tvarovych funkci nebyly zjistény téméf zadné rozdily pro obé tlohy. Znatelné rozdily jsou
pozorovany az pro velmi dlouhé trhliny. Z téchto divodu se jevi jako opodstatnéné pokracovat ve
vypoctech za uvazovani rovinné deformace. V ptipad¢ elastického chovani materialu nezalezi na tom,
zda vypocet probéhl za podminky rovinné napjatosti ¢i deformace. Pfi vyrazném nelinearnim chovani
je vsak srovnani zcela na misté. Dochazi zde kvyraznym rozdilim v rozsahu plastické zony
u vrcholu trhliny — v pfipadé rovinné napjatosti je vétsi nez pfi rovinné deformaci. Je to zplisobeno
rozdilem multiaxiality napjatosti ve vrcholu trhliny.
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Jan VALES!
KLOPEN{ NOSNIKU S POCATECNIMI IMPERFEKCEMI

LATERAL-TORSIONAL BUCKLING OF A BEAM WITH INITIAL IMPERFECTIONS
Abstrakt

Clanek se zabyva statistickou analyzou unosnosti prosté uloZeného ohybaného nosniku
prufezu IPE 220 feSeného geometricky nelinearnim feSenim s vlivem klopeni. Prut byl modelovan
v programu ANSYS s pomoci prvku BEAM188. Imperfekce byly uvazovany jako nahodné veliciny.
Pocatecni zakfiveni a rotace osy jsou uvazovany ve tvaru jedné ptlviny funkce sinus. Korelace mezi
amplitudami pocateéniho zakfiveni a pocatecni rotace osy je uvazovana jako parametr feSeni na
intervalu od -1 do 1. Je studovan vliv této korelace na zménu stfedni hodnoty a smérodatné odchylky
nahodné tinosnosti.

Kli¢ova slova
Klopeni, tinosnost, imperfekce, nosnik, stihlost, ocel, korelace.
Abstract

The paper deals with a statistical analysis of a simply supported hot-rolled beam IPE 220 in
bending which was analysed with respect to lateral-torsional buckling using geometric nonlinear
solution. The beam was simulated in ANSYS program using beam element BEAM188. All initial
imperfections were considered to be random variables. Initial curvature and rotation of the beam axis
had a shape of half-wave sine function. Correlation between the amplitudes of initial curvature and
initial rotation of the beam axis was a parameter of the solution within the interval from -1 to 1.
Influence of this correlation upon the variance of the mean value and standard deviation of the load-
carrying capacity was carried out.

Keywords

Lateral-torsional buckling, load-carrying capacity, imperfection, beam, slenderness, steel,
correlation.

1 UVOD

Predlozeny ¢lanek se zabyva stochastickou analyzou unosnosti prosté ulozeného ohybaného
nosniku prafezu IPE 220. Je studovan vliv klopeni na unosnost prutu, jehoz pomérna stihlost je 1.
Aby bylo mozno zohlednit vliv po¢ateénich imperfekei na tnosnost, byl nosnik fesen geometricky
nelinearnim feSenim. Pocatecni imperfekce osy nosniku je modelovana tak, Zze vychazi z prvniho
vlastniho tvaru vybocéeni pfi ztraté stability klopenim. Tato imperfekce sestava z vyboceni osy
nosniku ve sméru kolmém na mék¢i osu prufezu a natoceni prifezi podél osy nosniku. Zakfiveni
nosniku podle prvniho vlastniho tvaru vyboceni predpoklada, Ze vybocCeni osy a natoceni pruiezt
podél osy nosniku jsou funkéné zavislé. Neni jasné, jak dalece tento pfedpoklad odpovida vysledkiim,
které bychom obdrzeli z experimentt.

I Ing. Jan Vales, Ustav stavebni mechaniky, Fakulta stavebni, Vysoké uceni technické v Brné, Veveti 331/95,
602 00 Brno, tel.: (+420) 541 147 116, e-mail: vales.j@fce.vutbr.cz.
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Vétsina laboratornich méfeni vénuje vice pozornosti méfeni pocateéniho zakfiveni osy
nosniku nez méfeni pocateCnich natoceni prifezi. V piipade klopeni mohou vsak byt obé imperfekce
dalezité. Otazkou je, jakou mezi nimi uvazovat korelaci. UvaZovat korelaci hodnotou 1 nemusi
pfesné¢ odpovidat skutecnosti. Korelace mezi nimi je primarné dana vyrobnimi procesy. Abychom
ziskali pfedstavu, jak moc velky vliv mtize mit velikost korelace na statistické charakteristiky
unosnosti, je v ¢lanku tato problematika studovéana s pomoci nelinearniho vypoctového modelu.

Vypoctovy model byl proveden v programu ANSYS, pfi¢emz byl bran v uvahu nahodny
vliv vSech pocatecnich imperfekei.

2 VYPOCTOVY MODEL

Byl vytvofen vypoctovy model oboustranné kloubové ulozeného nosniku profilu IPE 220,
oceli tiidy S235. Jeho délka L byla vypo¢&itana v zavislosti na pomémé $tihlosti pti klopeni A;7. Tato
Stihlost je dana podle EUROCODE 3 jako

Wpl ,yf ‘

Aur = (1
kde:
Wy —  je plasticky prifezovy modul k ose y [m?] (viz Obr. 1),
f» — jmenovita hodnota meze kluzu oceli [Pa] a
M, — pruzny kriticky moment pii klopeni [Nm].
M., je dan vztahem
2
V4 7° El
M, =—.\EI, GI, |1+ u (2)
L ' GI, I
kde:
E - jemodul pruznosti v tahu a tlaku [Pa],
G - modul pruznosti ve smyku [Pa],
I, — moment setrvaénosti priifezu k ose z [m*],
I,  — moment tuhosti priifezu v krouceni [m*],
1, — vyseGovy moment setrvacnosti prifezu [m°] a

— délka nosniku [m].

Ve vztahu (2) se uvazuji normové (nominalni a charakteristické) hodnoty; a platny pouze pro
prosté¢ ulozeny nosnik zatizeny koncovymi momenty podle Obr. 1. Kombinaci vzorci (1) a (2)
a dosazenim tabulkovych (nominalnich) hodnot idedlniho priifezu dostaneme délku nosniku
L =3,323 m. Schéma nosniku je na Obr. 1.

Zakiiveni osy nosniku ve sméru mek¢i osy, tj. v roving xy, je popsano funkci

a,=a, sin [%) 3)
a natoceni prufezii po délce nosniku je dano jako

a,=a,, sin (%) “4)
kde:
ayw — jeamplituda pocatecniho zaktiveni osy nosniku [m], viz Obr. 2 a
a,0 — amplituda pocatecniho natoceni prifezti po délce nosniku [rad], viz Obr. 2.
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Pokud je nosnik zakiiven podle prvniho vlastniho tvaru, tak plati, Ze

— eO s (5)
avo - h P
I+——=
2 Mcr
P,
o=t ©
kde:
(&) —

je amplituda jedné pulviny funkce sinus vztahujici se k horni hrané prifezu [m],
h  — vyska prifezu [m],

P. — sila[N], pro niz plati vztah
p=rtl. @)

U, =u,=u.= u=u =0

9. =0 9.=0

a0 P

ox’ 0 A 0

M\ | > M
X
zi L=3323m |
]

Obr. 1: Schéma nosniku

L9,
€, H

/

1

(T . T

Obr. 2: Definovani zakiiveni uprostied rozpéti

167



Vypocétovy model byl vytvofen v programu ANSYS za pouziti prutového prvku BEAM188.
Tento prvek je vhodny pro analyzu stihlych konstrukci, a to jak pfi feSeni linearnich uloh, velkych
rotaci, ¢i nelinedrnich aplikacich velkych pomérnych pretvoreni. Je zalozen na Timoshenkovée
prutové teorii, ktera zahrnuje smykové deformace [1]. Tento dvou-uzlovy prvek ma v kazdém uzlu
7 stupiii volnosti (3 stupné volnosti odpovidaji posuniim v osach x, y, z, dalsi 3 rotacim kolem téchto
os a 7.stupeni volnosti odpovidd deplanaci). Model byl na obou koncich zatézovan ohybovymi
momenty stejné velikosti a opacného smyslu, viz Obr. 1.

2.1 Pocatecni imperfekce

Pii generovani ndhodnych veli¢in (kap. 3) a néasledném vytvareni vypocetniho modelu jsou
mezi pocateCnim zakfivenim ep a pocateCnim natoCenim prifezu a, uvazovany ruzné hodnoty
korelaci, a to v rozmezi -1 az 1 s krokem 0,1. Pocatecni zakfiveni se simuluje ndhodnou vstupni
veli¢inou eop, ze které je zakiiveni osy a,o vypocitano podle vzorce (5). Nahodnou imperfekei a,o
volime jako korelovanou s imperfekci eg. Protoze jsme neméli informace o smérodatné odchylce
pocatecniho pootoceni a,, byla tak vypoctena s pomoci (5) a (6) za predpokladu, Ze ey je nahodna
veli¢ina a h, P., M., jsou deterministické veli¢iny dané nominalnimi geometrickymi charakteristikami
prufezu. Jelikoz je stfedni hodnota ey nulova, tak je nulova i stfedni hodnota a,o. Poznamenejme, ze
veli¢ina a,0 neni ve vypoctu uvazovana jako funkéné zavisla na ey, tak jak by indikovaly (5) a (6), ale
tyto vzorce slouzi pouze pro vypocet smérodatné odchylky amplitudy pocatecniho natoCeni priufezu
ay0 jakozto nahodné vstupni veli¢iny korelované s ep. Smérodatna odchylka ey byla vypocitana
z ptedpokladu, ze 95 % realizaci se nachazi v toleran¢nich mezich normy pfipustnych odchylek [2].

Vypoclty tnosnosti jsou tak provedeny pro série nahodnych realizaci s 21 riznymi
korelacemi mezi obéma pocatecnimi imperfekcemi. Poznamenejme, Ze stfedni hodnoty ani
smérodatné odchylky pocateCnich imperfekci ey a a,0 se neméni se zménou korelace. Ptiklady
samotného pocatecniho zakfiveni osy prutu a poc¢atecniho zakfiveni v kombinaci s natocenim prifezi
modelovaného v ANSY Su jsou schematicky znazornény na Obr. 3.
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NN
R R
DR
RN -
V&@Q‘\\\“:\\“\\\\“\\“‘Q\

R R
o

) ) b) | o)

Obr. 3: Schéma vypocetniho modelu: a) samotného pocatecniho zakiiveni osy prutu, b) pocate¢niho
zaktiveni v kombinaci s natocenim prufezl s korelaci -1, ¢) pocatecniho zakiiveni v kombinaci
s natoCenim prifezl s korelaci 1
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3 STOCHASTICKA ANALYZA UNOSNOSTI

3.1 Nahodné vstupni veli¢iny

Unosnost M, je obecné nahodna veli¢ina, kterd je funkci nahodnych geometrickych
a materialovych charakteristik a mize byt studovana za pouZiti simula¢nich metod typu Monte Carlo.
Pro tuto ulohu bylo pro kazdou ze série 21 uvazovanych korelaci mezi vstupnimi imperfekcemi
simulovano 500 nahodnych realizaci metodou Latin Hypercube Sampling [3,4]. Celkové tak bylo

ziskano 10500 hodnot inosnosti M.

Nahodnymi vstupnimi veli¢inami byly rozméry profilu IPE 220 (Obr. 4) [5], materialové
vlastnosti oceli tfidy S235 a pocatecni imperfekce ey a a,0. Jejich hodnoty jsou uvedeny v Tab. 1.
U vSech vstupnich nahodnych veli¢in je uvazovano Gaussovo rozdéleni hustoty pravdépodobnosti.
Rezidualni napéti nebyla uvazovana. VSechny veli¢iny jsou vyjma pocatecnich imperfekci ep a ago

vzajemné statisticky nezavislé.

7|

Iii::l _

Obr. 4: Pritez IPE 220

Tab. 1: Nahodné vstupni veli¢iny

Symbol Nahodna velic¢ina Sti‘edni hodnota SI:f:E;f;:é
E Modul pruznosti v tahu 210 000 MPa 10 000 MPa
5 Mez kluzu 297,3 MPa 16,8 MPa
u Poissontiv soucinitel 0,3 0,009
eo Amplituda pocatecniho zakfiveni 0Om 0,001 695 m
ayo Amplituda pocatecniho natoceni 0 rad 0,003 958 rad
h Vyska prifezu 220,22 mm 0,975 mm
b Sitka prifezu 111,49 mm 1,093 mm
h Siika stojiny 6,225 mm 0,247 mm
b Sitka pasnice 9,136 mm 0,421 mm

r Polomér zaobleni 12 mm 0,552 mm
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3.2 Unosnost

Za hodnotu unosnosti M, je uvazovana takova hodnota ohybového momentu M (dle Obr. 1),
pfi niz se von Missesovo napéti v nejvice namahaném misté nosniku rovna mezi kluzu f;,. Moznost
zplastizovani prufezu neni uvazovana a My je tedy hodnota elastické Gnosnosti. Statistiky unosnosti
jsou zobrazeny v grafech na Obr. 5 a Obr. 6. Statisticky soubor dat pro kazdou hodnotu korelace mezi
pocatecnimi imperfekcemi byl podroben Grubbsové testu odlehlych hodnot [6] a grafy jsou sestaveny
pouze z hodnot neodlehlych.
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Obr. 5: Stfedni hodnoty tnosnosti pro jednotlivé korelace
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Obr. 6: Smérodatné odchylky tnosnosti pro jednotlivé korelace
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3.3 Analyticky vypocet
Hodnoty elastické unosnosti My 1ze pro korelaci 1 mezi obéma pocate¢nimi imperfekcemi, tj.
s uvazovanim platnosti vzorce (6), vypocitat podle [7]. Hodnoty unosnosti vypoétené z ANSYSu
a z analytického vypoctu jsou porovnany na Obr. 7. Mezi obéma tnosnostmi je vysoka korelace —
priblizn€é 0,996. Presto jsou vsak analytické hodnoty v priméru o 2,14 kNm nizs$i. Rozdily hodnot
unosnosti z analytického vypoctu a z vypoctu v ANSY Su jsou zobrazeny na Obr. 8.
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Obr. 7: Korelace mezi unosnostmi z vypoctu v ANSY Su a analytického vypoctu
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4 ZAVER

Z grafa na Obr. 5-6 je patrné, ze se vzrUstajici korelaci mezi pocateCnim zakfivenim e
a pocateCnim natocenim prifezi a,o klesa stfedni hodnota unosnosti, kdezto smérodatna odchylka ma
tendenci rust. Pokles stfedni hodnoty ma ptitom mirny nelinearni trend klesajici v oblasti, kde se
korelace blizi 1. Pro korelaci 1, tedy plnou funkéni zavislost mezi t€émito dvéma imperfekcemi, byla
obdrzena nejnizsi stfedni hodnota unosnosti. To potvrzuje, ze pocatecni natoCeni prutd je
nezanedbatelna imperfekce. Pro korelaci 1 obdrzime nejenom nejnizsi hodnotu primérné unosnosti,
ale zaroven i vysokou hodnotu smérodatné odchylky unosnosti. Stfedni hodnota inosnosti je pro tuto
korelaci cca 0 9,84 % nizsi nez stfedni hodnota tnosnosti pro korelaci -1. Pokud bychom po¢itali
navrhovou unosnost jako 0,1 procentni kvantil, tak nizka stfedni hodnota a vysoka smérodatna
odchylka povede na nizkou hodnotu 0,1 procentniho kvantilu. Zaktiveni osy prutu podle prvniho
tvaru vyboceni (korelace 1) je z hlediska spolehlivosti navrhu konzervativni. Uved'me doporuceni, ze
pfi praktickém pouziti metody je vhodné pocatecni imperfekci uvazovat podle prvniho tvaru
vyboceni, coz je tradiéni postup. Pro presnéjsi vypocet bychom potiebovali znat skute¢nou hodnotu
korelace mezi ey a ay zjisténou z velkého mnozstvi experimenttl.

Srovname-li hodnoty tnosnosti vypoctené z ANSYSu s hodnotami vypoctenymi analyticky,
obdrzime hodnoty v priméru o 2,14 kNm niz$i. To mize byt zptisobeno mimo jiné tim, ze ANSYS
vypocitava prufezové charakteristiky sam a nemusi se tak pfesné¢ shodovat s hodnotami
z analytickych vzorcu. Pfesto vSak je korelace mezi hodnotami tinosnosti z obou metod vypocti
velmi vysoka, cca 0,996.

PODEKOVANI

Projekt byl realizovan za financni podpory ze statnich prostfedkil prostfednictvim Grantové
agentury Ceské republiky. Registracni Cislo projektu je GACR 14-17997S.

LITERATURA
[1]  ANSYS Element Reference, Release 12.1, ANSYS, Inc. 2009.

[2]  EN 10034:1993 Eurocode: Structural steel I and H sections — Tolerances on shape and
dimensions, 1993.

[3] IMAN, R. & CONOVER, W. Small sample sensitivity analysis techniques for computer
models with an application to risk assessment. Communications in Statistics — Theory and
Methods 1980; 9(17): 1749-1842.

[4] McKEY, M., CONOVER, W. & BECKMAN, R. A comparison of the three methods of
selecting values of input variables in the analysis of output from a computer code,
Technometrics 1979; 21(2): 239-245.

[5] MELCHER, J., KALA, Z., HOLICKY, M., FAJKUS, M. & ROZLIVKA, L. Design
Characteristics of Structural Steels Based on Statistical Analysis of Metallurgical Products,
Journal of Constructional Steel Research, 60(3-5), 2004, s.795-808, ISSN 0141-0296.

[6] GRUBBS, F. E. Procedures for Detecting Outlying Observations in Samples, Technometrics,
Vol. 11, No. 1, 1969, s. 1-21.

[71 KALA, Z. Elastic Lateral-Torsion Buckling of Simply Supported Hot-Rolled Steel I-Beams
with Random Imperfections, 1/th International Conference o Modern Building Materials,
Structures and Techniques, MBMST 2013, 2013, s. 504-514.

Oponentni posudek vypracoval:
Doc. Ing. Martin Psotny, PhD., Katedra stavebnej mechaniky, Stavebna fakulta, STU v Bratislave.
Ing. Vit K¥ivy, Ph.D., Katedra konstrukci, Fakulta stavebni, VSB-TU Ostrava.

172



Sbornik védeckych praci Vysoké §koly bainiské - Technické univerzity Ostrava
¢islo 1, rok 2014, ro¢nik XIV, fada stavebni
¢lanek ¢. 22

Jakub VASEK!', Martin KREJSA?

PRAVDEPODOBNOSTNI POSOUZENI SPOLEHLIVOSTI PRIHRADOVE KONSTRUKCE
V PROGRAMOVEM SYSTEMU MATLAB

PROBABILISTIC RELIABILITY ASSESSMENT OF TRUSS CONSTRUCTION
IN MATLAB SOFTWARE PLATFORM

Abstrakt

Prispévek se zabyva vyuzitim pravdépodobnostnich postuplii pfi posouzeni spolehlivosti
prihradové nosné konstrukce. K vypoctu pravdépodobnosti poruchy posuzovanych nosnych prvki
icelého nosného systému byla zvolena klasickd simulacni technika Monte Carlo, aplikovana
v programovém systému MATLAB s vyuzitim daného generatoru pseudonahodnych ¢isel a moznosti
paralelizace u vicejadrovych procesort. Cilem prace byla analyza vyuzitelnosti MATLABu pro
pravdépodobnostni vypocty a pravdépodobnostni posudky spolehlivosti nosnych konstrukei.

Kli¢ova slova

MATLAB, posudek spolehlivosti, pravdépodobnostni metody, Monte Carlo, pravdépodobnost
poruchy, funkce spolehlivosti, generator pseudonahodnych cCisel, paralelizace.

Abstract

This paper deals with the use of probabilistic methods in assessing the reliability of the truss
support structure. Classical Monte Carlo simulation technique was chosen for calculation of failure
probability in structural elements and the entire support system under assessment. Numerical
calculation was applied in MATLAB software system using the random number generator and
parallelization using multi-core processors. The aim of the study was to analyse the usability of
MATLAB for probability calculations and probabilistic reliability assessments of load-bearing
structures.

Keywords

MATLAB, reliability assessment, probabilistic methods, Monte Carlo, probability of failure,
reliability function, generator of pseudorandom numbers, parallelization.

1 UVOD DO PROBLEMATIKY

Nosny systém kazdé stavebni konstrukce by mél spliiovat fadu podminek, které se v proceduie
posuzovani objevuji ve formé& kritérii spolehlivosti. Ur¢ovanim pravdépodobnosti, s jakou budou
pozadované vlastnosti stavebnich objektli zachovany, se zabyva védni obor teorie spolehlivosti
konstrukei [16]. Aplikace teorie spolehlivosti vede k vyuzivani pravdépodobnostnich vypocetnich
postupl, zalozenych na teorii pravdépodobnosti a matematické statistiky, jejichz vyvoj zaziva

Jakub Vadek, Katedra stavebni mechaniky, Fakulta stavebni, VSB-Technicka univerzita Ostrava, Ludvika
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v posledni dobé znacny vzestup [1, 9, 21].

1.1 Pravdépodobnostni vypocty

Hlavnim rysem pravdépodobnostnich metod je moznost vyjadfeni variability, resp. nahodilosti
vstupnich i vystupnich veli¢in pravdépodobnostné napf. formou histogramti. Na rozdil od soucasné
platnych normovych postuptl, zaloZzenych na deterministickém pojeti vstupnich velic¢in [13, 14, 15],
pak pravdépodobnostni postupy vedou ke kvalitativné vyssi Grovni posudku spolehlivosti i zajisténi
bezpecnosti uzivatell stavebnich objekti [11, 20, 22, 24, 25].

Tato prace si klade za cil zmapovat moznosti pravdépodobnostnich vypocti v programovém
systému MATLAB se zaméfenim na posouzeni spolehlivosti vybrané prihradové konstrukce.

1.2 Simula¢ni metoda Monte Carlo
Vypocet pravdépodobnosti poruchy u posuzovanych nosnych konstrukci umoziuje fada
vypocetnich postupti a metod. Nejpocetnéjsi a nejpouzivanéjsi skupinu pravdépodobnostnich nastroji
predstavuji metody zaloZené na simulacni technice Monte Carlo, tedy na opakovanych vy¢islenich
(realizacich, simulacich) funkce spolehlivosti.

Klasicka simulace Monte Carlo je snadno aplikovatelna a vSeobecné srozumitelna [2, 19].

vyZzaduje velky pocet simulaci.
Z tohoto dtivodu je patrny rozvoj dal§ich metod zalozenych na simulacich - tzv. zdokonalené
a stratifikované simula¢ni metody (napi. Latin Hypercube Sampling — LHS [18, 23], Response
Surface Method — RSM [8]), u kterych lze dosahnout zvySené efektivity vycisleni vysledné
pravdépodobnosti poruchy redukei rozptylu jednotlivych simulaci a jejich koncentrovani do oblasti
poruchy, coz umoziuje vyrazné snizeni vypocetniho Casu.
1.3 Pravdépodobnostni posouzeni

V procesu navrhu konstrukce se provadi fada vypocetnich operaci, souvisejicich s posudkem
spolehlivosti jednotlivych konstrukénich ¢asti nebo konstrukce jako celku. Musi byt splnéna rtizna
kritéria spolehlivosti, definovana pfislusnymi normovymi pfedpisy, ve kterych figuruji dvé klicové
veli¢iny - odolnost konstrukce R a G¢inek zatizeni E.

Pravdépodobnostni posudek spolehlivosti pak muze byt zalozen na analyze funkce
spolehlivosti, ktera mtize byt definovana napf-.:

RFxy=R-E , (D
kde X je vektor ndhodnych vstupnich proménnych - napf. mechanickych vlastnosti materilu,
geometrie konstrukce, u¢inkl zatizeni nebo vlivu prostiedi na konstrukci.

Podminka spolehlivosti pak mtize byt vyjadiena ve tvaru:
E<R—>R-E>0— RFy >0 . (2)
Nesplnéni podminky (2) pfedstavuje z hlediska spolehlivosti nepfiznivy, tzn. poruchovy stav,
kdy ucinek zatizeni E pievysuje odolnost konstrukce R.
Analyzou funkce spolehlivosti (1) pak 1ze ziskat pravdépodobnost poruchy Py:
P, = P(RFy,<0)=P(R-E <0), 3)
kterou lze porovnat s mezni navrhovou pravdépodobnosti poruchy P, definovanou spoleéné

se smérnymi trovnémi spolehlivosti v CSN EN  1993-1-1, podrobngji pak v CSN ISO 2394
Konstrukce je spolehliva za splnéni podminky spolehlivosti:

P, <P, . 4)
Pravdépodobnostni posouzeni lze provést i na urovni indexu spolehlivosti [3, 10]:

Bzp; - ®)
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2 PRAV})EPODOBNOSTNi POSOUZENI V PROSTREDI PROGRAMOVEHO
SYSTEMU MATLAB

Software MATLAB pfedstavuje programovaci prostfedi s Sirokou mirou uplatnéni. Primarn¢ je
tento software ur€en k maticovym vypoctim, diky rozsahlé knihovné funkci jej vSak lze vyuzit také
napriklad ke statistické analyze ¢i k feSeni pravdépodobnostnich tloh.

2.1 Funkce MATLABu vhodné k pravdépodobnostnim vypoétim

Mezi zakladni operace provadéné pii pravdépodobnostnich vypoctech patii prace s velkym
objemem dat. Ke statistické analyze hodnot piedstavujicich napiiklad zatizeni ¢i materidlové
charakteristiky lze s vyhodou vyuzit funkci ,.hist“. Tato funkce vytvaii ze zadaného statistického
souboru (vektoru ¢isel) histogram, reprezentujici ¢etnost jednotlivych hodnot. Vystupem je grafické
zobrazeni histogramu, vektor absolutnich Cetnosti a vektor obsahujici stiedni hodnoty tiid, pro které
byl histogram urcen. Pocet tfid predstavuje vstupni parametr funkce ,hist™, pti¢emz implicitné je
nastaven na hodnotu 10.

Dal$i moznosti zadani vstupnich velicin do vypoctu muze byt parametrické rozdéleni
pravdépodobnosti. Soucasti knihovny softwaru MATLAB je také funkce ,,pdf* (probability density
functions), kterd slouzi kvytvofeni cel¢ fady parametrickych rozdéleni pravdépodobnosti,
napf. rovnomérné, normdalni nebo lognormalni. Argument této funkce je tvofen nazvem
parametrického rozdéleni pravdépodobnosti, vektorem reprezentujici defini¢ni obor zadaného
rozdéleni a pfislusSnymi parametry. Na funkci ,,pdf navazuje neptimo funkce ,,cdf* (cumulative
distribution function). Vstupni hodnoty jsou totozné, ale vystupem je distribu¢ni funkce. K usnadnéni
aplikace parametrickych rozdéleni existuji v ramci zakladniho rozhrani softwaru MATLAB také
funkce ,,randtool” a ,,disttool”, které vyvolaji okno s moznosti zobrazeni v§ech implementovanych
parametrickych rozdéleni.

Velky vyznam ma u pravdépodobnostnich vypocti s vyuzitim simula¢nich technik generator
pseudonahodnych c¢isel. Pro pravdépodobnostni posudky konstrukci je vyuzivano generovani
pseudonahodnych Cisel s rovnomérnym rozdélenim. Kvalitu generatoru pseudonahodnych Cisel 1ze
vyjadtit periodou opakovani neboli skupinou Cisel, ktera se v priibéhu generovani opakuje. K feseni
tohoto pfipadu slouzi funkce ,,rand [6], ktera vytvaii pseudonahodna ¢isla v rozmezi 0 a 1. Funkce
rand*“ v nejstarsich verzich softwaru MATLAB vyuzivala Lehmerova rekurentniho vztahu:

X, = (a.x, +c)modm, (6)
kde jednotlivé veli¢iny nabyvaji hodnot: @ = 7° = 16807, ¢ = 0 a m = 231-1 = 2147483647.
Pro uvedené hodnoty konstant ¢ini perioda opakovani pfes 2 miliardy cisel. Béhem
zdokonalovani vypocetni techniky i samotného systému MATLAB doslo postupné ik uprave

vypoletniho algoritmu generatoru. Od 5. verze tohoto softwaru &ini perioda opakovéani 2! &isel.
Tato hodnota periody je pro simula¢ni metody plné dostacujici.

Na ukazku prace generatoru pseudonahodnych &isel v programovém systému MATLAB byl
sestrojen histogram Cetnosti ndhodné generovanych ¢isel s rovnomérnym rozdélenim
pravdépodobnosti, jenz je zobrazen na obr. 1. Histogram byl vytvoien pro 1.10° pseudondhodnych
¢isel generovanych funkci ,,rand*.

2.2 Optimalizace simula¢niho vypoctu

K dosazeni dostatecné presného vysledku simulacnich metod je dulezité velké mnozstvi
simulacnich kroku. S timto faktem je spojena ¢asova naro¢nost vypoctu. Opatfenim, které eliminuje
vypocetni ¢as, mize byt paralelizace vypoctu na vicejadrovych procesorech (podobné jako v [7]).
Tento pfistup lze aplikovat i v prostfedi programového systému MATLAB. Piikazem, ktery uvede
do pohotovosti jadra procesoru, se nazyva ,,matlabpool® [17]. Argumentem tohoto ptikazu je pocet
jader, ktera maji byt nasledné pouzita pro vypocet. Vzhledem ke skute¢nosti, ze simula¢ni techniky
predstavuji cyklus se znamym poétem opakovani, 1ze vyuzit upravu cyklu ,,for* na ,,parfor” [17].
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Obr.1: Histogram vytvoieny z vygenerovanych Obr.2: Priklad zapisu optimalizacni ptikazl
pseudonahodnych Eisel -matlabpool“ a ,,parfor*

Priklad zéapisu téchto ptikazii v softwaru MATLAB je zobrazen na obr. 2. V tomto piipadé
se vypocetni operace v simula¢nim cyklu rozdé€li na 2 ¢asti, které jsou feSeny oddélené piislusnym
jadrem procesoru. Tyto vypocetni tkony probihaji dynamicky, kdy se na zacatku dal$iho kroku cyklu
pfifadi pfislusna vypocetni operace volnému jadru procesoru, ¢imz dochazi k optimalnimu vyuziti
procesoru.

Pii pouziti cyklu ,,parfor musi byt dodrzena urcitd omezeni. Prvnim predpokladem pouziti
této optimalizace je nezavislost jednoho simulacniho cyklu na druhém. V piipadé simulacni techniky
Monte Carlo u dale uvedeného prikladu byl tento pfedpoklad splnén, protoze v kazdém simula¢nim
kroku se u kazdé ndhodné proménné generuji nové statisticky nezévislé hodnoty. Dal$i podminkou je
vyuziti pouze jednoho cyklu ,,parfor®. Pokud je z néjakych diivodd nutné vyuzit vnitini smycku, musi
byt pouzit standardni cyklus ,,for*.

Omezeni, které se projevilo pfi algoritmizaci simulacni techniky v softwaru MATLAB, souvisi
s ukladanim dat. Pokud se vysledky simulace pribézné zaznamenavaji do matice, je ji nutné nejprve
vynulovat. Pokud se béhem paralelni smycky do matice ukladaji data pomoci indexovani, je Zadouci
pfedem znat rozmér matice vysledki. Béhem soubézného vypoctu totiz nelze matici mazat, ani
upravovat jeji velikost. Z tohoto diivodu byl cely nize uvedeny simulacni proces rozdélen na mensi
celky, po kterych doslo k ¢aste¢nému vyhodnoceni a vynulovani matice vysledka.

3 PRAVDEPODOBNOSTNIi POSOUZENI PRIHRADOVE KONSTRUKCE

V softwaru MATLAB byl pomoci vySe uvedenych funkei naprogramovan vypocetni model
pravdépodobnostniho posouzeni ocelového piihradového vazniku, zaloZeném na simulaéni technice
Monte Carlo. Pravdépodobnost poruchy byla zjistovana jak u jednotlivych nosnych prvki - prutd, tak
u konstrukce jako celku s referen¢ni dobou 50 let. Pro vypocet vnitinich sil u jednotlivych pruti byla
vyuzita obecna deformaéni metoda.

E 2
i 0
H)
<
| | | | 1 1 1 | 1
0 3 6 9 12 15 18 21 24
Rozpéti [m]

Obr.3: Statické schéma posuzované piihradové konstrukce
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3.1 Popis Fesené konstrukce

Posuzovana ptihradova konstrukce je tvofena 29 pruty z oceli pevnostni tfidy S 235 (statické
schéma viz obr. 3). Piihradovy vaznik tvofi pruty zrovnoramennych uhelnikd, pficemz stojky
a diagonalni pruty jsou tvofeny dvojici téchto profilt.

3.2 Vstupni udaje

Resena konstrukce byla nejprve navrzena a posouzena podle stavajicich normovych postupt.
Vysledné dimenze profild jednotlivych prutd pak byly pouzity i pii definici vypocetniho modelu
pravdépodobnostniho vypoctu.

U feSeni pravdépodobnostni ulohy jsou vstupni a vystupni ndhodné proménné veliCiny
vyjadieny pravdépodobnostné napt. formou useknutych histogramut [4, 12]. K ndhodné proménnym
veli¢indm, ovliviiuyjici odolnost ocelové konstrukce, patii napéti na mezi kluzu, prifezové
charakteristiky (prufezova plocha a moment setrvacnosti). Variabilita prifezovych vlastnosti mize
byt vyjadiena napt. postupem podle [4], ktery spociva ve vyjadieni statisticky zavislych prufezovych
charakteristik jednoparametricky s vyuZzitim histogramu ¢ (Ize rovnéz pouzit postup podle [5]).

Vstupni ndhodné proménné veliiny ovliviiujici odolnost fesené konstrukce jsou uvedeny
v tabulce 1. Modul pruznosti oceli v tahu a tlaku byl vyjadien deterministicky £ =210 GPa.

Tab.1: Nahodné proménné veliiny vstupujici do vypoctu odolnosti konstrukce

., , Ndzev Rozsah hodnot
Promeénna Nazev  Jednotky histogramu i et
Rozptyl .
charakteristik prifezu  ° [-] Epsilon 0,0268... 0,0402...
Mez kluzu oceli 5 [MPa] Bars-Fy235-01 207 421

Tab.2: Nahodné proménné veliiny vstupujici do vypoctu ucinku zatizeni

Promeénna Nazev  Jednotky . WL Rozsalt hodnot
histogramu Minimum Maximum
Stalé zatizeni DL 1,91 DEADI1 0,818 1
ZatiZzeni snéhem SL 10,88 SNOW2 0 1
ZatiZeni vétrem WL 5,01 WIND1 -1 1

U veli¢in, reprezentujici ucinky zatizeni, bylo uvazovéano s vlivem zatizeni stalého, sné¢hem,
vétrem a vlastni tihou. V tabulce 2 jsou uvedeny vstupni hodnoty ndhodné proménnych veli¢in vSech
typt zatizeni. Zatizeni vétrem, snéhem a zatiZeni stalé pusobi ve styCnicich horniho pasu
prihradového vazniku. Sily reprezentujici vlastni tihu jsou prepoéitiny podle proménné priafezové
plochy a objemové hmotnosti oceli do kazdého uzlu konstrukce. Vysledné hodnoty vnitinich sil pak
v prutech symetrickych k ose symetrie dan¢ konstrukce vychazely vzhledem k proménné prifezové
plose odlisné.

3.3 Vypocetni model

Algoritmus vypoctu lze obecné rozdélit do tfi Casti. V prvni Casti probihd nacteni dat
pro pfislusné nadhodné proménné veli¢iny a nasledné jsou vytvofeny histogramy a piislusné
distribucni funkce. Také je potfebné nacist udaje, definujici geometrii nosného systému - soufadnice
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uzlt, popis prutd, podpor a zatézovacich vektorti. Pro posouzeni spolehlivosti je nutno zadat rovnéz
hodnoty vzpérnych délek.

V druhé c&asti vytvoreného algoritmu probiha vlastni simulace Monte Carlo. Pii vyuZiti
simulacnich metod je nutné k zjisténi presnéjsiho feseni vyssi pocet simulaci. V tomto piipadé byl
vypocet proveden s poctem 30.10° simulaci. Varia¢ni koeficient vysledné pravdépodobnosti poruchy
1ze pro malé pravdépodobnosti definovat ve tvaru:

1

VP/ \/Nipf 5

kde N je pocet simulaci a P, fad urcované pravdépodobnosti poruchy. Pro danou ulohu lze tedy
ocekavat vysledek zatizeny chybou, vyjadienou varia¢nim koeficientem +£5%. Z tohoto hlediska lze
pocet simulacnich krokl povazovat za dostatecny.

(M

Béhem simulace jsou nejprve urceny hodnoty zatizeni. Zatézovaci vektory predstavuji sily,
kterymi je konstrukce zatizena, pficemz vynasobenim jednotlivych vektor zatizeni s piislusnou
nahodné vygenerovanou hodnotou distribu¢ni funkce dojde k =zaclenéni pravdépodobnosti
do vypoctu. Souctem vSech zatéZovacich vektorl lze ziskat zatézovaci vektor celé konstrukce.
Nasledné muze probéhnout vypocet obecnou deformacni metodou, kterym Ize uréit nahodné
proménné velikosti vnitinich sil v konstrukeci.

Posledni, treti ¢ast algoritmu zpracovava data z vypoctu a porovnava hodnoty vnitinich sil
z jednotlivych simula¢nich krokd s limitnimi hodnotami. Ke snizeni narokd na pamét’ pfi samotném
posouzeni prutl umoznuje algoritmus ukladat do paméti pouze hodnoty 1 nebo 0 u kazdého
ze simulacnich kroki (1 reprezentuje stav poruchy, O stav spolehlivy), ¢ehoz lze vyuzit v ptipadé
potieby pouze Ciselného vyjadieni vysledné pravdépodobnosti poruchy. Pokud jsou ovSem
pozadovany grafické vystupy vysledkt - histogramy vyslednych veliCin (napt. funkce spolehlivosti),
algoritmus umoznuje v jednotlivych simulacnich krocich ukladat kompletni dosazené vysledky
(napf. hodnoty vnittnich sil).

3.4 Posouzeni spolehlivosti nosnych prvku

Posuzovana piihradova konstrukce je vystavena pouze u¢inkdim osového namahani, pfi¢emz
mohou byt nosné prvky namahany tahem nebo prostym ¢i vzpérnym tlakem.
Pti posudku spolehlivosti tazené¢ho prutu a prutu namahaného prostym tlakem je jeho odolnost
vyjadfena:
R=N;, =

7.4 (8)

kde f; reprezentuje napéti na mezi kluzu oceli [MPa] a 4 pfedstavuje prifezovou plochu prutu [m?].

Pti definovani odolnosti prutu naméahaného vzpérnym tlakem se vychazi z Eulerovy kritické
sily:
EI
R:NRd:FLr:ﬂz r, (9)

2
cr

kde E je modul pruZnosti v tahu a tlaku oceli [MPa], /, moment setrvacnosti prifezu [m?*]
a L. vzpérna délka [m].

E 2
2
§ 0
1 1 1 L L Il 1 1 1
0 3 6 9 12 15 18 21 24
Rozpéti [m]

Obr.4: Schematicky znazornény vysledek pravdépodobnostniho vypoctu
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Posudek prutu konstrukce

(2] ~

Ul

Odolnost konstrukce [N]

. 3 4 5
U€inek zatiZeni [N] «10°

Obr.5: Vystup z programu MATLAB: posouzeni spolehlivosti tazeného prutu spodniho pasu
ptihradové konstrukce a graficka interpretace vysledkil jednotlivych simulaci - kazda z tecek grafu
vyjadfuje vysledny uc¢inek zatizeni (horizontalni osa) a odolnost konstrukce (vertikalni osa) pro kazdy
simulacni krok, ¢ervena ptimka vyznacuje hranici poruchy, ktera oddéluje oblast poruchovou
(vpravo dole) od oblasti, kdy je spolehlivost konstrukce zachovana

0.05+

Pravdépodobnost P(x)
o o
o o
w S
T T

e

o

)
T

0.01

Hodnoty (x)

Obr.6: Vystup z programu MATLAB: posouzeni spolehlivosti tazeného prutu — vlevo histogram
ucinku zatizeni (zelen€), vpravo histogram odolnosti konstrukce (modte), detail ukazuje oblast
poruchy, kde dochézi ke vzniku pravdépodobnosti poruchy podle (3)

Na obr. 4 je zobrazena posuzovana konstrukce s vysledkem pravdépodobnostniho posouzeni.
Cerné oznadené pruty predstavuji nosné prvky, u nichZ nedoglo béhem simulaci k poruse. Diivodem
tohoto vysledku mize byt skute¢nost, Ze pii navrhu podle CSN EN 1993-1-1, ze které vychazelo
zadani, nehraje roli pouze limitni tnosnost, ale také limitni hodnota $tihlosti prvku. Dal§im faktorem,
ovlivitujici nulovou pravdépodobnost u nékterych pruti je fakt, Ze se pfi navrhu dimenzuje vzdy
skupina pruti (diagonaly jsou tvofeny jednim profilem). Modrou barvou jsou zaznaceny pruty,
u kterych doslo k pfekroceni unosnosti v tahu. Pfi gravitaénim zatizeni vychazeji tahové sily v dolnim
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pasu vazniku, ¢emuz také odpovida pravdépodobnostni vysledek. Posledni skupinou prutti odlisenych
Cervenou barvou jsou krajni diagonalni pruty. U téchto prutd doslo k pfekroceni unosnosti
ve vzpérném tlaku. Namahani takto ulozenych prvkl pfi gravitatnim zatizeni je tahové, vzhledem
k plsobeni sani vétru vsak v diagonalnich prutech miize vzniknout také tlakova normalova sila.

Dalsi vystup pravdépodobnostniho vypoétu v programu MATLAB je znazornén na obr. 5.
Uvedeny bodovy graf byl vytvofen z vypocétenych hodnot tazeného prutu dolniho pasu konstrukce.
Kazdy modry bod v grafu predstavuje jeden simulaéni krok. Vodorovna osa reprezentuje ucinky
zatizeni. Na svislé ose jsou vyznaceny hodnoty odolnosti konstrukce. Body nachazejici se pod
cerven¢ vyznacenou piimkou nespliiuji podminku spolehlivosti (2), piedstavuji tedy simulace,
u kterych doslo k poruse prvku s odolnosti konstrukce R mensi nezli U¢inek zatizeni £. Oblast
poruchy tazeného nosného prvku fesené konstrukce je pak detailn¢ zobrazena na obr. 6.

3.5 Posouzeni spolehlivosti konstrukce

Pravdépodobnostni posouzeni muize probihat na urovni jednotlivych prvku, ale také Ize zjistit
pravdépodobnost poruchy celé konstrukce jako systému. Za poruchovy stav konstrukce je povazovan
stav, kdy dojde k poruse alespoii u jednoho z prutd. Z tohoto piedpokladu lze usuzovat,
ze pravdépodobnost poruchy konstrukce jako celku bude vyssi (nebo stejna), nez pravdépodobnost
poruchy jednotlivych prvki, nebot pii vypoctu pravdépodobnosti poruchy celého systému dochazi
k poruchovym staviim castéji (staci porucha na jednom z prutl) nezli pfi posuzovani spolehlivosti
u jednotlivych prutd (k poruchovému stavu dochazi jen na daném prvku, nemaji na ngj vliv
poruchové stavy ostatnich prutl). Této skuteénosti odpovidaji i vysledné pravdépodobnosti poruchy
uvedené v tab. 3. Nutno vSak podotknout, Ze toto tvrzeni souvisi pouze s feSenou staticky urcitou
prihradovou konstrukci a pifedpokladem pruzného chovani materialu. V ptipadé¢ staticky neurcitych
nosného prvku a celého systému byl komplikovangjsi. Clenové autorského kolektivu by se na
zkoumani té€chto tloh chtéli zaméfit v dalsim badani.

Tab.3: Vysledky pravdépodobnostniho posouzeni ptihradové konstrukce

P Rozh(),dujic,'i porzltj:hc;f \i)ﬁc 5 Pravdépodobnost Ind.ex .
namahdni Stavi poruchy Py spolehlivosti
Diagonala (leva) Tlak 22 7,33.107 4,82
Diagonala (prava) Tlak 20 6,67.107 4,84
Dolni pas (1. zleva) Tah 3 1,00.107 5,21
Dolni pas (2. zleva) Tah 186 6,20.10°¢ 4,38
Dolni pas (3. zleva) Tah 184 6,13.10° 4,38
Dolni pas (4. zleva) Tah 2 6,67.10°% 5,29
Cela konstrukce - 411 1,37.10° 4,20
4 ZAVER

Prispévek poukazal na moznost vyuziti programového systému MATLAB pro
pravdépodobnostni vypocty na zékladé pravdépodobnostniho posouzeni nosnych prvkl i systému
ocelového piihradového vazniku. Bylo popsano pravdépodobnostni feSeni, pfi kterém byla
v programovém prostiedi systému MATLAB s vyuZzitim vestavénych a v ptispévku popsanych funkci
provedena statistickd analyza vstupnich dat, simulace s vyuzitim metody Monte Carlo i paralelizace
simula¢niho vypoctu.

Ukazalo se, Ze programovy systém umoziuje s vyhodou feSit podobné formulované
pravdépodobnostni ulohy. Vzhledem k moznosti relativné snadného programovani 1ze MATLAB
vyuzit i pro pravdépodobnostni ulohy se slozitéjSim vypocetnim modelem (definované
napf. s vyuzitim obecné deformacni metody nebo metody koneénych prvki).
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ANALYTICAL AND NUMERICAL APPROACHES TO MODELLING
OF REINFORCEMENT CORROSION IN CONCRETE

ANALYTICKE A NUMERICKE PRiISTUPY PRO MODELOVANI KOROZE
V ZELEZOBETONOVYCH KONSTRUKCICH

Abstract

Corrosion of reinforcement in concrete is one of the most influencing factors causing the
degradation of RC structures. This paper attempts at the application of an analytical and numerical
approaches to simulation of concrete cracking due to reinforcement corrosion. At first, a combination
with detailed analysis of two analytical models proposed by Liu and Weyers (1998) and Li et al.
(2006) is suggested and presented. Four distinct phases of the corrosion process are identified and
a detailed guide through the mathematical development is described. Next, numerical computations
obtained with nonlinear finite element code are presented. The model features the state-of-the-art in
nonlinear fracture mechanics modelling and the heterogeneous structure of concrete is modelled via
spatially varying parameters of the constitutive law. Finally, the results of the analytical studies are
compared to numerical computations and the paper concludes with the sketch of a real-life numerical
example.

Keywords
Corrosion, durability, degradation, mathematical modelling.
Abstrakt

Koroze ocelové vyztuze v betonu je jednim z hlavnich pfi¢in degradace zelezobetonovych
konstrukci. Tento prispévek predkladd moznosti analytickych a numerickych pfistupti modelovani
rozvoje trhlin v betonu vzniklych pisobenim koroze vyztuze. Nejprve je prezentovana kombinace a
detailni analyza dvou analytickych modeld od Liu a Weyerse (1998) a Li a kol. (2006). Jsou
identifikovany Ctyfi faze vyvoje koroze s detailnim popisem matematického modelu. Déle jsou
prezentovany numerické vypocty ziskané nelinearni konecné prvkostni analyzou. Pouzity model
vyuziva nejnove€jsi nastroje nelinearniho modelovani s uplatnénim piistupi lomové mechaniky.
Heterogenni struktura betonu je modelovana pomoci ndhodného pole vstupnich parametrti. Na zavér
jsou porovnany vysledky analytickych a numerickych vypoéti a je uveden ptiklad aplikace na realné
¢asti konstrukcee.
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1 INTRODUCTION

Corrosion of reinforcement embedded in concrete is an electrochemical process during which
coupled anodic and cathodic reactions take place. Pore water functions as an electrolyte.
The detrimental effect of corrosion is due to the fact that a rust product has a volume 2 - 6 times
larger than the original steel. Consequently, it causes volume expansion, developing tensile stress in
the surrounding concrete. Reinforcement corrosion takes place during the propagation period, and its
rate is governed by the availability of water and oxygen on the steel surface. Due to corrosion, the
effective area of the steel decreases and rust products grow, causing, at a certain stage, longitudinal
cracking, and later, the spalling of concrete cover (delamination). Generally two types of corrosion
are distinguished: the uniform (or general) type and the pitting (localized) type of corrosion.
The subject of this paper is the uniform type of corrosion.

Modelling of concrete stressed by the rust products developed on the steel reinforcement
concerns many authors. Bazant (1979 a,b) developed a physical model for steel corrosion in concrete
sea structures formulated as an initial-boundary-value problem. Coupled 3D chemo-hygro-thermo-
mechanical model based on microplane model is presented by Ozbolt et al. (2012). The authors apply
the model for the calculation of the distribution of radial pressure and the prediction of crack pattern
in concrete due to reinforcement corrosion. Bohner et al. (2010) modelled concrete cover cracking
due to pitting corrosion of the reinforcement using finite element method based on fracture mechanics
approach.

In this paper, a combination and detailed analysis of two analytical models proposed by Liu
and Weyers (1998) and Li et al. (2006) is suggested and presented. Next, numerical computations
obtained with a nonlinear finite element code which is based on the nonlinear fracture mechanics
(NLFM) are introduced and subsequently combined with the spatial variation of concrete parameters
reflecting the heterogeneous structure of concrete. Finally, the results of the analytical and numerical
approaches are compared and a practical example is shown.

2 FORMULATION OF THE ANALYTICAL MODEL

The model presented here is a combination of analytical models proposed by Liu and Weyers
(1998) and Li et al. (2006). As assumed in these models, concrete with an embedded reinforcing steel
bar can be modelled as a thick-wall cylinder (Bazant, 1979 a,b, Pantazopoulou & Papoulia, 2001,
Tepfers, 1979). This is shown schematically in Fig. 1.

According to Fig. 1, four different stages of reinforcement corrosion propagation can be
identified. Firstly, stage I, when no corrosion is present yet, is illustrated in Fig. 1a. Next, in stage II,
the porous zone on the reinforcement-concrete interface is filled by corrosion products and the
surrounding concrete starts to be stressed due to corrosion (Fig. 1b). When the tangential stress in
concrete exceeds its tensile strength, the crack initiates perpendicularly to the interface (Fig. 1c, stage
II). After a certain time the crack propagates through the concrete cover (Fig. 1d) and we are able to
measure the crack width on the concrete surface, stage IV.

I 11

&) (@

L

rust
a) concrete b)

Fig. 1: Scheme of the corrosion induced concrete cracking process;
partially adopted from (Li et al., 2006)
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Transition from stage I to stage II: To determine the time to corrosion initiation #, which is
a transition time from stage I to stage II; we may use a wide spectrum of models for concrete
carbonation or chloride ingress. The descriptions of those models are not the subject of this paper;
see e.g. (Teply et al., 2007, Votechovska et al., 2009). In the following text we assume ¢ = 0.

Transition from stage II to stage III: A time to crack initiation, ¢, (Fig.1c), which is a time
of transition from stage II to stage I1I, can be estimated according to (Liu & Weyers, 1998) as:

, w2, (1)
) 2% 0.092(1j7zdi -
a
where:
di — isthe initial diameter of the reinforcement bar [mm],
icor — i the corrosion current density, which is a measure of the corrosion rate [pA/cm?],
a - is the coefficient related to the type of corrosion products [-] and

Weric —  is the critical amount of corrosion products that generate the critical tensile stresses [mg/mm]
and is defined as (Liu & Weyers, 1998):

- pmstﬁ[di (4, +d0)+2d0d&cm] @
l-a p/ Py
where:
Pust — s the density of corrosion products [kg/m?],
pst — is the density of steel [kg/m’],
do — 1is the thickness of the annular layer of concrete pores (i.e. a pore band) at the interface

between the bar and the concrete [mm] and

dserir — 1s the critical thickness of a ring of corrosion products [mm] that is defined as (Liu & Weyers,
1998):

» :a_ft(%we] G)
’ Eg\x" =y
where:
a — isthe concrete cover [mm],
ft  — 1isthe tensile strength of concrete [MPa],
Es — s the effective modulus of elasticity of concrete [GPa], Ect = E/(1+ @),
E. — isthe elastic modulus of concrete [GPa],
@« — s the creep coefficient of concrete [-],
V. — is the Poisson ratio [-],
x  — isdefined as x = (di+2dy)/2 [mm] and
vy — isdefined as y = a+(di+2do)/2 [mm].

The constant 0.092 is assumed according to Bhargava et al., 2005 (Liu & Weyers, 1998 assume
0.098).

Transition from stage III to stage IV: Once the time ¢ is reached, the crack starts to develop
and we need to determine whether it has already propagated to the surface (Fig. 1d). The crack
divides the thick-wall cylinder into 2 co-axial cylinders: inner cracked and outer uncracked ones, as
shown in Fig. 1c. For the outer uncracked concrete cylinder, the theory of elasticity still applies.
Let us assume that the cracks in the inner cracked concrete cylinder are smeared and uniformly
circumferentially distributed, see Fig. 5a (Pantazopoulou & Papoulia, 2001) and that concrete is
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a quasibrittle material. According to Bazant and Jirasek (2002) and Noll (1972) there exists a residual
cracked surface along the radial direction depending on the tangential strain of that point; it is
a function of the radial coordinate r. It is assumed in this model that the residual tangential stiffness is
constant along the cracked surface, i.e. in the interval [x, ro] and represented by it Eer, Where ouiee
(<1) is the tangential stiffness reduction factor. Li et al. (2005, 2006) present a formula for oxier
calculation which is, according to our opinion, not correct. We propose to use a similar formula based
on Eq. (7.1.10) in (Bazant & Planas, 1998) in which the (nondimensional) stiffness reduction factor
aitr can be dependent on the average tangential strain & over the cracked surface as follows (Fig. 2):

Qyigy (50) = min {1 5 Ef_[exP[_7(50 —-& )]} )
ef
where:
&° — denotes the average tangential cracking strain [-] and
¥ — is a material constant that relates the tensile strength, fracture energy and crack spacing [-].

This variable controls the slope of the descendning part of the diagram demonstrated in Fig. 2.

OLsitr Eer .“"‘.f:-

£
Tangential strain, €, [-]
Fig. 2: Plot of the dependence of the residual stiffness it
on the tangential strain &, see Eq. (4)

After the introduction of the constitutive relationship between the radial and tangential stresses
and strains (Pantazopoulou & Papoulia, 2001), the stress equilibrium (Fenner, 1989), the boundary
conditions for the concrete cylinder, and the continuity requirements and their combinations (see Li et
al., 2006 for more details), we arrive at the following two implicit equations:

Ey {(1+vc)cl(r0)+(1_V°)02(r°)} (5)

Fl(astitfaro)zozft -

2

1-v; I
and
foexp(—yk
F, (astiff7r0) =0= # ~ Qi
(ro‘/m—xm)[q(r0)+c4(r0)/(xr0)m:| (6)
l \/amff(ro_x)
1% ¢, (¢)

k2 = kl — - _xl-(cl (§)+2§—2]d§
where:
ro — 1isthe distance between the reinforcing bar centre and a crack tip (Fig. 1¢) [mm] and
ci(ro), ca(ro), c3(ro) and ca(ro) — are the coefficients (beyond the scope of this paper, see Li et al. 2006

for details).
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If a simultaneous solution to Egs. (5) and (6), 7 and auisr can be found in the intervals: o € (x,
y) and awire € (0, 1), the crack has not propagated to the surface yet (the process is still in stage III).
We have programmed the solution of the problem and based on our experience, the Newton Raphson
scheme is successful in solving the set of nonlinear Egs. (6). A good starting point for the solver is
the middle point of the intervals: 7o = (x+y)/2 and i = 0.5. In the case that the solution cannot be
found in the identified ranges of ry and s, the crack has already penetrated to the surface. By
substituting 7o — y in Egs. (5) and (6) we obtain a new set of nonlinear equations. Their simultaneous
solution leads to finding axifr that is needed for the computation of the crack width w:

W = 4zd (1) 27y, (7)
T A=) Y v ) (/0 Ey

where:
ds (f)— 1is the thickness of a ring of corrosion products (Fig.1b) that can be determined from:

Wrust ([)(1_%J_ prustﬂ-dido
7 - P

: 7P (d, +2d,)

(8)

where:
Wiwst(f) — is the mass of corrosion products [mg/mm)].

Note that d is not correctly derived in (Li et al., 2006) and that is why our Eq. (8) differs from theirs.
Obviously, Wus(?) increases with time and according to Liu and Weyers (1998) can be determined
from:

W ()= \/2><0.0927m i (s )
a :

The most complicated part of the approach is the solution of functions F( i, 7o) and Fa( s,
ro). To help the reader to imagine how the two implicit functions look, their evolution with time is
plotted in Fig. 3. For the time of 2 years and a set of realistic inputs the simultaneous solution of
Fi(atisr, 7o) = 0 and Fo( asisr, 70) = 0 exists within the above identified ranges of aifr and 7o (stage 111).
The solution is illustrated by the intersection of two curves in the base, see bottom left in Fig. 3.
In other words, if the solution exists, the crack still did not reach the concrete cover surface. In Fig. 3
right, we plot a situation for the time of three years: the two curves do intersect indicating crack
propagation to the outer surface. The input data may be find in Table 1 in (Matesova & Votechovsky,
2000).

3 NUMERICAL MODEL

In this section an alternative to the above analytical solution is presented, namely numerical
solution using finite element method. ATENA program (Cervenka & Pukl, 2003) was used for the
simulation of a nonlinear response of the corroded reinforcement in concrete. For modelling of
anonlinear behaviour a material constitutive model based on a smeared approach that can
successfully describe the discrete crack propagation was applied. In particular, the fracture-plastic
model named NLCEM (nonlinear cementitious) available in ATENA program is used. Concrete with
reinforcement was modelled as 2D problem and according to the definition of the analytical model;
thick-wall cylinder geometry was modelled (see Fig. la). The dimensions are: ¢ = 30 mm and
di=20 mm. The thickness of the annular layer of concrete pores dy was ignored, because this
thickness is only important for the time analysis; it delays stress development (this void space is
firstly filled by the corrosion products). Expansion of corrosion products was simulated by
application of (negative) shrinkage of the reinforcement elements.
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Fig. 3: Evolution of functions F;( i, 70) and Fa i, 7o) from Egs. (5)
and (6) for exposure times 2 and 3 years (4 = 0)

3.1 Deterministic model

At first the system was treated as deterministic to study the damage mechanisms and the
development of stresses and cracks. Two extreme cases of boundary conditions were studied: without
circuit restraint of the outer concrete face (free margins) and with a circuit restraint by applying the
fixed hinge supports around the concrete face (see e.g. Fig. 5a, d for illustration of boundary
conditions). The second type of boundary conditions is here to represent the case of ring embedded
into a stiff surrounding material.

The major input parameters of the concrete constitutive law were: modulus of elasticity £ =
30.32 GPa, compressive strength f. = 25.5 MPa, tensile strength f; = 2.317 MPa and fracture energy
Gr = 57.93 N/m. The stress-opening law used is exponential according to Hordijk (1991). The
standard crack band model (Bazant & Oh, 1983) was employed.

Several important variables have been monitored in the numerical calculations: the radial
displacement d at the steel-concrete interface and stresses at three positions of concrete: (1) interface
with steel, (2) the middle of concrete layer thickness and (3) outer concrete boundary. Two types of
stresses were monitored at the three positions: the radial and tangential stresses (or and o:). Their
dependence on the displacement d is plotted in Fig. 4 for both free and restraint boundary conditions.

For a detailed analysis of stress profiles in concrete presented in Fig. 5, three stages of crack
development were chosen coinciding with d = 1, 3 and 6 um (circled values from Fig. 4). The first
stage (d =1 um) is characterized by crack initiation from the interface for both free and restrained
circuit boundary conditions; the peak tangential stress o+ equals the tensile concrete strength. In the
case of free boundary conditions, the radial and tangential stresses differ only in the sign (as can be
easily predicted by a simple analytical computation), while in the case of restraint boundaries, a small
pressure can be identified perpendicular to the outer concrete interface. The second and third stages
record gradual crack growth; the cracks growth is suppressed by the constraint which is prescribed by
the fixed hinge supports — see Fig. 5d-f.
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Fig. 4: Deterministic solution of the numerical models; comparison of restrained
and non-restrained boundary conditions at the outer concrete boundary

no circuit restraint:

Fig. 5: Tangential and radial stresses development and cracks distribution in concrete cover

3.2 Stochastic model

The uniform crack distribution visible in Fig. 5 is not very realistic. In order to simulate the
heterogeneous structure of concrete, the spatial variability of material was modelled by modifications
of chosen input values of concrete. In reality, concrete does not have uniform properties over its
volume and the spatial variability of properties can be suitably modelled by random fields. We
remark, that such an approach automatically disturb the rotational stress symmetry and introduce
damage initiation similarly to the real situation.

Two parameters of the constitutive law of concrete were selected to be randomized and their
effects were studied separately. Namely, the modulus of elasticity £ and the tensile strength f; were
randomized to trigger fracturing. The applied random fields were normally distributed with
coefficient of variation 30% and 20% respectively. The mean value was taken from the deterministic
analyses (section 3.1) to obtain consistent results. One of the most important properties of a random
field is the autocorrelation structure defined through the autocorrelation function and the
autocorrelation length. Briefly, the autocorrelation length is a parameter controlling the rate of spatial
variability of the parameter; see (Vofechovsky, 2004, 2008) for details on random field modelling. In
our analyses, the correlation lengths of 0.01 m were assumed in both directions together with a
squared exponential autocorrelation function (isotropic correlation structure of the field). The
autocorrelation length roughly coincides with the maximum aggregate size of concrete. For
illustration of the random field and the scale of fluctuation see Fig. 6.

Fig. 6: Realization of a random field of local tensile strength f;
and cracks developed in the post peak stage of ox;
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The results of the stochastic nonlinear calculations are visualized through the dependence of
tangential stress or; on the radial extension of steel (displacement d), see diagrams in Fig. 7. As can
be seen, the randomization of the local £ modulus does not affect the crack initiation stress (which
still equals the concrete tensile strength) while the randomized strength influences the crack initiation
stress while not affecting the initial overall stiffness. We remark, that due to the relatively small
dimensions of concrete material with respect to the concrete dimensions, the structure is very ductile
(diffused microcracking conveniently modelled as damage) and therefore the mechanism is closer to
the parallel coupling of micro-bonds rather than a weakest link principle (see Vorechovsky, 2004 for
details).

without circuit restraint
T T T
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deterministic ===-== [ deterministic =-----

1 2 : ( | 2 ]
Displacement, d [um] Displacement, d [um]
Fig. 7: Results of nonlinear stochastic simulations; comparison of spatial variability applied to
modulus of elasticity £ and tensile strength f; of concrete

3.3 Comparison of analytical and numerical model

The comparison of both models was performed at the deterministic level. The numerical
model without circuit boundary conditions was used as it coincides with the formulation of the
analytical model. The comparison of both models was done through the crack development quantified
by coordinate r., see Figs. lc and 4b. The parameters identical for both numerical and analytical
approaches are: d; = 20 mm, dp = 0 mm, a = 30 mm, f; = 2.317 MPa, E = E = 30.32 GPa and v =
0.2. The trend of crack length r. in dependence on the displacement d is plotted in Fig. 8 together
with tangential stresses o: obtained from numerical calculations. Note, that the displacement d
monitored during numerical calculations does not coincide with the thickness of a ring of corrosion
products ds that is featured in the analytical approach. The measure of displacement d does not take
into account the loss of steel due to rust production. For the purpose of the comparison of both
models, ds was recalculated to d through the steel and rust densities considered as prst = 3600 kg/m?
and py = 7850 kg/m’ by realizing that the total weight of both materials must be kept constant.
The growth of d; (or d) is related to the time (see Egs. 8 and 9); this relation depends mainly on the
current density icor. A detailed time analysis is beyond the scope of this paper; only the nonlinear
trend of d in time is sketched in the inset of Fig. 8 for icor = 1pA/cm?. Obviously, in the deterministic
case, both models are comparable. However, the numerical model is much more flexible and its
predictive capabilities are higher as it can easily accommodate advanced features such as the spatial
variability of material parameters or more complex geometries. The latter becomes important when
analyzing real-life examples as the one presented in the following section.

2.5 ol 30 _
by =
<, (i 25 E
= g, G, O.. ,ﬂ' ,\o—fl[num,} w
b 1 u L&) P, - 2[) ::'
2z 151 F‘:—,‘*J}(ana].) 5}
g AS  Time[years] { 15 &
iz A9 0 005 01 S
= |1 od¢ ]
= P 6F s 10 =
E S 7 ]
o /0 E4 =
en 0.5 = c o
g ca ~, S T
& b 20 £

4 ~
= . " . 0
0 1 2 3 4 5 6 )
Displacement, d [um]

Fig. 8: Comparison of the analytical and numerical models through the crack length r. together with
tangential stresses obtained from the numerical simulation. The right bottom inset shows the time
dependence of d
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4 PRACTICAL APPLICATION

The thick wall cylinder geometry around the steel reinforcement is not a usual geometry of
areal structure. To illustrate the real danger of steel corrosion in a reinforced concrete girder, we
prepared a model of its lower part together with four reinforcing bars (20 mm thick). A uniform type
of corrosion and the same corrosion rate for all four reinforcing bars were assumed. The crack
development in concrete due to rust products of steel as predicted by the numerical model is sketched
in Fig. 9. Note that in reality, opening of crack accelerates the corrosion progress because of easier
transport of oxygen and water. The crack patterns agree well with the damage observed in real
structures.

Fig. 9: Crack development due to corrosion in reinforced concrete beam

5 CONCLUSIONS

The application of analytical and numerical approaches to simulation of concrete cracking due
to corrosion of reinforcement was presented. At first, a combination with corrections of two existing
analytical models by Liu and Weyers (1998) and Li et al. (2006) is proposed. Four distinct phases of
the corrosion process are identified and the process is modelled by numerical computations obtained
with the nonlinear finite element code. The numerical model features the state-of-the-art in nonlinear
fracture mechanics and the heterogeneous structure of concrete is modelled via spatially varying
parameters of the constitutive law. These results are of high importance in durability based design of
structures.
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Rostislav ZIDEK!, Ludék BRDECKO?
TRADICNI KROV — HAVARIINI STAV, MODELOVANI A PRICINY

TIMBER TRUSS — CRITICAL CONDITION, MODELING AND CAUSES
Abstrakt

V ptispévku je prezentovano modelovani postupné degradace krovu zemédélského objektu.
Autofi si nekladou za cil pouze informovat o pfi¢inach poruchy jedné konkrétni konstrukce, ale
nabizi nékteré obecnéjsi zasady pro vytvareni vypoctovych modell tohoto typu konstrukei a pro
pochopent jejich statického plsobeni.

Kli¢ova slova
Drevény krov, vypoctovy model, spoje, porucha.
Abstract

The paper presents the modeling of progressive failure of a farm building timber truss.
Authors do not aims only to inform about causes of the failure of one specific structure, but they also
offer some general principles for development of computational models of this type of structures and
for understanding their static behavior.

Keywords

Timber truss, computational model, joints, failure.

1 UVOD

Je malo tak roz$ifenych konstrukci jako jsou tradiéni krovy. Jsou to konstrukce minulosti, ale
i soucasnosti. Jejich obrovské rozsifeni odpovidd dostupnosti zakladniho materialu, snadnosti
opracovani a celkové laci. Postupnym empirickym vyvojem se dospélo k souboru tesatskych spoji
a k nékolika zdkladnim typim funkEnich nosnych systémd s mnozstvim variant, liSicich se
regionalné, dobové i podle konkrétnich tesafskych mistri. Jeste v relativné nedavné dobé se dieveéné
krovy navrhovaly empiricky, bez statického vypoctu, a tato praxe byla obecné akceptovana. Toto je
mozna jeden z diivodd pro¢ stavajici konstrukce dievénych krovii mnohdy vykazuji poruchy, které
jsou zpusobeny preslapy a chybami v navrhu a provedeni konstrukce. Tyto chyby, pokud nejsou
fatalni, se projevuji po dlouha desetileti piedev§sim nadmérnymi a stale se zvétSujicimi deformacemi,
které mohou postupné ztézovat az znemoznovat uzivani konstrukce. Havarie krovi jsou vsak
pomérné vzacné a projevuji se obvykle ve vyjimeénych zimach, u nas piredev§im zima na prelomu let
2005 a 2006. Autoti ptispévku ve své praxi navrhovali nové dievéné krovy i posuzovali ¢i navrhovali
adaptace stavajicich konstrukci. V tomto prispévku jsou na jedné konkrétni konstrukci popsany
obecngji platné poznatky o mechanismech poruch a pfic¢inach postupné degradace konstrukce, které
postupné znemoznily uZzivani stavby a jejichz nasledkem je havarijni stav a planovana demolice.

' Ing. Rostislav Zidek, Ph.D., Ustav stavebni mechaniky, Fakulta stavebni, Vysoké uceni technické v Brng,
Veveti 95, 602 00 Brno, tel.: (+420) 541 147 368, zidek.r@fce.vutbr.cz.

2 Ing. Ludék Brdecko, Ph.D., Ustav stavebni mechaniky, Fakulta stavebni, Vysoké uceni technické v Brné,
Veveii 95, 602 00 Brno, tel.: (+420) 541 147 368, zidek.r@fce.vutbr.cz.
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Stavba je umisténa v centralni ¢asti Ceskomoravské vrchoviny a predstavuje typickou regionalni
konstrukci zemédélské budovy z 1. poloviny 20. stoleti.

2 KONSTRUKCE A MODEL

Popisovana zemédélska hala (obr. 3) byla postavena na konci dvacatych let 20. stoleti a byla
pouzivana je$té ve zcela nedavné dob&. Zakladni uspotadani konstrukce ukazuje obrazek 1. Stavba
sestava z podpurnych zdi a krovu, jehoz hlavni nosnou ¢asti jsou plné vazby stojaté stolice (dvojité
vésadlo), které podpiraji vaznice a krokve. Krytina je skladana, taskova. Na Casti stavby je mezipatro,
které slouzilo ke skladovani sena a slamy.
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Obr. 1: Zakladni uspotadani konstrukce
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Obr. 2: Vypoctovy model
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Pro analyzu konstrukce byl vytvofen prostorovy prutovy model (obr. 2). Pfi jeho tvorbé se
Castecné vychazelo z modeld krovii obsazenych v knihach [3] a [4]. Pfi vlastnim modelovani byla
uvazena specifika, ktera plynou pfedev§im z technologie vystavby a statického ptisobeni tradicnich
drevénych konstruket:

Dva dievéné prvky nelze klasickymi prostfedky spojit monoliticky. Vysledkem je vzdy
kloub. Bezmyslenkovitd implementace kloubl do modelu vSak mize vést k mechanismu
a tim k singularni soustavé rovnic. Je tedy tieba uplathovat klouby na zakladé skuteéné
funkce prvkd a spoji v konstrukei, protoze néktera kloubova pfipojeni se ve skutecnosti
neuplatni. V pfipadé predkladaného modelu se jednd o kloub mezi pozednici (krajni
vaznici) a sloupkem. Prevladajici tlakové namahani a cepovy spoj zabranuji otevieni spary
mezi sloupkem a pozednici. Krom¢ toho, modelovanim tohoto kloubu a zaroven kloubu
mezi vaznym trdmem a sloupkem bychom dosahli mechanismu.

Modelovani oslabeni prvki zafezy. Velkd c¢ast tradinich tesafskych spoju se vytvari
vzajemnym zapusténim, coZ s sebou nese oslabeni prifezu. V nékterych ptipadech je
mozno ho ignorovat, nékdy musi byt zohlednéno. Typickym piikladem je osedlani krokve,
jak je popsano v kapitole 2 a 3.3.

Neschopnost nékterych typt tesafskych spoji pfenaset tahova napéti. Tato skuteénost
muze vést v pripadé nékterych kombinaci zatizeni k uplnému vyfazeni tazeného prvku
z funkce.

Zméena prutezd dievénych prvku. Tradicni vyroba dievénych tramii neprobihala fezanim,
ale otesavanim boka klady. Pracnost této technologie se zvySuje s mnoZstvim hmoty, ktera
musi byt tesdnim odstranéna. Typicky tesany tram ma tedy obliny a velmi ¢asto prifez
blizky ctverci, ktery se zmenSuje podle stromu, ze kterého byla klada vyrobena. Prifez,
ktery vstupuje do vypoctu, by mél byt naméfeny nejlépe z mista ofekavaného extrému
namahani.

Unosnost spojil. Z ditvodu empirického navrhu konstrukci byvaji nékteré spoje vyrazné
poddimenzované a béhem pouzivani konstrukce mohou ztratit svoji funkci. V ptipadé
krovu stodoly se jedna typicky o spoj klestiny a krokve, jak o ném bude pojednano nize.
Na druhou stranu, kvalita provedeni tesafskych spoji byva na vysoké trovni dané peélivou
vyrobou pomoci ru¢nich nastroji — dlat a pil s jemnymi zuby. Mezi pfesné opracovanymi
plochami je zarucen dobry pienos sil. V soucasnosti bézné pouzivané fetézové pily vedou

vvvvvv

Konkrétni uspofadani modelu objasniuje obrazek 4. Stropni konstrukce, puisobici nezavisle na
krovu, modelovana nebyla.

Obr. 3: Soucasny stav budovy
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Konstrukce byla modelovana a posuzovana podle platné normy [1], kterda vychazi z normy
DIN 1052 aje variaci platného Eurokodu 5 [2]. Dievo bylo uvazovano tiidy C22 s vypoctovou
pevnosti v ohybu 15,23 MPa, charakteristickdi mez kluzu oceli v posudcich spoji se uvazovala
hodnotou 360 MPa. Cilem prace nebylo posouzeni unosnosti ve smyslu normy [1], ale nalezeni
mechanismu poruseni a zptisobu sanace.

Béhem prace bylo vytvoreno nékolik vypoctovych modeld na rizné urovni zjednoduseni, zde

vvvvvv

vychazejici z deformované konstrukce vedlo pouze knepodstatnym zménam v deformacich
1 ve vnittnich silach.
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Obr. 4: Vypoctovy model — pfi¢ny a podélny fez
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3 STATICKE PUSOBENI KONSTRUKCE

3.1 Puvodni konstrukce

Predpokladejme, Ze v pivodni konstrukci byly vSechny spoje funkéni. I za tohoto piedpokladu
jsou na fadé¢ mist piekroena mezni napéti a konstrukce tedy formaln¢ nevyhovi. Piekroceni
navrhovych napéti fadoveé o deset procent na vaznicich neni nebezpecné. Na krokvich, v mistech
ulozeni na vaznice atedy oslabeni zafezem pro osedlani je dosahovano podstatné vyssich napéti
(charakteristické 20,8 MPa; navrhové 30,1 MPa). Je ale zjevné, Ze toto namahani nevedlo ke kolapsu
(skute¢na pevnost zdravého smrkového dieva v tahu je az 60 MPa).

VEtsi problém nastane na styku klestiny a krokve. Klestina ma v této konstrukci dvoji statické
pusobeni. Mezi sloupky je to rozpéra dvojitého vésadla, mezi sloupkem a krokvi se jedna o klestinu
zachycujici vodorovné sily, vyvolané zejména plsobenim krokve, jak je objasnéno v kapitole 3.3.
Normalova sila v klestiné mezi sloupkem a krokvi je v navrhové hodnoté 23,4 kN (odpovidajici
charakteristickd hodnota je 16,1 kN). Pienos sily je zajistén kolikem a jednostrannym rybinovym
preplatovanim. Schéma spoje je na obrazku 6. Skutecné chovani takového typu spoje je pomérné
komplikované, jak prokazuje analyza [S]. Pro ucely této studie je dostaCujici urcit tnosnost jako
soucet tinosnosti otlatovaného dieva silami podle obrazku 6 atinosnosti kovového koliku. Takto
vypoctena tnosnost spoje je cca 5 krat pfekrocena (i po zapocteni Ginosnosti ocelového koliku) a jak
doklada obrazek 5, spoje jsou porusené a nefunkcni. Tim dochazi ke zméné statického systému.

Svisly posun hiebene stfechy se pohybuje od 6 mm v misté plnych vazeb po 35,2 mm
uprostied mezi plnymi vazbami.

Obr. 5: Detail styku vaznice, sloupku, klestin a krokve
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3.2 Zména statického systému

Ve druhém stadiu funguje konstrukce naprosto bez pticného ztuzeni, spoj mezi kleStinami
a krokvi je zcela vyfazen. Dochazi k radikalnimu pferozdéleni napéti. Stavebné mechanicky se
krokve priblizuji staticky urcité konstrukci a klesa tak jejich dalsi schopnost pferozdéleni napéti.
V této fazi dochazi k natoceni vaznic smérem ven o cca 6,3° az 7° a roste i svisly posun hfebene (az
70 mm). Napéti v sedlech krokvi v misté spoje s vaznici stouplo na 37,0 MPa v navrhové hodnotg,
oproti 15,23 MPa navrhové pevnosti. NejvyznamnéjSim problémem je spoj vaznice a krokve.
Smykovou silu prenasi hfebik Sikmo zarazeny pies krokev do vaznice (obr. 7). Tento hiebik je
namahdn kombinaci smyku a vytazeni. Uvazujeme-li jenom cisty smyk (coz je jist€¢ na stranu
nebezpecnou), je jeho vypoctové namahani 2,95 kN a unosnost 1,576 kN pro prim. 6 mm a 0,807 kN
pro prim. 4 mm. Z mechanismu ptisobeni (obr. 7) je patrné, Ze tento hfebik je namahan na vytazeni
a ze skuteCna Ginosnost bude nizsi, nez predpoklada vypocet na smyk. Z prohlidky konstrukce se neda
prumér hiebikl urcit, a zda se, Ze n€kde dokonce Gplné chybéji (obr. 8). Je ale jasné, ze v osedlani
krokvi doslo ke znacnému posunu, které zvétsilo excentricitu ptisobiciho svislého zatiZzeni a timto
mechanismem doslo k drastickému pootoceni vaznic, které se blizi Gplnému kolapsu (obr. 5).
Z fotografie (obr. 1) je jasné patrné, ze vzdalen€jsi ¢ast stiechy je posSkozena vice nez blizsi.
Dle vyjadfeni majitele to bylo zptisobeno vzrostlym stromem, ktery rostl v t€sné blizkosti objektu
a ktery Cast stfechy zatézoval.

Obr. 6: Detail styku krokve a klestin. Rybinovy spoj - pusobici sily

Obr. 7: Detail styku krokve a vaznic. Osedlani - ptusobici sily
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Obr. 8: Poskozeny styk vaznice a krokve

3.3 Sanace

V dobé, kdy to jest¢ mélo vyznam, bylo mozno konstrukci sanovat velmi jednoduchym
zpasobem, ktery plyne ze statického puisobeni krokve. Zjednodusené, nicméné vystizné, 1ze osedlani
v krokvi modelovat kloubem, protoze zaiez do jedné tietiny vysky prifezu zpusobi pokles ohybové
tuhosti na méné nez 30%. Potom se z horni ¢asti krokve stane trojkloubovy ram. Nabizi se vytvofit
trojkloubovy ram s tahlem pomoci prkna pripevnéného svornikem nebo hiebiky (obr. 9). Namahani
krokve, ale i vaznic bude rovn¢z mnohem pfiznivéjsi, stejné jako namahani spoje krokve s vaznici.
Spoj mezi krokvi a kleStinou touto upravou ztraci vyznam a neni tieba ho obnovovat.

Pro ptenos zatiZzeni vétrem se doplni vodorovné prvky (klestiny) mezi pozednici a sloupkem.

Namahani vSech prvki potom klesne na mez vyhovujici normovym pozadavkim a rovnéZ se znaéné
snizi deformace konstrukce.

Bohuzel, zachranovat konkrétné tuto konstrukci je zbytecné azbyva jenom demolice.
Jak ukazuji zkuSenosti autorti, mensi deformace se Casto daji alespon ¢astecné sanovat pomoci
jednoduchych mechanickych prostfedkl, jako jsou upinaci kurty nebo fehtackové zvedaky (hupcuky)
apo doplnéni dalSich prvkd, eventudlné zvySeni unosnosti, ¢i sanaci poSkozenych ¢&i
poddimenzovanych prvki konstrukce ma konstrukce predpoklad pro dalsi zivot.

Obr. 9: Statické ptisobeni krokve s tdhlem
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4 ZAVER
Znacna ¢ast krovi a to i postavenych v nedavné dobé, vykazuje mensi ¢i vétsi nedostatky. Pti
striktnim posouzeni podle soucasnych norem dojdeme velmi Casto k zavéru, Ze konstrukce jsou
poddimenzovany. Presto funguji dlouhd desetileti byt iza cenu zna¢nych deformaci. V téchto
konstrukcich v§ak byva materidl namahan za mez svoji dovolené tinosnosti jiz pti béZném pouzivani.
Nahodné pretizeni, ¢i oslabeni konstrukce napf. hnilobou, zptisobenou zatékanim, mohou vést az ke
kolapsu, zvlasté v extrémnich zimach.

Spravné pochopeni statického systému je dilezité pro navrh sanace stavajici konstrukce i pro
vyvarovani se chyb pii navrhu konstrukce nové. Velmi dilezity je vystizny vypoctovy model, ktery
zavisi zejména na idealizaci kloubl a zohlednéni skutecnosti, ze nékteré tesarské spoje umozni
preneseni tahovych namahani bud’ omezené, nebo viibec. Spoje byvaji Casto problematické a je tfeba
jim vénovat pozornost. Rovnéz plati, Ze nelze Cinit piedcasné zavéry kvili nedostatecné tinosnosti
prvku konstrukce vyjadifené v fadu procent nebo i desitek procent. Z pochopeni statického systému
potom plyne zplisob sanace, ktera mize byt ptekvapiveé jednoduché a ucinna.
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