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Abstrakt

Disertacni prace se zabyva zesilovanim zelezobetonovych mosti vybudovanych mezi lety
1900-1940, které jsou stale dilezitou sou¢asti silni¢ni dopravni infrastruktury Ceské repub-
liky. Zesilovani stavajicich mosti predstavuje efektivni alternativu k tplnému nahrazeni
mostni konstrukce, a to jak z technického, tak zejména z ekonomického hlediska, které
v rozhodovacim procesu v ramci hospodareni s mosty hraje vyznamnou roli. Vhodnou vol-
bou metody zesileni lze dosdhnout efektivniho vyuziti stavajici konstrukce, ktera splnuje
veskeré pozadavky na ni kladené z pohledu pozadované zatizitelnosti. Hlavnim cilem di-
sertacni prace je zavedeni inzenyrskych optimaliza¢nich pristupti pro navrhovani systému
zesileni zelezobetonovych mosti metodou dodatecného predepnuti predpinacimi lany typu
monostrand vedenymi v ndhradnich kabelovych kandlcich (metoda ndhradnich kabelovych
kanalkt) zhotovenych v piuvodnich strukturach zesilovanych mosti. Dil¢im cilem disertaéni
prace je ovéreni konstrukéniho utvareni deviatoru v puvodnim betonu mostnich konstrukei
s ruznymi poloméry zakiiveni a jejich vliv na spolehlivost predpinacich lan typu mono-
strand.

Abstract

This dissertation deals with the strengthening of reinforced concrete bridges built be-
tween 1900-1940, which still represent an important part of the road infrastructure of
the Czech Republic. The strengthening of the existing bridges represents an efficient al-
ternative to a complete replacement of the bridge structure, both from the technical and
especially from the economic point of view, which plays a significant role in the decision-
making process in bridge management. By choosing an appropriate strengthening method,
the existing reinforced structure can be used efficiently while meeting all the requirements.
The main objective of this dissertation is to introduce engineering optimization approaches
to the design of strengthening system for reinforced concrete bridges using the method of
post-tensioning with prestressing cables led in substitute cable ducts (substitute cable duct
method) drilled in the original structures of the strengthened bridges. The sub-objective of
this dissertation lies in verification of the structural formation of deviators in the original
concrete of the bridge structures with varying radii of curvature and their effect on the
reliability of prestressing cables.
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Kapitola 1

Uvod

Diserta¢ni prace se zabyva aktualni problematikou dopravniho stavitelstvi a konstrukéniho
inZzenyrstvi, a to zesilovinim Zelezobetonovych most vybudovanych mezi lety 1900-1940,
které jsou diilezitou sou¢asti silniéni dopravni infrastruktury Ceské republiky.

Zesilovani stavajicich mostt predstavuje efektivni alternativu k nahrazeni celé mostni
konstrukce, a to jak z technického, tak zejména z ekonomického hlediska, které v rozhodo-
vacim procesu v ramci hospodareni s mosty hraje vyznamnou roli.

V poslednich dvou az tfech dekadach jsou inzenyii v oblasti mostniho stavitelstvi svédky
zhorseni stavu mostnich konstrukci, které nyni predstavuje vazny technicky a také ekono-
micky problém nejen v CR, ale také v mnoha zemich svéta. Otézka tdrzby a hospodafeni
s mosty se tak stala jednou z nejvétsich vyzev jednak mostnich inzenyri (z technického hle-
diska), ale také zejména mostnich spraveu, kteri musi zajistit bezpeénou provozuschopnost
spravovanych mostii a musi si ¢asto vystacit pouze s omezenymi finan¢nimi prostiedky. Ter-
min hospodafeni s mosty je obvykle definovan jako soubor systematickych ¢innosti zajistova-
nych spravcem mostni konstrukce, které maji zajistit fadnou a bezpe¢nou provozuschopnost
mostu. Tyto ¢innosti obvykle zahrnuji prohlidky, diagnostické prizkumy, opravy, zesilovani
prip. vyménu celé konstrukce nebo jeji soucast. V technicky vyspélych zemich je zesilo-
vani a opravy mostu ¢asto preferovanou variantou oproti nadro¢né vymeéné celé konstrukce.
Vhodnou volbou metody zesileni lze dosdhnout efektivniho vyuziti stavajici konstrukce,
kterd splnuje veskeré pozadavky na ni kladené z dnesniho pohledu bezpec¢nosti (pozado-
vané zatizitelnosti) a provozuschopnosti za soucasného minimalniho dopravniho omezeni
béhem realizace v danych podminkach. Rekonstrukce mostu oproti vystavbé nového mostu
je také mnohonasobné Setrnéjsi k zivotnimu prostiedi, nebot nedochazi k tak velkému pre-
sunu stavebnich hmot, ale dochazi z velké ¢asti ke znovu vyuziti ptivodnich stavebnich
materiala [19].

Duvody, které vedou k rozhodnuti o zesilovani mosti, lze shrnout do nékolika bodii:

e nevyhovujici zatizZitelnost plynouci ze zvysSeni intenzity dopravniho zatizeni oproti
dobé, ve které byly konstrukce navrzeny;

o omezené nebo nedostatecné provadéni udrzby po dobu provozovani mostu (pouziti
rozmrazovacich soli zejména v oblastech s chladnym podnebim);

e nizka kvalita stavebnich materiali;
e nové bezpecnostni a technické standardy;

¢ snizeni skodlivého vlivu na zivotni prostiedi.



Pro vybér vhodné metody zesilovani nebo opravy mostu jsou pro spravce mostd nejda-

vvvvvv

e financ¢ni naklady;
e minimalizace naruseni provozu béhem realizace.

7 ekonomického hlediska lze finan¢ni ndklady na zesileni a opravu mostu rozdélit do dvou
kategorii - pfimé a neptimé. Pfimé néklady v sobé zahrnuji praci a material na provedeni
zameéru. Neptfimé naklady pak predstavuji naklady plynouci z docasného vyrazeni mostu
z jeho funkce, jako je napr. preruseni dopravniho provozu, naklady na objizdné trasy a usly
zisk plynouci z ¢ekdni v dopravni zacpé. V zdvislosti na rozsahu mostni konstrukce jsou
tyto naklady casto nékolikanasobné vyssi nez primé néklady na opravu mostu a proto maji
pro vlastniky vysokou prioritu. Vhodné navrzenou rekonstrukci vé. zesileni mostu lze tyto
neprimé naklady vyznamné snizit oproti alternativné, kterou je vystavba mostu nového.

Zcela zésadni vliv na stav mostu, a tedy také na rozhodnuti o rekonstrukci, ma pravi-
delnd mostni idrzba. Termin tdrzba je obecné definovana jako soubor ¢innosti, které maji
zajistit provozuschopny stav technického systému (nebo jeho souéésti) a v pripadé poruchy
musi zajistit rychlou obnovu zpét do provozuschopného stavu. Zjednodusené lze udrzbu
obecné rozdélit do ¢tyr oblasti - dohled, inspekce, drzba a vylepseni. Dle technické normy
pro prohlidky mostti pozemnich komunikaci je idrzba mostt definovana jako souhrn praci
neinvesti¢niho charakteru, kterymi se mosty udrzuji v fadném technickém a pojizdném
stavu za vSech povétrnostnich a béznych dopravnich podminek, nalezity dozor nad stavem
mostil a opatfeni chranici mosty pred poskozenim. Zahrnuje také drobné tpravy smeétujici
k uvedeni mostu do fadného technického stavu. K udrzbé patii také péce o mostni vyba-
veni. Spravné nastaveny systém udrzby zajistuje jeji prubézné provadéni po cely rok (letni
i zimni). Do udrzby se zahrnuji oba tiseky silnice pred a za mostem do vzdélenosti stanovené
podle potfeby mistnich poméra (az 100 m od mostniho zavéru) [17].

Problematiku zesilovani a opravy mostu je tfeba chapat jako multidisciplinarni ¢innost,
kterd zahrnuje nejen aspekty mostniho inzenyrstvi, ale také tizemni planovani, rizeni do-
pravy a vystavby. Specifické problémy dané geografickou polohou, mistnimi podminkami
a demografickymi potfebami tizemi mohou zcela ovlivnit vybér metody pro zesileni, materi-
alovou podstatu reSeni a celkovy pristup. Proto je dilezité zajistit systematickou interakci
mezi jednotlivymi obory a tim minimalizovat nejen naklady, ale také naruseni plynouci
z rekonstrukce v okoli stavby.

1.1 Cil disertacni prace

Hlavnim cilem disertacni préace je zavedeni inzenyrskych optimalizacnich pfistupii pro na-
vrhovani systému zesileni Zelezobetonovych mostii metodou dodateé¢ného predepnuti pred-
pinacimi lany typu monostrand vedenymi v ndhradnich kabelovych kandlcich (metoda néa-
hradnich kabelovych kanédlku) vybudovanych v puvodnich strukturach zesilovanych most.

Dil¢im cilem disertacni prace je ovéreni konstrukéniho utvareni devidtoru v pivodnim
betonu mostnich konstrukei s malym polomérem zakriveni (R = 1,50 m) a jejich vliv na
spolehlivost pfedpinacich lan typu monostrand. Vlivem dispozi¢nich omezeni je u téchto
aplikaci nutné navrhovat minimalni polomeéry zakfiveni, ale prozatim neexistuje ucelena
metodika popisujici dostateéné podrobnym zptisobem aplikaci zesileni mosti dodate¢nymi
volnymi predpinacimi kabely spolu s ovéfenim tohoto klicového detailu.



Zaveérecnou cCast disertacni prace tvori tzv. case studies neboli pripadové studie, na
kterych je prezentovana jednak vysoka efektivita metody dodateéného predpinani, ale také
ukazuji aplikace metody ndhradnich kabelovych kandlkt vé. ovéfeni pomoci provedenych
zatézovacich zkousek.

1.2 Omezeni disertacni prace

Prvni omezeni disertac¢ni prace spociva v zaméreni se pouze na zesilovani zelezobetonovych
(zkr. 7b) silniénich mostt, které byly budovany mezi lety 1900-1940 v Ceské republice.
V tomto obdobi, kdy se v ¢eskych zemich pohybujeme na pocatku zelezobetonu v mostnim
stavitelstvi, se zpravidla konstruovaly a navrhovaly mosty deskové ¢i tramové prosté (kla-
sické tramové nebo parapetni; s horni nebo s dolni mostovkou). Disertacni prace tak bude
zamérena vyhradné na tyto konstrukéni typy. Toto omezeni disertacni prace ma svuj logicky
puvod ve faktu, ze pravé tyto nejstarsi mosty zpravidla jiz nevyhovuji dnesnim potrebam
dopravni infrastruktury a jsou nejcastéji predmétem rozhodnuti o zbourdani nebo provedeni
rekonstrukce.

Dalsim omezenim disertacni prace je vyhradni vyuzivani evropskych technickych stan-
dardi a normativnich predpisi dle Eurokédu 2 [13], [9] ve vSech vypoétovych ¢dstech prace.
Aktuélné platné evropské normativni predpisy vyuzivaji pro ndvrh a posouzeni konstrukei
tzv. metodu meznich stavi (metoda dil¢ich/parcidlnich soudiniteltr), kterd posudky vztahuje
ke dvéma zakladnim meznim staviim - mezni stav inosnosti a mezni stav pouzitelnosti.



Kapitola 2
Historické zZelezobetonové mosty

v CR

Rozvoj zelezobetonovych mostii zavrsil v poslednich desetiletich 19. stoleti vyvoj betonového
stavitelstvi.

Obrazek 2.1: Melantiv Zelezobetonovy oblouk s tuhou vyztuzi - pricny a podélny fez, pohled

[1].

Centrem vyvoje a zajmu o betonové mosty se stalo v druhé poloviné 19. stoleti Né-
mecko a Rakousko-Uhersko. Mosty velmi malych rozpéti z dusaného prostého betonu se
zde zacaly objevovat jiz v 60. letech 19. stoleti. AvSak Rakousko-Uhersko bylo mocnosti
zeleznych mostd a tudiz rozvoj betonového stavitelstvi byl negativnim smyslem ovlivnén
zajmy tradi¢nich a tehdy zavedenych Zeleznych mostaren, zejména vlivem nejvétsich praz-
skych mostéren (napt. Ruston). Vyrobci tradi¢nich zeleznych mosti poukazovali na stihlost



a udajnou nebezpecnost betonovych konstrukci a zasévali tak nedtvéru v tyto inovativni
konstrukce napti¢ obyvatelstvem. Svou roli ve vztahu k nedtvére v betonové konstrukce
v nasich zemich také sehréla i nestastna udalost, kterou ve své ucebnici Betonové stavitel-
stvi popisuje Stanislav Bechyné nasledovné: "Zdjem o nové stavivo u nds ochladilo roku 1892
zrejmé také zricenim zkusebniho oblouku u Prahy, pri kterém zahynul jeho autor Ing. Diss".
Tehdejsi inzenyti o betonovych konstrukcich prohlasovali "Ze si nejprve musime zvyknout,
abychom pri pohledu na ni méli pocit jistoty" [36].

Ovsem ani zelezné mosty nebyly na konci 19. stoleti bez poskvrny davéry. Jak kon-
strukce postupné starly, ukdzalo se, ze vyzaduji mnohem vétsi a nakladnéjsi adrzbu, nez se
ptvodné predpokladalo a také dochazelo k vaznym poruchdm i k dplnym ziicenim s tra-
gickymi nasledky. V letech 1886-1888 pod tihou téchto skutecnosti byla nafizena povinna
revize vsech zeleznych mosti. Do popredi se dostaval nazor, Ze oproti "nespolehlivému
kovu'prokézaly stovky let staré kamenné mosty své nesporné kvality. Ve spolecnosti pre-
vlddal nézor, Ze pouze masivni mosty maji pozadovanou bezpec¢nost a trvanlivost. Klasicky
kvadrovy most byl vSak velmi drahy a proto odborna spolecnost hledala mozné feseni této
situace v inovativnim pouziti tzv. "umélého kamene"neboli konstrukéniho betonu [36].

Obréazek 2.2: Nejstarsi dochovany zelezobetonovy most v CR - obloukovy most na hradé
Veveri u Brna z roku 1898 (zdroj: hitps://www.pamatkovykatalog.cz/most-15678581).

Prvni zZelezobetonové mostni konstrukce byly konstruovany jako obloukové podle vzoru
kamennych mosti, které byly po vypoctové strance dostatecné popsany. Jako priklad takové
konstrukce lze uvést tzv. Melanovy betonové klenbové mosty s vyztuznymi zebry, které
byly stavény od roku 1892, kdy si Josef Melan (brnénsky profesor) patentoval teoreticky
i experimentalné propracovanou nosnou soustavu. Podle dobovych zaznamu bylo téchto
mostil do roku 1904 u nas uskutecnéno 18. Pro vyztuzné zZebra kleneb s vyskou cca 2 m
a o rozpéti kolem 10 m byly pouzity zelezné I profily vysky 220 az 280 mm s osovou
vzdalenosti 1 m. V pripadé vétsich rozpéti byly jako vyztuhy pouzity prihradové nosniky
vysky 500 az 700 mm. Nejvétsi dochovany Melantv most z 19. stoleti u nds s rozpétim
17,55 m a vzepétim 6 m je most na vnitini komunikaci hradu Vevefi u Brna. Stavba
byla dokoncena v roce 1898 a doposud se zachovala v piuvodnim stavu, viz Obr. 2.2 [36].



Pomérné velkého tspéchu doséhl tzv. systém Melan v USA | kdy do roku 1900 bylo postaveno
celkem 32 silni¢nich a Zelezni¢nich mosti. Zkouskami téchto mosta byla prokazana vice nez
desetindsobna rezerva v unosnosti dle dovolenych namahéni, inzenyti tak brzy dosli ke
zjisténi, Ze zelezobeton umoznuje stavét stihlejsi a také finanéné tspornéjsi konstrukce [1].

Vyznamny prikopnik Zelezobetonovych staveb byl francouzsky inzenyr Francois Henne-
bique, ktery dale rozvijel pouziti oceli a betonu. Jako prvni prisel s myslenkou, ze by bylo
jesté hospodarnéjsi, kdyby se ocel pouzivala pouze v mistech, kde je konstrukce v tahu. Jiz
v roce 1892 si nechal sviij zptusob vyztuzovani betonu patentovat (Obr. 2.3) a podle jeho
systému byly nejprve budovany stropni deskové a tramové konstrukce podporované sloupy
a pozdé&ji i mosty [1].
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Obrazek 2.3: Systém vyztuzovani podle patentu Francois Hennebiqua [1].

Tramové usporadani nosné soustavy, které bylo kolem roku 1900 aplikovano témeér vy-
hradné na stropy a podobné stavby, se jiz kolem roku 1904 ukazalo jako vyhodné i pro
pouziti u mosti. Zkousenim byla prokdzana vysoka tnosnost a stabilita i pro pohyblivé



zatizeni vyvolavajici vibrace a razy. Tramové usporddani prinaselo i dalsi vyhody oproti
obloukovym konstrukcim, a sice mensi konstrukéni vysku, jednodussi feseni spodni stavby
(svislé podporové tlaky), rychlejsi zhotoveni a znac¢né mensi finanéni naklady na vystavbu.
Stavebni néklady byly pfiznivéjsi i oproti ocelovym mostim, kdy podle [1] byla finanéni
z4téz na vystavbu tramového mostu v pruméru o 10 az 35 % mensi. Prvni trdmové mosty
byly vyztuzZeny podle jiz zminéného inzenyra Hennebiqua, jehoz systém pro vyztuzovani vy-
uzival vyhradné ocelové pruty kruhového prifezu, viz Obr. 2.3. Nékteré pruty byly ulozeny
po celé délce konstrukce pri spodnim okraji. Tyto primé pruty byly poté doplnény zveda-
nymi pruty, které byly pro jedno pole ohnuty na ¢tyfech mistech (cca ve tietindch rozpéti).
V pripadé spojitych tramovych konstrukei byla armatura doplnéna hornimi primymi pruty,
které probihaly po celé délce horniho okraje konstrukce a nebo byly ulozeny jen nad mezileh-
lymi podporami. V mistech zakotveni byly vSechny pruty ohnuty do pravého thlu. Kromé
hlavnich podélnych pruti pouzival Hennebique i armaturu pfi¢nou (svislou), ktera byla
charakteristickym znakem jeho systému. Pri¢nou vyztuz tvorili tzv. spojky z ploché oceli
tloustky 1 az 3 mm, které byly uloZzeny v nejmensi osové vzajemné vzdalenosti u podpor
a ke stredu rozpéti se tato vzdalenost zvétSovala.

Vyska hlavnich trdmu prvnich Zelezobetonovych mostt byla navrhovéna v rozmezi 1/12
az 1/16 rozpéti s osovou vzdalenosti 1,5 az 2,0 m. Vétsi osova vzdélenost byla navrho-
véna velmi ziidka. Sifka tramu byla uréena podle velikosti profilu armatury tak, aby byly
pruty dokonale obaleny betonem. Pti¢nou konstrukei tramovych mostu tvori zelezobetonova
deska tloustky cca 125 mm podporovand pri¢niky tak, ze deska je rozdélena do nékolika
obdélnikovych ¢i ¢tvercovych poli. V pripadé malych osovych vzdalenosti hlavnich tramu se
pri¢niky nenavrhovaly. Deska spolu s tramy byla uvazovana jako dokonale tuhy celek a toho
se docililo i tim, ze vyztuz trami byla zatazena az do desky a betonaz celé konstrukce byla
zédsadné provadéna soucasné [1].

Jako priklad dobové tramové mostni konstrukce 1ze uvést napt. silniéni most pres reku
Otavu v Katovicich u Strakonic z roku 1904, jehoz zékladni geometrie v¢. vyztuzeni je uka-
zéna na Obr. 2.4 [1]. Nosnou konstrukei tvorily ¢tyfi hlavni tramy se svétlou vzdalenosti
1,65 m. Stredni trdmy mély rozméry 30/90 cm a krajni 28/88 cm (cca 1/16 rozpéti). Ar-
maturu kazdého tramu tvorilo 9 ks hladké betonaiské vyztuze kruhového priifezu - horni
vyztuz byla slozena ze 3 ks profilu 20 mm, dolni vyztuz ze 6 ks profilu 28 mm. Nad podpo-
rami byla podélna vyztuz jesté doplnéna o dalsich 6 ks prutt profilu 20 mm. Pro zachyceni
posouvajicich sil byly armokose tramu doplnény o smykovou vyztuz z ploché oceli profilu
40/3 mm, dfive nazyvanou jako spojky. Tramy spolecné s pri¢niky o rozmérech 15/15 cm
vynasely betonovou desku tloustky 125 mm armovanou pruty profilu 8 mm, které byly
ulozeny kolmo na osy tramu [1].

Konstrukce zZelezobetonovych tramovych ¢i deskovych mostt, které byly realizovany
v prvni pilce 20. stoleti, obsahuji konstrukéni specifika stran zejména vyztuzovani prii-
fezu, kterd lze vyhodné vyuzit pro reSeni zesileni volnymi predpinacimi kabely metodou
nahradnich kabelovych kandlku, kterd bude blize predstavena v kap. 3.3.

Na Obr. 2.4 a Obr. 2.5 je zobrazeno typické vyztuzeni tramu betonarskou vyztuzi. Be-
tonarska vyztuz je zpravidla u téchto konstrukci ulozena ve vice vrstviach nad sebou, ¢asto
ve tiech (viz také Obr. 2.21). Pro vyztuzeni byly voleny pruty profilu 28 mm a vice (bézné
i 32-36 mm), které byly ulozeny s relativné velkymi vzdjemnymi osovymi vzdalenostmi,
které lze vyuzit pro vedeni dodatecné vyvrtanych kabelovych kanalkd. Zaroven toto po-
mérné masivni vyztuzeni vedlo projektanty k navrhiim sirokych mostnich trami, u kterych
lokélni oslabeni kabelovym kanalkem neni problematické, viz kap. 3.3.
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Obrézek 2.4: Silniéni most pres feku Otavu v Katovicich u Strakonic (1904) [1].

Na Obr. 2.6 je ukazan piiklad vyztuzeni trami pfijezdného mostu k vodni elektrarné
vyrovnavaci nddrze na Svratce u Viru (cca 1940). Na tomto prikladu, ktery je vynat z do-
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Obrazek 2.5: Silniéni most pres Jizeru v Sojovicich (1910) [1].

bové projektové dokumentace, lze vidét vyztuzeni hlavniho tramu s pouzitim dvou ruznych
profilt vyztuze typu Roxor. Prvni vrstva je tvofena 6 ks vyztuze profilu 55 mm, zatimco ve
druhé vrstvé jsou na krajich ulozeny vyztuze profilu 45 mm, ale stiedni 4 ks vyztuze jsou
stdle profilu 55 mm. T¥eti vrstvu tvoifi pouze krajni pruty profilu 45 mm. Toto vyztuzeni
je netypické a z pohledu diagnostického prizkumu je velmi narocné takové vyztuzeni iden-
tifikovat. V tomto pripadé projektant nerespektoval tehdejsi doporuceni, které zakazovalo
pouziti riznych profilt vyztuze v nosnych prvcich. Nicméné i s takovymi vyjimkovymi pri-
pady se praxe setkava a o to vice musi byt kladen diraz na diagnostické prizkumy a sbér
informaci o dobovych konstrukei.
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Obréazek 2.6: Piijezdny most k vodni elektrarné vyrovnavaci nadrze na Svratce u Viru -
vyztuzeni tramu.
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Z pohledu konstrukénich typi zelezobetonovych mosti se z obdobi mezi lety 1900-1940
dochovaly v nejvétsim poctu mosty prosté deskové a tramové, viz Tab. 2.4 a Obr. 2.17. Oba
dva tyto typy maji své prednosti (4) i nékteré nevyhody (-), které jsou uvedeny nize.

Deskové mosty
Desky jsou plosné, rovinné konstrukce, u nichz jeden z rozméru (tloustka) je fadové mensi
nez ostatni rozméry (délka, sitka). Zatizeni prendsi jak v podélném , tak i v pfi¢ném sméru
za vzniku tzv. ohybové plochy. Na podpory ptisobi pouze svislymi reakcemi [65].

+ jasné statické ptisobeni v ohybu i smyku
vyztuz rozdélena po celé sitce desky rovnomérné a zpravidla v jedné vrstve
malé konstrukéni vyska

maléd napéti ve smyku od posouvajicich sil

+ o+ 4+ o+

jednoduché stavebni prace a vystavba;

- nehospodarna konstrukce a velkd hmotnost (velkd spotifeba betonu i betonarské vy-
ztuze)

- mala rozpéti konstrukci

Obrazek 2.7: Deskovy zZelezobetonovy most v obci Velka Losenice.

Tramové mosty
Tramové mosty jsou nejhospodarnéjsim typem pro piimé mosty. Nosnou konstrukei tvori

plné tramové nosniky spoluptisobici s mostovkovou deskou. Na podpory ptisobi pouze svis-
lymi reakcemi [65].

+ hospodarna konstrukce
+ relativné velkd tuhost v krouceni
+ rostové pusobeni nosné konstrukce

+ mala i stfedni rozpéti konstrukei (10-30 m)
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Obrézek 2.8: Deskovy Zelezobetonovy most z roku 1940 v obci Mostkovice.

+ tvarové variabilnéjsi konstrukce
- slozitéjsi stavebni prace a vystavba
- vétsi konstrukéni vyska

Velmi oblibenym typem zelezobetonového trdmového mostu, ktery byl v relativné vel-
kém poctu stavén na tzemi CR na pocatku 20. stoleti, je most parapetni neboli zabradeln{
(angl. U-shape bridge, camel bridge, trough bridge) - trAmovy most s mezilehlou mostovkou.
V dobé vystavby se jednalo o velmi vhodnou konstrukéni variantu s malou stavebni vyskou
zejména pro prosté konstrukce (Obr. 2.9), ojedinéle i pro konstrukce spojité (Obr. 2.11).
Podle historickych zédznami tyto konstrukce byly vyvinuty v USA v oblasti kolem Michi-
ganu a zahy se rozsifily i v Evropé. Na silni¢ni siti v Ceské republice je dosud nékolik set
téchto konstrukci. Nosnou konstrukci parapetniho mostu tvori dvojice hlavnich nosniki,
které spolecné s mostovkou deskou podporovanou pri¢niky tvori v pri¢ném sméru tuhy
polordam (viz obrazek z dobové dokumentace Obr. 2.10).

Obrazek 2.9: Parapetni most v Mirovce (1925).
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Obrézek 2.10: Pri¢ény fez typického parapetniho mostu - most v Mirovce (dobova projektova
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dokumentace).

Obrézek 2.11: Parapetni spojity most v HolySové (1924).

Pro preklenuti vétsich rozpéti byly v prvni poloviné 20. stoleti budovany "klasické"tramové
mosty s horni mostovkou (viz Obr. 2.4) a to ve varianté prostych nebo spojitych konstrukei
(Obr. 2.12 a Obr. 2.13). Pri¢ny fez byl tvofen zpravidla 2 az 6 tramy s mostovkovou deskou
tloustky cca 150 mm. V pri¢ném sméru byla mostovkova deska vnéasena pri¢niky.

Zavedeni zZelezobetonu, coby nového stavebniho materialu, vyzadovalo z povahy most-
nich konstrukei od tehdejsich inzenyri takika tplné ovladani teoretickych a také praktic-
kych disciplin nosnych konstrukci ve spojeni s vybornou znalosti vyroby a vlastnosti pou-
zitych stavebnich hmot. Zaroven kazdé nové pouziti bylo podrobné testovano a zkouseno.
7 tohoto divodu byl pokrok ve stavebnictvi vzdy tzce spjat s oborem mostniho stavitel-
stvi. Zelezobetonové mosty prokazaly své technické a estetické piednosti, které zadny jiny
materidl nemohl poskytnout. Stejné tak se ukazaly jako ekonomicky velmi vyhodné. Skrze
betonové mosty se také novy material, Zelezobeton, dostal do povédomi Sirokého okruhu
spole¢nosti, nebot mostni stavby svymi parametry vzdy pritahovaly pozornost obyvatelstva
oproti pouziti betonu v pozemnim stavitelstvi [36].
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Obrézek 2.13: Tramovy spojity most v Plzni (1934).

V pripadé hodnoceni stavajici Zelezobetonové mostni konstrukce je prvnim krokem
v prvé radé snaha o ziskani co nejvice informaci o samotné konstrukci. V idedlnim ptipadé
je hlavnim podkladem dobové projektova dokumentace, ktera ale v naprosté vétsiné pri-
padu jiz neexistuje nebo neni dohledatelné. Dalsim zdrojem dobovych informaci o prvnich
zelezobetonovych mostech v CR miize byt periodikum Casopis ¢eskoslovenskych inzenyri
TECHNICKY OBZOR (vyddvany od roku 1893) nebo periodikum Zprévy verejné sluzby
technické (od roku 1919), ve kterych byly uvaddény informativni popisné ¢lanky o budova-
nych zelezobetonovych mostech v¢. schematickych vyobrazeni. Dalsim zdrojem informaci

Podkapitoly nize se zabyvaji strucnym popisem soucasného stavu zelezobetonovych
mostit v CR, Zivotniho cyklu konstrukce a také rozborem pouzivanych materiall Zelezo-
betonu v dobé vystavby historickych mosti, vyvojem navrhovych pohyblivych zatizeni od
dopravy, podle kterych byly tyto mosty navrhovany a v kratkosti jsou také popsany metody
vypoctu zelezobetonovych konstrukci. Posledni podkapitola je vénovana stanoveni zatizi-
telnosti mostii podle aktualni technické normy CSN 73 6222 [21].
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2.1 Soucasny stav zelezobetonovych mostt v CR

Jaky je skuteény stav zelezobetonovych mosttt v CR? Tato otdzka zaznivd v technické
odborné spoleénosti ¢im dél castéji. Po neddvnych havérii mostu (zejména z predpjatého
betonu, jejichz riziko nahlého zfizeni je vyssi) tato otdzka rezonuje i v laické vefejnosti.
Vzhledem k omezenému rozsahu pojednani o tématu diserta¢ni prace se tato kapitola bude
vénovat zejména stavu mostu z let 1900-1940, nebof pravé na tyto mosty je disertacéni prace
zaméfena.

Pro zajisténi bezpeéné provozuschopnosti mostti na pozemnich komunikacich byl v CR
definovan systém pravidelnych prohlidek podle technické normy CSN 73 6221 [17]. Kazdy
vlastnik mostu nebo jeho spravce je povinen vykondvat mostni prohlidky resp. jejich vy-
konédvani zajistit. Mosty na délnicich a silnicich jsou ve spravé Reditelstvi silnic a dalnic
Ceské republiky (dale RSD CR). Mosty na silnicich IL. a III. tiidy jsou ve vlastnictvi krajt.
Mosty na mistnich komunikacich jsou ve vlastnictvi mést a obci. Ostatni zbyvajici mosty
maji soukromé vlastniky.

V CR neexistuje zadné instituce, ktera by sledovala povinnost vlastnik@t mit evidenci
mostii, které spravuji, podle technické normy CSN 73 6220 [16] a ani provadéni mostnich
prohlidek podle CSN 73 6221 [17], jejichz vysledky by byly uchovany pravé v evidenci.
Nejrozsahlejsi spolecnou evidenci mostit ma RSD CR a krajské spravy. V této evidenci je
k lednu 1. 1. 2021 v Ceské republice evidovano celkem 17 889 mostii na déalnicich a silnicich
I. az III. tridy. Pocet mostti na mistnich komunikacich ve méstech a obcich se odhaduje
na dalsich 18 000 az 20 000. Néktera velka mésta evidenci maji (napt. Praha, Brno, Ost-
rava atd.), nékterd mésta maji evidenci pouze ¢astecnou, ale vétSina mést a obci zddnou
evidenci nemaji. [60] Dale budou uvddéna statistické data pouze z databize RSD CR a kraj-
skych sprav, kterd byla pro potireby disertacni prace ziskdna od Odboru silni¢ni databanky
a NDIC.

obdobi H jiny ‘ zdivo ‘ df‘evo‘ ocel ‘ prosty bet. ‘ 7B ‘ PB ‘ spraz. kce H celk. ‘
1600-1899 4 698 0 61 6 81 6 4 860
1900-1940 17 464 0 241 52 1986 | 28 6 2794
1941-2020 204 267 1 1016 | 75 6442 | 4473 | 75 12553
nezarazeno || 178 623 0 107 22 693 53 6 1682
celkem H 403 ‘ 2052 ‘ 1 ‘ 1425 ‘ 155 ‘ 9202 ‘ 4560 ‘ 91 H 17889 ‘

Tabulka 2.1: Celkovy poc¢et mostii v evidenci RSD CR a krajskych sprav k 1. 1. 2021.

V Tab. 2.1 je uveden celkovy pocet mosti v evidenci. Pro potieby disertac¢ni prace a pro
vétsi prehlednost jsou pocCty mostu v této tabulce roztiidény dle obdobi jejich vystavby,
a také dle prevlddajictho materidlu nosné konstrukce. Z evidence je ziejmé, ze z celkového
poc¢tu mostu 17 889 bylo v obdobi mezi lety 1900-1940 postaveno celkem 2 794 mosti.
V procentudlnim vyjadreni, které je graficky zobrazeno na Obr. 2.14, tato skupina pred-
stavuje 16 % z celkového poc¢tu mostu. Z uvedenych dat také vyplyvd, Ze naprostd vétsina
téchto mostu jsou pravé mosty zelezobetonové (celkem 1 986 mostir), které jsou predmétem
zkoumén{ v rdmci tématu disertacni prace. Procentualné je to 71 % mostu z celkového pocétu
mosti, které byly vystavény v tomto obdobi. Je obecné znamo, ze Zelezobeton, jako kon-
strukéni material, se nejprve uplatnil v mostnim stavitelstvi a az poté pronikl i do dalsich
odvétvi stavebni vyroby. Diky zZelezobetonu bylo na prelomu 20. stoleti umoznéno mostnim
inzenyrum navrhovat mosty vétsich rozpéti pro preklenuti prekazek a vytvareni elegantnéj-
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sich, leh¢ich mostnich konstrukei oproti konstrukcim z kamenného zdiva, které byly v té

vvvvvv

tvorily pouze 16 % z celkového poctu vybudovanych mosti. Zbyvajicich 13 % mosti byly
mosty nejcastéji ocelové a betonové prosté, viz Obr. 2.15.

Rozdéleni mostt dle obdobi vystavby

1600-1899 |5

1900-1940 16
1941-2020 -| | 70

nezarazeno -| 9

0 10 20 30 40 50 60 70 80 90 100
Procenta [%]

Obrazek 2.14: Rozdéleni mostii dle obdobi jejich vystavby.

Rozdéleni mosta z let 1900-1940
dle materidlu nosné konstrukce

predpjaty beton -] 1

7elezobeton | | 71

prosty beton -{] 2
ocel 1 ]9
drevo |0
zdivo L 116
sprazend kce -| 0

jiny material ] 1

0 10 20 30 40 50 60 70 80 90 100
Procenta [%]

Obrazek 2.15: Rozdéleni mosti postavenych v letech 1900-1940 dle prevazujiciho materialu
nosné konstrukee.

Fakt, ze v CR neexistuje centralni evidence mosttl vyznamné ovliviiuje vyhodnoceni do-
stupnych dat o stavebnim stavu mostt a zejména vypovidaci schopnost ziskanych vysledkii,
protoze v CR existujf tisice mostii (az polovina vSech mostii), o kterych nejsou zndmy zadné
informace.

Stanoveni stavebniho stavu mostu je vysledkem ¢innosti provadénych béhem mostni
prohlidky, jejiz ¢etnost je ddna normou [17] v zévislosti na aktualnim klasifikaénim stupni
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stavu mostu - jednou za 2 az 6 let. V rdmci téchto prohlidek se mosty zatiiduji do 7 skupin
z hlediska jejich tzv. stavebniho stavu (I - stav bezvadny az VII - stav havarijni). [60]
Popis jednotlivych stavebnich stavii podle [17] je uveden nize:

o Stav I - Bezvadny - Bez zjevnych zavad, poruch a/nebo nedodélku.

e Stav II - Velmi dobry - Lokalni vzhledové zavady a poruchy, které nepredstavuji
zvysené riziko z hlediska zajisténi dlouhodobé spolehlivosti mostu (nad 10 let).

e Stav III - Dobry - Zavady a poruchy vétsiho rozsahu, které neovliviiuji spolehlivost
konstrukce, avsak predstavuji zvysené riziko z hlediska jejiho zajisténi v casovém
horizontu do 10 let.

e Stav IV - Uspokojivy - Zivady a poruchy, které nemaji vyznamny vliv na spolehli-
vost konstrukce, avsak predstavuji zvysené riziko z hlediska jejiho zajisténi v casovém
horizontu do 5 let.

e Stav V - Spatny - Zavady a poruchy, které maji vyznamny vliv na spolehlivost
konstrukce, avsak jsou odstranitelné bez vyznamnéjsich zdsahti do nosné konstrukce
mostu.

e Stav VI - Velmi spatny - Zavady a poruchy, které maji zasadni vliv na spolehlivost
konstrukce a jsou odstranitelné pouze vyznamnymi zadsahy do nosné konstrukce mostu.

e Stav VII - Havarijni - Zavady a poruchy ovliviiujici spolehlivost konstrukce takovou
mérou, ze vyzaduji okamzitd opatieni pro odvriceni havérie (napf. uzavieni nebo
podepteni mostu).

V Tab. 2.2 jsou prehledné uvedeny pocty mostit v jednotlivych stavebnich stavech
k 1. 1. 2021. Pro ucely pojednéni o tématu disertaéni price jsou opét mosty rozdéleny
do t¥1 skupin podle obdobi jejich vystavby (1600-1899, 1900-1940, 1941-2020). Z uvedenych
dat lze konstatovat, ze:

e 56,7 % most, je ve stavebnim stavu I az II (bezvadny, velmi dobry, dobry);
e 26,0 % mostt je ve stavu IV (uspokojivy);
o 16,5 % mostu je ve stavu V az VII (Spatny, velmi Spatny, havarijni);

e 0,8 % mostu nelze zaradit.

‘ obdobi H neuv.‘ I ‘ II ‘ 111 ‘ v ‘ A" ‘ VI ‘ VII H celk. ‘
1600-1899 2 94 115 175 259 148 54 13 860
1900-1940 7 249 259 491 1014 | 549 209 16 2794
1941-2020 53 2666 | 2816 | 2715 2828 1144 | 317 14 12553
nezafazeno || 77 142 143 284 551 351 125 9 1682
celkem H 139 ‘ 3151‘ 3333‘ 3665‘ 4652‘ 2192‘ 705 ‘ 52 H 17889‘

Tabulka 2.2: Pocet mostt v evidenci RSD CR a krajskych sprav v jednotlivych stavebnich
stavech k 1. 1. 2021.
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Pocet mostt v jednotlivych stavebnich stavech
dle obdobi vystavby
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Obrazek 2.16: Pocet mostt v jednotlivych stavebnich stavech v zavislosti na obdobi vy-
stavby.

Graficky jsou informace o stavebnich stavech vyobrazeny na sloupcovém grafu na Obr. 2.16.
P1i pohledu na skupinu mostt z let 1900-1940 je ovSem patrné, ze predchozi procentudlni
rozdéleni, které bylo vztazeno na vsechny mosty v evidenci, této skupiné neodpovida. Pro
skupinu mostu z let 1900-1940 je procentudlni zastoupeni stavebnich staviu néasledujici:

e 35,8 % mostu z let 1900-1940 je ve stavu I az III;
e 36,3 % mostu z let 1900-1940 je ve stavu IV;
o 27,7 % mostu z let 1900-1940 je ve stavu V az VII;

e 0,3 % mostu z let 1900-1940 nelze zaradit.

’ neuv.‘ I ‘ 1I ‘ I1I ‘ v ‘ A% ‘ VI ‘ VII H celk. ‘

’ 4 ‘ 180 ‘ 185 ‘ 366 ‘ 742 ‘ 384 ‘ 120 ‘ 5 H 1986 ‘

Tabulka 2.3: Pocty zelezobetonovych mosti z let 1900-1940 v jednotlivych stavebnich sta-
vech k 1. 1. 2021.

V Tab. 2.3 jsou uvedeny pocty pouze zelezobetonovych mostu z let 1900-1940 v jednot-
livych stavebnich stavech I az VII. Procentudlni zastoupeni zb mosti v jednotlivych sta-
vebnich stavech odpovida procentudlnimu zastoupeni stavebnich stavi celé skupiny mostu
z let 1900-1940, a sice:

e 36,8 % zb mostu z let 1900-1940 je ve stavu I az III;
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e 37,4 % zb mostu z let 1900-1940 je ve stavu IV;
e 25,6 % zb mostu z let 1900-1940 je ve stavu V az VII;
e 0,2 % Zb mosti z let 1900-1940 nelze zaradit.

Ze ziskanych dat k 1. 1. 2021 lze konstatovat, ze pouze 36,8 % zZelezobetonovych mosti
z let 1900-1940 je v takovém stavebnim stavu (bezvadny, velmi dobry, dobry), ktery z po-
hledu technické stranky véci nevyzaduje vétsi sanacni zdsah a pro jejich dalsi provozovani je
nutné pokracovat v bézné pravidelné adrzbé. Rekonstrukce a zesileni téchto mostii miize byt
vyvoléno potfebou vyssi zatizitelnosti ¢i z dispozi¢nich duvodu (napf. rozsiteni dopravniho
prostoru apod.).

deska | deska tram tram
neuv.| prostd | spojita klenba | oblouk| ram prosty | spojity celk.
’ 84 ‘ 805 ‘ 24 ‘ 63 ‘ 56 ‘ 83 ‘ 784 ‘ 87 H 1986 ‘

Tabulka 2.4: Rozdéleni zelezobetonovych mostu z let 1900-1940 dle konstrukéniho typu.

Vétsina zelezobetonovych most z let 1900-1940, celkem 63,0 %, je ale v takovém staveb-
nim stavu (uspokojivy, Spatny, velmi Spatny, havarijni), ktery jiz vyzaduje v rdmci zachovani
bezpecéného provozu na pozemnich komunikaci zésah v podobé celkové rekonstrukce, kterou
je velmi vhodné doplnit i o ¢ast zesileni nosné konstrukce. Zesileni nosné konstrukce umozni
tyto mosty vyuzivat pro dnesni zvysené intenzity dopravnich zatizeni a také lze prodlouzit
jejich provozuschopnost o desitky let aniz by doslo ke snizeni jejich bezpecénosti. Dalsim
benefitem provadéni rekonstrukei ve. zesileni je tispora finan¢nich prostredki, které lze déle
investovat do prvka dopravni infrastruktury. Alternativné lze u téchto mostu uvazovat s je-
jich tplnou nahradou konstrukcemi novymi. Toto feseni, které muze byt v konkrétnich
pripadech opodstatnéné, ale vyzaduje zpravidla vétsi omezeni provozu béhem stavby a také
je tato varianta reseni radové drazsi.

Druh tdrzby, opravy nebo Klasifikac¢ni stupen stavebniho stavu
opatfent 1 o [m [v [v [vi |vni
Nestavebni tdrzba . . . . . . .
Stavebni adrzba . . . . . . B
Oprava . . . o
Rekonstrukce . . B

]

Provadeéni ptislusného druhu ddrzby oznaceno symbolem "o ".

Tabulka 2.5: Druhy udrzby, oprav a opatieni k zajisténi bezpecnosti dopravy podle staveb-
niho stavu mostu nebo jeho ¢asti [17].

V Tab. 2.4 a na Obr. 2.17 jsou pro dalsi ilustraci soucasné situace zelezobetonovych
mostu velkého stari zobrazeny jejich pocty dle pouzitého konstrukéniho typu. Naprosta
vétsina téchto mostl je tvorena prostou deskou ¢i prostym tramem. Toto neni nijak pre-
kvapivé vzhledem k vypoc¢tovym moznostem doby, ve které tyto mosty byly navrhovany.
Nicméné praveé tyto konstrukéni typy jsou nejvhodnéjsi pro zesileni metodou dodatecného
predpinani, kterou se toto pojednani zabyva.

V zévéru této kapitoly milZeme shrnout, ze na silnién{ siti v CR se k 1. 1. 2021 dle
evidence RSD CR nachézi 1986 Zelezobetonovych mosti, jejichz staif je cca 80-120 let.
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Nejcastéji se jednd o mosty malych az stfednich rozpéti konstrukéniho typu deska prosta
nebo tram prosty. Na zékladé vyhodnoceni dat evidence (stavebni stav mostu) az 63 %
z nich (1251 mostt) nutné vyzaduje ve velmi blizké dobé provedeni celkové rekonstrukce
(idedlné ve. zesileni) tak, jak to udava Tab. 2.5 podle [17], a nebo budou nahrazeny mosty
novymi.

Rozdéleni zZelezobetonovych mosti z let 1900-1940
dle konstrukéniho typu
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Obrézek 2.17: Rozdéleni zelezobetonovych mostt z let 1900-1940 dle konstrukéniho typu.
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2.2 Zivotni cyklus mostni konstrukce

Provozuschopnost existujicich mostnich konstrukei je velmi dulezita pro zajisténi bezpecné
a udrzitelné dopravy. Zastavba jako takova méa navic i kazdoro¢né vzrustajici ekonomicky
a politicky pfinos. Z téchto divodi je hodnoceni existujicich konstrukei velmi vyznamnym
technickym tikolem a stavebni inzenyii jsou stale castéji vyzyvani k tomu, aby navrhovali
zpusoby, jak prodlouzit zivotnost mostnich konstrukei (Casto s pfihlédnutim k omezenym
nakladtim) [12].

Most zpravidla plni svoji funkei nékolik desitek let a stava se tak trvalou soucasti okol-
niho prostredi s velkym spolecenskym vyznamem, ktery klade mimordadné naroky na jeho
spolehlivost a také zivotnost. S pojmy spolehlivost a Zivotnost je velmi spjat cely zivotni
cyklus mostni konstrukce - od vybudovani mostu, pies jeho provozovani, udrzbu, opravu
(prip. rekonstrukei/zesileni) az po vyfazeni mostu z provozu a jeho demolici. Spolehlivost
je schopnost plnéni pozadované funkce pii dodrzeni provoznich pozadavki. Zivotnost je
vlastnost konstrukce, ktera zabezpecuje efektivnost pri zadanych provoznich podminkach
[64].

Vztah mezi stavem mostu a jeho zbytkovou zivotnosti je zakladni charakteristikou hod-
noceni technického stavu mostu po urc¢itém casovém obdobi jeho provozovani, ale soucasné
je velmi obtizné (az nemozné) tento vztah presné explicitné urcit. Otazka zivotnosti mostu,
resp. jeho zivotniho cyklu, je velmi komplexni a je tifeba ji fesit s prihlédnutim k ostatnim
souvislostem a teoretickym poznanim spolehlivostnich problémt. Pro jeji zodpovézeni je
také treba kontinualné ziskdvat a shromazdovat relevantni data o realném stavebnim stavu
mostnich objektd v zavislosti na ¢ase. Vzhledem k velkému mnozstvi okrajovych podminek
prakticky doposud neexistuje ovéreny postup na objektivni urc¢eni prubéhu zivotniho cyklu
mostu v case.

Porovnani zivotnich cyklid mostni konstrukce

Stav mostu

4
noo&
S
& —— REKONSTRUKCE
60
:é“@ |
J‘?JQ A prodlouzeni N
. \;?C'} | RS . f)rovozuschopnosti \
&) .
4§Q : - : ~ = ~ - :
& 0 20 40 60 80 100 120 140 160

Cas [rok]

- == most bez prubézné idrzby a bez provedené rekonstrukce
— rekonstruovany most s pribézné providénou udrzbou

Obréazek 2.18: Porovnéni zivotniho cyklu mostu bez pravidelné provadéné tdrzby a identic-
kého rekonstruovaného mostu s pravidelné provadénou udrzbou [23].

Pro ilustraci je na Obr. 2.18 zobrazeno teoretické porovnani zivotnich cykla zelezo-
betonové mostni konstrukce. Kiivky grafu nereprezentuji zcela presné priubéhy poklesu
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stavebniho stavu (spolehlivosti) v zavislosti na ¢ase (Zivotnosti), nicméné predpoklddany
vliv provedeni rekonstrukce/zesileni je z grafu ziejmy. Carkovana ktivka predstavuje pokles
stavebniho stavu zelezobetonového mostu v ¢ase bez provadéné udrzby mostu (teoreticka
navrhovand zivotnost 100 let). Oproti tomu plnd kfivka predstavuje ten samy most, ale
tentokrat v pripadé, kdy je na mosté provadéna pravidelna tdrzba, kterd by sama o sobé
zajistila prodlouzeni zivotnosti az o desitky let oproti mostu bez udrzby. Zaroven byl most
kolem stari 80 let rekonstruovin/zesilen (modra kfivka), coz prodlouzilo jeho provozu-
schopnost o dalsi desitky let. Timto grafem je ilustrovana podstata udrzitelného pristupu
k hospodareni s mosty.

Pro zajisténi provozuschopnosti a udrzitelnosti dopravy je velmi 1i¢elné mostni objekty
rekonstruovat/zesilovat, nebot timto zdsahem se konstrukce dostavéd do témér vychoziho
projektovaného bezvadného stavu, ¢asto je konstrukce schopna splnit i zvysené pozadavky
plynouci z novych dopravnich potfeb a jeji zivotni cyklus je tak prodlouzen o desitky let za
soucasné minimalizace finan¢nich a dalsich nékladu (socidlni, ekologické atd.).

Nesmime také zapomenout, Ze stavebni ¢innosti mohou mit zna¢ny dopad na zivotni
prostfedi, ve kterém zijeme. Vystavba nové konstrukce obvykle vyzaduje vétsi mnozstvi
energie a materialii nez rekonstrukee (zesileni), coz v koneéném disledku zpusobuje fadové
vyssi emise sklenikovych plynt (zejména C'O2) a vice tak prispiva k negativnimu ekologic-
kému otisku.

Nova vystavba Casto vyzaduje tézbu surovin a materidlii oproti zesileni ptvodni kon-
strukce, které vyuzivaji v mnohem vétsi mire jiz existujici materialy. Neustala potieba tézby
novych surovin méa negativni vliv na zivotni prostfedi véetné degradace pudy a ohrozeni
biodiverzity.

V pripadech, kdy je rozhodnuto o nahrazeni ptivodni konstrukce dochazi k vyznamnému
mnozstvi stavebniho odpadu (z demolice apod.), ktery poté kon¢i na sklddkach. Spravna li-
kvidace a recyklace téchto materialt je klicova pro minimalizaci environmentalniho dopadu.
Napriklad betonové dily 1ze recyklovat a pouzit znovu v jinych projektech. Rekonstrukce
uc¢inné minimalizuji jiz samotny vznik stavebniho odpadu.

Celkové lze fici, ze z hlediska zivotniho prostfedi je rekonstrukce obvykle piiznivéjsi
nez nova vystavba, pokud jsou provedeny s ohledem na udrzitelnost a efektivitu zdroju.
Nicméné, spravné rozhodnuti zavisi na konkrétni situaci a mélo by zohlednovat mnoho fak-
toru véetné zivotnosti a stavu stavajici konstrukce, potieb uzivatelu a cili investiéni akce.
Environmentalni aspekt rekonstrukci Zelezobetonovych konstrukei je zasadni pro snizovani
negativniho dopadu na zivotni prostfedi a podporu udrzitelného rozvoje v oblasti staveb-
nictvi.
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2.3 DMaterialové charakteristiky

V pripadé existujicich zelezobetonovych mosti je nutné stanovit materialové charakteris-
tiky betonu a vyztuze na zakladé vyhodnoceni materidlovych zkousek vzorkit odebranych
z konstrukce nebo z materidlovych zkousek provedenych primo na posuzované konstrukei
béhem podrobného diagnostického prizkumu. Doporuceni pro provadéni diagnostickych
prizkumi most na pozemnich komunikacich jsou uvedena v [14] a kvili omezenému roz-
sahu diserta¢ni prace nebudou uvedeny podrobnosti provadéni diagnostickych prizkumii.
Soucasné je béhem vyhodnoceni pruzkumu stavajicich konstrukci doporuceno piihléd-
nout k predpistim, které byly platné v dobé navrhu konstrukce ¢i v dobé realizace. V téchto
predpisech jsou uvedeny navrhové materidlové vlastnosti tak, jak byly uvazovany na po-
¢atku zelezobetonového stavitelstvi. Charakteristiky materidli podle drive platnych norem
a predpist v¢. navaznosti na soucasné platné technické predpisy pro vypocet a posouzeni
mostl jsou pak uvedeny v technickych normach CSN ISO 13822 [12] a CSN 73 0038 [25].
Jiz. v pocatcich zelezobetonového stavitelstvi byly ustanoveny 2 zakladni pravidla pro
navrh a vystavbu prvnich zelezobetonovych mostu, které z dnesniho pohledu velmi usnad-
nuji vyhodnoceni podrobnych diagnostickych prizkumi konstrukei z let 1900-1940, a sice:

e betonovani vsech nosnych prvku konstrukce probihalo soucasné tak, aby parametry
betonu byly na celé konstrukci stejné;

e zakazovalo se pouziti dvou nebo vice druhti betondrské vyztuze na téze stavbé pro
nebezpeci zdmény béhem vystavby.

Jsou-li na zdkladé diagnostického prizkumu splnény kvalitativni predpoklady dalsiho
vyuziti materidli konstrukce je dalsim krokem navrhu vybér vhodné metody pro zesileni.

2.3.1 Beton

Stavebni materidl na bézi hydraulického pojiva (pojivo, které tuhne a tvrdne pod vodou)
byl znam jiz ve starovéku. Pouziti hydraulickych malt mimofadné rozvinuli Rimané, ktefi
zavedli tzv. "Fimské lité zdivo", které obsahovalo drceny kamen nebo stérk s maximalnim
zrnem obvykle do 70 mm, ktery byl dikladné promichan s maltou skladajici se z hydraulic-
kého pojiva, které bylo tvoreno smési vapna a cihelné moucky, nebo sopeéného tufu (fimsky
cement). Tento materidl umoznil realizovat celou fadu velkolepych staveb. Nasledovalo tsili
nékolika generaci ve vyrobé "umélého kamene". Dalsi zvysSujici se naroky na stavebni ¢in-
nost a rozvoj prumyslové vyroby prispél ke zvyseni zajmu o prirodni hydraulickd pojiva.
A7 teprve v poloviné 19. stoleti dovrsil toto usili I. CH. Johnson, ktery dosel k poznatku
o nutnosti paleni suroviny az na mez slinuti v sachtovych pecich. Tento vyznamny po-
krok byva oznacen jako pocatky vyroby cementu, ktery je jiz srovnatelny s cementy dnesni
doby. V 50. letech 19. stoleti se tak rozebéhla vyroba portlandského cementu v Némecku
a Rakousku [36].

Pro nosné konstrukce mostt v letech 1900 az 1940 se pouzival tzv. hutny cementovy
beton, tj. umélé stavivo ze smési kameniva a portlandského cementu, z niz priddnim vody
a promisenim vznikala betonova smés, kterd se dale zpracovavala zhutnovanim v bednéni
(ve forméach). Tim vznikl tzv. ¢erstvy beton, ktery nejprve prochdzel procesem tuhnuti
a nasledné tvrdnutim, az ziskal potfebnou pevnost [39]. Prvni technické normy [3] pro na-
vrhovani Zelezobetonovych mosti uvazovaly nejmensi pevnost v tlaku konstrukéniho betonu
hodnotou 15 MPa.
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V pocatcich zZelezobetonového mostniho stavitelstvi v nasich zemich nebyl stanoven
zvlastni predpis pro kamenivo pouzité do betonové smési. Jako plnivo bylo obvykle pouzito
kamenivo z blizkych mistnich zdroji v okoli stavby v podobé fi¢niho ¢i téZzeného kamene
ruznych velikosti (frakei) a pisek. Stejné tak i vodni souéinitel nebyl v po¢atcich normové do-
porucen a zamésova voda tak byla na stavbé pridavana dle zkusSenosti stavebnika. Spolecné
s nedostatecnym technickym vybavenim pro zhutnovani betonu je toto obdobi betonového
stavitelstvi typické spise nizsi kvalitou betonu s nizkymi mechanickymi parametry pevnosti,
viz Obr. 2.19. Tato doba je také znama pouzitim tzv. predsadkového betonu. Jedna se o kva-
litnéjsi jemnozrnéjsi beton, ktery byval lépe zpracovan, zhutnén a zhotovovan pbi vnéjsich
pohledovych plochich konstrukce do hloubky 20 az 100 mm, viz Obr. 2.19. Konstrukce
s predsddkovym betonem tak na prvni pohled budi dojem kvalitnéjsiho zpracovani betonu
lepsich vlastnosti a to muze vést k falesné pozitivnim vysledkiim mechanickych parametr
betonu.

Obrazek 2.19: Odebrané vzorky betonu (jadrové vyvrty) Zelezobetonového mostu z roku
1925 - mezerovity beton s velkymi zrny kameniva a s tzv. predsadkovym betonem.

Zakladnim predpokladem pro navrh rekonstrukece/zesileni jsou uspokojujici mechanické
parametry betonu. V praxi to znamend splnéni alespont minimélni charakteristické pevnosti
betonu v tlaku cca 12 MPa. Beton existujici konstrukce je testovan pfimo na stavbé tvrdo-
meérnymi zkouskami (Schmidtiv tvrdomeér), odtrhovymi zkouskami a také laboratorné na
odebranych vzorcich betonu (jadrové vyvrty pruméru cca 100 mm, ze kterych lze koncova-
nim vyrobit zkuSebni télesa), viz Obr. 2.19. Soucésti diagnostického prizkumu betonu je
také zpravidla i zjisténi hloubky karbonatace betonu, ktera vyznamné ovliviiuje celkovou
trvanlivost konstrukce a také vyslednou pevnost betonu.

Karbonatace je chemicky proces, kdy oxid uhli¢ity C'O z okolniho prostiedi (ovzdusi)
reaguje s hydroxidem véapenatym Ca(OH ), obsaZenym v betonu. Touto reakei vznika uhli-
¢itan vapenaty CaCOs3 a voda H2O. Touto reakei ubyva Ca(OH )2, ktery zajistuje vysoké
pH betonu a pasivaci vyztuze. Tim jak postupuje C'Os do struktury konstrukce tak beton
postupné ztraci pasivac¢ni funkci, pH klesd a jakmile karbonatace doséhne trovné beto-
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narské vyztuze, je uhlikatd ocel aktivovana a zacind proces koroze vyztuze. Ze zkuSenosti
lze Fici, Ze u historickych Zelezobetonovych mosti dosahuje hloubka karbonatace desitky
milimetr, bézné 25-35 mm. Urceni hloubky karbonatace je také dilezité z hlediska stano-
veni pevnosti betonu zejména u nedestruktivnich metod, které usuzuji na pevnost betonu
z tvrdosti. Zkarbonatovany beton totiz vykazuje vyssi tvrdosti a tim tvrdomérné metody
ukazuji falesné pozitivni vysledky pevnosti betonu v tlaku, které se od skuteéné pevnosti lisi
az o dvé pevnostni t¥idy. Z tohoto divodu je u starych konstrukei doporuceno provadét tzv.
upresnéné vyhodnoceni pevnosti betonu v tlaku, kdy hodnoty pevnosti z nedestruktivniho
testovani je upraveno upresnujicim soucinitelem, ktery je ziskan z laboratorniho testovani
odebranych vzorkt zkoumaného betonu.

Obrazek 2.20: Dusledek karbonatace betonu - koroze betonaiské vyztuze typu Roxor (most
z roku 1947).

Pro prevod mechanickych charakteristik betonu podle rtiznych dobovych oznaceni slouzi
Tab. 2.6 uvedend v [25]. Diléi souéinitele pro beton se ve statickych vypoctech stavajicich
konstrukei podle EN uvazuji podle platnych ustanoveni norem pro navrhovani [13].

2.3.2 Betonarska vyztuz

U mostt z let 1900 az 1940 se nejcastéji setkdavame s hladkou vyztuzi kruhového prirezu
(Obr. 2.22) z tzv. svatkové nebo plavkové oceli. Pouziti téchto oceli umoznil vyznamny po-
sun ve zpracovani zeleznych rud na konci 18. stoleti, kdy bylo diky koksu dosahovano vyssich
teplot ve vyrobnich pecich. Objeveni postupu vyroby svatkové oceli je pfisuzovano angli-
¢anovi Henrymu Cortovi, ktery zpracovaval surové zelezo michdnim (pudlovanim) v tzv.
pudlovacich pecich a nasledné ze vzniklych ocelovych cocek (téstovity stav) se vykovaly
tyce, které se déle zpracovavaly valcovanim. Nevyhodou svarkové oceli byla jeji vrstevna-
tost a z toho plynouci rozdilné mechanické vlastnosti v podélném a pricném sméru. Tento
nedostatek témeér odstranila tzv. plavkova ocel, kterd se vyrabéla ze surového zeleza pri
vyssich teplotach, 1600 - 1800°, v konvektorech (prvni metalurgickd zafizeni pro velkovy-

26



Beton
CSN 1090:1931 | CSN 73 2001:1956 | CSN 73 1201:1967 | CSN 73 1201:1986 | CSN EN 206
CSN 1230:1937 | CSN 73 6206:1971
druh znacka trida trida pevnostni trida
60 1 (C 3/3,5)
b 80 B5 (C 4/5)
c 105 0 B75 (C 6/7,5)
d 135 I B 10 C 8/10
B 12,5 (C 9/12,5)
e 170 (C 10/13,5)
B 15 C12/15
f 250 111 B 20 C 16/20
B 25 C 20/25
g 330 v (C 23/28)
B 30 C 25/30
400 B35 (C 28/35)
C 30/37
v B 40 (C 30/40)
500 B 45 C 35/45
VI B 50 C 40/50
600 B 55 C 45/55
B 60 C 50/60

Tabulka 2.6: Druhy, znacky, tfidy betonu a prevod znaceni dle [25]

robu) v tekutém stavu, tj. pri prekroceni teploty taveni oceli. Tim se dosdhlo izotropnich
mechanickych vlastnosti [66].

V pripadé betonatské vyztuze je nutné diagnostickym prizkumem urcit mnozstvi a umis-
téni vyztuze v kritickych pri¢nych fezech konstrukce a také druh pouzité oceli [14]. Loka-
lizaci vyztuze lze provést na stavbé nedestruktivné za pomoci napt. elektroindukénostnich
(dfive elektromagnetickych) nebo radarovych lokatort vyztuze. Pro uréeni konkrétniho typu
vyztuze a druhu pouzité oceli je nutné provést vizualni prohlidku vyztuze v oteviené sekané-
/vrtané semidestruktivni sondé (viz Obr. 2.21) s naslednym zapravenim. Zattidéni vyztuze
je pak provedeno na zdkladé povrchovych znakt vyztuznych prutd s prihlédnutim k roku
vystavby a k tehdy platnym predpisim. Ve vyjimecnych piipadech je povoleno odebrat
vzorky vyztuze pro laboratorni testovani z vhodnych mist na konstrukci.

Vlastnosti betonarské vyztuze zelezobetonovych konstrukei navrzenych podle diive plat-
nych norem lze uvazovat podle ptislusnych ustanoveni v normé [25], kterd uvadi jiz névr-
hové hodnoty pevnosti raznych oceli, které jsou odvozeny z charakteristickych hodnot meze
kluzu, prip. meze 0,2 a tudiz se jiz neredukuji dil¢imi souciniteli.

Vypoctové se podle normy [25], kterd obsahuje obrazové data pro porovnéani jednotlivych
druhu vyztuze a podle Tab. 2.7, jedna o vyztuze typu Cc, Cb (C 34, C37, C38, C52), 10 002,
10 370 nebo 10 372. Z pohledu mechanickych vlastnosti jsou to nejméné kvalitni betonéaiské
vyztuze a protoze odbér dostate¢ného mnozstvi vzorku vyztuze z existujici konstrukce pro
trhaci zkousky neni ¢asto readlny, uvazujeme ve statickych vypoctech bezpeénou navrhovou
hodnotu pevnosti podle Tab. 2.7 180 MPa.
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Obréazek 2.21: Diagnostika vyztuze parapetniho mostu z roku 1924 - hladkéa vyztuz kruho-
vého prurezu ve trech vrstvach.

Obrazek 2.22: Hladké vyztuz kruhového prurezu typu Cc, Cb, C, 10 00x, 10 37x [25].

S dalsim vyvojem kvalitnéjsich betond bylo nutné upravit zejména povrch betonaiské
vyztuze, protoze kruhové typy vyztuzi s hladkym povrchem nebyly schopny zajistit do-
state¢nou miru soudrznosti s betonem. Z toho divodu se zacaly vyrabét vyztuze s zebry.
Prvni takovou vyztuzi byla vyztuz typu 10 452, 10 453 s nejmensi mezi pritaznosti 270 MPa,
kterd se vyznacovala podélnymi nezkroucenymi zebry (Obr. 2.23). Vysledkem dalsi snahy,
jak zlepsit soudrznost s betonem, byla vyztuz typu 10 472 (Isteg), jejiz priény fez je tvoren
dvojici drétu, které jsou vzdjemné zkrouceny kolem podélné osy do sroubovice (Obr. 2.24).
V mostnim stavitelstvi byla pouzivana spise vyjimecné a i jeji vyroba byla brzy ukoncena.

Vyztuz typu 10 492 (Toros) se zaruc¢enou mezi prutaznosti 400 MPa, se vyrabéla z tyci
kruhového prurezu s podélnymi zebry, podobné jako vyztuz 10 45x, avsak vysledného tvaru
se dosahovalo zkroucenim tyce za studena kolem podélné osy (Obr. 2.25) [41].
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Betonarska vyztuz 1920 - 1965
Vlastnosti vyztuZznych oceli [MPa]
Druh vyztuZe | N4vrhova hodnota pevnosti oceli* Char. hodnota oceli
Svaritelnost
tah tlak mez kluzu/mez 0,2 | mez pevnosti

Cce, C 34 180 180 neuvadi se min. 340 neuvadi se
Cb 180 180 neuvadi se min. 350 neuvadi se
C37, C38 180 180 neuvadi se min. 370 neuvadi se
C52 250 250 min. 340 min. 520 neuvadi se
10 002 180 180 210 320 az 500 neuvadi se

10 370 180 180 210 370 az 450 dobra

10 372 190 190 230 370 az 450 dobra

10 452 230 230 270 neuvadi se obtizna
10 472 (Isteg) 320 0 360 min. 400 nesvaritelna
10 492 (Toros) 340 340 400 min. 440 nesvafitelna

10 512 (Roxor) 340 340 400 min. 500 dobra

* Plat{ pro vyztuze ulozené v betonu pevnostni t¥idy C 12/15 a vyssi.

Tabulka 2.7: Vlastnosti béznych vyztuznych oceli pouzivanych v obdobi 1920 az 1965 [25]

=

Obréazek 2.23: Vyztuz kruhového prufezu s podélnymi nezkroucenymi zebry typu 10 45x

25].
§ = .\

Obrazek 2.24: Vyztuz typu 10 472 (Isteg) [25].

Od tricatych let se v mostnim stavitelstvi hojné pouzivala vyztuz typu Roxor s charak-
teristickym ¢tvercovym prifezem, zaoblenymi rohy a pri¢nymi zebirky. Roxor mél podle
CSN (viz Tab. 2.7) oznaceni 10 512 (pozdéji 10 513), kde druhé dvojéisli znamenalo min.
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Obrazek 2.25: Vyztuz typu 10 492 (Toros) [25].

Obrazek 2.26: Vyztuz typu 10 51x (Roxor) [25].

mez pevnosti v MPa a posledni ¢islice urcovala svaritelnost 2-dobrou a 3-zarucenou. Pri¢na
zebirka u této vyztuze zajistovala dobrou soudrznost s betonem. Diky svému typickému
prifezu ve tvaru zaobleného kiize s pricnymi vystupky byla na svou dobu velmi progresivni
a oblibena, takze se pro celou generaci stala obecnym nazvem pro jakoukoliv vyztuz do
betonu [31].
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2.4 Vyvoj navrhového zatizeni od dopravy

Obrovsky vliv na zvysujici se celospolecenské pozadavky na dopravni infrastrukturu mél
masovy nastup automobilové dopravy se vznikem sériové vyroby automobil na pocatku
20. stoleti. Prvni sériové vyrobeny automobil vyjel z tovarny v roce 1913. Sériova vyroba
umoznila zlevnéni a tim i dostupnost automobilu pro $irsi spole¢nost (tzv. éra fordismu).
Tento trend byl také spojen s urbanizaci, industrializaci a ekonomickym riistem, coz auto-
maticky vedlo k rostouci poptavce po efektivnim zptsobu dopravy zbozi a osob. Postupné
se rozvijela verejna autobusové i nakladni automobilova doprava.

S rozvojem prumyslu se zvétSovala i hmotnost a objem nakladnich vozidel. Tyto tézsi
a veétsi nakladni vozidla vyzadovala pevnéjsi a odolnéjsi mostni konstrukce. Mnoho exis-
tujicich most bylo vSak postaveno pred ndstupem automobilové dopravy nebo v jejich
pocatcich a nemohly tak reagovat na nové pozadavky na zatizeni.

Postupné zvysSovani naroki zatizitelnosti mosti je pozorovatelné od roku 1900 az do
soucasnosti a tak jsou na silni¢ni siti stdle mosty, které byly navrzeny podle dobovych jiz
neaktudlnich predpisi normovych zatizeni, jejichz intenzity jsou vyrazné nizsi, nez intenzity
zatizeni, které se pohybuji na silnicich dnes.

Pro komplexnost celé problematiky vyvoje navrhovych zatizeni pro silni¢ni mosty a pro
zachyceni vzrustajicich pozadavka kladenych na silni¢ni mosty z pohledu dopravniho zati-
zeni nejsou informace v této podkapitole zaméreny pouze na obdobi mezi lety 1900 az 1940,
ale je zde uveden prehled zatézovacich normovych nédvrhovych schémat od roku 1904 az po
aktudlné pouzivané zatézovaci modely podle Eurokédu (2005). Zatézovaci schémata nejsou
pro silni¢ni mosty zcela jednoznac¢nd, jako je tomu v pripadé zelezni¢nich mostt, kdy osa
koleje zcela urcuje polohu zatiZzeni na mosté. Velkd variabilita plyne zejména z charakteru
pusobeni zatizeni na silni¢nich mostech, kdy dopravni proud ptsobi na konstrukci v ramci
zatézovaci plochy do jisté miry nahodné.

Nize v nasledujicich podkapitolach 2.4.1 az 2.4.8 je uveden prehled nejvyznamnéjsich
technickych norem a jejich navrhovych zatézovacich schémat pohyblivych zatizeni, které
upravovaly nebo upravuji navrh zelezobetonovych mostt od roku 1904 az po soucasnost:

o Novy mostni rad (1904)

e Navrh ¢s. mostniho radu pro silnicové mosty (1923)

« CSN 1230 Jednotny mostni ad (1937)

o Zatimni smérnice pro stavbu mostu (1945)

e Smérnice pro navrhovani mostt (1950)

« CSN 73 6202 Jednotny mostni fad. Zatizeni a staticky vypocet mosti (1953)
« CSN 73 6203 Zatizeni mosti (1968)

o CSN EN 1991-2 Eurokéd 1: Zatizeni konstrukef - Cast 2: Zatizeni most@ dopravou
(2005)

Zvysujici se dopravni pozadavky ve 20. stoleti vyrazné ovlivnily potifebu zesilovani
mosti, coz také vedlo k inovacim ve stavebnich technologiich a postupech, které nebyly
drive tolik rozvijeny.
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2.4.1 Novy mostni Ffad (1904)

"Novy mostni Td4d most zeleznicovych, nadzeleznicovych, mostt silnic prijezdnych se ze-
leznymi neb dievénymi konstrukcemi nosnymi'vydany rakouskym ministrem zeleznic roku
1904 byl prvnim technickym pfedpisem v Rakousko-Uherské monarchii, jejiz byly ceské
zemé soucasti, pro navrhovani mostnich konstrukei.

NiZe jsou uvedeny pasdze z Nového mostniho adu [2] tykajici se pohyblivého zatizeni
pro navrh silni¢nich mostt:

"Nejvetsi pusobici sily, pochodici od pohyblivého bremene, slusi vseobecné vysetriti na
zakladé nasledujicich nahodilych zatizeni, a to:

a) za predpokladu nejvétsiho nakupeni vozu a soucasné tlacenice lidi na chodnicich, jakoz
i vybyvajicich ¢astech vozovky;

b) pro domnélou tlacenici lidi jak na chodnicich, tak i na vozovce;

¢) pri mostovych t¥iddch normovanych v nasledujicich odstavcich za predpokladu par-
niho vélce silnicového a soucasného zatiZeni ostatni plochy dle odst. a) [2]."

"Veskeré mosty silnicové a cestové i chodniky a konstrukce chodnikové na mostech ze-
leznicovych jsou rozdéleny ve tii tiidy, pro néz, neni-li vyjimecné zvlastniho predpisu, plati
zatézovaci normy vyty¢ené v nésledujicich odstavcich [2]:

1. Mosty prvni tridy:

(a) Ctyikolové nakladni vozy po 12 t celkové véhy, o délce 7,8 m (bez voje), Sfice
2,5 m, rozporu (vzdélenosti naprav) 3,8 m, rozchodu (vzdélenosti kol na téze
naprave) 1,6 m a sprezeni o ¢tyfrech konich v ithrnné vize 3 t na délku 7,2 m dle

Obr. 2.27;
e - ....-.....-.787’" ------------ Hemmrmenrm 72"" Q’
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Obrazek 2.27: Ctyfkolovy nékladni viiz po 12 t celkové vahy se sprezenim o étyfech konich
o vaze 3 t [2].

(b) tlacenice lid{ 460 kg na m?;

(c) parni valec silnicovy o celkové vaze 18 t (z ¢ehoz pripadd 8 t na predni a po
5 t na kazdy z obou zadnich valc), délce 6,1 m, thrnné $itce 2,5 m, vzdédlenosti
naprav 3,5 m, svétlém rozchodu zadnich valct 1,3 m, Sitce predniho véalce 1,4 m
a Sifce kazdého zadniho valce 0,5 m dle Obr. 2.28.

2. Mosty druhé tridy:

(a) Ctytkolové nakladni vozy po 8 t celkové vahy, o délce 5,4 m (bez voje), Sfice
2,4 m, rozporu 2,8 m, rozchodu 1,5 m a sprezeni o dvou konich v hrnné véaze

1,5 t na délku 3,6 m dle Obr. 2.28;
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Obrazek 2.28: Parni valec silnicovy o celkové vaze 18 t a ¢tyrkolovy nakladni viiz po 8 t cel-
kové vahy se sprezenim o dvou konich o véze 1,5 t [2].

(b) tlacenice lid{ 400 kg na m?;

(c) parni védlec silnicovy o celkové vaze 14 t (z ¢ehoz pfipadd 6 t na predni a po
4 t na kazdy z obou zadnich vélct), délce 5,3 m, ihrnné sitce 2,4 m, vzdalenosti
naprav 3,0 m, svétlém rozchodu zadnich valct 1,1 m, Sitce predniho valce 1,2 m
a Sitce kazdého zadniho vélce 0,4 m dle Obr. 2.29.
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Obréazek 2.29: Parni vélec silnicovy o celkové véze 14 t [2].

3. Mosty tieti tridy:
(a) Ctyikolové nékladni vozy po 3 t celkové vahy, o délce 4,8 m (bez voje), Sfice

2,3 m, rozporu 2,4 m, rozchodu 1,4 m a sptezeni o dvou konich v thrnné vaze

1 t na délku 3,2 m dle Obr. 2.29;
(b) tlacenice lidi 340 kg na m? [2]."

Dynamické uéinky zatizeni se dle normy [2] neuvazovali.
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2.4.2 Navrh ¢s. mostniho fadu pro silnicové mosty (1923)

Névrh ceskoslovenského mostniho fadu pro silnicové mosty, ktery byl vydan v roce 1923,
byl vysledkem nékolikaleté prace Ing. G. Hermanna. Slo o predpis, ktery se zabyval navr-
hovanim, zkousenim a udrzovanim silni¢nich mostnich konstrukci. V této normeé také byly
zavedeny zaklady pro evidenci mostli a provadéni pravidelnych prohlidek zelezobetonovych
mostnich konstrukei (do té doby existoval pouze predpis pro Zelezné silniéni mosty, podle
kterého mély byt provadény i prohlidky dievénych, kamennych i betonovych mosti). Cilem
autora navrhu ¢s. mostniho Ffddu tak bylo vytvoreni uceleného souhrnu prizptisobeného ak-
tudlnim poméram, ktery vychézel z celé rady vydanych predpisi tykajicich se navrhovani
a udrzby mosti [4].

Hlavni motivaci pro sestaveni nového souhrnného predpisu pro navrhovani mosti byla
jednak aktualizace zatézovacich schémat predchozi Rakousko-Uherské normy z roku 1904,
kterd ve vypoctu uvazovala pouze zatizeni silni¢nim véalcem a nakladnimi vozy tazenymi
konmi, ale neuvazovala zatizeni tézkymi hospodédrskymi stroji (napf. parni oracky) a novo-
dobymi automobily. Druhym davodem pro vydani nového mostniho fadu byla skutecnost,
ze tehdejsi technickd norma byla urcena pro mosty s nosnou konstrukeci tvorenou zeleznymi
¢i drevénymi prvky. Pro betonové konstrukce byl v platnosti pouze vynos ministerstva verej-
nych praci z roku 1911 "o zfizovani nosnych konstrukei ze zelezového nebo prostého betonu
pri silnicovych mostech’, ktery nebyl dostacujici.

Zatizeni dopravou dle ndvrhu ¢s. mostniho fadu z roku 1923 [4]:

A) Mosty 1. tiidy

a) Strojni oracka o vaze 22 t (Obr. 2.30); nebo

b) strojni vélec silni¢ni o vaze 18 t (Obr. 2.30); nebo
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Obrazek 2.30: Strojni oracka - 22 t (vlevo) a strojni vélec silni¢ni - 18 t (vpravo) [4].

c) dvé rady vedle sebe jedoucich nékladnich automobilu tézkych i s nékladem vzdy
10 t a vlekoucich vzdy jeden viz tézky i s nakladem 8 t, jednotlivé vlaky ve
vzdélenostech po 20 m (Obr. 2.31); nebo

d) nakladni vlak slozeny z jednoho motorového vozu tézkého i s ndkladem 16 t a ze
¢tyt vlecenych vozu tézkych i s ndkladem vzdy 10 t (Obr. 2.31); nebo

e) rovnomérné obtizeni 500 kg na m? volné plochy piidorysné.
B) Mosty II. t¥idy

a) Strojni vélec silni¢ni tézky 14 t (Obr. 2.32); nebo
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Obrazek 2.31: Nékladni automobily jedouci za sebou - 18 t (nahore) a nékladni vlak - 56 t
(dole) [4].
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Obrazek 2.32: Strojni vélec silniéni - 14 t [4].

b) dvé fady vedle sebe jedoucich ndkladnich automobilu tézkych i s ndkladem vzdy
7 t a vlekoucich vzdy jeden vuz tézky i s nakladem 4 t, jednotlivé vlaky ve
vzdalenostech po 20 m (Obr. 2.33); nebo

¢) nakladni vlak slozeny z jednoho motorového vozu tézkého i s ndkladem 8 t a ze
tii vleCenych vozu tézkych i s ndkladem vzdy 6 t (Obr. 2.33); nebo

d) rovnomérné obtizeni 400 kg na m? volné plochy piidorysné.
C) Mosty III. t¥idy

a) Dva bud za sebou nebo vedle sebe jedouci vozy, kazdy tézky i s nakladem 4 t a ta-
zeny parem koni o vaze 1 t (Obr. 2.34); nebo

b) rovnomérné obtizeni 340 kg na m? volné plochy piidorysné.

"Z bremen uvedenych v predchozim odstavci nutno dbati toho, které v nejucinéjsi po-
loze vyvozuje nejvétsi napéti v uvazované casti konstrukce. Pri zatizeni strojni orackou
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Obrazek 2.33: Nékladni automobily jedouci za sebou - 11 t (nahore) a nékladni vlak - 26 t
(dole) [4].
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Obrazek 2.34: Vozy tazené parem koni - 5 t [4].

(Obr. 2.30) nebo nakladnim vlakem motorovym (Obr. 2.31 a 2.33) smi vSak dovolené na-
mahani byti pfestoupeno az o 20 %"[4].

"Soucasné zatizeni vozovky a ruznymi bremeny (na pr. sou¢asné zatizeni vozidly a rovno-
mérnym zatizenim na zbyvajici plose vozovky) budiz uvazovano jen tehdy, bylo-li to zvlasté
predepsano. Na chodnicich, jsou-li Sirsi nez 0,4 m, nutno vsak vzdy uvazovati soucasné
rovnomeérné obtizeni piislusné tridy"[4].

Dynamické uéinky zatizeni se dle normy [4] neuvazovaly.
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2.4.3 CSN 1230 Jednotny mostni ¥ad (1937)

Odborna stavebni verejnost kolem roku 1930 opakované vyjadiovala potfebu novelizace
predpist o navrhovani mostnich staveb a také navrhovala slou¢eni metodickych postupt
jak pro silni¢ni mosty, tak i pro ty zelezni¢ni. V té dobé se totiz pro navrh silniénich most
pouzival "Navrh ¢s. fadu pro silni¢ni mosty'od odborovy prednosty Ing. G Hermanna, za-
timco Zelezni¢ni mosty se stale navrhovali podle puvodni rakousko-uherské technické normy
z roku 1904 (s nékterymi diléimi dodatky) [5].

V kvétnu roku 1932 byla po dohodé s ministerskym radou ministerstva Zeleznic Ing.
Dr. E. Bartoném a ministerskym radou ministerstva verejnych praci Ing. Dr. V. Jana-
kem Ceskoslovenskou normaliza¢ni spole¢nost{ svoldna porada o jednotném mostnim Fadu.
Na poradé byli pritomni zastupci uradt, podnikateld, primyslu i vysokych skol technickych.
Vysledkem porady bylo rozhodnuti o zpracovani jednotného mostniho radu, ustanoveni od-
borné komise (Ing. Dr. V. Jandk, Ing. Dr. E. Barton, Ing. A. Brebera a Ing. Dr. J. Sekla)
a nasledné vytvofeni 11 pracovnich skupin pod koordinaci Ceskoslovenské normalizaéni
spole¢nosti. Pracovni skupiny, které se zabyvaly zpracovanim jednotlivych samostatnych
¢asti (napf. stavebni navrh, staticky vypocet, prostorova uprava, dovolend namahani atd.)
zahdjily ¢innosti v listopadu 1933 [5].

Vysledky praci jednotlivych pracovnich skupin byly poté slouceny a jednotné zpracovany
v organicky celek jako technicka norma CSN 1230 Jednotny mostni ad, Cést I. Navrhovani
mosti vydana v kvétnu 1937 [5].

Podle dulezitosti a sitkového usporadani mostt rozeznaval jednotny mostni Fad tyto
mosty:

a) mosty ve méstech;

o

mosty na silnicich typu A a B (hlavni stétni silnice);
¢) mosty na silnicich typu I (statni a zemské silnice);
d) mosty na silnicich typu II (zemské a okresni silnice);
e) mosty na silnicich typu III (okresni a obecni silnice);
f) mosty na silnicich typu IV (obecni silnice);
g) mosty pro chodce (lavky);

)
)
)
)
)
)
)
f)

mosty pruplavové [5].

Dle nosnosti norma [5] dale rozliSovala mosty I., II. a III. tfidy. Tato t¥ida byla mostu
prirazena podle dosavadni a v budoucnosti ocekdvané dopravy. Zaroven byla také trida
mostu urcena podle typu prevadéné silnice:

e mosty L. t¥idy byly navrhovany na silnicich typu A, B a I;
o mosty II. tfidy byly navrhovany na silnicich typu II;

o mosty III. t¥idy byly navrhoviny na silnicich typu III a IV [5].

Tlaky kol navrhovych vozidel a intenzity rovnomérného zatiZzeni pro jednotlivé tiidy
mosti jsou uvedeny v Tab. 2.8
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Pro tfidu mostu:

1 11 111

Tlaky kol vozidel v tunach

Strojni valec celd viha 2 | 15 | 9
strojniho vélce

tlak predniho

kola ) o 3
tlak zadniho 750 | 5.00 | 3,00
kola
3
[ ! L e
{ ' SqET—1
Goo N
celd védha
Nakladni automobil jednoho 12,00 | 7,50 | 4,50
automobilu
tlak predniho 200 | 1.25 | 0.75
L kola
| ,
' A = tlak zadniho 400 | 2,50 | 1.50
kola
| 150 300 150 J
3
! = 8= —
S -
8 N B
600 K

Pro tfidu mostu:

I 11 111

0 az 30 m 500 | 450 | 400
Pro rozpéti [ hlavnich nosnikii 30 az 130 *) m | 530~ | 480-1 | 430-1
nad 130 m 400 350 300

Rovnomérné rozdélené zatiZeni (lidmi) v kg na 1 m?

Tabulka 2.8: Navrhova pohybliva zatizeni dle [5].

*) U mostt o nékolika polich (spojité konstrukce, kloubové konstrukce) se do rovnice pro
zmenseni intenzity rovnomérného zatizeni dosadi rozpéti [ nejvétsiho pole v metrech a touto
intenzitou je poté zatizen celj most [5]. Technickd norma CSN 1230 [5] jako prvni zavadéla
do vypoctu vliv dynamickych tuc¢inkd pohyblivého zatizeni a to dynamickym soucinitelem
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dle rovnice 2.1, kterym se nasobili veskeré uc¢inky zatizeni (ohybové momenty, posouvajici
a normalové sily, sily v prutech, podporové tlaky).

0,4 0,6

140,20 1449
p

=1+

(2.1)

kde

[ je rozpéti vySetfované ¢asti konstrukce (hlavnich nosniku, pri¢niki, podélniki, pod-
kladu vozovky a chodniku) v m,

g je celkové stalé zatizeni na toto rozpéti,
p je celkové nahodilé zatizeni, které lze umistit na vysetrovanou ¢ast konstrukce.

U spojitych konstrukei s klouby i bez kloubu Ize uvazovat ve vypoctu jeden dynamicky
soucinitel pro celou konstrukei podle nejvétsiho pole [5].
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2.4.4 Zatimni smérnice pro stavby mosti (1945)

V Ceskoslovensku platila od roku 1937 pro navrhovani a statické vypoéty mosti norma
Ceskoslovenské normalizacni spolecnosti CSN 1230-1937 Jednotny mostni fad. Nasledné
Ministerstvo techniky vydalo zatimni smérnici pro navrhovani mostt, kterda reflektovala
zvysujici se pozadavky na dopravni infrastrukturu. Podle dopravniho vyznamu zatimni
smeérnice uvazuje nahodilé zatizeni na silnicich a dalnicich odstupnované do dvou tiid podle
dopravniho vyznamu prislusné pozemni komunikace.

Zatizeni tridy A

a) Vozidlo vdhy 60 t (Obr. 2.35) pusobici v nejuc¢innéjsi poloze bez jiného soucasného
nahodilého zatiZzeni na vozovce. Na chodnicich Sirsich nez 0,5 m se pritom uvazuje
rovnomérné zatizeni 500 kg/m?, pripadné (530-1) kg/m? podle [5] [44].
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Obrazek 2.35: Zatézovaci vozidlo vdhy 60 t podle zatimni smérnice z roku 1945 [44].

b) Vozidlo vahy 40 t (Obr. 2.36) zéroven s nakladnimi automobily vahy 12 t a rovno-
mérnym zatizenim 500 kg/m?, pifpadné (530-1) kg/m? podle [5]. Pfitom se na mosté
predpoklada v nejuc¢innéjsim seskupeni jedno vozidlo vahy 40 t, vedle toho v kaz-
dém dalsim pruhu sitky 2,5 m po jednom nékladnim automobilu a na zbyvajici plose
vozovky a chodnicich rovnomeérné zatizeni [44].

¢) U délni¢nich mostti se uvazuje shluk ndkladnich automobilii vahy 12 t (Obr. 2.36),
které jsou umistény tésné vedle sebe i za sebou v nejucinnéjsi poloze, nejvyse vsak ve
tfech podélnych fadach pro kazdy dopravni smér. Zbyla plocha se nezatézuje [44].

Zatizeni tridy B

a) Vozidlo vdhy 30 t (Obr. 2.37) pusobici v nejucinnéjsi poloze bez jiného soucasného
nahodilého zatiZzeni na vozovce. Na chodnicich Sirsich nez 0,5 m se pritom uvazuje
rovnomérné zatizeni 500 kg/m?, ptipadné (530-1) kg/m? podle [5] [44].
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Obrazek 2.36: Zatézovaci vozidla vahy 40 t a 12 t podle zatimni smérnice z roku 1945 [44].

b) Nékladni automobily vahy 12 t (Obr. 2.36) a rovnomérné zatizeni 500 kg/m?, pripadné
(530-1) kg/m? podle [5]. Uvazuje se v kazdém proudu $itky 2,5 m po jednom nékladnim
automobilu v nejucinnéjsi poloze a na celé zbyvajici plose rovnomeérné zatizeni [44].
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Obrazek 2.37: Zatézovaci vozidlo vdhy 30 t podle zatimni smérnice z roku 1945 [44].
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2.4.5 Smérnice pro navrhovani mosti (1950)

Smérnice pro navrhovani mostt z roku 1950 plné nahrazovaly CSN 1230 Jednotny mostni
rad z roku 1937. Duvodem pro zavedeni téchto smérnic byla nutnost reagovat na neustéle
se zvysujici potifeby novodobé dopravy, pokrok v mostni technice, optimalizace spotteby
stavebnich hmot a pracovnich sil. Dalsim divodem byla snaha o zprehlednéni systému
navrhovani mostti, nebot ptvodni norma CSN 1230 byla v minulosti aktualizovdna celou
radou tfednich vynosu (zejména mezi lety 1945 az 1949) a tim bylo navrhovani mostu velmi
neorganizované. Ministerstvo dopravy a ministerstvo techniky sice dalo podnét k pripravé
nového mostniho radu, avsak vypracovani nového radu by si vyzadalo neimérné mnoz-
stvi ¢asu. Proto bylo v roce 1950 prikroc¢eno k vydani soubornych smérnic pro navrhovani
mostl jako prozatimni rychlé reseni potieb projekéni a stavebni praxe. Zavaznost vyda-
nych smérnic byla vyhldsena v ¢ervnu roku 1950 ministerstvem dopravy (Ing. Zahradka)
a ministerstvem techniky (Prof. Ing. Dr. techn. Emanuel Slechta) [6].

Smérnice pro navrhovani mostu [6] zavedla z pohledu dopravniho zatiZeni do vypoctu
pojem "idedlni pohyblivé zatizeni's rozdilnou intenzitou v zavislosti na tiidé zatizeni A, B
nebo C:

o tfida zatizeni A - trvalé mosty na silnicich I. a II. tfidy;

 tiida zatizeni B - trvalé mosty na silnicich I1I. t¥idy a trvalé mosty na obecnich silnicich
v zastavéném obvodu velkych obci;

o tfida zatizeni C - ostatni mosty [6].

Kazda z konstrukénich ¢asti mostu se poté navrhovala na nejic¢innéjsi z nize uvedenych
druhu zatizeni (viz Tab. 2.9):

a) idedlni kolové zatizeni podle fadku 1 Tab. 2.9, pusobici jako jediné nahodilé zatiZeni
kdekoliv mezi zvysenymi obrubami; na chodnicich sirsich nez 0,50 m se pfi tom uvazuje
rovnomeérné zatizeni podle radku 4 Tab. 2.9;

b) idedlni napravové zatizeni podle fadku 2 Tab. 2.9, pusobici jako jediné nahodilé zati-
zeni kdekoliv mezi zvysenymi obrubami; na chodnicich Sirsich nez 0,50 m se pfi tom
uvazuje rovnomérné zatizeni podle radku 4 Tab. 2.9;

c¢) idedlni vozidlo podle fadku 3 Tab. 2.9, pusobici jako jediné nahodilé zatizeni kdekoliv
mezi zvysenymi obrubami; na chodnicich Sirsich nez 0,50 m se pfitom uvazuje rov-
nomeérné zatizeni podle fadku 4 Tab. 2.9; u zatézovaci tfidy A, B je idedlni vozidlo
pasové, pri némz se vaha predpoklida roznesena rovnomérné po pudorysné plose obou
past, u zatézovaci tiidy C je idedlni vozidlo dvounapravové;

d) soucasné pusobici rovnomérné a primkové zatizeni podle fadku 4 a 5 Tab. 2.9; rovno-
mérné zatizeni se uvazuje na plose mezi zvySenymi obrubami a na chodnicich sirsich
nez 0,50 m, vzdy v nejuc¢innéjsim rozsahu; primkové zatizeni se uvazuje mezi zvyse-
nymi obrubami, v nejucinnéjsi poloze a rozsahu, v kazdém podélném pruhu mostu
vsak jen jednou [6].

Rovnomérné zatizeni podle rddku 4 Tab. 2.9 se dle normy urci pro kazdou mostni ¢ast
zvlast podle rozpéti [. U spojitych konstrukei je rozhodujici rozpéti nejmensiho pole [6].
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ZatéZovaci trida

Radek Druh zatiZeni
A B C
1 Idealni kolové zatizeni P (vt) 9 6
\V/ b1 (v m) 0,50 0,35
%
% P by
2 Idedlni napravové zatizeni P (vt) 18 12
) by (v m) 0,50 0,35
AN 7 by (v m) >1,50 | >1,50
é/i —F
by
4l ok
3 Idealni pasové vozidlo P (vt) 60 30 -
— VA L b1 (v m) 0,50 | 0,50 _
Y
Py 4 by (v m) 3,00 | 250 | -
! 2 ay (v m) 4,50 | 3,50 -
Idedlni dvoundpravové vozidlo | P =P, + P» (v t) - - 15
P t - - )
| i~ 1 (v 1)
Py (vi) - - 10
Az = E/:j by (v m) - - 0,35
4 M :E, by (v m) _ - 1,70
ey b (v m) : - | 250
az (v.m) - - 3,00
4 I < 30m 600 500 400
Rovnomeérné zatizeni (kg na
2 . 30 m <1<130 m | 660-27 | 530-1 | 430-1
1 m?* pudorysu)
[>130m 400 300
5 Primkové zatizeni (v t na 1 m kolmé sirky mostu) 3 2

Tabulka 2.9: Navrhova pohyblivd zatizeni dle [6].

Dynamické ucinky pohyblivého zatizeni byly ve statickém vypoctu zahrnuty znédsobenim
statickych uc¢inku (ohybové momenty, posouvajici a normélové sily, sily v prutech, podpo-
rové tlaky) pohyblivého zatizeni dynamickym souéinitelem zavislym na rozpéti vySetfované
¢éasti konstrukce (hlavni nosniky, pri¢niky, podélniky, nosné podklady vozovek apod.) a na




materidlu podle Tab. 2.10. U spojitych konstrukeci se uvazoval jednotny dynamicky soudci-
nitel pro celou konstrukeci odvozeny od nejmensiho pole [6].

Dynamicky soucinitel konstrukce
E})O[Zrlr)l]éti ocelové, lehké | Zelezobetonové, | klenbové s nadndsypem o
ocelobetonové | ocelobetonové | hii tloustce nadnésypu drevené
sprazené nesprazené, z ve vrcholu**)
predpjateho 7y T S0 T ad 1,50
betonu m#E) )
0azb 1,45 1,40 1,30 1,00 1,00
10 1,35 1,30 1,20 1,00 1,00
15 1,30 1,25 1,15 1,00 1,00
20 1,25 1,20 1,10 1,00 1,00
25 1,20 1,15 1,05 1,00 1,00
40 1,15 1,10 1,00 1,00 1,00
60 1,10 1,05 1,00 1,00 1,00
100 1,05 1,00 1,00 1,00 1,00
150 1,00 1,00 1,00 1,00 1,00

*) Pro mezilehld rozpéti se interpoluje po primce.

**) Rozhoduje mensi hodnota; tloustka vozovky se pfripo¢itava k nadnasypu.

*#*) Pro hodnoty od 0,50 m do 1,50 m se interpoluje po primce.

Tabulka 2.10: Dynamicky souéinitel pro silniéni mosty dle [6].
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2.4.6 CSN 73 6202 Jednotny mostni ¥ad. ZatiZeni a staticky vypocet
mostt (1953)

Nové vydany jednotny mostni rad navazoval na prozatimné vydané smérnice pro navrhovani
mostl z roku 1950. Pro tii tfidy mostu navrhoval pouze 3 alternativni zatézovaci stavy
podle Tab. 2.11, kdy pro névrh byl rozhodujici ten zatézovaci stav, ktery pro danou cast
konstrukce vyvolaval nejvétsi ucinky [45].

1. Idedlni naprava mezi zvysenymi obrubami a soucasné rovnomérné zatizeni chodniku
sirsich nez 0,5 m.

2. Idealni pasové vozidlo a soucasné rovnomérné zatizeni chodniku.

3. Rovnomeérné zatizeni mezi zvySenymi obrubami, avsak jen jednou v kazdém podélném
pruhu mostu [45].

Alternativy zatizeni Pro tFidu mostu
A B C
P [t] 15 10
by [m] 0,50 0,35
by [m] > 1,50 > 1,50
P t] 60 30 15
by [m] 0,50 | 0,50 0,35
by [m] 3,00 | 2,50 | 2,0
ay [m] 450 | 350 | 25
a [m] 7 6 5
0 az 30 m 600 500 400
Rovnomérné zatizeni [kg/m?| 30 az 130 m | 660-27 | 530-1 | 430-1
nad 130 m 400 300
Ptimkové zatizeni napfi¢ mostu [t/m)] 3 2

Tabulka 2.11: Alternativy zatizeni dle [7].

Dynamicky soucinitel se uvazoval podle Tab. 2.12.
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Dynamicky soucinitel pro konstrukce

Rozpéti ocelové, lehké | zZelezobetonové, | Klenbové s nadndsypem o
[mm] ocelobetonové | ocelobetonové pri tloustce nadndsypu drevéné
sprazené nesprazené, z ve vrcholu
predpjatého
betonu do 0,50 m nad 1,50 m
0az b 1,40 1,40 1,30
10 1,35 1,30 1,20
15 1,30 1,25 1,15
20 1,25 1,20 1,10
25 1,20 1,15 1,05 1,00 1,00
40 1,15 1,10 1,00
60 1,10 1,05 1,00
100 1,05 1,00 1,00
150 1,00 1,00 1,00

Tabulka 2.12: Dynamicky soucinitel pro silni¢ni mosty dle [7].
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2.4.7 CSN 73 6203 ZatiZeni mosti
Zikladni znéni normy CSN 6203

Roku 1968 byly mosty podle nové vydané technické normy CSN 73 6203 [8] rozdéleny do
dvou navrhovych zatézovacich tiid A a B:

a) zatézovaci tfida A - pro veskeré mosty prevadéjic

aa) dalnice a silnice 1., II., a IIL. tiidy podle CSN 73 6110,
ab) mistni komunikace funkéni tifdy A a B podle CSN 73 6110,

b) zatézovaci t¥ida B - pro veskeré mosty prevadéjici
ba) mistni komunikace funkéni tiidy C podle CSN 73 6110.

Norma CSN 73 6203 z roku 1968 uvazovala z pohledu dopravnfho pohyblivého svislého
zatizeni pouze jednu alternativu, a sice jediné trinapravové kolové vozidlo umisténé mezi
zvysené obruby za souCasného pusobeni rovnomérného zatizeni vSech dopravnich pési (pti-
padné i chodniki). Rozméry normového vozidla jsou uvedeny na Obr. 2.38. V zévislosti
na zatézovaci ttidé pak byly voleny intenzity zatizeni, viz Tab. 2.13. Rovnomérné zatizeni
dopravnich past bylo stanoveno v zavislosti na rozpéti mostu, viz Tab. 2.14.

ROVNOMERNE
ZATIZEN]

MM O O T T O I T T T g
P/3 PI3 | PI3
Y ]

1,50 , 1,50 ;, 1,50 ;, 1,50
A A A
6,00 m

'/

~

=,

, ZATIZENI

//

i1 !

o; o
/7 A

L =}
ROVNOMERNE _ =
= )

\—)

Obrazek 2.38: Trindpravové normové vozidlo z roku 1968 [8].

Dynamicky soucinitel svislého pohyblivého zatizeni od dopravy byl stanoven ze vztahu:

0,35 0,5
’ ’ (2.2)

kde L je rozpéti vysetfované Casti konstrukce (u spojitych konstrukei se jedna o rozpéti
nejvétsiho pole); g je celkové stalé zatizeni vySetfované ¢édsti konstrukce a p je celkové
zatizeni nahodilé, které lze umistit na vysetrované ¢asti konstrukce.
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Trida | Celkova | Népravovy | Kolovy | Tlak v do- | Ndhradni rovnomérné
tiha tlak tlak sedaci plose | zatizeni rozdélené na
vozidla kola pudorysnou plochu

vozidla

[Mp] [Mp] [Mp] | [Mp/m?] [Mp/m?]
A 60 20 10 83,33 60/3,6=3,33
B 30 10 5 41,66 30/3,6=1,66

Tabulka 2.13: Tiindpravové normové vozidlo z roku 1968 [15].

L| [m] |<20| 30|40 |50 | 60 | 70 | 80 | 90 | 100 | 110
Tida A |2 kp/m?] | 600 | 580 | 560 | 540 | 520 | 500 | 490 | 480 | 470 | 460
L| [m] | 120 | 130 | 140 | 150 | 160 | 170 | 180 | 200 | 250 | 300
p | [kp/m2] | 450 | 440 | 440 | 430 | 430 | 430 | 420 | 420 | 410 | 400
L| [m |<20|30 |40 |50 | 60 | 70 | 80 | 90 | 100 | 110
i p | 2| kp/m?] | 300 | 290 | 280 | 270 | 260 | 250 | 245 | 240 | 235 | 230
L| [m] | 120 | 130 | 140 | 150 | 160 | 170 | 180 | 200 | 250 | 300
p | [kp/m?] | 225 | 220 | 220 | 215 | 215 | 215 | 210 | 210 | 205 | 200

Tabulka 2.14: Nahodilé rovnomérné spojité zatizeni z roku 1968 [15].

Mezi lety 1968 az 1987 byla norma [8] nékolikrat novelizovana, a to v letech 1976 a 1987.
Nize jsou postupné uvedena pouzivana zatézovaci schémata navrhového zatizeni od dopravy.
Zména normy CSN 73 6203 z roku 1976
Zmeéna 7z roku 1976 prinesla uvazovani dvou alternativ zatizeni:

1) Zakladni rovnomérné zatizeni na pudorysné plose mostu v¢é. chodniki a soucasné
tfinapravové vozidlo mezi zvysenymi obrubami.

2) Zékladni rovnomérné zatizeni na ptudorysné plose mostu vé. chodnikii a souc¢asné jeden
zatézovaci pas $itky 3 m mezi zvySenymi obrubami.

Dynamicky soucinitel a tlaky trindpravového vozidla se po zméné stale urcovaly podle
zakladni normy z roku 1968, ale zména prinesla Gpravu rovnomérného spojitého zatizeni
dle soucinitelt ks a kg v zavislosti na Sitce a délce zatézovaci plochy podle Tab. 2.15.

sirka zatézovaci plochy | ks | délka zatézovaci plochy | kg

do 60 m 1,25

do 10 m 1,0

nad 60 m a do 100 m 1,0

nad 10 m 0,65

nad 100 m 0,8

Tabulka 2.15: Soucinitelé nahodilého rovnomérného spojité zatizeni podle zmény z roku
1976 [15].
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Obrazek 2.39: Zatézovaci pas sitky 3 m podle zmény z roku 1976 [8].

Zmeéna z roku 1976 také ptinesla nové kombinace zatizeni, které jsou uvedeny v Tab. 2.16.

Trida

Kombinace 1)

Kombinace 2)

A

zékladni rovnomérné zatizeni
400 kp/m? a soucasné tifna-
pravové vozidlo 60 Mp

zakladni rovnomérné zatizeni
400 kp/m? a soucasné zatézo-
vaci pas $fiky 3 m 400 kp/m?

zékladni rovnomérné zatizeni
200 kp/m? a soucasné tiin-
pravové vozidlo 30 Mp

zakladni rovnomérné zatizeni
200 kp/m? a soucasné zatézo-
vaci pas $fiky 3 m 200 kp/m?

Tabulka 2.16: Kombinace zatiZzeni podle zmény z roku 1976 [15].

Novelizace normy CSN 73 6203 z roku 1987
Pro navrh mostu byla podle novelizace normy [8] od roku 1987 pouzita nize uvedena zaté-
zovaci schémata svislého pohyblivého zatizeni:

A) Konstrukce mosti pozemnich komunikaci zatézovaci tfidy A musi vyhovét kazdému
z téchto zatizeni:

2)

)

d)

seskupeni zatizeni I, zahrnujicim na plose 5,5 x 36 m tii dvojice dvounapravovych
vozidel hmotnosti po 32 tunach, o napravovych silach 80 kN a 240 kN, které pri
vzajemné konstantni vzdalenosti pusobi v nejuc¢innéjsi poloze a zdkladni rovno-
mérné zatizeni 2,5 kN/m? na zbyvajici piidorysné ploge zatézovaciho prostoru
v neomezené délce (Obr. 2.40),

seskupeni zatizeni II, které zahrnuje zatézovaci pas sitky 3 m o zatizeni 9 kN /m?
umistény v nejti¢innéjsi poloze a zakladni rovnomérné zatizeni 3,5 kN /m? na zby-
vajici pudorysné plose zatézovaciho prostoru; délka zatiZeni je 96 m (Obr. 2.41),
zatizeni ¢tyfnadpravovym vozidlem hmotnosti 80 tun s ndpravovymi silami 4 x 200
kN v nejucinnéjsi poloze na pudorysné plose zatézovaciho prostoru (Obr. 2.42),

vyjimecéné zatizeni zvlastni soupravou (viz Obr. 2.43 nebo Obr. 2.44.
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Obrazek 2.40: Seskupeni zatizeni I [8].

B) Konstrukce mostti pozemnich komunikaci zatézovaci tfidy B musi vyhovét kazdému
z téchto zatizeni:

2)

c)

seskupeni zatizeni I, zahrnujicim na plose 5,5 x 36 m tii dvojice dvounapravovych
vozidel hmotnosti po 22 tunach, o napravovych silach 55 kN a 165 kN, které pri
vzajemné konstantni vzdalenosti pusobi v nejuc¢innéjsi poloze a zdkladni rovno-
mérné zatizeni 2,5 kN /m? na zbyvajici ptidorysné plose zatézovaciho prostoru v
neomezené délce,

seskupeni zatizen{ I1, které zahrnuje zatézovaci pas sitky 3 m o zatizeni 6 kN /m?
umistény v nejuc¢innéjsi poloze a zadkladni rovnomérné zatizeni 2,5 kN/m? na
zbyvajici pudorysné plose zatézovaciho prostoru; délka zatizeni je 96 m,
zatizeni ¢tyfnapravovym vozidlem hmotnosti 40 tun s ndpravovymi silami 4 x
100 kN v nejucinnéjsi poloze na pudorysné plose zatézovaciho prostoru,

Zatézovaci prostor u mostl se svodidly byl totozny s prijezdnim prostorem a jeho sitku
vymezovaly svodidla (popf. zébradelni svodidla). U mosti, u nichz nebyla osazena svodidla,
byla sitka zatézovaciho prostoru vymezena zvySenymi obrubami. Do takto definovaného za-
tézovaciho prostoru byla umistovana "vozidla've sméru jizdy v definovanych sestavach tak,
aby pro kazdy vysetrovany piipad bylo zatizeni umisténo v nejucinnéjsi poloze v podél-
ném i pricném sméru na pudorysné plose zatézovaciho prostoru. odleh¢ovaci uc¢inky nebyly

uvazovany.
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Obrazek 2.41: Seskupeni zatizeni IT [8].

Vozidlo Népravové sily
nahradni Zatizeni
= rovnomeérné na do-
w0 sV ’ ’
é potet celkové | padorysna zzitlzem na P P P 7 sedaci
| paoray| tha plocha pudorys- plochu
= p KN m2 nou plochu kola
= kN/m? kEN/m?
kN
A 2 320 15 21,33 80 240 | - - 1000,0
4 800 21 38,10 200 | 200 | 200 | 200 | 833,3
B 2 220 15 14,67 55 165 | - - 687,5
4 400 21 19,05 100 100 100 100 | 416,7

Tabulka 2.17: Napravové sily normovych vozidel [8].

Na jedné mostni konstrukci se uvazovalo vzdy jen jedno seskupeni zatizeni I nebo II nebo
jediné ¢tyinapravové vozidlo. U rovnomérnych zatizeni se pocitalo s pfimym pusobenim na
nosnou konstrukei (bez roznosu); u kolovych sil bylo poé¢itano s roznosem zatizeni. Piehled
zékladnich sestav zatézovacich stavi je uveden v Tab. 2.18. Kazda sestava zatizeni podle
Tab. 2.18 se povazovala ve smyslu kombinaci zatiZeni za jediné zatizeni [8].

Dynamické tc¢inky pohyblivého zatizeni byly ve statickém vypoctu zohlednény piendso-
benim statickych uc¢inku od svislého pohyblivého zatizeni dynamickym soucinitelem podle
rovnice 2.3. U velkych mosti (s rozpétim vétsim nez 100 m) nebo u slozitych soustav se
dynamické chovani konstrukce analyzovalo specidlnim dynamickym vypoctem [8].

1

Sy = <
" 0,95 - (1,4L)70,6 —

1,50, (2.3)

kde
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Obréazek 2.42: Zatizeni ¢tyindpravovym vozidlem [8].

- Zatézovaci sestava Dynamicky Moznost
Cislo soucinitel soucasného

Nazev Druh Ptisobisté pusobeni

1 Seskupeni 1 Normélng Zaterovact 147
Seskupeni 11 prostor mostu | J, 24+ 7

3 Ctyinapravové | Vyhradni tf. A, B 34+ 7
vozidlo

4 Zvlastni Zatézovaci 440
souprava podle Vjimeéné prostor mostu 1,05
Obr. 2.43 tr. A

5 | Zvlastni Zateézovact 5+0
souprava podle prostor mostu
Obr. 2.44A tf. A na

branych
6 | Zvlastni Vybranye 6+ 0
trasach
souprava podle
Obr. 2.44B
Bez T+1

Svislé zatizeni Chodniky :

7 oo N Sni . . d kéh
chodniku ormaint vSech mostu ynva‘m'lc eho | T+ 2

soucinitele 743

Tabulka 2.18: Prehled zakladnich zatézovacich sestav mosti pozemnich komunikaci [8].

L je rozpéti vysetfované nosné konstrukce nebo jeji ¢asti v m. V ptripadech, kdy velikost
rozpéti L neplyne jednoznac¢né z mostni konstrukce, uvazuji se nahradni délky rozpéti
L4 uvedené v Tab. 2.19.
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Mosty navrzené podle [8] na zatézovaci t¥idu A musely také vyhovét navrhovému vyji-
mecnému zatizeni tzv. zvlastni soupravou - zatézovaci schéma je zobrazeno na Obr. 2.43.
Zvl1astni souprava se predpokladala jako jediné svislé pohyblivé zatizeni na mosté pohybu-
jici se konstantni rychlosti v < 5 km/h v nejvyhodnéjsi stopé stanovené projektantem
s ohledem na charakter mostni konstrukce (obvykle v ose mostu) s pripustnou odchylkou
od nejvyhodnéjsi stopy + 0,3 m. Dynamicky soucinitel pro zatizeni zvlastni soupravou byl
stanoven hodnotou §, = 1,05 [8]. Na vybranych dulezitych trasadch byly mosty zatézovaci
tiidy A navrhovany pomoci zatézovacich schémat zvlastnich souprav podle Obr. 2.44 [§].

Rozméry vm

A B
r_ r_ 2800 kN
— : ¥
3 x 140 kN 14 % 160 kN = 1960 kN 3x WO KN

TRy

15,15, 40 13x14 =182 L

X Ll

T

T0kN 70kN 4% 35kN Dotykov plocha kol

l l { 1 l l 2133 (ve sméru mostu)

Pf} {napffé mostu)
L 20 | 08,10 ,08

2,6

Obrézek 2.43: Sestava napravovych sil zvlastni soupravy [8].
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Radek

Konstrukce, popr. jeji cast

Nahradni délka L4

1 Plech mostovky Vzdalenost podélnych vyztuh; pri
nestejnych vzdalenostech jeji stredni
hodnota

2 Prosté nosniky Rozpéti

3 Konstrukce o jednom poli, na obou | Kolmé vzdédlenost ulozeni nebo
koncich wulozené nebo vetknuté, | vetknuti, popf. stfedni hodnota
kolmé i sikmé, téz nepravidelného, | vSech kolmych vzdalenosti ulozeni
popr. zakiiveného pudorysu (desky, | nebo vetknuti
tramy, ramy)

4 Deskové konstrukce ulozené nebo | Stiedni hodnota vsSech kolmych
vetknuté po obvodé, téz sikmé nebo | vzdalenosti uloZzeni nebo vetknuti,
nepravidelného padorysu obdobné jako u radku 3

) Oblouky Polovina rozpéti

6 Vetknuté konzoly Dvojnasobna délka vylozeni

7 Spojité konstrukce kloubové Rozpéti poli (tj. vzdalenost stredu
podepfeni) jak u ¢asti s previslymi
konci, tak u ¢asti vlozenych

8 Spojité konstrukce (deskové, tra- | Aritmeticky prumér rozpéti vsSech
mové, ramové) poli

9 Spojité oblouky Aritmeticky prumér polovin rozpéti
vsech poli

10 Konstrukce zavésené a visuté Individudlné (provede se dynamicky
vypocet)

11 Clenéné podpéry, ocelové a beto- | Ly podporovanych mostnich poli

nové sloupy, ramové stojky, pri-
vlaky, klouby, loziska, kotvy, tlozné
kvadry (lavice); tlaky pod lozisky
i mezi tloznymi kvadry a zdivem

Tabulka 2.19: Nahradni délky L, pro vypocet dynamického souéinitele §, dle [8].
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Obrézek 2.44: Sestava napravovych sil zvlastnich souprav pro vybrané trasy [8].
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2.4.8 ZatiZeni mosti podle CSN EN 1991-2

Jiz v roce 1975 rozhodla Komise evropského spolecenstvi o harmonizaci technickych speci-
fikaci v oblasti stavebnictvi s hlavnim cilem odstranit technické prekazky obchodu napftic¢
Evropou. Komise iniciovala vytvoreni souboru technickych pravidel pro navrhovani staveb-
nich konstrukei, které mély byt zpocatku alternativnim fesenim k narodnim pravidltm.
Postupné vsak tato evropskd pravidla nahradila pivodni narodni pravidla ¢lenskych statu
evropského spolecenstvi. Prvni generace evropskych norem, tzv. Eurokédu, byla zverejnéna
jiz v 80. letech.

Program Eurokédt tvori soubor nékolika technickych norem, které obvykle sestavaji
z dil¢ich ¢asti. V oblasti zesilovani betonovych mosti se tak jednd zejména o:

o EN 1990 Eurokdd: Zasady navrhovani konstrukei [27],
o EN 1991 Eurokdd 1: Zatizeni konstrukei [10],
o EN 1992 Eurokdd 2: Navrhovani betonovych konstrukei [9] a [13].

Eurokédy ponechavaji jednotlivym ¢lenskym stattim pravo stanovit hodnoty tzv. ote-
vienych parametrii pro ndrodni vybér, tudiz se v jednotlivych evropskych statech mohou
nékteré dil¢i ¢asti norem mirné odliSovat.

V technické normé CSN EN 1991-2 [10] jsou stanoveny névrhové modely dopravniho
zatizeni LM1 a LM2 (LM = load model), které reprezentuji nejvétsi dopravni zatiZeni, se
kterym se lze v praxi aktudlné setkat nebo které lze ocekavat. Déle [10] uvadi model zati-
zeni LM3, ktery reprezentuje zatizeni sestavami zvlastnich vozidel, které vyzaduji povoleni
k pohybu na hlavnich trasiach evropskych zemi. Jednotlivé ¢lenské staty maji moznost sta-
novit si vlastni regula¢ni soucinitele zatizeni o a § podle kategorie pozemni komunikace
a timto zplisobem lze maximalni hodnoty zatiZzeni podle Eurokédu upravovat, viz Tab. 2.20.
Posledni model zatiZeni podle [10] je model LM4, ktery predstavuje zatizeni davem lidi.

Vyse uvedené modely zatizeni vychazeji ze statistického vyhodnoceni méreni provadé-
nych v nékolika evropskych zemich mezi lety 1977 a 1990, kdy zakladni informace o vozidlech
pochézeji z Francie, Némecka, Itdlie, UK a Spanélska.

skupina pozemnich komunikaci | ag1 | ag2 | a3 | ag | ag | ag(i > 2) a oy

1 1 1 1 1 |24 1,2

2 0,8 108 1| 08 |045| 1,6 1,6

Tabulka 2.20: Hodnoty regula¢nich souéiniteli o pro CR. [10]

Pozemni komunikace v CR se z hlediska zatiZeni déli do dvou skupin:

skupina 1 | vSechny pozemni komunikace s vyjimkou komunikaci uvedenych ve sku-
piné 2

skupina 2 | silnice III. t¥idy pfedem stanovené prislusnym tradem, obsluzné mistni
komunikace a tc¢elové komunikace

Tabulka 2.21: Skupiny pozemnich komunikaci [10]
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Modely zatizeni definované v [10] nepopisuji skutecné zatizeni, ale byly sestaveny tak,
aby vyjadfovaly t¢inek skuteéné dopravy v evropskych zemich v roce 2000 [10].

Modely zatizeni se umistuji do zatézovacich pruht, jejichz pocet a sitky jsou definovany
podle Tab. 2.22. Umisténi zatézovacich pruhti na nosné konstrukci nemusi nutné souviset
s jejich ¢islovanim a také pro jednotliva posouzeni meznich stavli miaze byt umisténi rizné
tak, aby tcinek zatézovactho modelu byl co nejnepiiznivéjsi. Pruh, ktery vykazuje nejméné
priznivy ucinek je oznacen jako pruh ¢. 1, pruh, ktery vykazuje druhy nejméné priznivy
ucinek, je oznacen jako pruh ¢. 2 (Obr. 2.45).

[

®

=
©@

w
W, @
W @
t
Legenda
w Sitka vozovky wy Sirka zatéZovaciho pruhu
1 zatézovacipruh €. 1 2 zatéZovaci pruh €. 2
3 zatéZovacipruh é. 3 4 zbyvajici plocha

Obrazek 2.45: Ukazka ¢islovani pruht v obecném piipadé [10].

Sitka vozovky w | Podet zatéZova- | Sitka zatéZova- | Sitka zbyvajici
cich pruhu cich pruhua w; plochy

w<5,4m n; =1 3m w—3m

S dm<w<6m | n;=2 5 0

6 m<w n; = Int(y) 3m w—3-n;

Tabulka 2.22: Pocet a sitka zatézovacich pruhu [10].

Model zatizeni 1
Model zatizeni 1 (LM1) predstavuje soustiedénd a rovnomérna zatizeni, kterd zahrnuji
vétsinu uc¢inkt bézné dopravy osobnimi a nakladnimi vozidly na pozemnich komunikacich
[10]. Puasobi v kazdém zatézovacim pruhu a je slozen ze dvou diléich ¢ésti:

a) soustredéné zatizeni od dvojndpravy (tandem systém - TS), kdy kazda ndprava ma

tihu:

ag - Qk (2.4)
TS se pohybuje v ose pruhu. Kontaktni plocha kola se uvazuje ¢tvercova o strané
0,40 m.

57



b) rovnomérné zatizeni (uniformly distributed load - UDL) o tize na m? zat&Zovaciho

pruhu:
Qq - gk (2.5)

UDL pusobi pouze v neptiznivych ¢astech konstrukce podle pri¢inkovych ploch [10].

Charakteristické hodnoty Q;k a ¢;k v¢. dynamického souc¢nitele jsou uvedeny v Tab. 2.23

L. Dvojnaprava (TS) | Rovnomérné zatizeni (UDL)
Umisténi
népravové sily Q;k [EN] qik [kN/m?]
Pruh ¢. 1 300 9
Pruh ¢. 2 200 2.5
Pruh ¢. 3 100 2,5
Ostatni pruhy 0 2,5
Zbyvajici plocha 0 2,5

Tabulka 2.23: Model zatizeni 1 - charakteristické hodnoty [10].

Qg ka g (.-.-)1k Cy Gix

2 G = =
S R B T, T E

X

TDAU T‘i

Legenda

(1) pruh €. 1: Oy = 300 kN; g, =90 kN/m>

(2) pruh €. 2 Qo = 200 kN, g2k = 2,9 kN/m?

(3) pruh €. 3. Q3 = 100 kN, g3k = 2,5 kN/m?
pro w; = 3,00 m

Obrazek 2.46: Pouziti modelu LM1 [10].

Model zatizeni 2
Model zatizeni 2 (LM2) tvoii pouze jedna dvojnéprava o pusobici sile 8 - Quk, kde Qqr je
rovno 400 kN v¢. dynamickych ac¢inki. Dotykova plocha kazdého kola je v tomto modelu
uvazovana jako obdélnik o strandch 0,35 m a 0,60 m (viz 2.47. Tento model se pouziva
zejména pro lokélni ovéreni [10].

Model zatizeni 3
Model zatizeni 3 (LM3) predstavuje zatizeni od zvlastnich vozidel (napf. pramyslova vozi-
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skupina pozemnich komunikaci | (g

1 0,8
2 0,65

Tabulka 2.24: Hodnoty souéinitelii By pro CR [10]

Legenda
X podélna osa mostu
1 obrubnik

Obrazek 2.47: Model zatizeni 2 [10].

dla, nadmérna doprava), ktera mohou jezdit po traséch, kde je povoleno vyjimecné zatizeni.
Tento model zatizeni se pouziva jak pro celkové posouzeni, tak i pro lokalni ovéreni. LM3
sestava z rtznych uspotradani napravovych sil, které jsou definovany v narodnich piilohach
normy [10]. Modely zvlastnich vozidel LM3 se uvazuji pouze u mosti, kde je to potfebné,
napr. u mosti, které jsou umistény na pozemnich komunikacich vybranych tras pro prepravu
nadrozmérnych nakladu [10]. Nize v Tab. 2.25, 2.26 a 2.27 jsou uvedeny sestavy zvlastnich
vozidel podle ¢eské narodni prilohy pro pouziti na dalnicich, rychlostnich silnicich a silnicich
I., II. a ITI. tfidy.

Model zatizeni 4
Model zatizeni 4 (LM4) reprezentuje zatizeni davem lidi. Pouziva se pouze pro lokdlni ové-
feni a zatizeni se umistuje pouze v prislusnych c¢astech konstrukce. Normova hodnota zati-
zeni davem lidi je uvazovana jako rovnomérné zatizeni o velikost 5 kN/m? v¢. dynamického
soucinitele [10].

Rtzna zatizeni dopravou, kterad lze uvazovat na konstrukci soucasné, jsou stanovena
sestavami zatizeni, které se déle ve vypoc¢tu idi kombina¢nimi pravidly podle [27].
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Celkova 1800 kN 3000 kN

tiha

Oznaceni 1800,/200 3000/240

Napravy n=9x200kN,e=1,50m n =1x120+ 12 x 240 kN, e =

1,50 m

Umisténi Zvlastni  vozidlo se pohybuje | Zvlastni vozidlo sitky do 4,5 m se

zatiZeni v jednom jizdnim pruhu (¢islo 1), | pohybuje v idedlni stopé v prostoru
v tomto pruhu se nesmi umistit | vSech zatézovacich pruhi, pricemz
soucasné pusobici model zatizeni | se uvazuje mozna odchylka od této
LM1 po celé délce mostu. polohy + 0,50 m.

Kombinace| Model zatizeni LMI1 se uvazuje | Po celé délce nosné konstrukce

zatizeni v pruhu 2 (a dalsich) hodnotami pro | mostu musi byt vyloucena veskerd
pruh 2 (a dalsi) bez soustfedénych | ostatni doprava.
zatizeni od dvojnépravy, tj. pouze
char. hodnotami pro rovnomérné za-
tiZzeni ovg; - Qri, TESP. Qg * Qr-

Rychlost Normalni (< 70 km/hod) Nizka (< 5 km/hod)

Dynamicky|| Ano, p = 1,25 Ano, ¢ =1,05

soucinitel

Poznamka || Pri prejezdu zvlastniho vozidla ne- | Jednd se o jediné vozidlo na mosté.
bude povolen soubézny provoz pro
vozidla nad 5 t.

Tabulka 2.25: Zvlastni vozidla pro dalnice, rychlostni silnice a vybrané trasy urcené MD

CR [10].

Celkova tiha 1800 kN
Oznaceni 1800/200
Napravy n=9x200kN,e=1,50m

Umisténi zatiZeni

Zvl1astni vozidlo se pohybuje v idealni stopé v prostoru
vSech zatézovacich pruhti, pricemz se uvazuje mozna
odchylka od této polohy 4 0,50 m.

Kombinace zatiZzeni

Po celé délce nosné konstrukce mostu musi byt vylou-
Cena veskerd ostatni doprava.

Rychlost

Normalni (< 70 km/hod)

Dynamicky soucinitel

Ano, p =1,25

Poznamka

Jedné se o jediné vozidlo na mosteé.

Tabulka 2.26: Zvlastni vozidlo pro silnice I. a II. tridy [10].
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Celkova tiha 900 kN

Oznaceni 900/150

Napravy n==6x150 kN, e=1,50m

Umisténi zatiZzeni Zvlastni vozidlo se pohybuje v prostoru zatézovacich
pruh.

Kombinace zatizeni Po celé délce nosné konstrukce mostu musi byt vylou-
Cena veskera ostatni doprava.

Rychlost Normalni (< 70 km/hod)

Dynamicky soucinitel Ano, ¢ =1,25

Poznamka Jedné se o jediné vozidlo na mosté.

Tabulka 2.27: Zvlastni vozidlo pro silnice III. t¥idy v pozemnich komunikacich skupiny
1 [10].

Typ zatizeni Svislé sily na vozovce
Zatézovaci model LM1 LM2 LM3 LM4
= grla char. hodnoty
i% grlb char. hodnota
S
g gr2 casté hodnoty
‘g grd char. hodnota
” grd viz Tab. 2.25 char. hodnota

Tabulka 2.28: Stanoveni sestav zatizeni dopravou (svislé zatizeni na vozovce) [10].

Typ zatizeni Vodorovné sily na vozovce Zatizeni chodnika
Zatézovaci model brzdné sily odstredivé sily | rovnomérné svislé zatizeni
= grla viz NA viz NA kombinaéni hodnota
E% gr2 char. hodnota | char. hodnota
; gr3 char. hodnota
% grd char. hodnota
7 grd viz NA viz NA

Tabulka 2.29: Stanoveni sestav zatizeni dopravou (ostatni zatizeni) [10].
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2.4.9 Porovnani navrhovych zatiZzeni od dopravy

V kap. 2.4 byly strucné predstaveny navrhové normy pro betonové silni¢ni mosty od roku
1904 (Novy mostni fad [2]) az po aktualni CSN EN technickou normu (CSN EN 1991-2 [10]),
podle které se posuzuji a navrhuji zelezobetonové mosty dnes. Z duvodu rozsahu disertac¢ni
prace byla kap. 2.4 zamérena pouze na navrhové sestavy zatizeni silni¢nich mostt, které
byly pouzivany pro navrh mosti v dobach jejich platnosti.

Navrhové sestavy zatizeni jsou odrazem dopravnich narokt, ve kterych byly historické
zelezobetonové mosty projektovany. Mohutny rozvoj silni¢ni dopravy ve 20. stoleti zapriéinil
i neustale zvysujici se naroky na mostni konstrukce, které byly promitdny do zatézovacich
schémat nové vydanych smérnic nebo technickych norem pro navrhovani mosta. Zvysujici
se naroky dopravy se dotykaji i jiz vybudovanych mostnich konstrukei, které musi spliovat
aktualni pozadavky na zatizitelnost mostt, maji-li byt bezpecéné provozovany na silniéni
siti. To vede na potfebu tyto mosty zesilovat.

Vyvoj navrhového dopravniho zatiZeni silni¢nich mostta (1904-2005)
maximélni titha napravy
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Obrazek 2.48: Vyvoj navrhového zatizeni silni¢nich mostu od dopravy mezi lety 1904 a 2005
- maximalni zatizeni na napravu.

Na Obr. 2.48 a Obr. 2.49 je graficky znazornén vyvoj navrhového dopravniho zatizeni
silni¢nich mostt mezi lety 1904-2005. V grafech jsou pro porovnani vyneseny hodnoty néavr-
hovych zatizeni podle uvedenych norem v kap. 2.4.1 az 2.4.8. Dilezité je také poznamenat,
Ze starsi normy pro navrhovani rozlisSovaly rizné intenzity dopravnich zatiZeni pro rizné
tridy pozemnich komunikaci - I. tiida, II. tiida a III. tfida, zatimco jiné normy pracovaly
s tzv. zatézovacimi tfidami, které nejsou totozné s tfidami pozemnich komunikaci. Napft.
podle CSN 73 6203 [15], se mostni konstrukce navrhovaly podle zatézovacich t¥id - tifda
A a tfida B. Podle pozadavku zatézovaci tfidy A se navrhovaly mosty na vsech t¥idach
pozemnich komunikaci, tedy I., II. i ITI. tr¥idy. Podle pozadavki zatézovaci t¥idy B se navr-
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hovaly pouze mosty na mistnich komunikacich. S pfichodem Eurokédi byly zatézovaci tridy
A a B zruSeny a nové byly zavedeny dvé skupiny pozemnich komunikaci - skupina pozem-
nich komunikaci 1 a 2. Skupina 1 zahrnuje z hlediska zatizeni vSechny pozemni komunikace
s vyjimkou silnic III. tfidy a mistnich komunikaci. Dalsi ptiklady lze nalézt i u starsich
predpista. Z téchto diivodl nelze primo porovnavat veskeré uvedené hodnoty zatizeni, ale
pouze hodnoty zatizeni pro I. tfidu pozemnich komunikaci, zatézovaci tiidu A a pro skupinu
1 pozemnich komunikaci (v grafech zobrazeny cervenou barvou), jednd se tedy o maximélni
hodnoty zatizeni podle jednotlivych norem.

Névrhové dopravni zatizeni silni¢nich most na Obr. 2.48 je pro srovnani uvedeno podle
maximalni uvazované hmotnosti jedné napravy teoretického zatézovaciho vozidla v tunéch.
P¥i porovnéni hodnot zatizeni na ndpravu z roku 1904 (10 t) a z roku 2005 (32 t) se jedna
o néarust zatizeni o 320 % a lze formulovat nasledujici zavér. Z pohledu dnesnich standardu
pro navrhovani mosta byly prvni Zelezobetonové mosty navrhovany na dopravni zatizeni
odpovidajici pouze 31,25 % hodnoty aktuané pozadovaného napravového zatizeni dle CSN
EN.

Obr. 2.49 znazornuje porovnani uvazované intenzity nédvrhového rovnomeérného spoji-
tého zatizeni v kN/m?, kdy vychozi hodnota zatiZeni z roku 1904 byla uvazovana intenzi-
tou 4,6 kN/m?. Nyni, pode Eurokédu, je max. uvazovana intenzita 9 kN/m?2. V pifpadé
spojitého zatiZeni se tak jedna o narust intenzity o 196 %, neboli mosty z roku 1904 byly
navrhovany s uvazovanim 51,11 % hodnoty rovhomérného spojitého zatizeni pfi porovnéani
oproti dnesnim standardi dle CSN EN.

Vyvoj navrhového dopravniho zatiZeni silni¢nich mostta (1904-2005)
intenzita spojitého zatizeni
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Obrazek 2.49: Vyvoj navrhového zatizeni silni¢nich mosti od dopravy mezi lety 1904 a 2005
- spojité zatizeni.
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2.5 Metody vypoctu zelezobetonovych prvki

Ve 20. stoleti se pro navrh zelezobetonovych konstrukénich prvka postupné vyuzivaly rizné
metody. Dnes tak rozeznavame tii odlisné teorie pro dimenzovani, a to: klasicky zptusob
vypoctu (metoda dovolenych naméhani), vypocet podle stupné bezpecnosti a vypocet podle
meznich stavii. V oboru mostniho stavitelstvi se pro vypocet konstrukei vyuzivala az do
roku 2010 metoda dovolenych naméhéni a poté (se zavedenim Eurok6di) metoda meznich
stavi s dil¢imi souciniteli, proto se autor diserta¢ni prace budé vénovat predevsim témto
v mostni praxi pouzivanym metodam vypoctu.

Drtive nez budou predstaveny jednotlivé metody pro dimenzovani zelezobetonovych pri-
fezl, je vhodné uvést zakladni zjednodusujici predpoklady vypoctu. Prvnim zjednodusuji-
cim predpokladem pouzivanym jiz od pocatku betonového stavitelstvi az dodnes je pred-
poklad, ze vyztuzeny beton se chova jako dokonale pruzny materidl. Dalsim predpokladem
je tzv. Bernoulliho—Navierova hypotéza, kterd uvadi, ze prufez, ktery je pred deformaci
rovinny, zlustava rovinny i po deformaci, resp. prurezy po deformaci ztustavaji kolmé na
deformovanou stifednici prutu. Méfeni tuto hypotézu potvrdilo u ohybanych prvki, jejichz
prufezové rozméry jsou malé oproti jejich délce. To znamena, ze pomérné stlaceni nebo
roztazeni je pfimo (linedrné) imérné vzdalenosti bodu prufezu od neutralni osy [42]. Stu-
diem prubéhu normalovych napéti bylo zjiSténo, Ze nerostou vzdy tmérné vzdalenosti od
neutralni osy, ale zmény napjatosti v prurezu lze charakterizovat tfemi zakladnimi stadii,
které jsou popsany nize (Obr. 2.50).
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Obrazek 2.50: Stadia napjatosti zelezobetonového prurezu [53].

e Stadium I - pusobi cely prirez
V tomto stadiu plisobi cely betonovy priifez jak v tlacené tak i v tazené oblasti. Vy-
ztuz plné spolupusobi s betonem a jeji pomérné pretvoreni €5 je rovno pomérnému
pretvoreni betonu ve stejné trovni €.. Pii mensich intenzitach zatizeni je normalové
napéti na prafezu primo tmérné pomérnému pretvoreni a lze jej stanovit podle teorie
pruznosti (Hookuv zdkon, 0 = E - €). Vypocet napéti ve stddiu I lze provadét na
tzv. idedlnim priarezu, kdy je mysleny teoreticky priifez tvoren zdkladnim materidlem
(zpravidla betonem) a charakteristiky druhého materidlu (zpravidla oceli) jsou uva-
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Zovana o, nasobné, kde o, = Es/E.. Napéti ve vyztuzi je tedy a. ndsobné vétsi, nez
napéti v prilehlém vldkné betonu [53].

Stadium I Zelezobetonového prurezu prechazi do stadia II pri vétsich intenzitdch za-
tizeni, pri kterych je dosazeno tzv. meze vzniku trhlin. To je stav, kdy pomérné pre-
tvoreni v krajnich tazenych vlaknech betonu vyvozuje napéti, které je rovno pevnosti
betonu v tahu, tedy oo = fer [53].

Stadium I zZelezobetonového prirezu se zpravidla vyuziva pro vypocet meznich stavi
pouzitelnosti (vypocet napéti, pruhybu, sitky trhlin apod.), ale i ke stanoveni mini-
malniho vyztuzeni prarezu pro zamezeni kiehkého poruseni pii prekroceni napéti na
mezi vzniku trhlin [53].

e Stadium II - beton v tahu nepusobi, v tlaku bez vyuziti plasticity

P1i dalsim navySovani intenzity zatiZeni nad mez vzniku trhlin se v tazené oblasti po-
stupné zacinaji rozvijet trhliny. V misté kazdé trhliny je beton prakticky vyloucen ze
spoluptisobeni a vétsi ¢ast tahové sily je prendsena vyztuzi. To méa za nasledek, Ze ne-
utralni osa (osa nulovych pomérnych pretvoreni) se presouva blize k tlacenému okraji
prurezu. Spoluptisobeni betonu a vyztuze je zajisténo pouze v mistech neporuseného
betonu mezi trhlinami. Napéti betonu v tlacené ¢dsti prurezu lze priblizné povazovat
za linedrni (plati pfiblizné do o, = 0,4- f., kde f. je pevnost betonu v tlaku). Vypocet
napéti lze provadét podobné jako ve stadiu I, jen prifrezové charakteristiky je nutné
uvazovat bez tazené oblasti betonu [53].

Tento stav prifezu se vyuziva u metody dovolenych namahani a také v pripadé metody
meznich stavi pro vypocet meznich stavi pouzitelnosti [53].

e Stadium III - beton v tahu nepusobi, v tlaku s vyuzitim plasticity

Pfi dalsim navyseni intenzity zatizeni se priifez dostane do stadia 111, do tzv. mezniho
stavu, kdy rozdéleni napéti v tlaceném betonu jiz neni linearni a je vyuzito plastického
chovani. Vyztuz muze byt v pruzném nebo v plastickém stavu (podle miry vyztuzeni
prufezu). K poruseni prufezu v meznim stavu dojde bud z duvodu pretrzeni tazené
vyztuze nebo drcenim tlaceného betonu [53].

7 napjatostniho stadia III vychéazi vypocet mezni inosnosti podle metody stupné
bezpecnosti a také podle metody meznich stavi, kde misto skutec¢nych hodnot sil,
pevnosti a pomérnych pretvoreni se pracuje s hodnotami navrhovymi.

2.5.1 Metoda dovolenych namahani

Prvni celosvétové rozsitena metoda pro navrhovani nejen zelezobetonovych stavebnich kon-
strukci byla metoda dovolenych namahani oznacovana také jako "klasicka metoda'.

I kdyz pouzitim klasické metody dochazelo vlivem zavedenych zjednodusujicich pred-
pokladi k odchylkdm oproti skute¢nému chovani prifezu, poskytovala tato metoda jako
jedind z uvedenych metod pomérné relevantni obraz o statickém piisobeni a namahéani jed-
notlivych vlaken dimenzovaného prifezu pii daném uvazovaném zatizeni. Z tohoto divodu
se metoda dovolenych namahéni vyuzivala pro navrh mostnich a inzenyrskych konstrukci
vych metod v pozemnim stavitelstvi. Podle metody dovolenych namahani se navrhovaly
konstrukce zZelezobetonové, predpjaté, konstrukce sprazené i kombinované z prefabrikatu
s dobetonavkou [40].
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Metoda dovolenych namahéni vychazela z predpokladu, ze v definovaném oboru namé-
hani prifezu se beton v tlaku a tazend betonarska vyztuz spolecné chovaji jako dokonale
pruzné materialy (pro pomérna pretvoreni plati Hookuv zdkon). To v praxi znamenalo,
ze pretvarné vlastnosti materiali 1ze vyjadiit pomoci jejich modult pruznosti (Ep pro be-
ton, Es pro ocel). S pusobenim tazené ¢asti betonového prifezu se zpravidla nepocitalo
(zavadélo se E;) = 0), protoze platil obecny predpoklad, Ze v posuzovaném kritickém fezu
je tazeny beton poruSen trhlinou. Pro dimenzovani Zelezobetonového prurezu bylo treba
stanovit velikost tzv. pracovniho soucinitele vyztuze n = E/Ej, idedlniho prufezu, ktery
byl z diavodu proménlivosti modulu pruznosti betonu Ejp stanoven predpisem a do vypoctu
vstupoval jako konstanta, napt. n = 15. [40].

Na obrazcich Obr. 2.51 a Obr. 2.52 jsou ilustracné ukizany mezni ohybové tinosnosti
podle metody dovolenych namahani prarezt mostu v HolySové a v Plzni.

PROREZ V KRAJNIM POLI (vjztuz podle diagnostiky 13¢40):
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Obrézek 2.51: Vypocet inosnosti prufezu podle metody dovolenych namahani (most za obci
Holysov).
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Obrézek 2.52: Vypocet tnosnosti prufezu podle metody dovolenych nam&héni (most
v Plzni).
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2.5.2 Metoda stupné bezpecnosti

Metoda stupné bezpecnosti byla druhéd vSeobecné rozsirend metoda pro navrhovani zelezo-
betonovych konstrukei v oboru pozemniho stavitelstvi, ktera byla do praxe zavadéna po II.
sveétové valce.

Vypocet podle stupné bezpecnosti vychazel z rozdéleni napéti po prurezu na mezi inos-
nosti. Pouze v oblasti, kde se tazena oblast prufezu teoreticky porusila Siroce otevienymi
trhlinami, které by ohrozovaly trvanlivost konstrukce, bylo tfeba za mez tnosnosti pova-
zovat jiz mez pouzitelnosti konstrukce. Predpokladalo se tedy vyuziti betonaiské vyztuze
do meze pritaznosti. Pfi dimenzovani zelezobetonového prvku podle stupné bezpecnosti
muselo byt maximalni pripustné namahéani prafezu (vyslednice vnéjsich sil) nejvyse 1/s né-
sobkem jeho mezni dnosnosti. Potom stupen bezpecnosti s byl vlastné mirou bezpecnosti,
kterd byla predepsana raznymi hodnotami pro jednotlivé zptisoby namahani. U vyztuzenych
prvki se stupen bezpecénosti s pohyboval okolo 2, u nevyztuzenych okolo 3 az 6 [40)].

Podminka, aby pripustné zatizeni prurezu neprestoupilo 1/s (nejéastéji 1/2) nésobek
jeho mezni inosnosti zajistoval, ze i kdyz se pri vyrobé prvku seskupilo v jednom nebezpec-
ném prurezu nékolik nepriznivych odchylek v oboru pripustnych tolerancich a pfi provozu
doslo k nepatrnému moznému zvétSeni zatizeni oproti predpokladu, prifez se neporusil [40].

Nevyhodou metody stupné bezpecnosti je, ze neposkytuje odpovidajici predstavu o cho-
vani prafezu pii zatizeni, pro které je konstrukce navrzena, a proto se tato metoda nehodila
pro posuzovani vlivu postupného zatézovani prvku v riznych stavebnich stadiich a pro kon-
strukce predpjaté ¢i sprazené [40].

2.5.3 Metoda meznich stava

Do praxe byla zavadéna piiblizné v poloviné 20. stoleti, v CR se metodé meznich stavi
vénoval od pocatku 60. let prof. Hruban. Jedna se o aktualné pouzivanou metodu v tzv.
Eurokddech, kdy se spolehlivost konstrukce ovéruje pomoci dil¢ich souciniteld spolehlivosti
(metoda dil¢ich soucinitelt spolehlivosti - polopravdépodobnostni metoda).

Vypocet zelezobetonovych prvki podle meznich stavi také predpoklada rozdéleni na-
péti po vysce prufezu na mezi inosnosti, ovsem misto primeérné tinosnosti se zaméruje na
predpokladanou minimalni hodnotu. Vyslednice vnitinich sil priblizné odpovidé statisticky
odvozenym nejmensim velikostem meznich napéti u obou spolupisobicich materialt pii zvo-
lené pravdépodobnosti vyskytu vyssich pevnosti, a tim je zajiSténa statistickd zaruka tinos-
nosti. Soucinitele odolnosti snizuji vlastnosti materidlu, aby zohlednily jejich mozné zhor-
seni nebo nedokonalost. Naopak pro vypocet vyslednice vnéjsich sil pusobicich na prufez,
metoda meznich stavii uvazuje maximalni statisticky urcené zatizeni. Soucinitelé zatizeni
zvysuji zatizeni, aby nedoslo k moznému podhodnoceni. Toto nédvrhové zatizeni zpravidla
neni na konstrukci pripustné, ale mohlo by se za urcitych zcela vyjimecénych podminek na
konstrukei vyskytnout [40].

Takto ziskané extrémni hodnoty obou vyslednic se poté navzdjem porovnavaji v upra-
venych hodnotach pomoci diléich souciniteli, které vystihuji vSsechny ostatni mozné Cinitele
ovliviiujici bezpeénost konstrukce [40].

Na obréazcich nize (Obr. 2.53 a Obr. 2.54 jsou pro porovnani ukdzany ohybové inosnosti
podle metody meznich stavi. Jedna o stejné prirezy mostu v Holysové a v Plzni, jako na
obrazcich Obr. 2.51 a Obr. 2.52.

Vypoctova ¢ast disertacni prace je zpracovana v souladu s aktualné platnymi normami
(normy EN), které vyuzivaji pro posouzeni konstrukei metodu meznich stavi.
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PROREZ V KRAJNIM POLI PODLE EN (vjztu? podle diagnostiky 13¢40)
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Obrazek 2.53: Vypocet tinosnosti prufezu podle metody meznich stavi (most za obci Ho-

Iysov).
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Obrazek 2.54: Vypocet tinosnosti priufezu podle metody meznich stavi (most v Plzni).
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2.6 Zatizitelnost mosti pozemnich komunikaci dle CSN 73
6222

Zatizitelnost mostni konstrukce definuje nejvétsi okamzitou celkovou hmotnost kazdého
z vozidel, jejichz jizdu 1ze na mosté dovolit za danych podminek a zaroven plati, ze aktualni
zatizitelnost mostu musi byt vzdy stanovena pred uvedenim mostu do provozu. Zasady
stanoveni jednotlivych druhu zatiZitelnosti novych i existujicich mostnich konstrukeci na
pozemnich komunikacich v CR jsou uvedeny v technické normé CSN 76 6222 [21]. Podle
typu uvazované dopravni situace rozlisujeme podle [21] t¥i druhy zatiZitelnosti, a sice:

e normalni zatizitelnost V,, - nejvétsi okamzita hmotnost jednoho vozidla, které mutze
prejizdét most bez dopravnich omezeni, v libovolném poctu a bez omezeni provozu
chodctl a cyklista,

e vyhradni zatizitelnost V, - nejvétsi okamzitd celkova hmotnost vozidla, které smi
prejizdét pres most jako jediné, tj. za vylouceni ostatnich silni¢nich vozidel, avsak bez
dalsich dopravnich omezeni za podminky Ze provoz chodcti a cyklist ve vyhrazenych
pasech je zachovan,

e vyjimecéna zatizitelnost V. - nejvétsi okamzitd celkovd hmotnost vozidla nebo
zvlastni soupravy, které smi prejet pres most pouze za vylouceni veskeré ostatni
dopravy, véetné chodct a cyklistl, a za dodrzeni dalsich omezujicich opatreni jako
predepsané rozdéleni napravovych tlakt, prejezd predepsanou rychlosti, dodrzeni sta-
novené stopy apod. [21].

Technickd norma [21] déle rozliSuje dva zdkladni zptsoby stanoveni zatiZitelnosti:

1. Podrobny staticky vypocet zatizitelnosti se provadi podle platnych norem pro
zatizeni, navrhovani a ovéfovani existujicich mostnich konstrukci, doplnénych o usta-
noven{ normy [21]. Vstupni veli¢iny se zjistuji podrobnym diagnostickym prizkumem
s vyuzitim informaci z ptvodni projektové dokumentace, pokud je k dispozici.

2. Kombinovany staticky vypocet zatizitelnosti se provadi také podle platnych
norem pro zatizeni, navrhovani a ovérovani existujicich mostnich konstrukei, doplné-
nych o ustanoveni normy [21] s vyuzitim norem a predpisu platnych v dobé ndvrhu
feSeného mostu. Tento postup se pouziva zejména v pripadech, kdy ke stavajicimu
mostu neni k dispozici ptivodni projektova dokumentace a je nutné zakladni vstupni
parametry vypoctu (nejéastéji vyztuzeni zelezobetonovych prurezi) uréit za pomoci
ovérovaciho statického vypoctu s vyuzitim technickych norem a predpisii pro zatizeni
a navrhovani mostu, které byly platné v predpokladané dobé vypracovani ptivodniho
projektu mostu. Dalsimi vstupnimi parametry vypoctu jsou vysledky z podrobného
diagnostického prizkumu (geometrické a materidlové charakteristiky).

Uvedeni hodnot zatizitelnosti v¢. zptisobu stanoveni je nedilnou souc¢asti mostniho listu
[21].

Pri urceni zatizitelnosti existujictho mostu se musi prihlédnout k jeho skutecnému stavu
v dobé urceni zatizitelnosti. Skute¢ny stav prvku konstrukci nebo ¢asti mostu se urcuje bud
prohlidkou podle CSN 73 6221 [17], nebo podrobnym diagnostickym priizkumem.

V pripadé existujicich mostnich konstrukei musi byt znovu stanovena zatizitelnost v pii-
padech, kdy dochazi vlivem modernizace nebo rekonstrukce k ovlivnéni dfive stanovené
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zatizitelnosti (napf. pri rozsiteni mostu, pti zesileni mostu, pfi vymeéné ¢asti existujici kon-
strukce, pfi zméné statického schématu apod.). Zatizitelnost existujictho mostu po obnové
se stanovi na zakladé navrhu rekonstrukce a projektové dokumentace skute¢ného provedeni
rekonstrukce podrobnym statickym vypoctem se zohlednénim skutecnych materidlovych
a geometrickych charakteristik konstrukce na zakladé zavérti z podrobného diagnostického
prizkumu, pripadné s vyuzitim zavérta z ovérovaciho prepoctu podle platnych norem v dobé
navrhu konstrukce.

Minimélni doporucené hodnoty zatiZitelnosti [21] pro mosty po obnové jsou uvedeny
v Tab. 2.30. V praxi pozadované miniméalni hodnoty zatizitelnosti mostu po obnové urcuje
spravce mostu (objednatel investi¢ni akce) se souhlasem ptislusného iradu a s prihlédnutim
k doporu¢enym hodnotam (Tab. 2.30), a také s ohledem na zatiZitelnosti mosti na stejné
trase tak, aby po rekonstrukci nebyl reseny most prekdzkou provozu na dané pozemni
komunikaci. Pozadované hodnoty zatiZitelnosti jsou tak zakladnim parametrem pro névrh
zesileni mostni konstrukce.

Skupina pozemnich Druh zatizitelnosti

komunikaci podle [10] Normalni (V,,) | Vyhradni (V) Vyjimeéna (V.)
1 32t 80t 180 t

2 22t 40 t -

Tabulka 2.30: Minimalni doporucené hodnoty zatiZitelnosti pro mosty po obnové [21]

2.6.1 Normalni zatizitelnost

Zatézovaci schéma normalni zatizitelnosti V,,, které je uvedeno na Obr. 2.55, vychazi z mo-
delu zatizeni 1 (LM1), ktery je definovan v [10] v¢. sitky a ¢islovani zatézovacich pruhi w;
s uvazovanim dynamického souéinitele podle kap. 2.6.5 [21].

Pocet a sifka zatézovacich pruhi w; je uréena podle volné sirky mostu (zatézovaci prostor
w) podle nasledujicich vztahi:

w<5,4m jeden zatézovaci pruh sitky 3,0 m;
54dm<w<6,0m dva zatézovaci pruhy sitky 0,5 - w;
w<6,0m w/3 zatézovacich pruhu sitky 3,0 m.

Zatizeni dle Obr. 2.55 se umistuje do zatézovacich pruhti nezavisle na sobé tak, aby bylo
dosazeno extrémnich uc¢inku v kritickych fezech mostni konstrukce. V pricném sméru lze
zatézovaci pruhy libovolné premistovat a taktéz je mozné ponechat cast zatézovaci plochy
bez zatizeni, pokud tento stav na konstrukeci vyvodi extrémni Géinky [21].

Normaélni zatizitelnost je definovana tihou V, zadnich naprav vozidla, které je uvedeno
na Obr. 2.56a). Zatizeni predni ndpravou vozidla je nahrazeno rovnomérnym zatizenim
v prislusném zatézovacim pruhu (2, 5-v, v zatézovacim pruhu ¢. 1 a 2, resp. v, v zatézovacim
pruhu ¢. 3 a 4). Pokud je zjisténa normélni zatizitelnost mensi nez 16 t, je podle normy
doporuc¢eno nahradit zatizeni dvoundpravou ("1") zatiZzenim jednoduchou népravou ("2")
v pruzich ¢. 1 a 2 (Obr. 2.56b)) [21].

Technickd norma [21] pro stanoveni normalni zatizitelnosti uvadi definované jednotkové
zatizeni v, = 1kN/m?, ze kterého lze pii vypocétu V,, vychéazet. Konstrukece se zatizi podle
schématu, které je uvedeno na Obr. 2.55, to znamena:

 zadnimi napravami - dvoundpravami Vg, 1 = 2 - 50kN (kolo 25kN), nebo nahradni
napravou Vg, 1 = 100kN (kolo 50kN) v zatézovacich pruzich ¢. 1 a 2;
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Obréazek 2.55: Char. normova sestava zatizené pro stanoveni normélni zatizitelnosti V;, [21].

+ jednoduchou napravou Vgj, 1 = 50kN (kolo 25kN) v zatézovacich pruzich ¢. 3 a 4;

o rovnomérnym zatiZenim 2, 5v,, 1 = 2, 5kN/m? neomezené délky v zatéZovacich pruzich
¢. lac2

e rovnomérnym zatizenim v, = 1k, /m? neomezené délky na zbyvajici plose zatézo-
vactho prostoru [21].

Pro konstrukci s vySe zminénym zatiZenim se urci rozhodujici uc¢inek v kritickych mis-
tech mostu a podle rozhodného mezniho stavu se nasledné urci odpovidajici odolnost prvku
v daném misté, ze kterého se stanovi vyslednd hodnota v,. Ve vypoctu se musi prihléd-
nout k dynamickym uc¢inkim dopravniho zatizeni podle kap. 2.6.5 a k diléim soucinitelim
spolehlivosti podle [10].

Ciselna hodnota normalnf zatizitelnosti V,, je ddna nasledujicimi vztahy, které vychazeji
ze zjisténé hodnoty v, a z tihy zadni dvoundpravy V., resp. jednoduché napravy, podle
pouzitého zatézovaciho schématu:
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Viw = 100 - v, [kN] (2.6)

Tiha vozidla V,,,,, které odpovidd normalni zatizitelnosti, je potom:

4
Vow = 3 Vaw [kN] (2.7)
Konecna hodnota normélni zatizitelnosti V;, v tunach je potom:
1
Vn = E ' Vnw [t] (28)

Z vyse uvedenych vzorcu pro vypocet normalni zatizitelnosti lze zpétnym postupem
primo urcit nutnou velikost koeficientu zatizeni v,, pro splnéni dané podminky velikosti
normdlni zatizitelnosti. Napt. pro danou podminku V,, = 32 t musi byt V,, = 320 kN,
Vow = 240 kN a v, = 2,4 kN/m?. Tohoto lze vyuzit pii sestavovani optimaliza¢ni tlohy
névrhu zesileni mostu (viz kap. 5.1).

1 1
a) tfinapravové vozidlo V, = —V,,,, =2 16¢ b) dvounapravove vozidlo V,, = —V,,,, < 16t
10 10
1 3\ 3 1 3
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Obrazek 2.56: Schémata vozidel pro stanoveni normalni zatizitelnosti V;, [21].

U kazdého mostu, jehoz normalni zatizitelnost je nizsi nez 26 ¢, je nutné osadit ptislusnou
dopravni znacku, kterda omezuje okamzitou celkovou hmotnost vozidel. Zasady pro osazovani
znacek jsou uvedeny v TP 65 [20].

2.6.2 Vyhradni zatizitelnost

Vyhradni zatizitelnost je podle normy [21] definovdna jako nejvétsi pripustnd hmotnost
V,- jediného Sestindpravového vozidla pri zatizeni podle Obr. 2.57 v pripadé, Ze stanovena
hmotnost V,. jediného Sestindpravového vozidla je vétsi nez 50 t. V ostatnich ptipadech je
vyhradni zatizitelnost urcena jako nejvétsi pripustnd hmotnost jediného dvounapravového
vozidla podle Obr. 2.58a). Pokud V,. dvounépravového vozidla vyjde vétsi nez 16 ¢, pak lze
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pro stanoveni vyhradni zatizitelnosti vyuzit zatizeni jediného tiinapravového vozidla podle
Obr. 2.58b) [21].

6 x &V,
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Obréazek 2.57: Schéma sSestindpravového vozidla pro stanoveni vyhradni zatizitelnosti V.
[21].

Pro stanoveni vyhradni zatizitelnosti V;. lze postupovat podle nize uvedenych kroku [21]:

e konstrukce mostu se zatizi Sestindpravovym, popf. dvounapravovym nebo tiindpra-
vovym vozidlem jednotkové tihy 1 kIV;

e pro rozhodujici prufez konstrukce se ur¢i rozhodné ucinky jednotkového zatizeni;

e pro rozhodujici prafez konstrukce se stanovi odpovidajici odolnost podle posuzova-
ného mezniho stavu, ze které je nasledné urc¢ena hmotnost vozidla V,., a ji odpovidajici
vyhradni zatizitelnost V.. Ve vypoctu se musi uvazovat dynamické i¢inky dopravniho
zatizeni podle kap. 2.6.5 a také diléi soucinitele spolehlivosti podle [10].

Ciselné hodnota vyhradni zatiZitelnosti V,. je potom:

1
L; ::‘Ia 'LQUJ[t] (2’9)
U kazdého mostu, jehoz vyhradni zatizitelnost je nizsi nez 48 ¢, je nutné osadit ptislusnou
dodatkovou tabulku s napisem "Jediné vozidlo: ... t", kterd omezuje okamzitou celkovou

hmotnost vozidel. Zasady pro osazovani znacek jsou uvedeny v TP 65 [20].

2.6.3 Vyjimecna zatizitelnost

Vyjimecnd zatizitelnost se podle [21] stanovi jako nejvétsi pfipustnd hmotnost devitindpra-
vového vozidla podle Obr. 2.59, které se po mosté pohybuje v predem definované stopé
(s nejvetsi pripustnou odchylkou £0,5 m) a predepsanou rychlosti.

Pri vypoctu vyjimecné zatizitelnosti V. se postupuje obdobné, jako v pripadé vyhradni
zatizitelnosti V., a sice:
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Obréazek 2.58: Schéma dvounapravového a tiindpravového vozidla pro stanoveni vyhradni
zatizitelnosti V; [21].

» konstrukce mostu se zatiz{ devitindpravovym vozidlem jednotkové tihy V., 1 =1 kNV;
e pro rozhodujici prufez konstrukce se ur¢i rozhodné ucinky jednotkového zatizeni;

e pro rozhodujici prafez konstrukce se stanovi odpovidajici odolnost podle posuzova-
ného mezniho stavu, ze které je nasledné urcena tiha devitinapravového vozidla Vg,
a ji odpovidajici vyjimecéna zatizitelnost V.. Ve vypoctu se musi uvazovat dynamické
ucinky dopravniho zatizeni podle kap. 2.6.5 a také dil¢i soucinitele spolehlivosti podle
[10].

Ciselné hodnota vyjimeéné zatizitelnosti V, je potom:

Vi Vi [ (2.10)

2.6.4 Sestavy zatizeni dopravou pro stanoveni zatizitelnosti mostu

Diive uvedend schémata zatizeni se dale ve vypoctu uvazuji podle prislusné sestavy doprav-
niho zatiZeni, ktera urcuji soucasné ptsobeni rtznych zatizeni v definovanych navrhovych
situacich [21]. Kazd4 definovana sestava zatizeni pro stanoveni zatiZitelnosti pak predsta-
vuje jedno charakteristické zatizeni, které je dale kombinovano s pripadnym nedopravnim
zatizenim podle CSN EN 1990 [27]. Soucinitel kombinace pro stanoveni piislusné zatizi-
telnosti je zaveden hodnotou v¥p;1 = 0,75 a 11 = 0,75. Sestavy zatiZeni pro normalni
zatizitelnost a vyhradni zatizitelnost jsou uvedeny v Tab. 2.31 a Tab. 2.32. Pro stanoveni
vyjimecné zatizitelnosti nejsou definovany zadné sestavy zatizeni.
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Obrézek 2.59: Schéma zvlastni soupravy pro stanoveni vyjimecné zatizitelnosti Ve [21].

Sestava | Normalni zatizeni Vodorovné sily Zatizeni chodnikia
zatiZzeni a cyklistickych pruha
n1 Charakteristickd  hod- | - Redukovana hodnota
nota podle kap. 2.6.1 wy = 2,5 kN/m?
ngy Castd hodnota (¢11) | Charakteristickd hod- | -
podle kap. 2.6.1 nota podle [21]
ng Castd hodnota (11) | - -

podle kap. 2.6.1

Tabulka 2.31: Sestavy zatiZeni dopravou pro stanoveni normalni zatiZitelnosti [21].

2.6.5 Dynamické auéinky

Dynamické tuc¢inky zatizeni od dopravy nejsou implicitné zahrnuty v zatézovacich schéma-
tech zatiZitelnosti, ale ve vypoctu jsou zohlednény pomoci dynamického soudinitele ¢§; zavi-
sejictho na vlastni frekvenci mostni konstrukce podle Obr. 2.60, kterym se nasobi statické
uc¢inky od prislusného zatézovaciho schématu [21].

Vlastni frekvenci mostu za tcelem stanoveni dynamického soucinitele lze uvazovat zjed-
nodusené podle vztahu (2.11):

—0,923
f=90,6-L;""

(2.11)

kde f je vysledna vlastni frekvence mostu (Hz) a Ly je ndhradni délka mostni konstrukce

urcena podle Tab. 2.33.
Pri stanoveni normalni zatiZitelnosti se dynamicky soucinitel uvazuje takto:

a) Zatizeni jednim kolem, jednou napravou

b) Zatizeni jednim zatézovacim pruhem a pruhy A:

c) Zatizeni dvéma zatézovacimi pruhy a pruhy A:
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Sestava | Vyhradni zatizeni Vodorovné sily Zatizeni chodnikia
zatiZzeni a cyklistickych pruha
71 Charakteristickd  hod- | - Redukovana hodnota
nota podle kap. 2.6.2 wy = 2,5 kN/m?
9 Castd hodnota (¢11) | Charakteristickd hod- | -
podle kap. 2.6.2 nota podle [21]

Tabulka 2.32: Sestavy zatizeni dopravou pro stanoveni vyhradni zatizitelnosti [21].
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Obrazek 2.60: Dynamické soucinitele d1, d2, d3 v zavislosti na vlastni frekvenci f [Hz| [21].

d) Zatizeni tfemi a vice zatézovacimi pruhy sitky 3 m a pruhy A:

0 =03

Pr1i stanoveni vyhradni zatizitelnosti se dynamicky soucinitel uvazuje takto:

a) Zatizeni jednim kolem, jednou napravou

b) ZatiZzeni dvéma, tfemi nebo ¢tyfmi ndpravami; zatizeni celym vozidlem

§=1,40

0 =01

Pri stanoveni vyjimecné zatizitelnosti se dynamicky soucinitel uvazuje takto:

a) Zatizeni jednim kolem, jednou napravou

b) ZatiZeni vice ndpravami; zatiZeni celou soupravou
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Radek

Konstrukce, popr. jeji cast

Nahradni délka L,

1 Plech mostovky Vzdélenost podélnych vyztuh; pii
nestejnych vzdalenostech jeji stredni
hodnota

2 Prosté nosniky Rozpéti

3 Konstrukce o jednom poli, na obou | Kolmé vzdédlenost ulozeni nebo
koncich wulozené mnebo vetknuté, | vetknuti, popf. stfedni hodnota
kolmé i Sikmé, téz nepravidelného, | vSech kolmych vzdélenosti ulozeni
popr. zakiiveného pudorysu (desky, | nebo vetknuti
tramy, ramy)

4 Deskové konstrukce ulozené nebo | Stiedni hodnota vsSech kolmych
vetknuté po obvodé, téz sikmé nebo | vzdalenosti ulozeni nebo vetknuti,
nepravidelného padorysu obdobné jako u radku 3

5 Oblouky Polovina rozpéti

6 Vetknuté konzoly Dvojnasobna délka vylozeni

7 Spojité konstrukce kloubové Rozpéti poli (tj. vzdalenost stredu
podepreni jak u c¢asti s previslymi
konci, tak u ¢asti vloZenych)

8 Spojité konstrukce (deskové, tra- | Aritmeticky prumér rozpéti vsSech

mové, ramové) poli

9 Spojité oblouky Aritmeticky prumér polovin rozpéti
vsech poli

10 Konstrukce zavésené a visuté Individudlné (provede se dynamicky
vypocet)

11 Clenéné podpéry, ocelové a beto- | Primérna hodnota rozpéti podpo-

nové sloupy, ramové stojky, pri-
vlaky, klouby, loziska, kotvy, tilozné
kvadry (lavice); oblasti pod lozisky
i mezi tloznymi kvadry a zdivem

rovanych mostnich poli

Tabulka 2.33: Nédhradni délky Ly pro vypocet dynamického soucinitele ¢ dle [21].
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Kapitola 3

Soucasné pristupy k zesilovani
mostu

V této kapitole jsou uvedeny zakladni pristupy k zesilovani zelezobetonovych mostnich
konstrukei, které se uplatnuji jak u nas, tak i ve svété. V ramci reSerse bylo také provedeno
porovnani jednotlivych metod a jejich aplikovatelnost.

V pripadech, kdy se rozhoduje o moznosti zesileni mostu, je nanejvyse dilezité zodpo-
védné urcit nasledujici:

1. Aktudlni stav, ve kterém se dand mostni konstrukce nachazi.

2. Zakladni pozadavky a objektivni duvody pro zesilovani.

3. Vhodnou metodu pro zesileni.

Existuje nékolik metod zesilovani, které se v inzenyrské praxi aktualné pouzivaji, a proto
je dulezité, aby pred vlastni aplikaci byly provedeny studie za tcelem zjisténi, kterd metoda
je pro danou konstrukci a pro splnéni danych pozadavkt nejvhodnéjsi. Vhodna metoda musi
byt také vybrana s ohledem na dalsi souvisejici podminky, ve kterych se predmétny most
nachézi, nebot ne vsechny metody lze aplikovat za jakychkoliv okolnosti.

Zesilovani mosti muze byt provedeno jako soucast celkové rekonstrukce mostu (velmi
vhodné) a nebo v rdmci dil¢iho vylepseni vlastnosti konstrukce. Vzdy je ale hlavnim cilem
zesilovani zlepseni a zabezpeceni bezpecné provozuschopnosti mostu jako celku.

Obecné lze metody zesilovani konstrukei rozdélit do dvou skupin podle zptisobu plisobeni
na zesilovanou konstrukeci.

1. Pasivni zesileni - Jedna se o takové systémy zesilovani konstrukei, které se spolupo-
dili na prenosu zatiZeni s existujici konstrukci pouze v momenté, kdy dojde k nama-
hani konstrukce od vnéjsiho zatizeni (typicky u silni¢nich mostnich konstrukei az pri
prejezdu vozidla). Pokud neni konstrukece zatizena, neni v pasivnim systému zesileni
zadné napéti. Pasivni metody lze dale rozdélit na metody, které pod zatizenim posiluji
tlacené casti prifezu a na metody, které posiluji tazené ¢asti prirezu.

2. Aktivni zesileni - Aktivni systémy zesileni ptisobi na konstrukei jiz v momenté jejich
aplikace. Zpravidla jsou navrzeny tak, aby svym plsobenim vyznamné redukovaly
ucinky naméhani od vlastni tihy a ostatnich stélych slozek zatizeni (Casto se oznacuji
jako LBM metody - "load-balancing methods", metody vyrovnavajici zatizeni). Tyto
systémy jsou pod neustalym napétim, aktivné se podileji na prenosu zatizeni po celou
dobu provozovani konstrukce a celkové prispivaji k pfiznivému plisobeni konstrukce.
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Rozdéleni zakladnich metod pro zesilovani mostnich zelezobetonovych konstrukei je uve-
deno na Obr. 3.1.

‘ Metody zesilovani ’

N\

Pasivni ’ Aktivni ’

/\

Posileni tlacené Posileni tazené Redukce
casti prirezu casti prirezu

ucinkn zatizeni

tecnou vyztuzi nym predpétim

Zesileni spra- Zesileni doda- Zesileni dodatec-
zenou deskou

Obrazek 3.1: Rozdéleni zédkladnich metod zesilovani

Jak je z diagramu na Obr. 3.1 patrné, tak mezi zakladni pristupy pro zvyseni inosnosti
mostnich prarezi patri:

o zesileni sprazenou deskou;
« zesileni dodateénou vyztuzi;
e zesileni dodate¢nym predpétim.

Dalsi v literature diskutovanou moznosti pro zesilovani mosti je zména statického sys-
tému zesilované nosné konstrukce. Tento pfistup k zesilovani historickych zZelezobetonovych
mostnich konstrukei je ale spise ojedinély.

3.1 Zesileni sprazenou deskou

Zesileni mostni konstrukce pomoci nabetonované sprazené desky je nejjednodussi metodou
pro zesileni mostu a zvyseni parametri zatizitelnosti. Jednoduchost této metody je dana
zejména relativné snadnou realizaci, kdy stavajici mostovka tvoii bednéni pro novou zelezo-
betonovou desku. Nalezitou pozornost je tfeba vénovat navrhu a realizaci sprahujici vyztuze
pro vyztuzeni styéné spary mezi betony rtzného stari.

Nevyhodou tohoto zptisobu zesileni je pritizeni stavajici konstrukce tihou nové sprazené
desky, kterd je nabetonovana na puvodni mostovku. Nabetonovani nové desky také zvét-
suje konstrukéni vysku mostovky a ma tak vliv na vysku nivelety prevadéné komunikace,
kterd po rekonstrukci musi plynule navazovat na nivelety prilehlych komunikaci, coz muze
vyrazné ovlivnit vyuziti této metody. Dalsi nevyhoda této metody souvisi s nutnosti odha-
leni ptivodni Zelezobetonové desky mostni konstrukce a sejmuti vSech konstrukénich vrstev
vozovky. Je tedy ziejmé, ze tato metoda vyzaduje béhem realizace omezeni provozu tplnou
uzavirkou a nebo ¢astecnou uzavirkou s ponechanim jednoho pruhu pro kyvadlovy provoz.
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Obréazek 3.2: Zesileni sprazenou deskou - silové schéma.

Sprazené desky se nejcastéji voli v tloustkach 100 az 250 mm a jedné se tedy o relativneé
velké mnozstvi mladého betonu, které je priddno do existujiciho statického systému. Do
vypoctu by tak mély byt zahrnuty i vlivy reologickych jevi (smrstovani a dotvarovani
betonu), které nejsou v tomto piipadé zanedbatelné.

Princip zvySeni ohybové tinosnosti po zesileni Mpgq s je vyobrazen na Obr. 3.2. Vlastni
efekt zesileni je zalozen na zvétSeni ramene vnitinich sil. Zvétsenim tloustky prufezu o na-
betonovanou desku dojde k presunu tlakové sily v betonu nahoru do nové sprazené desky
a tim dojde ke zvétseni ramene vnitinich sil mezi pivodni vyztuzi Fy s a silou v tlaceném
betonu F. 4. Velikosti sil ve vyztuzi a v betonu jsou stejné pfed i po zesileni, ale po apli-
kaci sprazené desky se méni vyska tlaceného betonu z,s v zavislosti na zvolené pevnostni
tfidé betonu sprazené desky (obvykle C 30/37). Vlivem zvyseni vysky prutrezu z hps na hgg
dochdzi i k posunu tézisté prurezu. Novd poloha téziSté cg qs musi byt zahrnuta do vypo-
¢tu zejména v piripadech, kdy na konstrukeci bude pusobit normélova sila (napf. v pripadé
kombinace této metody napt. s dodatecnym predpétim). Po zesileni je rameno vnitinich sil
Zs,as T Zee,as VELS1, nez rameno vnitinich sil pred zesflenim zg ps + 2ccps, tim padem je také
moment na mezi inosnosti po zesileni Mgy 45 VEtSi, nez moment tnosnosti pfed zesilenim
MRa s, viz rovnice (3.1).

MEd,bs < MEd,as N Zeehs T Zsps < Zecjas T Zsas

(3.1)
A Fcc,bs = Fcc,as A MEd,as < MRd,as = Fcc,as " Zec,as T Fs,bs " Zs,as

3.2 Zesileni dodateénou vyztuzi

Dalsi, jiz ne tak masivné pouzivanou pasivni metodou zesileni, je metoda zesileni mostni
konstrukce dodatec¢nou vyztuzi pro zachyceni tahovych sil v tazenych ¢astech prarezi kon-
strukce. Pro posileni kritickych fezii lze vyuzit standardni betonarskou vyztuz nebo moderni
kompozitni vyztuz.

Princip zvySeni ohybové inosnosti po zesileni dodate¢nou vyztuzi Mgy qs je vyobrazen
na Obr. 3.3. Oproti predchozi metodé, kdy byla zachovana velikost pusobicich sil na pri-
Fezu a zvyseni ohybové tinosnosti bylo dosazeno primarné zvétSenim ramene vnittnich sil,
u metody dodatecné vyztuze dochazi v meznim stavu ke zvétseni sily v tazené ¢asti prutezu.
Pied zesilenim ptisobi na prufezu jako tahovd sila pouze sila v ptvodni vyztuzi Fj s, ale
po zesileni jiz v tazené ¢4sti priifezu piisobi sila Fj s spoleéné s novou silou Fj 44, kterd
zévisi na navrzené plose dodatecné vyztuze A q5. Pro zachovani rovnovahy sil na prirezu
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musi také dojit ke zvétseni sily v tlaceném betonu z Fi.ps na Fe. qs a dochazi tak k posunu
neutralni osy betonu a ke zvétseni vysky tlacené ¢asti betonu z zps na x,s. Rameno sily
Fecas Zecas je tedy mensi, nez rameno sily Ficps 2ecps pied zesilenim, nicméné sila Fi. o5 je
mnohem vétsi, nez sila Fi.ps, protoze musi také vyvazovat dodate¢né vnesenou silu Fj 4
nové vyztuze, ktera také ptisobi na svém rameni 2, 45. Vysledny moment na mezi inosnosti
MRa qs je tak vétsi, nez moment na mezi inosnosti pred zesilenfim Mpggq s, viz (3.2).

MEd,bs < MEd,as A Fs,bs < Fs,bs + Fs,as A Fcc,bs < Fcc,as

(3.2)
A MEd,as < MRd,as = Fcc,as * Zec,as + Fs,bs * Zsl,as + Fs,as * Zs52,as
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Obrazek 3.3: Zesileni dodatecnou vyztuzi - silové schéma.

I u této metody dochézi vlivem obetonovani prurezu k mirnému posunu tézisté prirezu
Cq,bs Na pozici po zesileni ¢y 5. OvSem tento posun neni tak markantni, jako v pfedchozim
pripadé, a proto se Casto ve statickych vypoctech zanedbéva.

Nevyhodou této metody je jeji relativni pracnost a vlivem obetonovani pri¢ného fezu
dochéazi jednak k pritizeni nosné konstrukce, které ale neni zpravidla velké, ale také dochazi
ke zvétSeni zesilovaného prurezu, které muze byt problematické s ohledem na prujezdné
nebo priutokové profily ¢i z pohledu estetiky. K vyhodam metody dodatecné betonarské
vyztuze patii moznost i¢inného zesileni prurezu vici smykovému namahani v pripadé tra-
mové konstrukce. V obetonavce tramu lze umistit novou smykovou vyztuz, kterou je mozné
pomoci vrtu skrze mostovku t¢inné zatdhnout az do tlacené ¢asti prirezu.

Zesileni dodatecnou kompozitni vyztuzi

K zesileni tazené ¢asti prurezu lze také vyuzit oproti standardni betonarské vyztuze vyztuz
kompozitni. Jako kompozitni vyztuz se oznacuje vyztuz, kterd je vyrobena z vysokopev-
nostnich vlaknovych kompoziti obalenych polymerni matrici. Pro zesilovani konstrukei se
nejcastéji pouzivaji kompozitni vyztuze ve formé tzv. lamel - oznacovany jako FRP lamely
(FRP - Fibre Reinforced Polymer) ¢i uhlikové lamely (CFRP - Carbon Fibre Reinforced
Polymer) apod.

Oproti standardni betonarské vyztuzi, ktera je se zesilovanou konstrukci pevné spojena
obetonovanim a kotvenim, vyztuz ve formé lamel se k povrchu puvodni konstrukce lepi
(nejcastéji epoxidovymi lepidly). Spolehlivost téchto systému je tak dédna kvalitou povrchu
zesilované konstrukce a schopnosti prenést zatizeni z puvodni konstrukce do zesilujiciho
prvku skrze lepeny spoj. Pravé lepeny spoj je nejvétsi slabinou tohoto pristupu, obzvlasté
pokud se jedné o zesilovani betonovych konstrukei staii okolo 100 let, kdy povrchové vrstvy
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betonu jsou jiz velmi zdegradovany a pevnosti betonu v tahu jsou prakticky nulové. Na ta-
kovou konstrukci nelze lepenou vyztuz aplikovat.

Zesileni pomoci lamel je mozné aplikovat pouze na konstrukce, které spliuji nasledu-
jici parametry: rovinaty, Cisty povrch pro aplikaci lamel bez nesoudrznych a prachovych
¢éstic, dostatend pevnost povrchovych vrstev pivodniho betonu v tahu (stfedni hodnota
2 N/mm?,min.1,5 N/mm?), dodrzeni podminek pro aplikaci lepidla.
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Obrézek 3.4: Zesileni dodatec¢nou lepenou kompozitni vyztuzi (napt. CFRP lamely) - silové
schéma.

Silové schéma principu zvyseni mezniho momentu tinosnosti je uvedeno na Obr. 3.4.
V principu je mechanismus zesileni konstrukce stejny, jako v piipadé zesileni konstrukce
dodatecné vlozenou betonétskou (tradiéni) vyztuzi (viz Obr. 3.3, kap. 3.2). V meznim stavu
dochéazi k aktivovani dodatecné vlozené lamely do soustavy sil na prirezu F7,, kterd prispiva
k posileni tazené ¢asti prufezu (zvySeni sily v tazené casti prirezu z Fyp, na Fyps + Fr).
Tim dochazi k posunu neutrdlné osy a ke zvétseni vysky tlaceného betonu na hodnotu x4z,
které je spojené s nartstem sily v betonu Fi. s, kdy po zesileni musi beton v tlacené ¢ésti
prurezu v meznim stavu vzdorovat zvysené sile u tazeného okraje prurezu. Vysledny moment
na mezi Gnosnosti Mpq s, ktery je vysledkem souctu jednotlivych momentti (ptsobeni sil
v prufezu na ramenech) je tak vétsi, neZ moment na mezi inosnosti pied zesilenim Mpggps.
Ackoliv rameno sily pisobici v tlacenim betonu z.qs je mensi, oproti stavu pred zesilenim
Zee,ps- Nové sila v lamele Fr,, kterd ptisobi na rameni zy,, zpiisobi zvyseni momentu tinosnosti
prufezu v meznim stavu Gnosnosti, viz (3.3).

Fcc,bs < Fcc,as A Fs,bs < Fs,bs + FL

(3.3)
A MEd,bs < MRd,as = Fcc,as * Zee,as T Fs,bs “ Zsbs T+ Fr, -z

Vyhodou této metody je, ze konstrukce neni timto systémem nijak pritézovana. Dalsi
vyhodou kompozitni vyztuze je, ze nepodléhaji korozi a vyrabéji se v neomezenych délkach.
Kromé nevyhod, které jsou spojeny s aplikaci, 1ze mezi nevyhody také zaradit estetické
zmény konstrukce.

3.3 Dodatecné predepnuti

Metoda dodatecného predepnuti mostni zelezobetonové konstrukce je jedind metoda, ktera
patii do skupiny aktivnich metod (viz Obr. 3.1). To znamend, Ze oproti ostatnim pristuptim,
se zesilujici systém podili na pirenosu zatizeni po celou dobu provozovani konstrukce, tedy
i v pripadech, kdy most neni zatizen nahodilym zatiZenim (dopravou). Metoda dodate¢ného
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predpéti je také prakticky jedind metoda, kterd zvysuje uzitkovou hodnotu konstrukce nejen
z pohledu meznich stavu tinosnosti (zvySeni momentové tinosnosti, redukce posouvajicich
sil), ale také z pohledu meznich stavi pouzitelnosti (redukce prihybi, uzavirani trhlin)
a unavy.

Predpéti svym plisobenim redukuje u¢inky od zatizeni a zpravidla byva navrzeno tak,
aby byly zmenSeny zejména tcinky vlastni tihy (jak momentové icinky, tak i uc¢inky po-
souvajicich sil), resp. stalého zatizeni (aplikace LBM). Pisobeni predpéti celkové prispiva
k priznivému chovani konstrukce a také k prodlouzeni jeji zivotnosti. Normalova sila v ze-
silovaném prifezu, kromé vytvoreni tlakové rezervy pro prenos uc¢inkt vnéjsitho zatizend,
také zpusobuje uzavreni trhlin v betonu, a tim zabranuje pristupu agresivnich latek z okol-
niho prostiedi k betonéaiské vyztuzi. Dochézi tak ke zpomaleni procesu degradace vyztuze
a ke zvysSeni odolnosti prurezu. Normalova tlakova sila v prirezu také zpusobuje prizniveéjsi
chovani mostni zZelezobetonové konstrukce, kteréd je vystavena pravidelnému opakovanému
zatézovani, z hlediska posouzeni tnavy, kdy v prarezu nedochézi k nezadoucimu rozkmitu
napéti (zména tlak/tah) nebo je tento rozkmit ic¢inné redukovan.
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Obrazek 3.5: Zesileni metodou dodateéného predpéti - silové schéma.
Na zesileni prurezu se v pripadé dodatecného predpinani konstrukce podileji dva efekty:

1. Redukce 1¢inki na strané vnéjsiho zatizeni.

2. Zvyseni inosnosti prurezu - kombinace M+N.

Redukce uc¢inki vnéjsiho zatizeni spociva ve vhodné navrzeném systému predpéti, ktery
predpinaci silou spolu s radidlnimi silami ptsobicimi v mistech zmény trajektorie predpi-
naci vyztuze, vyvozuje v konstrukci ohybovy moment Mp. Moment od predpéti ptisobi
proti G¢inktm zatizeni Mg ps, a tim konstrukei odlehcuje (viz (3.4)). Tento efekt odleh¢eni
je velmi vyznamny, nebot jiz pfi relativné malém odleh¢eni vznika v konstrukci momentova
rezerva pro prenos nahodilych zatizeni (zatizeni od dopravy). To je duvodem vysoké efek-
tivnosti metody dodate¢ného predpindni. Spoleéné s redukci ohybovych momentt dochéazi
také vlivem radialnich sil k i¢inné redukei sil posouvajicich. Princip zvyseni iinosnosti pri-
fezu je graficky ukazan na Obr. 3.5. Puvodné ¢isté ohybany prifez po zesileni pusobi jako
prufez mimostiredné tlaceny v kombinaci s ohybem (M+N). Vlivem ptisobici predpinaci sily
P, dochazi v prirezu k posunu neutralné osy a zvétseni vysky tlaceného betonu x,s resp.
zvétsend sily v tlaceném betonu Fi.,s. Tim roste i momentova tnosnost v meznim stavu
MR qs- Zaroven lze do momentové tinosnosti zapocitat i silu AFp (na rameni zp) vznikajici
v meznim stavu vlivem protazeni predpinaci vyztuze (AFp = Aop- Ap, kde pro predpinaci
vyztuz bez soudrznosti plati, ze Aocp = 100M Pa), viz (3.5).
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MEgqps > MEdas = MEaps — Mp (3.4)

Fcc,bs < Fcc,as A Fs,bs < Fs,bs + AFP

(3.5)
A MEd,as < MRd,as = Fcc,as * Zee,as T Fs,bs * Zs,as T AFp-zp

Vyhodou metody dodateéného predpinani je moznost aplikace na spojitych konstruk-
cich, kdy prubéznym kabelem jsou tuc¢inné zesileny i nadpodporové prifezy. Nevyhodou
metody dodateéného predpindni je jeji relativni pracnost béhem realizace a s tim i sou-
visejici vyssi naroky na odbornost pracovniki, kteri dodatecné predpinani na konstrukci
aplikuji. Stejné tak i navrh vhodného systému dodatecného predpéti je podminéno vyssi
kvalifikaci a zkuSenosti projektanta zesileni.

3.4 Kombinace metod

V praxi se Casto inzenyti dostavaji do situace, kdy pouzitim pouze jedné z vyse zminénych
metod nelze zajistit faddné zesileni ve vSech ¢astech konstrukce anebo pouziti pouze jedné
metody neni ekonomické. Vyhodnéjsi miize byt pouziti vice metod v i¢inné kombinaci.

Velmi vhodnou kombinaci metod pro zesileni mostnich konstrukei je pouziti dodatec-
ného predpéti spolecné se sprazenou deskou mostovky. Radidlni sily od predpéti vytvari
silové podminky pro nabetonovani nové sprazené desky. Sprazend deska svoji hmotnosti
puvodni konstrukci znacné pritézuje, ale pravé toto pritizeni lze uc¢inné eliminovat vhod-
nym navrhem dodatecné predpinaci soustavy. Zaroven sprazena deska umoznuje vytvoreni
kotevnich sklipku predpinacich lan dle dnesnich standardd a neni tak nutné kotevni ob-
lasti vyrezavat do betonu ptvodni konstrukce. Po vytvrzeni nové betonové sprazené desky
prispiva deska ke zvySeni ohybové tinosnosti prurezu mostovky a také prirezu podporu-
jicich tramt. Dodatec¢né predpéti konstrukei "odlehcuje'od slozek stalych zatizeni a tim
vytvari rezervu v tinosnosti, kterd muze byt vyuzita pro prenos nahodilych zatizeni a také
normalovou silou prispiva ke zvyseni mezni inosnosti dodatec¢né predpjatych prirezi.

Dalsi vhodnou a efektivni kombinaci mtze byt kombinace dodate¢ného predpéti spoleéné
s dodatec¢nou kompozitni vyztuzi. Napiiklad v pripadé zesilovani zelezobetonové desky mo-
hou nastat pripady, kdy je nutné aplikovat zesileni jak v podélném, tak i v pri¢cném smeéru.
Pro podélny, vice namédhany smér konstrukce, 1ze navrhnout dodatecné predpéti, zatimco
pro posileni pricného sméru lze aplikovat na spodni povrch desky lepenou kompozitni vy-
ztuz. Dosdhne se tak efektivniho a ekonomického feseni zesileni mostu.

3.5 Porovnani metod

V Tab. 3.1 a Tab. 3.2 je prehledné zobrazeno porovnani aplikovatelnosti jednotlivych metod
pro zesilovani historickych zelezobetonovych mostid z pohledu Gc¢inného zesileni (MSU -
mezni stav tnosnosti) nebo priznivého ovlivnéni chovani konstrukce (MSP - mezni stav
pouzitelnosti). V Tab. 3.1 je uvedeno porovnéni vhodnosti jednotlivych metod pro zesileni
zelezobetonovych tramovych mostl, v Tab. 3.2 je uvedeno porovnani pro zelezobetonové
deskové mosty.

Pro porovnani jsou v tabulce uvedena nasledujici kritéria:

« MSU - ohyb: aplikovatelnost metody z pohledu t¢inného ohybového zesfleni mostu;
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o MSU - smyk: aplikovatelnost metody z pohledu té¢inného smykového zesileni mostu;

e MSU - tinava: aplikovatelnost metody z pohledu pifznivého tinavového chovéani ze-
sileného mostu;

e« MSP - napéti: aplikovatelnost metody z pohledu ptiznivého rozlozeni napéti zesile-
ného mostu;

o MSP - trhliny: aplikovatelnost metody z pohledu omezeni (uzavieni) trhlin zesile-
ného mostu;

o MSP - pruhyb: aplikovatelnost metody z pohledu omezeni pretvoreni (prihybu)
zesileného mostu.

Metoda zesileni tramové Kritéria pro porovnani

nosné konstrukce MSU-| MSU-| MSU-| MSP- | MSP- | MSP-
ohyb | smyk | Gtnava| napéti | trhliny | prihyb

Sprazené deska oo oo .

Dodatecna bet. vyztuz oo oo . . o

Dodatecna lepena vyztuz o o

Dodatecné predpéti oo o oo o o oo

Podminéné vhodné pouziti oznaceno "e".

Vhodné pouziti oznaceno "e o ",

Tabulka 3.1: Porovnani zdkladnich metod pro zesileni historickych tramovych zelezobeto-
novych most.

Metoda zesileni deskové Kritéria pro porovnani

nosné konstrukce MSU-| MSU-| MSU-| MSP- | MSP- | MSP-
ohyb | smyk | inava| napéti | trhliny| priahyb

Sprazena deska o . .

Dodatecna bet. vyztuz .

Dodatecna lepend vyztuz .

Dodatecné predpéti o oo o o oo oo

Podminéné vhodné pouziti oznaceno "e".

Vhodné pouziti oznaceno "e o ",

Tabulka 3.2: Porovnani zakladnich metod pro zesileni historickych deskovych zelezobeto-
novych mostu.

Porovnani metod zesilovani bylo provedeno pro dva nejcastéjsi typy historickych ze-
lezobetonovych mostil, které se objevuji na silni¢ni siti v CR (viz kap. 2.1). V piipadé
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tramovych mostt 1ze pro zvyseni ohybové a smykové tinosnosti vyuzit vSechny uvedené me-
tody, ale z pohledu meznich stavi pouzitelnosti se jako nejvhodnéjsi metoda jevi metoda
dodatecného predpinani, kterd 1c¢inné ovliviiuje jak prerozdéleni normalového napéti, tak
i omezuje pruhyby a vznik trhlin (pfipadné dochézi k uzavirani jiz existujicich trhlin).

V pripadé deskovych Zelezobetonovych konstrukci je prakticky jedinou efektivni me-
todou pro zesileni nosné konstrukce metoda dodatecného predpinani. Pripadné lze vyuzit
kombinaci sprazené desky s dodate¢nym predpétim nebo dodatecné predpéti spolec¢né s le-
penou vyztuzi pro méné namahany smér deskové konstrukce.

Dodatec¢né predpinani konstrukei je nejefektivnéjsi metodou pro zesilovani historickych
zelezobetonovych mostl z let 1900-1940.
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Kapitola 4

Zesilovani mosti dodatecnym
predpétim

4.1 Metoda nahradnich kabelovych kanalki

Metoda dodateéného predpindni je vhodna a v minulosti jiz byla inzenyrsky aplikovina
na historickych zZelezobetonovych mostech prostych i spojitych s rozpétim poli od 8 do 30 m.
Zakladni konstrukéni usporadani predpinacich kabelt pii zesilovani zelezobetonovych
mostil metodou ndhradnich kabelovych kanalki je pro ilustraci uvedeno na Obr. 4.1. Na ob-
razku jsou schematicky na ptikladu prosté ulozeného tramového mostu uvedeny a popsany
zakladni konstrukéni prvky metody - ndhradni kabelové kanalky, ocelové deviatory, pred-
pinaci kabely, kotevni oblasti a kotvena kryci vrstva. Jednotlivé konstrukéni prvky jsou
uvedeny v poradi, v jakém se postupné realizuji béhem aplikace zesileni a nize jsou blize
popsany.
PODELNY REZ PRICNY REZ

A-A . ) B B-B
kotevni oblasti (4.) ~

s

nahradni kabelové kanalky (1.)

ocelové deviatory (2.) & g E
predpinaci kabely (3.)

Obrézek 4.1: Konstrukéni usporadani dodateéného predpéti metody nahradnich kabelovych
kanalkt pro zesileni tramového prosté ulozeného mostu. Cislo v zdvorce urcuje poradi béhem
realizace zesileni.

V pripadé konstrukei prostych (jde vétSinou o prosté ulozené trdmové rosty nebo mo-
nolitické desky) se kandlky a predpinaci vyztuz zpravidla usporadd podle Obr. 4.2.

4.2 Nahradni kabelové kanalky

Vyuziti metody nahradnich kabelovych kanalkt vede na umisténi predpinacich kabeld do-
date¢ného predpéti primo do betonu pavodnich trami, coz je klicovd myslenka a zaroven
nejvetsi vyhoda této metody. Radidlni sily, které vznikaji od zakfivenych predpinacich ka-
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Obrazek 4.2: Usporddani dodateéného predpéti pro zesileni tramovych prosté ulozenych
mostu - predpéti v podélném i pri¢ném sméru konstrukce.

belti tak plisobi pfimo na beton zesilované konstrukce a odpadé tak slozita transformace
sil z pomocnych konstrukénich prvki (nejéastéji svarence), které se kotvi pomoci kotevnich
sroubt na bocnich licich tramia.

Pred vlastni realizaci ndhradnich kabelovych kandlku je vzdy nutné provést podrobny
diagnosticky pruzkum betonéiské vyztuze (pocet a umisténi), na jehoz zdkladé se stanovi
vyuzitelné mezery mezi stavajici vyztuzi zelezobetonovych mostnich tramu. U konstrukei
z pocatku 20. stoleti je z pohledu mezer zpravidla betonaiskd vyztuz priznivé rozmisténa,
coz je dano konstrukénimi zvyklostmi z doby vystavby, viz kap. 2 (pouziti relativné velkych
profili v nékolika faddch nad sebou s velkymi rozte¢emi). V téchto mezerdch je nasledné
mozné provrtat skrze trémy nahradni kabelové kandlky aniz by doslo k preruseni nebo
oslabeni puvodni betonarské vyztuze. Ve vyjimecnych pripadech, kdy jsou mezi vyztuzi
nalezeny malé mezery a nebo je nutné aplikovat vétsi profily kanalki (je nutné navrhnout
vétsi pocet predpinacich kabell), je v rdmci vrtdni kandlki umoznéno ¢astecné oslabeni
puvodni vyztuze. Takovéto oslabeni lze zapocitat jiz v navrhu zesileni a také lze ucinné
kompenzovat tc¢inky dodateéného predpéti.

Obrazek 4.3: Vrtaci support pro uchyceni vrtactho zafizeni.

Smérové vedeni a usporadani ndhradnich kabelovych kanalkti se obvykle voli tak, aby
se kotevni oblasti dodate¢nych kabela realizovaly nad nebo az za osou uloZeni a umisténi
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Obrazek 4.4: Realizace zesileni mostu v Plzni - vrtaci support.

deviatori bylo v souladu s podrobnym statickym vypoctem. Podkladem pro vrtani kanalkt
je vykres vrtani kabelovych kanalki, ktery definuje polohy a vzdalenosti teoretickych bodu
pro vrtané kandlky a také dalsi geometrické parametry (thly odklonu os vrti ve svislé ro-
viné vzhledem k vodorovné a v pudoryse vzhledem k ose tramu) vé. dovolenych toleranci
odchylek od projektovanych os kanalkti. Do ivahy je také potieba vzit moznosti vlastniho
vrtactho supportu, ktery méa omezeny rozsah vedeni vrtaciho zarizeni. Standardni rozsah
lze uvazovat v podélném sméru 5° az 20°, viz Obr. 4.3.Velikost vrtanych profili kabelo-
vych kanalkt zavisi jednak na poctu lan, které tvori predpinaci kabel a také na dostupném
technickém a technologickém vybaveni - pro 1 a 2 lanové kabely se doporucuje profil kabe-
lového kanélku 35 mm, pro 3 az 4 lanové kabely pak 52 mm. Vrtani lze provadét technologii
priklepového vrtani za pouziti tvrdokovovych vrtakia a nebo technologii jadrového vrtani
s vodnim vyplachem za pouziti vrtaku s diamantovou korunkou.

4.3 Ocelové deviatory

Ocelové deviatory jsou pomocné Casti dodateéné predpinaci soustavy, ve kterych dochézi
ke zméné sméru trajektorie predpinacich kabeli, a tedy k prenosu priznivych radidlnich
sil pfimo do betonu zesilované konstrukce. Pti zesilovani stévajicich konstrukei musi byt
konstrukce devidtoru prizpusobena charakteru provadénych praci (vrtani, sekéni, fezani
apod.) a také dispoziénim moznostem, které jsou v pripadé rekonstrukci neménné. Jako
nejvhodnéjsi konstrukce se na zdkladé vyse uvedenych omezeni doposud jevi ocelovy de-
viator z pasové konstrukéni oceli, ktery vede predpinaci kabel v pozadovaném poloméru
zakiiveni. Devidtor z pasové konstrukéni oceli, ktery je umistén piimo v prufezu zesilova-
ného tramu, kromé smérového vedeni kabelu také zajistuje rovnomérny roznos radialnich
sil do betonu. Oproti konven¢nimu pristupu k externimu predpéti tak odpadd kompliko-
vand transformace radidlnich sil skrze externi deviatory z ocelovych svarenct, které jsou
umistény vné prufezu a kotveny do bocnich ploch nosnych konstrukei.
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Obrazek 4.5: Detailni schéma vrtani kabelového kanalku.
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Obréazek 4.6: Ukazka ¢asti vykresu vrtani kabelovych kanalki.

Deviator se vytvari technologii diamantového fezani a diléiho sekani. Nejprve jsou pro-
vedeny lemujici fezy po stranach budouciho deviatoru. Poté je vytvorena opérnéa plocha,
ktera je vyrovnana a zahlazena vysokopevnostni tixotropni kotevni maltou (vysokopev-
nostni mikrobeton), do které je nasledné osazena a prikotvena vyztuz devidtoru. Samotné
devidtory je mozné provadét velmi jednoduse jako pouhé ocelové plechy (pasoviny z kon-
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nahradni kabelovy kanalek

pasova konstrukéni ocel
kotevni Srouby

TeTeTeteTemece:

TP

teoreticky bod vyusténi kanalku osa vedeni predpinaciho kabelu

Obréazek 4.7: Schéma devidtoru z konstrukéni oceli.

Obrazek 4.8: Realizace zesileni mostu v Plzni - ocelovy deviator.

strukéni oceli) ohnuté do predepsaného poloméru 1,2 az 1,5 m. Devidtor je ke stavajici
konstrukci prikotven v pozadované pozici pomoci kotevnich sroubt se zapustnou hlavou
a po osazeni predpinaci vyztuze je cela oblast reprofilovana.

Rozhodujicim parametrem pro navrh devidtoru je jejich polomér zakiiveni. V soucasné
dobé neexistuje technickd norma, ktera by predepisovala zasady navrhu poloméru zaktiveni
pri projektovani rekonstrukei stavajicich objektt, kde se inzenyri ¢asto setkdvaji s dispozic-
nimi nebo stavebnimi problémy, které velmi casto prakticky znemoznuji dodrzeni miniméalni
hodnoty poloméru zaktiveni 2,5 m predepsané pro novostavby. V praxi se tak setkdvame
s poloméry mensimi, které nejsou dostatecné prozkoumany z hlediska kratkodobé i dlouho-
dobé spolehlivosti.

Dalsi podminky pro navrh devidtora predpinacich systému lze nalézt v [18] [22].
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4.4 Predpinaci kabely

Po osazeni ocelovych devidtort lze skrze vyvrtané drahy nahradnich kabelovych kandlki
protahnout predpinaci kabely, které jsou slozeny z jednotlivych lan predpinaciho systému
bez soudrznosti. Pro zesileni historickych mostnich zelezobetonovych konstrukci obvykle
staci relativné mala predpinaci sila a tim i relativné maly pocet lan v predpinacich kabelech
- zpravidla postacuji jednolanové az ¢tyrlanové predpinaci kabely.

V metodé dodatecéného predpinani pomoci ndhradnich kabelovych kanalku se jako pred-
pinaci vyztuz pouzivaji standardné dodavand ocelova sedmi-drétova stabilizovana lana (dle
[11]) v HDPE chrénickéch, tzv. monostrandy, nékdy jsou téz nazyvany jako obalovand pred-
pinaci lana ¢ jednolanovy systém bez soudrznosti (nejcastéji Y1860-S7-15,7 jmenovitého
pruméru 15,7 mm). Tato predpinaci lana jsou slozena ze sedmi ptedpinacich ocelovych
dratu splétanych do Sroubovice, kdy jadro lana tvori jeden centralni drét (cca ¢ 4,5 mm)
a zbylych Sest dratu (cca ¢ 4 mm) tento centralni drat obtac¢i ve Sroubovici se stoupanim
cca 200 mm. Sedmi-dratové lano je poté obaleno v chranicce z vysokohustotniho polyethy-
lenu (angl. HDPE - high density polyethylene) a veskeré mezery mezi lanem a chranickou
jsou vyplnény pasiva¢nim mazivem. Celkovy primér jednoho lana v¢. chranicky je pak cca
20 mm. Mechanické vlastnosti predpinaci vyztuze jsou uvedeny v tabulce na Obr. 4.9.

Oznaéeni | Cislo | Primér | Prifezova | Hmotnost |Charakteristicka sﬁ?ﬁiﬁ?ﬁgﬁnﬁr:“

oceli oceli plocha nalbm | pevnostv tahu 0.1%

] Ay Jox Jroax

[mm] [mm’] [g/m] [MPa] [MPa]

i 153 140 1093 1770 1560
?Ar.;cin - 5 :

] . :_ e YL77057 1 1.136 15,7 150 1172 1770 1560

High Temperature Grease 153 140 1093 1860 1640

gg’wsrgfg”sed Y1860S7 | 1.1366 15,7 150 1172 1860 1640

Obrazek 4.9: Mechanické vlastnosti predpinaci vyztuze typu monostrand [11] (zdroj obrdzku:
www.ushamartin.com).

Chranicka spolecné s mazivem tvori tzv. primarni ochranu lana proti korozi (sekunddrni
ochranu proti korozi pak tvori dodateéné kotvend kryci vrstva a injektaz). Predpinaci vyztuz
je obecné znamo citliva na korozi, a proto se klade velky duraz na protikorozni ochranu
predpinacich systému. Na zdkladé podminek definovanych v [24] lze uvazovat neomezenou
Zivotnost a ochranu proti korozi monostrandu tehdy, jsou-li uzavieny v betonovém prufezu,
coz pravé metoda nahradnich kabelovych kanalk umoznuje i v pripadé zesilovani stavajicich
zelezobetonovych mosti.

Mazivo uvnitt HDPE chranicky monostrandu také velmi vyznamné snizuje t¥eni (sou-
¢initel tfeni p ma hodnotu 0,09-0,15 dle méreni (viz kap. 5.2.1), dle vyrobce lan az 0,05)
a tak umoznuje napnuti lana i po zainjektovani/zabetonovani lana do prurezu a zaroven
umoznuje konstrukci obloukti s mensimi poloméry zakriveni v devidtorech nez je bézné
u standardnich systémt se soudrznosti.

Prepinaci vyztuz je po nasledném vyplnéni kanalkt injektazi dokonale chranéna proti
mechanickému poskozeni. Doplni-li se tato ochrana jesté dodatecné kotvenym krytim ka-
belt v pifimém tseku mezi sedly na spodnim povrchu konstrukce, potom se dosdhne ukryti
celé prepinaci soustavy do puvodniho betonu a do nové provedeného kryti. Tim jsou splnény
podminky pro dokonalou mechanickou ochranu plastovych chranicek jednotlivych lan. Do-
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drzenim stabilnich podminek pro priméarni i sekundarni ochranu prepinaci vyztuze je tedy
zarucena vysoka zivotnost, a tedy i dlouhodobéa spolehlivost tohoto zptisobu zesileni.

Spojité konstrukce lze efektivné predpinat pribéznymi zvedanymi kabely napinanymi
z obou konci. Pribézné kabely je také mozné doplnit podle statické potieby i kabely
neprubéznymi.

4.5 Kotevni oblasti

Kotevni oblasti predpinaciho systému lze vytvorit pfimo v betonu ptivodni konstrukce nebo
je také mozné kotevni oblasti zhotovit dodatecné a k piivodni konstrukci je pribetonovat.
U zelezobetonovych mostti vyssiho staii je ptivodni beton konstrukce ¢asto degradovany
a z pohledu pevnostnich charakteristik je ptivodni beton spiSe na spodni hranici pevnosti
konstrukénich betont (kolem pevnostni t¥idy C16/20). Proto se v metodé ndhradnich kabe-
lovych kanalku pro zakotveni nesoudrznych predpinacich lan vyuziva zpravidla jednolanovy
kotevni systém. To znamend, Ze kazdé predpinaci lano je samostatné zakotveno jednola-
novou kotvou s integrovanou roznéseci deskou a tim je minimalizovano tlakové namahani
betonu v kotevni oblasti. Pro zakotveni vicelanovych kabeli se pied kotevni oblasti na-
vrhuje tzv. rozplet lan tak, aby byly dodrzeny minimalni vzdalenosti mezi jednotlivymi
kotvami.

Obrazek 4.10: Realizace zesileni mostu Vir - kotevni oblast v armokosi vyztuze.

Rovinné dosedaci plochy pod kotvami, které jsou kolmé k trajektorii vytsténi kanalki,
mohou byt zhotoveny primo v betonu stavajici konstrukce. Rovinatost ploch je zpravidla za-
jisténa technologii diamantového fezani pro predchozim odsekani betonu do pozadovaného
tvaru kotevnich sklipkt. Alternativou k vytvareni kotevnich sklipkti v ptivodnim betonu je
vytvoreni novych dodateénych kotevnich oblasti, které jsou ke konstrukci pribetonovany.
Vyhodou tohoto zpiisobu je moznost vyztuzeni oblasti primo pod kotvami dle vypoctu
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stépnych sil a také Ize tento zplisob pouzit v pripadech, kdy ptvodni beton nedokéze odola-
vat ani minimalizovanym tlaktim pod jednolanovymi kotvami. Urcitym omezenim v navrhu
dodatecné kotevni oblasti mohou byt problémy dispozicni.

Obrézek 4.12: Realizace zesileni mostu Vir - findlni podoba kotevni oblasti.

Z pohledu trvanlivosti a zivotnosti predpinacich systémti se pouzivaji prakticky vy-
hradné tzv. zapouzdrené kotevni systémy. Kdy jednolanové kotvy jsou poplastovany a pro-
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stor okolo kotevnich kuzeliki je vyplnén pasiva¢nim mazivem. Poplastované jednolanové
kotvy také umoznuji bezesvé napojeni HDPE chranicky monostrand.

4.6 Kotvena kryci vrstva

Prepinaci vyztuz je po vyplnéni kandalkt injektazi takika dokonale chranéna proti me-
chanickému poskozeni po délce dodatecné vyvrtanych kanalkd. V piimych tsecich vedeni
predpinacich lan mezi deviatory pri spodnich licich zesilovanych prifezu je nutné doplnit
mechanickou ochranu predpinacich lan dodateé¢né zbudovanou kotvenou kryci betonovou
vrstvou (Obr. 4.13). Tim se doséhne ukryti celé predpinaci soustavy do betonu (do pu-
vodniho betonu a do nové provedeného kryti) a jsou splnény podminky pro mechanickou
ochranu plastovych HDPE chranicek jednotlivych monostrand.

Dodrzenim téchto konstrukénich zasad z hlediska sekundérni ochrany predpinaci vy-
ztuze je zarucena vysoka zivotnost a dlouhodobd spolehlivost dodatecného predpinaciho
systému pro zesileni mostni konstrukce.

kotevni Srouby
predpinaci kabel
/%/ I £
o
(el
@6 100/100 mm
dodate¢né kotvena KARI sit

kryci vrstva

Obrazek 4.13: Konstrukéni schéma dodatecné kotvené kryci vrstvy.

Ukrytim systému dodatec¢ného predpéti jsou mimo jiné také splnény pozadavky pozarni
bezpecnosti celého dodatecné instalovaného predpinaciho systému. Z pohledu estetiky zi-
stava zachovan betonovy charakter mostu, coz muze byt vyhodné zejména v pripadé za-
chrany pamatkové chranénych mostnich konstrukci, kdy je kladen velky duraz pravé na
materidlovou podstatu sanacnich praci z pohledu vnimani pociti a dojmu z technickych
vytvora (viz Obr. 4.14, Obr. 4.15 a Obr. 4.16).

4.7 Statické ptisobeni dodatec¢né predpinaci soustavy

Statické pusobeni predpinacich kabeltl dodateéné zabudovanych do ptivodnich Zelezobeto-
novych konstrukei je v zasadé shodné s pusobenim prepinaci nesoudrzné vyztuze v bézném
predpjatém betonu. To je dosazeno tim, zZe kabely dodateéného predpéti jsou s pomoci
nahradnich kanalkt zabudovany do prurezu zesilovanych konstrukei podobné, jako je tomu
u novych predpjatych konstrukci. Rozdily v provoznim stadiu nejsou prakticky zadné, zde
se projevuji priznivé predevsim radidlni i¢inky vlozené predpinaci soustavy, zatimco tc¢inek
priznivého plisobeni samotné predpinaci sily se sice projevuje v nartstu mezniho momentu
unosnosti, ale tento efekt neni tolik vyrazny. To je dano malymi, ale zcela postacujicimi
stupni predpéti A = 0,10 az 0,25 dle [29]. Mezni momenty tinosnosti po zesileni mirné ros-
tou, a to pravé diky dodatecné pusobicim predpinacim silam, které prevedou puvodni ¢isté
ohybané prufezy na prufezy mimostiedné tlacené v kombinaci s ohybem (kombinace M+N,
viz kap. 3.3).
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Obrazek 4.14: Realizace zesileni mostu v Plzni - bednéni kotvené kryci vrstvy.

Obrazek 4.15: Realizace zesileni mostu v Plzni - detail bednéni kotvené kryci vrstvy.

Zakladni statické schéma takto koncipovaného zesileni Zelezobetonovych mosti je uve-
deno na Obr. 4.17, kde je staticky efekt zndzornén na prosté konstrukci. Pouzity pristup
lze analogicky rozsitit i na konstrukce spojité. Radidlnim piisobenim kabeli se dosahuje
zmenseni u¢inku vlastni tihy. Dodate¢né se tak aplikuje metoda LBM [48].
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Obrézek 4.16: Realizace zesileni mostu v Plzni - findlni podoba kotvené kryci vrstvy.

Na Obr. 4.17 je znazornéno, jakou ¢ast momentu tinosnosti lze vyuzit pro moment urcu-
jici zatizitelnost mostu dle technické normy CSN 73 6222 [21]. Podle podrobnych statickych
vypocti a studii nékolika desitek zelezobetonovych historickych mosti z let 1900 az 1940,
vychazeji zatizitelnosti téchto mostti velmi nizké. To je dano zejména dobou vystavby, kdy
tehdejsi normové nejvétsi zatizeni bylo radoveé nizsi, nez dopravni zatizeni dle dnesnich plat-
nych technickych norem pro zatézovani mostu [10]. Napriklad jesté v roce 1937 bylo jako
nejvétsi hlavni zatizeni uvazovéno zatiZeni strojnim valcem o hmotnosti 24 t [5]. Pro splnéni
dnesnich dopravnich pozadavki a zachovani téchto mostu na silni¢ni siti je zapotiebi mosty
zesilit.

Zatizitelnosti normélni V,, se pohybuji od 8 do 15 t, zatizitelnosti vyhradni V, jsou
zpravidla 15 az 30 t [21]. Pro urceni zatizitelnosti lze pfed zesilenim vyuzit ¢asto méné
nez 1/4 ptvodniho momentu Gnosnosti prifezu Mpqps. Rezerva v momentové tnosnosti
nezesilenych prurezu je nedostatecnd. Jak je ukézano na Obr. 4.17, momentové tcinky
vhodné navrzeného dodatecného predpéti vyhodné snizuji momenty od stalych zatizeni.
Pro momentové namahani urcujici zatizitelnosti mostu po zesileni lze pak vyuzit o tolik
vetsi cast celkového momentu nosnosti Mg qs, 0 kolik jsou momentové tcinky stalych
zatizen{ snizeny momenty od predpéti. Jiz pri malych stupnich predpéti je momentovy zisk
u takto zesilenych konstrukei zna¢ny a pro momenty urcujici zatizitelnosti 1ze po predepnuti
konstrukce vyuzit az nékolikandsobné vétsi ¢ast momentu inosnosti nez pred zesilenim.

Vliv na skutecné zesileni priufezu, tedy na zvySeni momentu tnosnosti, ma také nor-
mélova slozka predpinaci sily (viz Obr. 4.18). Ptavodné ¢isté ohybany prufez, napt. podle
Obr. 3.5, se méni na excentricky tlaceny prufez v kombinaci s ohybem, a to je doprovazeno
zvétsenim tlacené oblasti betonu prirezu, viz kap. 3.3. Tato skutecnost zptisobuje mirny
nartst momentu tinosnosti z Mg ps na Mpg qs-
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Obréazek 4.17: Schéma statického ptsobeni dodatecné vlozené predpinaci soustavy - redukce
ohybovych momentt a posouvajicich sil.

Podobné jako ohybové momenty jsou predpétim uc¢inné redukovany i posouvajici sily.
Redukce je zndzornéna na Obr. 4.17. Na obrazku je ukazan typicky pribéh posouvajicich sil
od stalych slozek zatizeni a od vybrané sestavy dopravniho zatizeni. V dalsi ¢asti obrazku je
vyobrazen prubéh posouvajicich sil od predpéti a na zavér je uveden vysledny redukovany
pribéh posouvajici sil. Cim je vzdéalenost deviatoru od podpory vétsi, tim mensi je thel
kabelu vuci ose tramu a tim mensimi posouvajicimi silami je schopny redukovat ptuvodni
posouvajici sily. Z hlediska posouvajicich sil by bylo 1épe provadét deviatory bliz k podpore
a z hlediska momentového, co nejdale od podpory.

4.8 Dodatecné predpinani ve svéteé

Dodatecné predpinani jako tc¢inny a efektivni systém zesileni mostnich konstrukci byl dis-
kutovan v nékolika zvefejnénych studiich. V ¢lancich védecké skupiny, kterou vede Antonino
Recupero [58] a [59] jsou prezentovany vysledky numerickych simulaci a také realnd aplikace
dodatecného predpéti pro zesileni jednopolového tramového zelezniéniho mostu Terdoppio
v Italii. Pro zesileni byl zvolen systém externiho predpéti, které bylo vedeno vné prurezu
tramt a pro vedeni nesoudrznych lan tak tento systém vyuziva mezery mezi tramy. Pro vne-
seni radidlnich sil byly pouzity specidlni svarence umisténé a kotvené vné prirezu. Kotevni
oblast byla navrzena nové spoleéné s novou sprazenou mostovkovou deskou.

Autorsky kolektiv Nilimaa et al. [52] ve svém ¢lanku ukazuje efektivni vyuziti doda-
te¢ného predpéti pomoci predpinacich ty¢i vedenych v pri¢ném sméru, které jsou umistény
v dodatecné vyvrtanych kanalcich stavajictho mostu. Ve studii je vyobrazena aplikace to-
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Obrézek 4.18: Zvyseni momentové inosnosti prifezu vlivem norméalové predpinaci sily (stu-
pen predpéti A = 0,10 az 0,25).

Obrazek 4.19: Zesileni mostu Terdoppio v Italii [58].

hoto systému na zelezniénim deskovém mosté ve Svédsku. Tento systém byl také nadéle
zkouman a ovéren pomoci zatézovacich zkousek.

Petrangeli et al. [55] publikoval ¢lanek o zesileni spojitého zelezobetonového mostu z roku
1976 v Etiopii. Jako vhodny konstrukéni systém zesileni, i vzhledem k zjisténym porucham
mostu (smykové trhliny), bylo zvoleno externi predpéti s kabely vedenymi vné stavajicich
prurezu mostu v prostoru mezi tramy. Dodate¢né predpinaci kabely byly navrzeny ve dvou
oddélenych na sobé nezavislych osnovach.

Daly et al. se ve svych ¢lancich [34] a [33] zabyva aplikaci externiho predpéti pro zesi-
leni stavajicich sprazenych mostnich konstrukei ocel-beton (ocelova konstrukce s betonovou
mostovkou). Kromé zesileni skute¢nych mostnich konstrukei v Indonésii jsou v jeho studiich
také prezentovany vysledky z experimentalné zesilenych modelti mosti. Ve svych ¢lancich
se také pomérné podrobné zabyva vyhodami a nevyhodami externiho predpéti.

Dalsi, kdo se zabyval experimentdlnimi studiemi metody externiho predpéti, byl Wood-
ward et al. [67], ktery zkoumal efekt dodateéného predpinani na modelu mostu v méritku
1:4. Vyhodnoceni zatézovacich zkousek prokazalo dlouhodobou spolehlivost téchto systémii.
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Obrazek 4.20: Zesileni mostu pres feku Gibe v Etiopii [55].

Dai et al. [32] experimentalné zkoumal inovativni techniku pro zesileni stévajicich pred-
pjatych mostu z tycovych komorovych prefabrikata, kterd spociva v umisténi dodatecné
predpjaté vyztuze ve formé tenkych dratovych lan primeéru 5,5 mm pri spodnim lici kon-
strukce ve dvou fadach nad sebou. Systém podrobil polnim zkouskam, které prokéazaly
priznivy efekt metody PSWR (z angl. Prestressed Steel Wire Ropes) - redukce napéti
a uzavreni trhlin.

Reinforcing bars

Prestressing strands

. I
Steel wire ropes Anchorage plates

Obréazek 4.21: Zesileni mostu metodou PSWR [32].

Miyamoto et al. [51] ve svém ¢lanku studuje chovani zesilenych nosniku dodateénym
predpétim pod dynamickym zatézovanim. Ve studii se zabyval umisténim dodatec¢ného
predpéti ruznych vlastnosti do riznych drovni (pusobeni na ruznych excentricitdch). Dale
jsou jako prakticky priklad diskutovany vysledky dynamické zkousky, pfi niz byla metoda
zesileni aplikovana na skuteény most.

Mimoto et al. [50] vynalezl systém dodatecného interniho pasivniho zakotveni predpi-
naci vyztuze. Prostor kotevniho sklipku je ve stavajici konstrukci vytvoren pomoci specialni
vrtaci techniky, kterd umoznuje zhotoveni vrtu s konicky rozsitenym tvarem pro umisténé
kotvy. Vlastni pasivni kotva je pak v tomto prostoru dodatecné zabetonovana vysokopev-
nostni kotevni maltou. Vynalezeny systém kotveni také zajistuje spolehlivé spojeni betont
ruzného stari, tj. spojeni pivodniho betonu s novym betonem.

Dalsi velka skupina vyzkumnych pracovnikt se zabyva dodate¢nym pfedpinanim kon-
strukci pomoci kompozitnich FRP prvku (z angl. fiber reinforced polymer). Napiiklad Lee et
al. [47] spolecné s Jung et al. [38] prezentovali systém dodatecného predpindni pomoci FRP
vyztuze, ktera je vedena v drazkach pii spodnim povrchu zesilovaného prvku. Nedochazi
tak ke zméné dimenzi pivodnich prvka a po zapraveni drazek nedochézi ani k estetickym
zménam konstrukce. Soucasti systému je také zptisob kotveni FRP vyztuze v dodatecné zbu-
dovanych kotevnich rozsirenych drazkach, coz je nejslabsi misto navrhovaného freseni, kde
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Obrazek 4.22: Systém interniho dodateéného zakotveni predpinaci vyztuze [50].

béhem experimentt dochazelo k selhani celého predpinaciho systému. Systém byl podroben
zkouskam c¢tyrbodovym ohybem a také numerickym simulacim.

Aravinthan et al. [28] ve své studii popisuje inovativni metodu pro smykové zesilo-
vani rozsitenych tloznych prahi pilifa za pouziti dodatecné predepnutého ovinuti z FRP
kompozita jako alternativu k pouziti externé vedené ocelové predpinaci vyztuze. Pokud je
potieba smykové zesilit tlozny prah pilite, ktery je jiz porusen velkymi trhlinami, je jedi-
nym ucinnym Tesenim pro uzavreni takovych trhlin vneseni predpinaci sily pomoci vnéjsiho
dodatecného predpindni. Inovativni systém vyuziva kompozitni vldknové omotavky, kterd
vytvari nekonecénou smycku kolem hlavic pilifid. Vneseni norméalové sily probihd vytlace-
nim kotevnich bloku, které jsou omotany a vznikla mezera se vyplni vhodnou distanéni
vlozkou. Australskd studie pojednava o vyzkumu, vyvoji a konstrukei tohoto inovativniho
systému dodatecného predpinani vlaknovych kompozitl a o testovani na modelovych most-
nich opérach na mosté Tenthill Creek Bridge.

Obrazek 4.23: Smykové zesileni lozného prahu pilife pomoci externiho predpéti [28].

Nékteri vyzkumnici se ve svych ¢lancich zabyvaji srovnanim riznych metod zesilovani,
napf. Choi et al. [30] zkoumal tnosnost betonovych prvki, které byly zesileny za pouziti
kompozitni vyztuze CFRP (z angl. Carbon Fiber Reinforced Polymer) nebo externé vedenou
predpinaci vyztuzi. Z vysledkl experimentii, které ve svém clanku uvadi, je ziejmé, ze
zesilujici efekt metody dodatecného predpéti je fadové vétsi ve srovnani s metodou CFRP.
Zelezobetonové nosniky zesilené externim predpétim také vykazovaly velkou miru shody
mezi vysledky experimentid a hodnotami z numerickych simulaci metodou MKP oproti
nosnikim, které byly zesileny metodou CEFRP. Témito experiemtny bylo ovéreno, ze chovani
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prvku zesilenych dodateénym predpétim lze lépe a presnéji predikovat za pouziti metody
kone¢nych prvki.

(a)

(b) NON

(c) CFT-1and CFT-2

EXP-1and EXP-2

Obrazek 4.24: Experimentalni studie pro porovnani ac¢inki zesileni externim predpétim
a CFRP lamelami - a) nezesileny nosnik, b) nosnik zesileny CFRP, c¢) nosnik zesileny do-
dateénym predpétim [30].

Velmi zajimavou studii na téma dlouhodobé spolehlivosti mostnich konstrukei po rekon-
strukei za pouziti ruznych metod zesileni publikoval v roce 2016 Guo et al. [37]. Ve studii je
porovnéana tUc¢innost v zavislosti na ¢ase tii metod zesileni - dodateéna ocelova vyztuz, FRP
lamely a vnéjsi dodatecné predpinani. Z uvedenych vysledku studie je ziejmé, ze dodatecéné
predpinani je i¢inné pri zvysovani ukazateld spolehlivosti, pokud jde o pouzitelnost, mezni
stavy tnosnosti (Obr. 4.25) a kontrolu pruhybu (Obr. 4.26). Dodate¢né predpinani je tak
v tomto porovnani nejefektivnéjsi a nejspolehlivéjsi metodou.
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Obréazek 4.25: Index spolehlivosti konstrukce v zavislosti na c¢ase s uvazovanim rtznych
metod zesileni. Spolehlivost v a) meznim stavu pouzitelnosti b) meznim stavu Gnosnosti
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Kapitola 5

Inzenyrska optimalizace metody
dodatecného predpinani

Metoda dodatec¢ného predpinani, kterd je oproti celosvétové znamému a rozsifenému ex-
ternimu vedeni kabel@t na Ustavu betonovych a zdénych konstrukei FAST VUT v Brné
rozsifena o systém nahradnich kabelovych kanalki, je z nékolika hledisek nejefektivnéjsi
metoda pro zesileni historickych Zelezobetonovych tramovych nebo deskovych mosti ma-
lych az strednich rozpéti. Zesilované konstrukci prinasi kromé posileni ohybové a smykové
tnosnosti (mezni stavy inosnosti) také mnoho dalsich benefiti (mezni stavy pouzitelnosti),
které jiné metody nejsou schopny zajistit.

V této kapitole disertacni prace se autor zabyva nalezenim optimélniho feseni navrhu
dodatecného predpinaciho systému pro zesilovani zelezobetonovych mostta z let 1900-1940.
Obecné lze sméry vyzkumu, které si kladou za cil nalezeni optimalniho navrhu, rozdélit do
dvou vzajemné se dopliujicich vétvi:

e navrhové inzenyrska optimalizace;

o konstrukéni inzenyrska optimalizace.

5.1 Navrhova inzenyrska optimalizace

Optimalizace je proces, systematicky postup, ktery se pouziva k ziskani nejlepsiho moz-
ného feseni napf. inzenyrského problému za danych podminek. Z matematického pohledu
je optimaliza¢ni proces hledani nejlepsiho (optimalniho) feSeni z mnoziny moznych variant
za urcitych omezeni a podminek. Tato matematickd disciplina zahrnuje hleddni minima
a maxima cilové funkce k definovanym proménnym. Matematickéd definice optimalizace po-
skytuje rdmec pro systematické feseni ruznych problému (napf. pravé inZenyrskych), a to
prostrednictvim pouziti matematickych metod a algoritm, které pomahaji nalézt optimalni
feSeni pro dany problém. Mezi zdkladni matematické metody optimalizace patii naptriklad
gradientni metoda, metoda simplex nebo genetické algoritmy a dalsi.

V minulosti jiz byla metoda nahradnich kabelovych kanalkt inzenyrsky aplikovana na
zelezobetonovych mostech prostych i spojitych s rozpétim poli od 8 do 30 m, které byly
vybudovany na pocatku 20. stoleti. Takzvany inZenyrsky zpusob ndvrhu systému doda-
te¢ného predpéti vychazi pouze ze zkusSenosti autora a jeho citu pro danou konstrukci.
Tento postup lze také nazvat jako "inzenyrsky konstrukéné-staticky", ktery se opira pouze
o konstrukéni moznosti usporddani predpinaci soustavy a redukci zejména momentovych
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ucinka vlastni tihy zesilované konstrukce, pricemz az nasledné se posuzuji dalsi navrhové
podminky, kterymi jsou zejména ovéreni dostatecné tinosnosti pro pusobeni posouvajicich
sil (posouzeni smykové inosnosti), splnéni podminek omezujici napéti v prifezu, napjatost
vyvoland lokélné plisobicimi silami v kotevnich oblastech a v mistech deviatori.

Jednotlivé kroky inzenyrského konstrukéné-statického pristupu navrhu dodatec¢ného pred-
péti jsou:

1. stanoveni aktualni zatizitelnosti mostu na zakladé vysledki podrobného diagnos-
tického pruzkumu konstrukece a rozhodnuti o nutnosti konstrukei zesilovat (nejcastéji
z diivodu nizké ohybové tinosnosti);

2. odhad a navrh usporadani dodatec¢né predpinaci soustavy (trajektorie a po-
¢et predpinacich kabeli) s prihlédnutim ke konstrukénim omezenim, které vyplyvaji
z geometrie zesilované konstrukce, pricemz se predpokladaji maximalni napinaci sily
predpinacich lan dle technickych certifikaci, atestil a normovych pozadavki;

3. stanoveni zatizitelnosti mostu po zesileni se zapocitanim priznivych tc¢inkd
predpinaci soustavy (v pfipadé nevyhovujici zatiZitelnosti je nutné postup opakovat
od bodu 2.);

4. ovéreni dalSich podminek navrhu dle aktualnich technickych norem - posouzeni
smykové inosnosti, omezeni napéti, omezeni pruhybu atd. (v pfipadé jakékoliv nevy-
hovujici podminky je nutné postup opakovat od bodu 2.);

5. Teseni a ovéreni detailil predpinaciho systému, kterymi jsou mista s koncentraci
bodovych sil od predpinaci soustavy (kotevni oblasti, devidtory) a nebo také pomocné
konstrukéni prvky kterymi jsou napf. vkladané pomocné piicniky (jsou-li zapotiebi)
a dodatecné kotvena kryci vrstva predpinaciho systému apod.

V inzenyrském konstrukéné-statickém pristupu se projektant casto dostava do situace,
kdy néjakd z nutnych podminek (zatizitelnost, mezni stavy dnosnosti, mezni stavy pouzi-
telnosti apod.) nevyhovuje a to vede na opakovani navrhu. Ve druhém projekénim pokusu
se zpravidla pristupuje ke zméné poctu kabelu (lan), pfipadné se upravuje celkovd trajek-
torie vedeni predpinaci vyztuze. V nékterych pripadech, zejména u spojitych konstrukei
s relativné velkymi rozdily mezi rozpétimi jednotlivych poli, tento postup vede i na rozdé-
leni predpéti do nékolika na sobé nezavislych fazi a nebo také vede k navrhu dodate¢ného
predpéti v kombinaci se sprazenou mostovkovou deskou. Cely tento ¢asové velmi narocny
proces lze ve své podstaté z pohledu projektanta oznacit za prirozené hledani tzv. opti-
mélniho Feseni pomoci jednotlivych iteraci (implicitni optimalizace), kterymi se projektant
blizi k vyhovujicimu feseni. Ovsem bez hlubsi znalosti pri¢innych souvislosti ovlivnéni jed-
notlivych vystupt navrhovymi proménnymi.

Vyzkum v oblasti ndvrhové optimalizace byl zaméren v prvé fadé na algoritmizaci vy-
poc¢tového ndvrhu dodatecné predpinaci soustavy resp. algoritmizaci vztaha vstupnich pa-
rametri navrhované a dodatecné aplikované predpinaci soustavy.

o trajektorie predpinacich kabelu (umisténi devidtoru po délce konstrukce);
o pocet predpinacich lan v kabelech (velikost predpinaci sily).

Uvazujeme-li v inzenyrské tilloze vstupujici navrhové proménné jako osy n-dimensionalniho
prostoru, potom kazdy bod v tomto tzv. ndvrhovém prostoru predstavuje v tvahu pricha-
zejici navrh. Takovy navrhovy bod je prijatelnym, pokud pri danych kritériich definovanych
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vnéjsimi podminkami nenastane néktery z neptijatelnych scénaru (nesplnéni vedlejsich pod-
minek) [57].

Zakladnu pro porovnani ndvrhia tvori pravé zvolend kritéria, kterd definuji miru kvality,
a tim nam umoznuji rozhodnout se mezi riznymi navrhovymi usporddanimi. Stanoveni
kritérii je obvykle vysledkem vyhodnoceni pozadavki a cili kladenych na dany systém.
Optimalni usporadani systému je pak takové usporadani, které je dle zavedeného hlediska
nejlepsi z moznych feseni,a které je také prijatelné pi danych vedlejsich podminkach [54].

V pripadé zesilovani zelezobetonovych mosti metodou dodateé¢ného predpéti mohou byt
témito kritérii nasledujici efektivity systému:

e redukce ohybovych moment;

e redukce posouvajicich sil;

e zatizitelnost stanovend z momentové tinosnosti;

o zatizitelnost stanovena ze smykové tinosnosti;

o zatizitelnost stanovena z normélovych napéti na priurezu;
o zatizitelnost stanovend z vypoc¢tu max. sirky trhlin.

Jednotliva kritéria podléhaji vedlejsim podminkdm navrhu, kterymi jsou limitni na-
vrhové hodnoty, které musi byt pro pfijatelny navrhovy bod dodrzeny (napf. normové
podminky, materidlové podminky, okrajové podminky).

Predpokladem tspésného navrhu je stav, ve kterém je dosazeno limitni hodnoty ticelové
funkce (zpravidla nalezeni minima nebo maxima), kterd je zavisla na navrhovanych charak-
teristikach systému. Termin optimalizace pak oznacuje proces vybéru ndvrhové varianty,
ktery minimalizuje nebo maximalizuje zvolenou cilovou funkci.

V prostredi zesilovani zelezobetonovych mosti dodatec¢nym predpétim miize byt zvole-
nou cilovou funkci napr.:

o minimalizace ceny (napf. minimalizace objemu materiali apod.);
o minimalizace realiza¢ni naro¢nosti (napf. minimalizace vrtacich praci).

Tento postup muze byt vhodny pro projektanty, kteri teprve vstupuji do problematiky
zesilovani konstrukci a nemaji moznost opirat se o jiz radu podobné zesilenych konstrukei.
Rovnéz rychlost feseni se predpokladd vyznamné vyssi, nez u predchozi metody zalozené
z velké ¢asti na zkusSenosti Tesitele. Optimaliza¢ni pfistupy v navrhu také umoznuji zapra-
covat soucCasné posouzeni podle meznich stavii iinosnosti i pouzitelnosti.

Vyse uvedeny zpusob navrhovani zesileni existujicich mostii metodou dodateéného pred-
pindni mizeme nazvat ,optimalizovanym viceparametrickym nédvrhem zesileni“.

V soucasné dobé se ¢im dal ¢astéji setkavame s tématem konstrukéni optimalizace, jejiz
matematické metody se za poslednich 40 let vyznamné vyvijely a nyni pronikaji do vsSech
obort inzenyrského navrhu.

Podstatou navrhovaného vyzkumu je rozvijeni metody zesilovani mosta pomoci volnych
predpinacich kabelti v dodatecné vrtanych kabelovych kanalcich s vyuzitim dostupnych
metod optimalizace.

Proces nalezeni optimalniho (nejvice vhodného) inzenyrského navrhu se nazyva optima-
lizace. V oblasti stavebnich konstrukeci se nejednd o optimalizaci z hlediska matematického
operacniho vyzkumu, ale spiSe o vyuziti téchto postupt k dosazeni efektivnéjsiho navrhu.
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Ukolem projektanta, ktery navrhuje zesileni stévajici mostni konstrukce metodou doda-
te¢ného predpinani, je navrhnout takovy pridavny systém predpéti, aby konstrukce vyho-
véla vsem pozadavkim na ni kladenych z hlediska prodlouzeni provozuschopnosti, zivot-
nosti a spolehlivosti [43] [62]. InZenyr timto prochazi skrze naro¢ény proces uvazovani vsech
faktori, které mohou ovlivnit uzitnou hodnotu stavby. V pripadé, ze dosdhneme nejefek-
tivnéjsitho navrhu vyhovujicim vSem danym pozadavkum, dostavame konstrukci optimalni.

Casto je v praxi inzenyrské optimalizace provadéna implicitné a to kombinaci zkusenosti
a odborného tsudku inzenyra, tedy na zakladé jeho dostatecného vhledu do problematiky.
Neékdy se takovy postup také nazyva "metoda pokus-omyl', coz muze, ale nemusi vést
k optimalnimu reseni. Metodou pokusu a omylu se ve velké mife konstruuje dodnes, je
vsak obtizné o takovém navrhu prohlésit, je-li nejlepsi (podle zvoleného hlediska) ze vSech
moznych feseni [49].

Predpokladem uspésného nédvrhu je dosdhnout limitni hodnoty hodnotictho kritéria
(ti¢elové funkce). Uéelové funkee je zavisla na navrhovanych charakteristikdch systému (roz-
meéry, maximalni vyuziti pevnostnich a stabilitnich vlastnosti, ¢i vlastnosti spojené s dyna-
mickym namahénim konstrukce) [56]. V pfipadé navrhovani novostaveb jsou tcéelové funkce
nejcastéji: minimalizace financénich nakladt, miniméalni hmotnost konstrukce ¢i maximalni
tuhost. V oboru rekonstrukci mostu je velmi problematické formulovat podminky, které
musi navrh zesileni splnovat. Jako nejvhodnéjsi tcelova funkce se jevi vyslednd zatizitel-
nosti nebo prodlouzeni zZivotnosti konstrukce.

Princip konstrukéni optimalizace spoc¢iva v takové volbé navrhovych proménnych (tedy
téch, které lze ménit - navrhovat) faktoru, aby efektivita systému byla maximalni, pii
soucasném splnéni pozadavku tcelovosti vyjadieného ve formé vedlejsi podminky [49].

Podle [56] se nejcastéji optimalizacni problém matematicky formuluje:

min{ f(x)|x; < x < xy; h(x) = 0;9(x) <0} (5.1)

Obecny systematicky postup navrhu konstrukce nebo jeji ¢asti s vyuzitim optimalizac-
niho ptistupu a metod lze podle [49] rozdélit do osmi na sebe navazujicich kroki:

1. Poznani vnéjsich podminek. Vnéjsimi podminkami rozumime takové podminky,
za nichz bude dand mostni konstrukce existovat a plnit sviij ticel, tim se definuje tzv.
navrhové prostiedi. V této prvni fazi navrhu je tkolem projektanta co nejpresnéji
formulovat a popsat soubor pozadavka a parametri, kterym méa dany navrhovany
konstrukéni systém v daném navrhovém prostiedi vyhovét. Soucasti této faze je také
popis vychozich geometrickych a dispozi¢nich omezeni za soucasného poznani vycho-
ziho stavu konstrukéniho systému.

2. Stanoveni kritérii uréeni optima. V této fazi navrhu hledd projektant kritéria,
dle kterych lze objektivné hodnotit tzv. efektivitu systému neboli kvalitu navrzené
konstrukce nebo jeji ¢asti. Dosdhne-li tento faktor konstrukce svého extrému, znamena
to, ze bylo dosazeno optimalniho stavu z pohledu zvoleného kritéria. Optimalni navrh
konstrukce je takové usporadani, které je dle zavedeného kritéria ovlivnujici vysledny
navrh nejlepsi z moznych feSeni a zaroven je toto Feseni prijatelné pro dané vedlejsi
podminky navrhového prostredi.

Zvolend kritéria tvori zékladnu pro porovnani ndvrhti a definuji miru kvality. Umoz-
nuji projektantovi rozhodnout se mezi riznymi navrhovymi usporadanimi. Stanoveni

kritérii je obvykle vysledkem vyhodnoceni pozadavki a cili kladenych na dany sys-
tém.
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3. Volba navrhovych proménnych. Obecné se definuji t¥i typy navrhovych promén-
nych oznacené jako soubory proménnych x,, X; a X,,, které jsou nazyvany postupné
jako rozmérové proménné, tvarové proménné a materialové proménné. Tyto navrhové
proménné lze souhrnné zapsat sloupcovym vektorem:

Xm
xy=| x |xe€E"™ (5.2)
Xy

Rozmeérové proménné definuji jednotlivé rozmeéry, tvarové proménné definuji prosto-
rové usporadani systému prvki a materidlové proménné definuji mechanické vlastnosti
pouzitych materiala.

4. Stanoveni vedlejsich podminek. Uvazujeme-li navrhové proménné v tloze vystu-
pujici jako osy n-dimensionédlniho navrhového prostoru, potom kazdy bod v tomto
tzv. navrhovém prostoru predstavuje v ivahu prichazejici navrh.

Névrhovy bod je prijatelnym, pokud pti danych vnéjsich podminkach nenastane né-
ktery ze zédkladnich meznich stavii. Proto je zakladni tilohou této faze detailni poznani
meznich stavu ¢i jinak uvazovanych omezeni, analytického popisu chovani konstrukce
a jejich matematické vyjadieni. Uplnost zévisi na dokonalosti analyzy konstrukce.
Za vedlejsi podminky je nutno uvazovat pevnostni podminky a také vztahy popisujici
chovani konstrukce, jako jsou rovnice rovnovahy, deformac¢ni podminky a konstitutivni
vztahy.

hi(xy)=0, (=12,..,K) (5.3)

gxy) <0, (=12..k) (5.4)

Omezeni, aby prijatelné navrhové body neobsahovaly souradnice, které porusuji zvo-
lené hodnotové limity proménnych, je vyjadieno vedlejsimi podminkami.

x; <x <Xy (5.5)

kde x predstavuje vektor téch proménnych, jejichz zddand hodnota je omezena dolni
X; a horni x,, mezi.

5. Sestaveni matematického modelu technické dlohy. V pribéhu feseni ilohy vy-
chéazi najevo, ze vystupujicich proménnych je vice nezli jen nami zvolené navrhové
proménné xy. Proménné, které se v tloze vyskytly mimo vuli projektanta, nazy-
vame analytickymi proménnymi jelikoz je ziskdvame na zdkladé analytického rozboru
navrzené konstrukce (napf. napéti, deformace, vlastni frekvence, atd.). Spolu s vek-
torem navrhovych proménnych xy pak vektor analytickych proménnych tvori vektor

proménnych tlohy
x:<XN>erP. (5.6)
XA

6. Vybér vhodné matematické optimalizaéni metody. Optimalizacnich metod je
celd rada a lisi se od sebe mnoha zptisoby. Konstruktér mtze pouzit pouze tu metodu,
ke které ma dostatecné matematické a programové zazemi a ktera k reseni vyzaduje
takové mnozstvi ¢asu a nadmahy, aby feseni problému zvolenou metodou bylo prinosné.
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7.

Vlastni optimalizace. Tato fize obsahuje rozreseni matematické formulace dané
tlohy. Termin optimalizace oznacuje rozlicné matematické metody, které minimalizuji
(resp. maximalizujf) cilovou funkei. Rikdme, e pro zname prostfedi a zadand specifika
bude mit ndvrhovy vektor x optimalni nastaveni X, pokud (v ptipadé hledani maxima)

f(%) = max f(x), (5.7)

kde mnozina g je mnozina vsech pripustnych navrhovych bodi, kterd vyhovuji for-
mulovanym vedlejsim podminkam.

h(x)=0, (=12,...K) (5.8)
ax) <0, (=1,2,....,k) (5.9)

V této fazi navrhu dochézi k matematickému zpracovani vyse uvedené optimalizac¢ni
tlohy.

. Technicka interpretace ziskaného reseni. Vysledné feseni optimalizac¢ni ilohy je

tfeba "prelozit do jazyka technikii"a pfipadné upravit pro praktické pouziti.

V dalsich podkapitoldch je uveden postup feseni optimaliza¢ni inzenyrské tlohy pro
navrh zesileni Zelezobetonové deskové prosté mostni konstrukce, které byly navrhovany
v letech 1900-1940. Podle databdze mostnich konstrukeci je na ceské silni¢ni siti z tohoto
obdobi téchto mostt nejvice (viz Tab. 2.4 v kap. 2.1). Typické rozpéti téchto konstrukei je
v rozmezi 8-16 m.

5.1.1 Poznani podminek navrhu predpinaciho systému

V prvni ¢asti navrhu zesileni konstrukce metodou dodatecného predpéti je nutné definovat
tzv. navrhové prosttedi, ve kterém ma konstrukce ptisobit. Tato ¢ast vypoctu je nejrozsdh-
lejsi a obsahuje matematicky popis jednotlivych podminek navrhu, které se skladaji z téchto
hlavnich soucasti:

popis stavajiciho stavu mostu (materidlové a dispoziéni charakteristiky);

definovéni prutrezovych charakteristik nosné konstrukce (geometrie a vyztuzeni zele-
zobetonového prufezu);

popis podminek navrhu z pohledu zatizeni (pozadované dopravni zatizeni - zatizitel-
nost normalni, vyhradni);

popis podminek predpokladané trajektorie predpinaciho systému;
popis podminek mezniho stavu 1inosnosti;

popis podminek mezniho stavu pouzitelnosti.

Nize jsou podrobné rozebrany jednotlivé kroky poznani podminek navrhu.

a) Popis stavajiciho stavu mostu

Cilem poznani podminek navrhu je popsat stavajici dispozi¢ni a materidlové charak-
teristiky mostni konstrukce, které omezuji navrh zesilujiciho systému, nebot ten se musi
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prizptsobit danému mostu. Parametry mostni konstrukce jsou zpravidla ziskany z podrob-
ného diagnostického prizkumu konstrukce (vzhledem k rozsahu diserta¢ni prace nebude
problematika diagnostickych pruzkumu déle rozvadéna).

Nejdrive jsou stanoveny zakladni rozméry nosné konstrukce. U deskovych mostnich kon-
strukci je to sitka desky bs a tloustka desky hg, tak jak je to ukdzano na schematickém
pricném fezu konstrukei z pocatku 20. stoleti na Obr. 5.1. V podélném sméru je nejdtle-
stanoveno teoretické rozpéti statického vypoctového modelu lf¢ (viz Obr. 5.2). Nejcas-
té€jsim typem deskové mostni konstrukce z let 1900-1940 jsou deskové konstrukce prosté,
jejichz zjednodusenym statickych schématem je prosty nosnik. Prosty nosnik méa z pohledu
namahani dva kritické tezy, ve kterych musi byt konstrukce posuzovana - fez nad podpo-
rou a Tez uprostred rozpéti. Staticky vypocet inzenyrské optimalizacni tlohy se tak bude
zamérovat na tyto kritické rezy konstrukce.

min. 0,5m min. 0,5m

I v
1

i W
(I

Obréazek 5.1: Schéma pritného fezu deskové mostni konstrukce pro formulaci podminek
navrhu.

Kromé zdkladnich rozmeéru nosné konstrukce je také potfeba stanovit mechanické pa-
rametry pouzitych materiali. Na zdkladé vyhodnoceni provedeného podrobného diagnos-
tického prizkumu je ziskdna pevnostni tiida betonu, z niz je stanovena navrhova pevnost
betonu v tlaku f.q4, a druh pouzité oceli betonarské vyztuze, z niz je stanovena navrhova mez
kluzu vyztuze fyq podle [13]. U betonafské vyztuze je nutné také znat jeji profil ¢, a umis-
téni v nosné konstrukci, stejné tak jako jeji kryti c. Pro zatfidéni materidli dle aktualné
platnych norem se postupuje podle [25] (viz kap. 2.3).

Pro kazdy pouzity materidl musi byt sestaven navrhovy pracovni diagram (zavislost
napéti na pomérném pretvoreni) pro nasledny vypocet odolnosti konstrukce (Obr. 5.3
a Obr. 5.4).

v A}
i \

Obréazek 5.2: Schéma podélného fezu deskové mostni konstrukce pro formulaci podminek
navrhu.

b) Definovani praiezovych charakteristik nosné konstrukce

110



fcd ,,,,,,,,,, A H

\0 P - T

cu3 <

Obrézek 5.3: Schéma bilinedrniho pracovniho diagramu betonu [13].

(o]
y
Kfa-

fox 1
fre= P 3% 1

idealizovany diagram

névrhovy diagram

Obrazek 5.4: Schéma bilinedrniho pracovniho diagramu betonarské vyztuze [13].

Na zékladé ziskanych dat o mostni konstrukci lze stanovit charakteristiky zelezobe-
tonového vypoctového nosného prurezu deskové konstrukce, které budou vyuzity v ramci
optimaliza¢niho procesu ke stanoveni odolnosti mostni konstrukce z pohledu mezniho stavu
unosnosti i pouzitelnosti. V pripadé deskové konstrukce se nejcastéji pro vypocet voli vysek
deskové konstrukce $itky 1 m (Obr. 5.5). Veskera namahéani od zatizeni tak jsou prepoci-
tana na ekvivalentni zatizeni tohoto vyseku a stejné tak vypocet odolnosti probiha taktéz
na takto stanoveném efektivnim prufezu.

Zelezobetonovy priifez (Obr. 5.5) je vyztuzen podélnou betonaiskou vyztuzi celkové
plochy A podle zavéra diagnostického prizkumu:

2

- ¢s

4 )

kde ng je pocet kusu betonarské vyztuze v prifezu a ¢, je prumér betonaiské vyztuze
v prurezu.

As =ng- (5.10)

Mostni konstrukci je také nutné popsat z ohledem na vyztuzeni smykovou vyztuzi o plose
Agy at uz ve formé spon, smykovych timinku (svisld smykova vyztuz) ¢éi tzv. ohybu (Sikma
smykova vyztuz).
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Obrazek 5.5: Schéma vypoctového nosného prutrezu desky.

- ngw

1

kde ngy, je pocet kusi smykové vyztuze v prufezu a ¢y, je prumér smykové vyztuze.
Stupen vyztuzeni podélnou vyztuzi ps obdélnikového prurezu je dan rovnici 5.12:

(5.11)

Ay = Mg -

Ps = b i hs7
kde b je sitka vypocétového prutfezu (u desek 1 m) a hg je vyska zelezobetonové prurezu.

Stupen vyztuzeni smykovou vyztuzi ps, obdélnikového priifezu je potom dan rovnici:

Asw

=7
b Swi - Swt

(5.12)

Psw (5.13)
kde sy je vzdalenost smykové vyztuze v podélném sméru a s,; je vzdalenost smykové
vyztuze v pricném sméru konstrukce.

vyztuze od tlaceného okraje prutrezu. Vzdélenost vyztuze d; od tazeného (spodniho) okraje
je dana tloustkou betonové kryci vrstvy c. Ucinnd vyska vyztuze je pak urcena z rovnic:

di=c+ %, (5.14)
d=hs —di. (5.15)

Zakladni priutrezové charakteristiky betonového prifezu podle Obr. 5.5:

e Plocha prufezu A.:

Ae=hg-b (5.16)

Vvev

h
Zeg = 33 (5.17)
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e Moment setrvacnosti /.:

1
I.=—-b-h 1
15 b-h; (5.18)
e Modul prufezu W,:
1. 1
W.=-"%=_-b-h2 (5.19)
Zeq 6

c) Popis podminek zatiZeni

V této ¢asti ndvrhu je nutné definovat podminky, za kterych mé konstrukce plnit svij
tcel a to zejména z pohledu naméhani od zatiZeni piisobici na konstrukci. Castym dii-
vodem pro zesileni téchto konstrukci je jejich nevyhovujici zatizitelnost. To znamena, ze
musi byt definovany pozadavky jednotlivych zatizitelnosti podle 2.6, které mé po zesileni
mostni konstrukce spolehlivé prenést. Z jednotlivych intenzit zatizeni jsou stanovena nama-
héni kritickych fezi ohybovym momentem a posouvajici silou pripadajici na 1 bm resené
konstrukce.

Jako stalé slozky zatizeni jsou ve vypoctu uvazovany:

L.

II.

Vlastni tiha nosné konstrukce gog.

Intenzita zatizeni od vlastni tihy je ddana vztahem:

gok = Ac * Yes (520)

kde A, je plocha betonového prurezu vyseku sitky 1 m, 7. je objemova tiha zZelezobe-
tonu uvazovand hodnotou 25 kN/m?>.

Ohybovy moment Mg a posouvajici sila Vyor v kritickych fezech nosné konstrukce
od vlastni tihy jsou spocitany podle nasledujicich rovnic:

1

Mok = g ok s (5.21)
1

Vyor = 5 ok - lefy- (5.22)

Ostatni stélé zatizeni gi; (ttha fims, vozovky a mostniho vybaveni) a pripadné tiha
navrzené sprazené desky. Ohybové a smykové namahani kritickych ezt od ostatnich
stalych zatizeni lze vyjadrit rovnicemi:

1
My = g gk Z6f, (5.23)

1
Voik = 5 g1k lefy, (5.24)

kde intenzity zatizeni od ostatnich stalych slozek zatizeni gy jsou uvazovany na 1 bm
nosné konstrukce (hodnoty jsou prepoéitany s vyuzitim sitky desky nosné konstrukce

by).
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III.

Ekvivalentni sily od dodatecné navrzeného predpinaciho systému P;, které jsou po-
drobné popsany v ¢ésti d).

Proménné slozky zatizeni od dopravy jsou ve vypoctu reprezentovany schématy doprav-
niho zatizeni zatizitelnosti podle kap. 2.6 [21]:

A.

Normaélni zatizitelnost v,,.

Zatézovaci schémata normalni zatizitelnosti dle [21] jsou podrobné uvedena v kap. 2.6.
V pripadé normalni zatizitelnosti je konstrukce zatézovina normovymi tiindpravo-
vymi vozidly v zatézovacich pruzich v nejméné priznivych pozicich z hlediska ohybo-
vych momentii a posouvajicich sil. Pro stanoveni norméalni zatizitelnosti je rozhodujici
tiha zadni dvounapravy Vg, 1 (Obr. 5.6) (tiha pfedni ndpravy je nahrazena rovnomeér-
nym spojitym zatizenim vy, 1).

pruh €. 1 pruh €. 2 X
v v 1
2'§Vaw
1200

‘ 2000 ‘ 2000

ll—

‘ .
— ‘

Obrazek 5.6: Schéma deskové mostni konstrukce zatizené zatézovacimi vozidly normaélni
zatiZitelnosti podle [21].

le 1
Myt = Vaw,l ’ ( if - 073) + g “Un,1 - lsz, (525)

kde M, je charakteristickd hodnota ohybového momentu od sestavy zatizeni pro
vypocet normélni zatizitelnosti v kritickém rezu konstrukce, V1 je jednotkova tiha
zadni dvoundpravy normového vozidla, v, 1 je jednotkové rovnomérné zatiZeni neo-
mezené délky sestavy normového zatizeni [21]:

Un,1 = Unp - bp + Un,z b, (5'26)

kde vy, p je intenzita rovnomérného spojitého zatizeni v zatézovacich pruzich (dle [21]
2,5 kN/m?), vy, je intenzita rovnomérného spojitého zatiZeni ve zbyvajici zatézovaci
ploge (dle [21] 1,0 kN/m?), b, je celkova §itka zatéZovacich pruhti a b, je celkova sfika
zbyvajici zatézovaci plochy mostovky mimo zatézovaci pruhy.

Pro posouzeni smykového namahani musi byt mostni konstrukce vysetrena z pohledu
posouvajicich sil od dopravniho zatizeni. Pro kriticky fez mostni konstrukce je maxi-
malni intenzita posouvajicich sil od sestavy normalni zatizitelnosti, ktera je v podél-
ném sméru umisténa v nejméné priznivé pozici na mosté:

2

Oa 6- Vaw,l 1
V;)nk = Vaw,l -\

+ = v - legy (5.27)
lefs
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Vysledny charakteristicky ohybovy moment M, a charakteristickd hodnota posou-
vajici sily Vyng jsou poté upraveny s vyuzitim sitky nosné konstrukce bg pro urceni
namahani pripadajici na 1 bm.

Jsou-li na mosté pritomny chodniky nebo cyklistické pruhy, jsou ve vypoctu nor-
malni zatizitelnosti zatizeny redukovanou kombina¢ni hodnotou rovnomérného spoji-
tého plosného zatizeni wy = 2,5 kN/m? [21].

Dynamicky soucinitel pro vypocet normalni zatizitelnosti je ve vypoctu uvazovan dle
kap. 2.6.

B. Vyhradni zatizitelnost v,;

Zatézovaci schémata vyhradni zatizitelnosti dle [21] jsou podrobné uvedena v kap. 2.6.
Vyhradni zatizitelnost je urcena z normového zatizeni od jediného zakladniho Sestina-
pravového vozidla, které je umisténo v zatézovacim pruhu v nejméné priznivé poloze
na mosté z pohledu ohybovych momenttu a posouvajicich sil (Obr. 5.7).

V pripadé podminek definovanych v [21] je mozné v urcitych situacich zakladni nor-
mové vozidlo nahradit dvounapravovym nebo tiinapravovym vozidlem.

Vyhradni zatizitelnost od zakladniho sestavy je odvozena z jednotkové tihy vozidla
Vw1 =1 EN, kdy jednotlivé napravy vzdy predstavuji zatizeni % Vewa [21].
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Obrazek 5.7: Schéma deskové mostni konstrukce zatizené zatézovacimi vozidly vyhradni
zatizitelnosti podle [21].

Maximéalni ohybovy moment M, vyvozeny normovym vozidlem lze poté odvodit ze
vztahu:

1
My = 1 Vewai - (leps —3-1p), (5.28)

kde M, je charakteristickd hodnota ohybového momentu od sestavy zatizeni pro
vypocet vyhradni zatizitelnosti v kritickém fezu konstrukce a [, je rozvor naprav
normového Sestinapravového vozidla (I, = 1,5 m).

Maximélni hodnota posouvajici sily V. od normového Sestindpravového vozidla:

Vowr - (opr —2,5-1,
erk: ol ( /] ) (529)

lefy

Jsou-li na mosté piitomny chodniky nebo cyklistické pruhy, jsou ve vypoctu nor-
malni zatizitelnosti zatizeny redukovanou kombina¢ni hodnotou rovnomérného spoji-
tého plosného zatizeni wy = 2,5 kN/m? [21].
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Pro dosazeni maximaéalnich t¢inka je sestava vyhradni zatizitelnosti umisténa excent-
ricky vadi ose mostu - v pricném sméru je vozidlo umistovano do krajniho zatézovaci
pruhu. Pomoci ¢ary piicného roznosu zatizeni je tak urcen podil (71) zatizeni pfipa-
dajici na nejvice zatizeny 1 bm zatézované mostni konstrukce podle Obr. 5.8.

Dynamicky soucinitel pro vypocet vyhradni zatizitelnosti je ve vypoc¢tu uvazovan dle
kap. 2.6.

‘ pruh¢. 1 | pruh &.2 |

3000

Obrazek 5.8: Reseni roznosu zatizeni pomoci ¢ary pricného roznosu deskového mostu.

Kombinace zatizeni pro stanoveni zatizitelnosti mostu s ohledem na mezni stavy tinos-
nosti a pouzitelnosti se stanovi podle [27] v¢. dil¢ich soucinitelt vg,; = 791 = 1,35,
vp = 1,00 a redukénich souciniteldt £ = 0,85, 1o; = Y1, = 0,75 a 92; = 0 . V téchto kom-
binacich je Gy ; charakteristickd hodnota stalého zatiZeni, P je charakteristickd hodnota
ucinkl predpéti a Q1 je charakteristickd hodnota proménného zatiZeni pro nejicinnéjsi
sestavu zatizeni dopravou stanovend pro prislusnou zatizitelnost V,, a V.

Kombinace t¢inka pro mezni stavy tnosnosti vychazi z rovnice 5.30:

Eq = E{v¢ ;iGrj;vPP;701Qk1} Jj=>1 (5.30)

Kombinace t¢inka pro mezni stavy pouzitelnosti vychazi z rovnic 5.31, 5.32 a 5.33.
Charakteristickd kombinace:

Eq=E{Gy;; P;Qy1} j=>1 (5.31)
Casté kombinace:
Eq=E{Gp;; P;{1,1Qk1} Jj=>1 (5.32)
Kvazistild kombinace:
Eq = E{Gy;; P;12,Qx,;} Jj=>1 (5.33)

d) Popis podminek predpinaciho systému

Nedilnou soucésti optimalizac¢ni tilohy je také popis podminek dodatecného predpinaciho
systému za vyuziti metody nahradnich kabelovych kanalka podle kap. 4.1, ve které jsou
popsany vsechny rozhodujici soucasti této metody v¢. popisu statického ptisobeni.
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Pro sestaveni inzenyrské optimalizac¢ni tlohy je nutné dodateény predpinaci systém
a jeho pusobeni na mostni konstrukci matematicky popsat pro fesené kritické rezy kon-
strukce.

Tlakova sila je do betonu pivodni konstrukce vnasena pomoci napnuté predpinaci vy-
ztuze bez soudrznosti. Nejcastéji jsou vyuzivana sedmi-dratova predpinaci lana typu mono-
strand (stabilizovand predpinaci vyztuz s nizkou relaxaci v HDPE chrénicce) s oznacenim
Y1860-S7-15,7, kterd maji nasledujici mechanické charakteristiky. Pro ilustraci bude déle
ve vypoctu uvazovano s touto predpinaci vyztuzi (optimalizaéni algoritmus umoziuje uzi-
vatelsky zménit typ predpinaci vyztuze).

Materialové charakteristiky predpinaci vyztuze Y1860-S7-15,7: charakteristickd pevnost
v tahu fpr, = 1860 M Pa, charakteristickd smluvni mez kluzu fy,01x = 1640 M Pa, ndvrhova
hodnota modulu pruznosti £, = 195 GPa, navrhova pevnost v tahu fpq = fpo1k/7s =
fpr/1,15, navrhové mezni pretvoreni €, = 0,02. Ve vypoctu je uvazovano chovani predpi-
naci vyztuze podle bilinearniho navrhového pracovniho diagramu uvedeného na Obr. 5.9.

o}
m'""""""""'""“""":j:::=”ﬂ
P e il
foa= ool po f----- ’/—/P
navrhovy die:igram
f;)d/lEp g 'guk d

Obrazek 5.9: Schéma bilinedrniho pracovniho diagramu predpinaci vyztuze [13].

Prurezové charakteristiky predpinaci vyztuze Y1860-S7-15,7: jmenovity prumér predpi-
naciho lana ¢, = 15,7 mm, prifezova plocha jednoho predpinaciho lana A4, 1 = 150 mm?2.

Maximalni napéti v pfedpinaci vyztuzi op e, v pribéhu napinani je odvozeno z rovnice:
Op,mazx = min {07 8- fpk; 0,9- pr,lk}- (534)

Maximdlni napéti v pfedpinaci vyztuzi opmomaer v Case transferu predpinaci sily do
betonu (po okamzitych ztratach):

Opm0,max = min {O> 75 - fpk’; 07 85 - pr,lk}' (535)

Ztraty predpéti (nebo také ztraty predpinaci sily) predstavuji snizeni napéti ve vyztuzi
v Case, které je nutné v pripadé navrhu predpjatého prvku adekvatné ve vypoctu uvazovat.
V pripadé predpinani jiz reologicky vyzralého betonu (stafi betonu vétsi nez 50 let) je
uloha urceni ztrat predpéti vyznamné ulehcéena, nebot prakticky nedochazi k dlouhodobym
ztratam od smrstovani a dotvarovani betonu, resp. ztrata predpéti od téchto vlivi je mensi
nez 1 % z puvodni sily. Na provedenych numerickych experimentech bylo prokazano, ze
jiz. pri predpinani betonu ve stari 4 let je ztrata predpéti od reologickych jevi betonu
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mensi nez 2 % a v pripadé betonu, ktery je starsi nez 30 let je tato ztrata na urovni
1 % (viz Obr. 5.10 [61]. Z pohledu dlouhodobych ztrat se tak ve vypoctu uplatiiuje pouze
vliv relaxace predpinaci vyztuze, ktery je odhadnut procentualnim poklesem predpinaci sily
05 %. Tento odhad je tzv. na stranu bezpecnou, nebot lana Y1860-S7-15,7 jsou stabilizovand
s nizkou relaxaci.

Vliv stafi betonu na ztratu predpéti od dotvarovani a smrst'ovani v zavislosti
na ¢ase predpinani - polygonalni vedeni predpinaci vyztuze
-60
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Obrazek 5.10: Zavislost velikosti ztraty predpéti od reologickych jevii betonu na staii betonu
v Case predpinani [61].

Pro néavrh zesileni mostu je vyuzita technologie nesoudrznych lan typu monostrand
a z pohledu okamzitych ztrat predpéti je nutné do vypoctu zahrnout vliv tieni vyztuze
v deviatorech a pokluz celisti kotevniho kuzeliku.

Ztratu predpéti tfenim monostrandu v devidtoru Aoy ,(x) lze vycislit:

AUP,M(CU) = Opmaz * (1 — eiﬂ'(@ﬂg'm))a (5.36)

kde 1 je soucinitel tfeni monostrandu (viz kap. 5.2.1), © je celkovéa tthlovd zména v misté
x po délce lana, k je nezamyslena ihlova zména vedeni lana (ve vypoctu je uvazovano k = 0,
nebot lana jsou vedena a napindna jako volnd), e zéklad pfirozeného logaritmu (Eulerovo
¢islo) a x je fesené misto po délce lana, ve kterém je pocitana zména velikosti predpinaci
sily.

Ztratu predpéti pokluzem celisti kotevniho kuzeliku Ao, lze vycislit z Hookova zédkona:

Aoy = lg~Ep, (5.37)
P
kde w je vlastni pokluz celisti kotevniho kuzeliku (dle pfedpinaciho systému w ~ 3 mm),
l,, je celkova délka napinaného lana.
Odpovidajici predpinaci sila P, je vzdy urcena z prislusného napéti v predpinaci vyztuzi
podle vztahu:
P, =ny-Ap1-0pa, (5.38)

kde n, je navrZeny pocet piedpinacich lan v kabelu a o,, je uvazované napéti v pred-
pinaci vyztuzi v daném case.
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Statické veli¢iny od napnutych pfedpinacich kabelt slozenych z jednotlivych mono-
strandti v polygondlni trajektorii jsou v optimaliza¢nim algoritmu uvazoviny pomoci sys-
tému ekvivalentnich statickych sil, které jsou umistény v misté kotveni predpinacich lan
a v mistech devidtoru, kde dochdzi k thlové zméné vedeni predpinaci vyztuze (podle

Obr. 5.11).

I |- "
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5 // *Pv,sup Pd,h Pd,h Py sup P
h,sup l=‘ — —~— A= h,sup
Mp!d\\tpd,v Pd,Vt )/Mpld

Obrazek 5.11: Staticky ekvivalentni sily polygonalniho vedeni predpinaciho kabelu.
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Obréazek 5.12: Rozklad sil v deviatoru.
Statické ekvivalentni sily od pfedpinaci sily P:
o Vertikdlni slozka predpinaci sily v podpote P, sup:
Zeg T €
Py sup =np - Ap 1 - 0p - sin (arctan T) , (5.39)
d
kde z.4 je vzdalenost tézisté prifezu od krajnich vldken, e, je excentricita pfedpinaciho

kabelu v misté zakotveni na cele konstrukce a L; je vzdalenost teoretického bodu
umisténi deviatoru predpinaciho kabelu od nejblizsi podpory.
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 Horizontalni slozka piedpinaci sily v podpofe P syp:

Zeg T €
Py sup = np - Ap1 - 0p - COS (arctan chdp> ) (5.40)

e Vyslednice predpinaci sily v devidtoru Py od predpinaci sily P je odvozena z kosinové
véty o rovinnych trojihelnicich (Obr. 5.12):

Py=+/2-P2+2- P2 cos(180° — a), (5.41)

kde « je tthel mezi vedenim ndhradniho kabelového kanalku a spodni hrany nosné
konstrukce ve svislé roviné (ihel vrtani).

o Vertikdlni slozka vyslednice sily v devidtoru Py, je uvazovana po dpravé takto:

Py, =P - s5in(180° — a), (5.42)

o Horizontalni slozka vyslednice sily v devidtoru Py je odvozena nédsledovneé:

i
Pin = —% 5.43
wh =5 p (5.43)
o Pridavek ohybového momentu od horizontalni slozky vyslednice Py:
i
Mpa = Pra-zeg =5 5" % (5.44)

vvev

staticky ekvivalentnich sil také koncovy ohybovy moment, ktery je odvozen z excent-
ricity pusobisté predpinaci sily na cele konstrukce:

Zeg T €
My sup = Phosup - €p = np - Ap1 - 0p - COS (arctan Cngp> - ep. (5.45)

Po sestaveni staticky ekvivalentnich sil Ize podle zasad stavebnich mechaniky urcit
ucinky predpinaciho systému s vyuzitim odvozenych sil a momentu v rovnicich 5.39 az 5.45,
které v konstrukei zptisobuji normélové sily, ohybové momenty a posouvajici sily (Obr. 5.13).
Statické ucinky predpinaciho kabelu jsou:

e Ohybovy moment od predpéti M), v kritickém fezu mostu z pohledu ohybového na-
méhani (z = L/2):
My = My sup = Posup - La — Pap - Zeq; (5.46)

po dosazeni vztahti 5.45, 5.39 a 5.43 lze vztah rozepsat do obecnéjsiho tvaru.

Zeg T € Zeg + € P2
My =n,-Ap1-0p [ cos (arctan Cngp> - ep — sin (arctan Cngp> - Lq —ﬁ-zcg,
(5.47)
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Obrazek 5.13: Vnitini sily od dodate¢ného predpéti.

e) popis podminek mezniho stavu tinosnosti
Konstrukce musi po zesileni spliiovat podminky meznich stavi tnosnosti (MSU), které
lze rozdélit na podminky ohybové tinosnosti a smykové iinosnosti. Vzdy musi platit:

Eq < Ry, (5.48)

kde E4 je ndvrhova hodnota d¢inku zatizeni (ohybovy moment, posouvajici sila atd.) a Ry
navrhova hodnota prislusné tinosnosti.
V disertacni praci jsou navrhové uc¢inky F,; odvozeny od namahani stalych slozek zatizeni
a sestav dopravnich zatiZeni pro uréeni zatizitelnosti (normalni, vyhradni).
7 pohledu ohybovych momenttt musi podle rovnice 5.48 byt splnéna nasledujici pod-
minka pro ohyb:
Mgg < Mgy, (5.49)

kde Mpq je ndvrhovd hodnota ohybového momentu od vnéjsich slozek zatizeni (stélé, pro-
ménné - zatizitelnost) ziskand z kombinaéni rovnice pro MSU (viz vztah 5.30) a Mgy je
névrhova hodnota ohybového momentu na mezi inosnosti od vnitinich sil dodatecné pred-
pjatého prvku nesoudrznou predpinaci vyztuzi, ktery je urcen pomoci vypocetni metody
meznich pretvoreni (MMP).

Predpoklady vypoctu Mgy podle metody meznich pretvoreni:

e Mezniho stavu je dosazeno v pripadé, kdy se alespon jeden materidl nosného prifezu
vypoctové nachazi ve stavu mezniho pretvoreni.

e V meznim stavu plati podminka rovnovahy sil na prirezu.
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e Napéti v materidlech jsou urceny z navrhovych pracovnich diagramu. Predpoklada se,
ze beton a ocelova vyztuz maji linedrné elastické chovani a jejich mechanické vlastnosti
jsou znamy.

e Pevnost betonu v tahu se zanedbava.

e Predpokladé se Bernoulliho-Navierova hypotéza o rovinnosti prafrezi. To znamena, ze
i kdyz je tvar prurezu prvku zménén napétim, pred a po deformaci zlstavaji primky
v prurezu stale primé. Jinymi slovy, hypotéza tvrdi, Ze rovinné prurezy zustavaji
rovinné a paralelni plochy ziistavaji paralelni.

o Plati predpoklad dokonalé soudrznosti betonarské vyztuze s okolnim betonem a tedy
pretvoreni betonu se rovnd pretvoreni betonaiské soudrzné vyztuze (e, = €g).

e Po nesoudrznou predpinaci vyztuz plati, ze pretvoreni betonu neni rovno pretvoreni
nesoudrzné predpinaci vyztuze (e. # €p).

Obrazek 5.14: Schematické grafické vyjadieni metody meznich pretvoreni pro vypocet Mpy.

V MSU musi platit podminka rovnovéhy sil na prifezu:
S0
(5.50)
F.e.— P—Fy,— AF, =0,

kde F,. je sila v tlacené ¢asti betonu, P je normdlova sila od predpéti (horizontélni slozka
predpinaci sily), Fy je tahova sila v betonaiské vyztuzi a AF, je doplnék predpinaci sily
v meznim stavu.

Jednotlivé sily na prifezu v MMP lze vycislit nasledovné:

e Sila v tlacené ¢asti betonu F.:
Fcc:x'n'b'fcdv (551)

kde x je vyska tlacené casti betonu, 7 je soucinitel zohlednujici tvar tlacené c¢asti
betonu (n = 1,00), b je sitka prufezu a f.q je ndvrhova pevnost betonu.
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Vvev

predpinaci vyztuz podle rovnice 5.38 v daném case.
e Tahova sila v betonarské vyztuzi Fj:
Fs = As ' fyd: (552)

kde A je prifezova plocha podélné betondiské vyztuze a fyq je ndvrhovd mez kluzu
pouzité betonarské oceli.

« Doplnék predpinaci sily v meznim stavu AF):
AF, = A, - Aoy, (5.53)

kde A, je celkova priifezova plocha predpinaci vyztuze prifezu a Ao, je normou
stanoveny piidavek napéti v meznim stavu pro nesoudrznou predpinaci vyztuz Ao, =
100 M Pa.

Vyska tlacené ¢asti betonu x je stanovena odvozenim ze zdkladni podminky rovnovahy
5.50:
Zeg T €
As - fya +Ap - op - cos (arctan Cgp) + A, - Aoy
d
= (5.54)
Aen-b fed ’
Moment na mezi inosnosti Mgy dodate¢né predpjatého prurezu s vyuzitim predchozich
vztahu je pak:

Mpg=Fee 2ee + Fs - 26 + AF, - 2p =

Zeg + €
= (As - fya+ Ap - 0p - cos (arctan chdp> + A, Aop)-

cqg T
h Ag - fya+ Ap - op - cos(arctan M) + A, - Aoy (5.55)
A d
2 20 b fus ’
hs hs — &p
+As'ffyd‘(d—j)"‘Ap'AUp‘(?‘*‘?)‘

7 pohledu smykového namahani musi byt splnéna podminka tinosnosti 5.48 ve tvaru:
Ved < VR, (5.56)

kde Vg je ndvrhova hodnota posouvajici sily od vnéjsich slozek zatizeni (stélé, proménné
- zatizitelnost) ziskand z kombinaéni rovnice pro MSU (viz vztah 5.30) a Vgy je névrhova
hodnota posouvajici sily na mezi inosnosti od vnitinich sil dodatecné predpjatého prvku
nesoudrznou predpinaci vyztuzi (bez smykové vyztuze Vgq. nebo se smykovou vyztuzi
VRa,s), kterd je uréena dle metodiky nahradni piihradoviny [13].

Unosnost prifezu bez smykové vyztuze s vlivem normélové sily VRa,e dle [13]:

Vide = [Crac - k- (100 p1 - for)/2 40,15 00p] - b-d, (5.57)
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kde CRg. je soucinitel, ktery podle [13] je dan vztahem Cpr4. = 0,18/7., k je soucinitel
vyiky prifezu dany vztahem k = 1 + (200/d)Y/? < 2,0, (100 - p1)'/3 je souéinitel vlivu
podélné vyztuze, kde p; je stupen vyztuzeni podle rovnice p; = As/(b-d) < 0,02, b je
nejmensi $itka prurezu (v mm) v jeho tazené Casti a d je Ucinnd vyska prufezu (v mm).
Vliv normalové sily (vliv predpéti) je pro smykovou tnosnost pfiznivy a je ve vztahu 5.57
zahrnut pomoci o.p:

Oep = NEd/Ac < 0,2+ feq, (5.58)
kde Ngg je pusobici normélova sila v prurezu a A. je plocha celého betonového prifezu.
Soucasné je upravena minimalni hodnota smykové inosnosti Vzp . podminkou:
VRd,c > (Vmin +0,15- O'Cp) -b-d, (5.59)

kde Vpin je minimélni ekvivalentni smykova pevnost (v MPa) betonového prvku pfi rovno-
mérném rozdéleni ndvrhového mezniho smykového napéti po prufezu podle [13] a je dédna
vztahem v, = 0,035 - k3/2 . fc1k/2.

Unosnost pritfezu se svislou smykovou vyztuzi VRa,s dle [13]:

As'fyd+Ap p

Zeqg T €
op - COS (arctan Cng> + Aoy,

Agw
Vg = —=* | g—
fidss Swi * Swt 2'77'b'fyd

-cot © - fuyd,

(5.60)
kde © je proménny tuhel tlacenych diagonal piihradové analogie, ktery odpovida sklonu
smykovych trhlin (doporucend hodnota podle [13] je © = 21,8° ~ 45°) a fyyq je navrhova
pevnost oceli smykové vyztuze.

Unosnost priifezu se Sikmou smykovou vyztuzi Vgas dle [13]:

Zeg T €
As - fya+ Ap |op - cOs (arctan Cgp) + Ao,

Lq

AS’LU
VRd,s,b = —2. sin ap: d —
Suw bl 2:m-b fya

- (cot © 4 cot avp) - fyas
(5.61)

kde ay, je thel sklonu sikmé smykové vyztuze (ohybu).

e) popis podminek mezniho stavu pouzitelnosti

Mostni konstrukce po zesileni musi také kromé meznich stavi inosnosti vyhovét i mez-
nim stavim pouzitelnosti (MSP). V pripadé dodateéné predpjatého prvku je rozhodujici
posouzeni napéti (omezeni napéti) a posouzeni sitky trhlin.

Podle [13] je posouzeni meznich stavii pouzitelnosti poc¢itano s vyuziti priufezovych cha-
rakteristik tzv. idedlniho prurezu, ktery zohlednuje tuhost uloZené betonaiské oceli, vliv
normalové sily na pokles neutralni osy prufezu a také vliv mozného poruseni prurezu trh-
linou.

Prufezové charakteristiky idealntho prufezu bez trhlin (Obr. 5.15):
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Zzgid  Zcgi,h

OeAs
Obréazek 5.15: Plny idealni prifez.
e Plocha idedlniho prurezu A;:

ECTTL

kde FEp, je modul pruznosti betonu, E je modul pruznosti betonaiské oceli. Uéinny
pomér modulii pruznosti lze nahradit souéinitelem o, (e = Eep/Es).

 Soufadnice tézisté idedlntho prifezu ze4q (k dolnim vldknim) a 2. s (k hornim
vldkntm):

(b-h2)/2+ ae- As - dy

chi,d = A ) (563)
1
b-h3)/2 + .- As-d
chi,h _ hs . ( s)/ A e s 1. (564)
(2
e Moment setrvac¢nosti idedlniho pritrezu I;:
1 3 2 2
Li= 5 b B b (eg = Zegia)” + e - As - (d = 2egin)” (5.65)
e Modul prifezu idedlniho prifezu W; 4 a Wy p:
I.
Wig=——) (5.66)
Zcgi,d
I,
Wip=——. (5.67)
Zcgi,h

Prurezové charakteristiky idealniho prurezu poruseného trhlinou podle Obr. 5.16:
¢ Plocha idedlniho prurezu A;, poruseného trhlinou:
Aip =i b+ ae - As, (5.68)
kde x;- je vyska tlacené ¢asti betonu stanovend s ohledem na velikost normalové sily

v prufezu, jejimz pusobenim dochézi k poklesu neutralni osy priufezu (viz nize rovnice
5.74).
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 Souradnice tézisté idealniho prifezu zegirs (k vyztuzi) a zegire (k tlacenym vliaknim
betonu) poruseného trhlinou:

(b-22)/2+ e As - d

Zegir,s = A, s (569)
b-22)/24+ .- Ag-d
g = d = D20 el (5.70)
r
e Moment setrvacnosti idedlniho prirezu I;,:
1 3 2 2
I, = 7 b-ay. +b- 2 (Zegire — Tir)” + e - Ag - (d — Zegir,e)” (5.71)
o Modul prifezu idedlniho prirezu Wi, s a Wi, .
I.
Wir,s = < 5 (572)
Zcgir,s
I.
Wipe = ——. (5.73)
Zegir,c

Poloha neutralni osy mimostiedné tlaceného idealniho prurezu poruseného trhlinou x;,
s vylou¢enym tahem, nutnd pro vypocet prirezovych charakteristik, je redlnym korenem
nelinedrni rovnice (kubické rovnice), kterd je odvozena ze zékladniho vztahu [41]:

pir e = 2, (5.74)
Si
kde €’ je excentricita pusobici normdlové sily na prufez (tlakové puisobisté predpinaci sily)
od tla¢eného okraje prifezu a S;, je staticky moment vzdorujici ¢sti prifezu. Upravou rov-
nice 5.74 dostavame pro obdélnikovy mimostiedné tlaceny jednostranné vyztuzeny pritez
kubickou rovnici ve tvaru:

6 - . 6 - .
.As.(d+€,).xir_

x§r+3'e/'x7,2r+

; cAg-d-(d+¢€). (5.75)

Zzgir,s ,Zcgirc
|

Obrazek 5.16: Mimostiedné tlaceny obdélnikovy prufez s vyloucenym tazenym betonem
uvazovany obecné podle Hrubana [41].
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Jelikoz je vypocet polohy neutralni osy zavisly na pisobisti predpinaci sily, ktera neni
v optimaliza¢nim procesu znama, je nutné resit kubickou rovnici 5.75 itera¢nim zptsobem,
napf. Newton-Raphsonovou metodou.

Newtonova metoda, znama také jako Newton-Raphsonova metoda (N-R), je numericka
metoda pro nalezeni kofent nelinedrnich rovnic. Metoda byla pojmenovana po Isaacu New-
tonovi a Josephu Raphsonovi. Metoda konverguje k reseni kvadraticky, coz znamena, Ze se
rychle priblizuje k feseni, pokud je pocatecni odhad dostatecné blizky skutecnému feseni.
Podstatou Newtonovy metody je linearni aproximace nelinearni funkce kolem aktualniho
odhadu feseni (Obr. 5.17) [54].

A

(n, f ()

y=f

Obrazek 5.17: Newton-Raphsonova itera¢ni metoda (zdroj:en.wikipedia.org).

Postup metody N-R je nasledujici:
» Volba pocatecniho odhadu feseni ;. .

o Vypocet derivace nelinedrni funkce f(z) v bodé @iy, —1f (Xirn), coz je tangens thlu
tecny k funkci v tomto bodé. V pripadé hledani korene nelinearni rovnice 5.75 je prvni
derivace funkce:

6«
f/(xir,n):3'.1‘127“—}-6-6/.3;”4_76

Ay (d+e). (5.76)

o Novy odhad feSeni xj 41, ktery je vypocitan pomoci vzorce:

f(@irn)
Lirm+1 = Tirn — = (577)

f'(@irn)

e Predchozi kroky 2 a 3 se opakuji, dokud neni dosazeno pozadované presnosti nebo po
dosazeni predem stanoveného poctu iteraci.

Metoda konverguje velmi rychle, pokud je poéateéni odhad blizky k feseni (jako po-
¢atecni odhad polohy neutralni osy volime x;., = hs/2). Nicméné, mize dojit k nizké
konvergenci nebo nespravnym vysledkiim, pokud je poc¢ate¢ni odhad daleko od feseni nebo
pokud funkce m4 singularity nebo jiné problémy [54].
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Podminky omezeni napéti mezniho stavu pouzitelnosti jsou ve vypoctu uvazovany ve

tvaru:
Oc < Oclim, (578)

kde o, je maximalni napéti v betonovém prifezu v posuzovaném fezu a oy, je limitni
hodnota maximélniho napéti v betonu podle podminek MSP definovanych v [13].

Vztahy pro vypocet napéti v betonovém prifezu a betonarské vyztuzi pro posouzeni
podminek mezniho stavu pouzitelnosti jsou v optimalizacnim vypoctu odvozeny ze zaklad-
niho vzorce pro napéti:

N M
Oc = E‘F Tz : Zi,c, (5.79)

kde N je normélova sila v priifezu od pfislusné kombinacni rovnice MSP, M} je ohybovy
moment v posuzovaném prifezu od prislusné kombinaéni rovnice MSP, A; a I; jsou prife-
zového charakteristiky plného idedlniho prurezu, jsou-li v prifezu vylouceny tahy a z; . je
vzdalenost posuzovanych vldken betonu od tézisté idealniho prirezu.

V pripadé poruseni prurezu trhlinami je vzorec 5.79 upraven nasledovné:

N My
A, + 1, Zir,cy

O¢c =

(5.80)

kde A;- a I;- jsou prurezového charakteristiky idedlniho prurezu poruseného trhlinou a z;
ar ir ir,C
je vzdélenost posuzovanych vldken betonu od tézisté idedlniho prirezu poruseného trhlinou.
Analogicky je posuzovano maximalni napéti v betonarské vyztuzi:

o5 < Os,lim>s (581)

kde o, je maximalni napéti v betondiské vyztuzi v posuzovaném fezu a o jip, je limitni hod-
nota maximalniho napéti v betonarské vyztuzi podle podminek MSP definovanych v [13].
Vypocet napéti v betonarské vyztuzi o idealniho prurezu:

N, M
oy = - (’“ i z> , (5.82)

Ai I;

zované betonarské vyztuze od tézisté idedlniho pritrezu.
V pripadé poruseni prurezu trhlinami je vzorec 5.82 upraven nasledovné:

N, M,
Os = Qg - ( b + . zir,s> , (5.83)

Ay I
-

poruseného trhlinou.
Sitku trhliny wy 1ze podle [13] stanovit ze vztahu:

Wg = Srmazx (ﬁsm - 6cm)a (584)

kde sy mqz je maximélni vzdalenost trhlin, €gy,, je primérna hodnota pomérného pretvoreni
vyztuze pri Casté kombinaci zatiZzeni a €., je prumérnda hodnota pomérného pretvoreni
betonu mezi trhlinami.
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Maximélni vzdalenost trhlin s, pqz:

Srmax = k3 -cH+ k1 -ka-ka-d/ppery, (5.85)

kde ¢ je prumér prutu, c¢ je kryci vrstva podélné vyztuze, ki je soucinitel zohlednujici
soudrznost mezi betonem vyztuzi (k; = 0,8 pro pruty s velkou soudrznosti, k; = 1,6 pro
pruty s hladkym povrchem), ks je soucinitel zohlednujici rozdéleni pomérného pretvoreni
(k2 = 0,5 pro ohyb, ks = 1,0 pro prosty tah), k3 a k4 jsou koeficienty dle nérodni prilohy
(ks =3,4-(25/c)®3, ks = 0,425) a pp . £ je stupeil vyztuzeni (pperr = (As+& AL Acerr)-
Ve vztahu pro stupen vyztuzeni je A;, plocha predem nebo dodateéné napinané vyztuze
lezici v plose Accrf, Acery je ucinnd plocha tazeného betonu obklopujici betonaiskou nebo
predpinaci vyztuz a & je upraveny pomér pevnosti v soudrznosti ({1 = /& - (¢s/¢p)).
Rozdil pomérnych pretvoreni €g,, a €cpm:

Jet,
O'S—kt' Ci eff-(]."‘ae'pp,eff)

o
Cor — €om = szeffEs >0,6- fi’ (5.86)

kde oy je napéti v tahové vyztuzi, k; je soucinitel zavisici na dobé trvani zatizeni (k; = 0,6
pro kratkodobé zatiZeni, k; = 0,4 pro dlouhodobé zatizeni) a fes crr je primérnd hodnota
pevnosti betonu v tahu.

5.1.2 Formulace cilové funkce

Abychom mohli uréit, je-li dané feSeni optimdlni, musi byt urc¢eno kritérium optima pomoci
cilové funkce. Cilova funkce nebo také celova funkce (angl. objective function) je funkce,
u které nalézame béhem optimaliza¢niho procesu jeji extrém (minimalni nebo maximalni
dosazenou hodnotu) za splnéni vedlejsich podminek. Jakmile je extrém nalezen, muzeme
pro danou konfiguraci vedlejsich podminek hovorit o nalezeni optiméalniho resen.

Zcg

-ep | +6p

Zcg

Ld L o2 L Ld
7 Leff 7

Obréazek 5.18: Zakladni schéma vedeni dodate¢ného predpinaciho systému pro formulaci
cilové funkce.

V pripadé navrhu dodatecného predpinaciho systému metodou nahradnich kabelovych
kanalkt volime vhodnou cilovou funkci podle konec¢ného vysledku, kterého chceme v praxi
dosahnout. Cilova funkce mize naptiklad vyjadirovat minimalizaci ceny, ktera je v piipadé
zesilovani pomoci volnych lan nejvice ovlivnéna celkovou délkou pouzité a zabudované pred-
pinaci vyztuze [,,. Cilem optimaliza¢niho procesu je nalézt minimdlni délku I, podle rovnice
5.87 a Obr. 5.18:

Ly =mnp- (211 + lp2), (5.87)

129



kde I, je délka predpinaciho kabelu, n, je pocet predpinacich lan v kabelu (monostrandu),
lp1 je délka dodatecné vyvrtaného sikmého kabelového kanalku a [, je délka piimé casti
kabelové drahy pri spodnim lici zesilované konstrukce podle rovnice.

Délku dodatecné vyvrtaného sikmého kabelového kandlku uré¢ime podle vztahu 5.88

Ly = \/ (2q + )2 + L2, (5.88)

Vvev

kabelu v misté zakotveni na cele konstrukce (znaménko excentricity e, je uvazovano podle
konvence na Obr. 5.18) a Ly je vzdalenost teoretického bodu umisténi devidtoru predpi-
nactho kabelu od nejblizsi podpory (nejkratsi vzdalenost vrcholu zakruzovaciho oblouku
polygonélni drahy kabelu od podpory).
Délka primé casti predpinaciho kabelu pfi spodnim lici konstrukce podle Obr. 5.18 je
urcena rovnici 5.89
lpp = Legy — 2 Lg, (5.89)

kde Ly je efektivni rozpéti prostého pole zesilovaného mostu.

Pokud je nasim cilem minimalizovat nidro¢nost provadéni dodatecnych kabelovych ka-
nalkd, 1ze jako vhodnou cilovou funkci volit primo délku sikmych vrti, tedy hledame feseni
s minimalni délkou dodatecné vrtanych ndhradnich kandlki [,;, kterou vyjddiime podle
rovnice 5.88 a Obr. 5.18.

5.1.3 Volba navrhovych proménnych

V popisované optimalizac¢ni tloze byly voleny celkem 3 nédvrhové proménné:

1. Prvni navrhovou proménnou optimaliza¢ni tlohy je umisténi deviatora predpinaciho
systému v podélném sméru zesilované konstrukce L, - tvarova proménnd, ktera opti-
malizuje navrzenou trajektorii predpinacich lan.

2. Druhou ndavrhovou proménnou optimaliza¢ni tlohy je pocet predpinacich lan v kabelu
dodatec¢né navrzeného predpinaciho systému n, - tvarovd proménnd, kterd upravuje
velikost kabelového svazku a tim troven tlakového napéti od predpéti a celkové ucinky
predpinaciho systému.

3. Tteti ndvrhovou proménnou optimaliza¢ni tlohy je excentricita pusobisté predpinaci
sily na cele zesilované konstrukce e, - tvarova proménna, kterd optimalizuje navrzenou
trajektorii predpinacich lan s ohledem na ptistupnost c¢ela zesilované konstrukce.

5.1.4 Formulace vedlejsich podminek

Optimaliza¢ni procesy jsou spojeny s rtiznymi vedlejSimi podminkami, které ovliviuji pri-
béh a vysledek procesu. Navrhovy prostor, ve kterém hleddme optimalni feseni, je omezen
souborem vedlejsich podminek, které miuzeme vyjadrit v podobé soustav algebraickych
rovnic ¢i nerovnic a které zaroven urcuji efektivitu systému. Na zakladé splnéni vedlejsich
podminek pak miizeme hodnotit, zda vysledny navrh dokéze ¢i nedokaze slouzit svému
ucelu a zdali je tak splnén pozadavek ucelovosti, ktery je smyslem optimaliza¢niho procesu.

Vedlejsi podminky navrhu dodatec¢ného predpinaciho systému metodou ndhradnich ka-
belovych kanalkt lze rozdélit do dvou samostatnych skupin:
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I. Konstrukéni podminky navrhu - splnénim téchto podminek je zajisténa technicka
a konstrukéni spravnost navrhu. Takovymi podminkami jsou napiiklad nenulovy pocet
lan v kabelu, dodrzeni thlového rozsahu vrtaciho supportu, ndvrh deviatort respek-

Vvev

II. Normové podminky navrhu - soubor téchto podminek zavadi do optimaliza¢niho
procesu navrhové podminky z pohledu normovych predpisi a posouzeni, napt. vyho-
vujici zatizitelnost, mezni stavy inosnosti a pouzitelnosti dle EN.

Obé dvé skupiny vedlejsich podminek jsou blize popsany nize.
I. Konstrukéni vedlejsi podminky navrhu

Zakladni vedlejsi podminka 5.90 navrhu dodatec¢ného predpinaciho systému je podminka
nenulového poctu predpinacich lan v kabelu n, a zdroven musi byt pocet lan n, z oboru
celych ¢isel:

ny > 1, ny € 7. (5.90)

Z duvodu omezeného rozsahu vrtaciho supportu (viz Obr. 4.3) je nutné definovat pri-
pustnou oblast pro vedeni vrtu dodateéného kabelového kanalku. Uhlovy rozsah vrtaciho
supportu umoznuje vrtani v rozmezi thld qy, = 5° aZ e, = 20° podle Obr. 5.19. Ved-
lejsi podminky pro vrtani kanalkt zohlednujici tato omezeni jsou pak definovany nerovnici
5.91:

Ld,max

Ld,min

rDT max

-ep tep

Obrazek 5.19: Pripustna oblast vedeni dodateéné vrtaného kanalku.

Zeg T+ €
Qpin < arctan —4—2L < q 0 (5.91)
L

Uhlovy rozsah vrténi také definuje mezni hodnoty vzdélenosti teoretického bodu umis-
téni devidtoru predpinaciho kabelu od nejblizsi podpory Lgmin & Lgmae- Hledand vzdale-
nost umisténi devidatoru v podélném smeéru Ly pak musim splnit podminku 5.92, ktera je
totoznd s vedlejsi podminkou vyjadienou tthlovym rozsahem 5.91:

Zcg + €p Zcg + €p

Ld,min =— =< Ld < Ld,max = - (592)
tan amaz tan amin

Stejné tak lze z Obr. 5.19 vyjadrit vedlejsi podminku délky samotného vrtu I, 5.93 za
vyuziti hodnot lp1 min a lp1 maz:
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1 1
lpl,min == \/(zcg —+ ep)2 . <1 —+ tana?nax> S lpl S lpl,magc = \/(ng + €P>2 . (1 -+ m) .
(5.93)

Dalsi konstrukéni podminka navrhu predstavuje omezeni primé délky predpinaciho ka-
belu l,2, aby byla zajiSténa priblizna afinita pribéhu momentového namahani od predpéti
vici momentovému ucinku od vlastni tihy Mqp:

L
Iy > Zf L, (5.94)

Z konstrukéniho pohledu je také nutné zajistit spravné fungovani predpinacich lan v de-
vidtorech, kdy nesmi dochazet ke zvySenému naméhanim predpinaci vyztuze, které muze
ohrozit celistvost priméarni ochrany lan proti korozi a ztratu tvaru priéného fezu predpinaci
vyztuze. Dle podminek uvedenych v [22] nesmi v devidtoru dochdzet k vys$simu tlaku na lano
nez je Pdmaz = 130kN/m. Lze tedy psit podminku maximalniho tlaku lana v devidtoru:

Py

R, . hs/2+ e,
. . . a C a —
ftp* Hd e T ATCAN Ld

kde Ry je polomér zakiiveni devidtoru (doporucend hodnota je v rozmezi 1,5 m az 2,5 m).
Nasledujici vedlejsi podminka se zabyva umisténim kotev (ptsobisté tlakové sily) na cele

Vvev

< 130kN/m, (5.95)

vy

kabelu). Z dispozi¢nich divodu vsak toto umisténi nemusi byt realizovatelné. Excentricita
predpinaciho kabelu tak musi spliovat podminku:

epmin < €p < €pmaz, (596)

kde ey min je minimélni excentricita, kterd mize byt uzivatelsky nastavena pole dispozi¢nich
podminek pristupnosti cela konstrukce (standardné je uvazovano epmin = 0) a €pmaz j€
maximalni excentricita, kterd je omezena velikosti predpinaného prutezu (hs/2). Vedlejsi
podminku 5.96 tak mtizeme psat ve tvaru:

hs

0<e, <
Seps g

(5.97)

VVev

je nutné posoudit pieneseni koncového momentu od predpéti M, s, v nadpodporové oblasti
konstrukce. Vedlejsi podminka navrhu je potom:

Zeqg T €
Ny - Ap1 - 0p - COS (arctan Cngp> ~ep < MR sups (5.98)

kde MRg sup je Gnosnost Zelezobetonového prifezu vyztuzeného stdvajici betonarskou vy-
ztuzi v oblasti podpory.

Posledni konstrukéni podminkou je omezeni velikosti ohybového momentu od dodatec-
ného predpéti, kdy nesmi dojit k tzv. pretlaceni konstrukce a ke zméné jejtho zamysleného
statického chovani. To muze nastat v pripadech, kdy je ucinek predpinaci sily prilis velky
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a puvodneé tazend vldkna jsou tlacena a naopak. Na toto piisobeni neni existujici konstrukce
dimenzovéna a je proto nutné velikost ohybového momentu od predpéti omezit:

M, < My, (5.99)

kde My je charakteristicky ohybovy moment od stalych sloZek zatiZeni mostni konstrukce.

II. Normové vedlejsi podminky navrhu

Mezi normové vedlejsi podminky patii takova kritéria, jejichz splnénim je dosazeno po-
zadovanych kvalit systému. Mezi tyto podminky patii kritéria zatizitelnosti podle mezniho
stavu tinosnosti (ohyb, smyk) a mezniho stavu pouzitelnosti (napéti, trhliny).

Podminky normalni zatizitelnosti
Vedlejsi podminka ohybové mezni inosnosti pro zajisténi pozadované normélni zatizitel-
nosti V,, je odvozena ze vztahi podle kap. 2.6.1, ve které je uvedena minimalni velikost
koeficientu zatizeni vy, yin, pro splnéni normové zatizitelnosti V;, podle [21] v zdvislosti na
skupiné pozemni komunikace, na které se mostni objekt nachazi (viz Tab. 5.1).

Vedlejsi podminky normalni zatizitelnosti V,, jsou urcéeny z:

e MSU mezni tinosnosti v ohybu;
e MSU mezni inosnosti ve smyku;

e MSP podminky pro napéti v ¢asté kombinaci zatiZeni, prip. splnéni pozadavku max.
sitky trhliny;

e MSP podminky pro napéti v charakteristické kombinaci zatizeni;

e MSP podminky pro napéti v kvazistalé kombinaci zatizeni.

Skupina pozemni komunikace | Koeficient zatiZzeni vy, i, [-] | ZatiZitelnost V,, [t]
1 2,40 32
2 1,65 22

Tabulka 5.1: Velikost koeficientu zatiZeni pro splnéni podminek norméalni zatizitelnosti [21].

Podminku normalni zatizitelnosti pro namahani ohybovym momentem pak s vyuzitim
podminek navrhového prostiedi (kap. 5.1.1) lze definovat nasledujici nerovnici (ve zkrace-
ném zapisu):

Mpgq — MEgq
Mvnd ’

kde Mgy je moment na mezi tnosnosti dodate¢né predpjatého prurezu, Mgy je navrhova
hodnota ohybového momentu od vnéjsich slozek zatizeni vé. predpéti (Mpq = Mpq+ Mpy)
a My,q je ndvrhova hodnota ohybového momentu od sestavy dopravniho zatizeni pro urceni
normalni zatizitelnosti v¢. dynamického souéinitele §; (viz. kap. 2.6.1).

Obdobné ke vztahu 5.100 Ize psat podminku normélni zatizitelnosti podle kritéria mez-
niho stavu dnosnosti posouvajicich sil (ve zkraceném zapisu):

(5.100)

Un,min <wvp =
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Kritérium MSP Podminka Ideéalni prirez

Stav dekomprese Oc.cast < 0 plny (A;, I;, ...)

Max. sitka trhliny | o¢ cast > 0 A wg < Wk pim | poruseny trhlinou (A, I, ...)

Tabulka 5.2: Kritéria mezniho stavu pouzitelnosti.

Vra — VEd
‘/”Lmd ’

kde Vg4 je ndvrhova tinosnost ve smyku prutezu (v zavislosti na ndvrhovém prostiedi a di-
agnostickém prazkumu Vg4, nebo Vggs), Vig je ndvrhova hodnota posouvajici sily od
vnéjsich slozek zatizeni v¢. predpéti (Vgq = Vrg + Vpg) a Vyng je ndvrhova hodnota posou-
vajici sily od sestavy dopravniho zatizeni pro uréeni normalni zatizitelnosti v¢é. dynamického
soucinitele ¢; (viz. kap. 2.6.1).

Vedlejsi podminky mezniho stavu pouzitelnosti zavisi na uzivatelsky zvoleném kritériu
pro napéti v betonovém prifezu od ¢asté kombinace zatizeni (5.32), od kterého se odvijeji
i uvazované prurezové charakteristiky idealniho prufezu ve vypoctu. Predpinaci systém lze
navrhnout s vylou¢enim taht v konstrukci (stav dekomprese), coz ale vede na relativné velké
predpinaci sily. Pro konstrukce tohoto stari, které jsou jiz poruseny trhlinami, je tic¢elnéjsi
volit systém castecného predpéti, které sice nevyloudi tahy z celého prirezu, ale 1ze ptuvodni
trhliny uzavrit na technicky prijatelnou mez z pohledu dalsi zivotnosti mostu.

V tabulce 5.2 je 0 cqst napéti na tazenych vldknech betonu od ¢asté kombinace zatizeni
MSP, wy, je vypoctova sifka trhliny pro castou kombinaci zatizeni a wy, jip, je limitni hodnota
sitky trhliny podle [13] uvazovand jako wg, jim = 0,300 mm.

Zatizeni od normové sestavy normalni zatizitelnosti musi spliiovat podminky omezeni
napéti podle [13], aby se zabranilo vzniku podélnych trhlin. Podminku je mozné napsat ve
tvaru:

(5.101)

Un,min <wvp =

Oc,char < kl . fck7 (5102)

kde o¢cher je maximalni tlakové napéti v betonu od charakteristické kombinace zatiZeni
(5.31), k1 je soudinitel definovany v normé [13] a ndrodni pfilohou (doporu¢end hodnota
je 0,6) a f. je charakteristickd pevnost betonu v tlaku. Podminku 5.102 muzeme rozepsat
pro podminku zatizitelnosti tipravou vztahu 5.79, pripadné 5.80:

Py sup + Py M, Mgy
0,6 - : ’ W
< < ot Ai Wi " Wi - 5.103
Un,min > 5; - Myr ) ( . )

kde prirezové charakteristiky idedlniho prufezu jsou uvazovany pro plny prufez (A;, Wi
plocha a modul prifezu plného idedlniho prifezu) nebo pro idedlni prifez poruseny trhlinou
(Air, Wiy plocha a modul prifezu idealniho prifezu poruseného trhlinou) v zévislosti na
velikosti tahovych napéti v prifezu a ; je pfislusny dynamicky soucinitel.

Dalsi vedlejsi podminkou je omezeni napéti v betondiské vyztuzi podle vztahu [13]:

Oschar < k4 - fylm (5.104)

kde o4 char je maximalni tahové napéti v betonaiské vyztuzi od charakteristické kombinace
zatizeni (5.31), k4 je soucinitel definovany v normé [13] a ndrodni prilohou (doporu¢end hod-
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nota je 0,8) a fy je charakteristickd mez kluzu betonarské oceli. Podminku 5.104 mtzeme
rozepsat pro vypocet zatizitelnosti ipravou vztahu 5.82, piipadné 5.83, nasledovné:

+
Qe Az Wi,s Wi,s
61‘ : Mvnk

kde prirezové charakteristiky idedlniho prufezu jsou uvazovany pro plny prufez (A;, Wi .
plocha a modul prufezu plného idedlni prufezu) nebo pro idedlni prufez poruseny trhlinou
(Air, Wiy plocha a modul prifezu idedlniho prifezu poruseného trhlinou) v zévislosti na
velikosti tahovych napéti v prurezu.

Zaroven konstrukce musi vyhovét podmince MSP pro napéti v betonu od kvazistalé
kombinace zatizeni:

<0’ 8- fyk + Physup + Pap My MFk) - Wi s
<

, (5.105)

Un,min >

Oc kvaz < ksg- fcka (5106)

kde o¢ pve- je maximalni tlakové napéti v betonu od kvazistdlé kombinace zatizeni (5.31),
ks je soucinitel definovany v normé [13] a narodni ptilohou (doporucend hodnota je 0,45).

Py sup +Pap M, N My, N Pa.1 - 0; - Mypk;
A; Wie  Wie Wi
kde 121 je kombinaéni soucinitel proménného zatizeni kvazistalé kombinace MSP (151 = 0).
Nasledujici normové vedlejsi podminky, které musi byt splnény u optimalizovaného né-
vrhu zesileni, se tykaji sitky trhliny, je-li pfipusténo tahové naméhéni betonu (neni poza-
davek dekomprese). Elementarni podoba podminky je dle [13] uvazovana ve tvaru:

< k2 fer, (5.107)

W < Wk lim, (5.108)

kde wy, je vypoctova siika trhliny pro castou kombinaci zatiZeni a wy, 1, je limitni hodnota
sitky trhliny podle [13] [21] wy jim = 0,200 ~ 0,300 mm.

Ze vztahu 5.108, ktery omezuje maximalni sitku trhlin a s vyuzitim rovnic pro normovy
vypocet sitky trhlin 5.84 az 5.86 je odvozena vedlejsi podminka pro normalni zatizitelnost:

< Wir.s
v )
o T Qe ¢1,1 05 - My,

wk,lim'Es+ kt'fctm'(l_i_a pers) + e Ph,sup+Pd,h+ My, n My
Srmazx Peff ¢ Pelt ¢ Air Wi’r,s Wir,s ’

(5.109)

kde 11,1 je kombinac¢ni soucinitel proménného zatizeni ¢asté kombinace MSP (11 = 0, 75).

/ o-c,castso
o/ a7 OePAs

0 MPa

Zzgid ,Zcgih

Obrazek 5.20: Stav dekomprese idealniho prifezu.
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V ptipadech, kdy uzivatel pozaduje zachovat podminku dekomprese dodatecné predpja-
tého betonového prifezu
Oc,cast <0, (5110)

je pro vypocet normalni zatizitelnosti od ¢asté kombinace zatizeni vyuzita misto podminky
5.117 vedlejsi podminka ve tvaru:

Wi,c Ph,sup + Pd,h Mp MFk
Un,min < : + )
¢1,1 : 51 : Mvnk: Az Wi,c Wi,c

(5.111)

Podminky vyhradni zatizitelnosti
Analogicky ke vnéjsim podminkdm normového pozadavku normaélni zatizitelnosti jsou ur-
¢eny vedlejsi podminky vyhradni zatizitelnosti V.

Vedlejsi podminky vyhradni zatizitelnosti V. jsou urceny z:

e MSU mezni tinosnosti v ohybu;
e MSU mezni iinosnosti ve smyku;

e MSP podminky pro napéti v ¢asté kombinaci zatizeni, pfip. splnéni pozadavku max.
$itky trhliny;

e MSP podminky pro napéti v charakteristické kombinaci zatizeni;

e MSP podminky pro napéti v kvazistalé kombinaci zatizeni.

Vedlejsi podminka ohybové mezni inosnosti pro zajisténi pozadované vyhradni zatizi-
telnosti je odvozena z jednotkové tihy normového vozidla (kap. 2.6.2). Minimélni velikost
koeficientu zatiZeni v, iy pro splnéni kritéria vyhradni zatizitelnosti V,. podle [21] v z&-
vislosti na skupiné pozemni komunikace, na které se mostni objekt nachazi je uvedena
v nasledujici tabulce Tab. 5.3.

Skupina pozemni komunikace | Koeficient zatiZzeni v, ,,;, [-] | ZatiZitelnost V,. [t]
1 800 80
2 400 40

Tabulka 5.3: Velikost koeficientu zatiZeni pro splnéni podminek vyhradni zatizitelnosti [21].

Vlastni podminky mezniho stavu tinosnosti pro vyhradni zatizitelnost V. jsou pak:

Mpq — MEgq
Urmin < Up = Td’ (5112)
vr

kde M,,q je navrhova hodnota ohybového momentu od normového vozidla pro urceni vy-
hradni zatiZitelnosti v¢. dynamického soucinitele d; (viz. kap. 2.6.2).

~ Vea— Vg

Ur min <uv = %
vrd

kde V¢ je navrhova hodnota posouvajici sily od normového vozidla pro urceni vyhradni
zatizitelnosti v¢. dynamického soucinitele 9; (viz. kap. 2.6.1).

: (5.113)
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Stejné jako v pripadé normdélni zatizitelnosti, jsou podminky vyhradni zatizitelnosti
podle mezniho stavu pouzitelnosti zavislé na volbé kritéria podle Tab. 5.2.

Nerovnice 5.102 az 5.118 predstavujici vedlejsi podminky MSP normalni zatizitelnosti
jsou nize upraveny pro stanoveni podminek vyhradni zatizZitelnosti V..

Zatizeni od normové sestavy vyhradni zatizZitelnosti musi spliiovat podminky omezeni
napéti podle [13], pro zamezeni vzniku podélnych trhlin. Upravou rovnice 5.102 ziskévime
podminku vyhradni zatizitelnosti V.:

'Wic

)

Py sup + Papn My — Mpy
0,6 fop + ——F—"2 4 F g
_ A; Wie Wie
UV min <
,min (52 ] Mvrk ;
kde M, je charakteristickd hodnota ohybového momentu od normového vozidla pro vy-
pocet vyhradni zatizitelnosti.

Dalsi vedlejsi podminkou je omezeni napéti v betonédrské vyztuzi podle [13]. Rovnice
5.104 je pro vypocet vyhradni zatizitelnosti upravena:

(5.114)

0,8 fur  Prhsup+Pan M, Mgy
b b . W.
( Qe i AZ * Wi,‘s " Wi,s Zys 5.115
< .
Uramin = 52 ' Mvrk ( )

Konstrukce také musi vyhovét podmince MSP pro napéti v betonu od kvazistalé kom-
binace zatizeni podle vztahu 5.106. Pro vyhradni zatizitelnost plati (obdobné jako vztah
5.107:

Ph)sup + deh Mp + MFk w2,1 : 61 : M'l)’l‘k
A; Wi,c Wi,c Wi,c

Podminka MSP omezeni sitky trhlin 5.108 a 5.117 je pro vypocet vyhradni zatizitelnosti

<ky- fo. (5.116)

upravena nasledovneé:

wk,lim'Es+ kt'fctm'(l_i_a o)+ e Ph,sup+Pd,h+ M, n My,
Sr.max Peff =" Fels ¢ A Wir,s Wz"r,s '

(5.117)
V pripadech, kdy uzivatel pozaduje zachovat podminku dekomprese dodatecné pred-
pjatého betonového prurezu 5.110 je pro vypocet vyhradni zatizitelnosti vyuzita vedlejsi
podminka ve tvaru:
W.
Vr min < L :
¢1,1 ) 52 ' Mvrk

11
Ai VVZ’,C VV’L’,C (5 8)

Py sup + Py M, N MFk:]
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5.1.5 Sestaveni optimalizacni tulohy

Optimaliza¢ni tloha je definovana cilovou funkci, ndvrhovymi proménnymi a vedlejsimi
podminkami, které jsou ve zkracené podobé shrnuty nize v Tab. 5.4:

Cilova funkce: ly=mnp-(2-1p1 +1p2) 5.87

Névrhové proménné: Ly

Np
€p

Vedlejsi podminky: ny > 1, ny € 7Z 5.90
Ly > Lot 5.94

z e -
Qmin < arctan C"Ttp < Qmaz 991

ep,min < €p < €p maz 5.96
pqa < 130 kN/m 5.95
M, < Mg 5.99
Mp sup < MRd,sup 5.98
Vn,min < Un = W 5.100
Un,min < Up = VR%;/M 5.101
vn
Urmin < Up = m}i\{;i\% 5.112
ur
Urmin < Up = VR%{YE(Z 5.113
ur
Oc.char < K1+ fer 5.102
Os,char < ka -+ fyk 5.104
Ockvaz < ko - fex 5.106
Wg < Wk, lim 5.108
Oceast <0 5.110

Tabulka 5.4: Shrnut{ parametrti optimalizac¢ni tilohy.

Vyse uvedend optimalizac¢ni dloha je sestavena pro nalezeni feseni zesileni prosté kon-
strukce deskové nebo tramové, které predstavuji z celkového souboru most mezi lety 1900-
1940 80 % (dle evidence RSD CR, Obr. 2.17). Pro optimaliza¢ni tilohu trdmové konstrukce
je nutné oproti optimaliza¢ni tloze pro deskové konstrukce (obdélnikovy prifez o rozmérech
hs a b =1 m) upravit a¢inky zatizeni na jednotlivé tramy o rozmérech h a b véetné porad-
nice roznosu zatizeni a upravit vyztuzeni ptivodni betonarskou vyztuzi vé. smykové vyztuze
(u trdmovych konstrukei je smykové naméhani casto rozhodujici). Ostatni podminky a ci-
lova funkce podle kap. 5.1 jsou v pripadé optimaliza¢ni tlohy tramové prosté konstrukce
zachovany.

Aplikovatelnost optimaliza¢ni ilohy pro spojité zelezobetonové mosty (5,5 % z celkového
poc¢tu mostt) by byla podminéna diléimi Gpravami tlohy, a sice:

e Uprava cilové funkce, ktera by reflektovala pocet poli spojité konstrukce;
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e Uprava navrhovych proménnych zavedenim dalSim proménnych upravujici jednotlivé
vzdalenosti umisténi devidtori od teoretickych podpor jednotlivych poli;

o zavedeni dalSich kritickych Tezti nosné spojité konstrukce v¢. vypoctu tcinki od zati-
zeni a predpéti, které musi splinovat vSechny definované vedlejsi podminky:.

Uprava optimalizaéni ilohy pro spojité mostni konstrukce je jiz mimo rozsah zpracova-
vany touto disertacni praci, ale otevird se tim moznost dale rozsitovat optimalizacni tlohy
i pro tyto dosud nefesené konstrukce.

5.1.6 Vybér optimalizacni metody

Cilem diserta¢ni prace je navrh zesileni stavajicich zelezobetonovych mostid vybudovanych
mezi lety 1900-1940 s vyuzitim inzenyrské optimalizace tak, aby navrhovany systém doda-
te¢ného zesileni byl optimélni podle zvoleného kritéria, kterym je cilova funkce. Podstatou
predlozené disertacni prace tak neni podrobny matematicky vyklad, rozbor a definice jed-
notlivych optimaliza¢nich metod, avSak nékteré metody jsou nize alespon stru¢né popséany.

Optimaliza¢ni metody lze rozdélit do nékolika kategorii na zdkladé ruznych charakte-
ristik, jako je typ optimalizacni tlohy, pouzivané postupy, chovani pti hleddni optimélniho
feseni apod. Nejbéznéjsimi metodami optimalizacnich procest jsou:

e Gradientni metody, které vyuzivaji ve svém procesu gradient cilové funkce a po-
stupné aktualizuji hodnoty navrhovych proménnych tak, aby byla minimalizovana
nebo maximalizovana cilova funkce. Mezi priklady patii gradientni sestup, stochas-
ticky gradientni sestup, metoda konjugovanych gradient a dalsi.

o Dalsi skupinou optimaliza¢nich metod, které se casto vyuzivaji v inzenyrské praxi,
jsou metody ticelového programovani. Jedna se o matematické metody pro reseni
optimaliza¢nich tloh s jednim ¢i vice cili za definovanych omezeni. Pro svoji jednodu-
chost poskytuji robustni a flexibilni rdmec pro feseni ruznych tloh. Mezi tyto metody
patii simplexovid metoda, linedrni programovani, nelinearni programovéni, stochas-
tické programovani a dynamické programovani.

e Mezi optimaliza¢ni metody se také fadi evoluéni algoritmy, které hledaji inspi-
raci v procesech evoluce v pfirodé. Ve svych algoritmech, pomoci kterych je hleddno
optimalni feSeni, vyuzivaji genetické operatory jako jsou mutace, kiizeni a selekce.
Mezi evolu¢ni algoritmy patri genetické algoritmy, evolucni strategie, a diferencialni
evoluce.

e Heuristické metody jsou zalozeny na jednoduchych pravidlech nebo strategiich
a pouzivaji se pro hledani feseni problémi, které jsou prilis slozité na to, aby byly
feSeny exaktnimi metodami. Tyto metody poskytuji dostatecné a dosti presné reseni,
které se velmi blizi optimu. Patii mezi né simulované zihani, tabu search, zebrickové
metody a dalsi.

o Metody kvadratického programovani se zabyvaji optimalizaci (hleddni maximaln{
nebo minimélni hodnoty) kvadratickych funkci za ptitomnosti linedrnich nebo kva-
dratickych omezeni. Metody se pak nazyvaji kvadratické programovani s linearnim
omezenim, kvadratické programovani s kvadratickym omezenim, konvexni kvadratické
programovani a nekonvexni kvadratické programovani.

139



e Posledni skupinou jsou metody zalozené na vyhledavani, které systematicky prohle-

davaji dany nédvrhovy prostor s cilem najit optimalni feseni nebo alespon aproximaci
optimalniho reseni. Pouzivaji se zpravidla tam, kde je navrhovy prostor prilis rozsdhly
a nebo neexistuje explicitni matematicky model. Patii sem napt. linearni prohledavani
a binarni prohledavani.

Optimalizac¢nich metody lze mezi sebou kombinovat nebo rizné upravovat v zavislosti
na konkrétnich charakteristikach optimaliza¢ni tilohy. Kazd4 metoda ma sva omezeni a tim
padem je vhodnd pro rizné typy problému. K hledani reseni je pak pouzita takova metoda,
pro kterou ma uzivatel dostateéné programové vybaveni za predpokladu, ze parametry
optimaliza¢ni tilohy odpovidaji omezenim zvolené metody [49].

Struény postup obecné gradientni metody:

1.

2.

Inicializace - pocateéni odhad hodnot navrhovych proménnych.

Vypocet gradientu - k odhadu navrhovych proménnych je vypocitan gradient zkou-
mané funkce, ktery ukazuje smér nejvétsiho rustu funkce.

. Aktualizace hodnot proménnych - hodnoty proménnych jsou aktualizovany ve sméru

opacném ke gradientu, aby byla dosazena minimalizace (nebo naopak maximalizace)
cilové funkce.

. Kroky 2 a 3 se neustéle opakuji, dokud neni splnéno nastavené kritérium zastaveni

vypoctu. Tim muze byt napiiklad dosazeni stanoveného poctu iteraci nebo dostatecné
malé zmény v parametrech.

Bézné pouzivanou jednoduchou optimalizac¢ni technikou je metoda simplex, kterou vyvi-
nul George Dantzig [35] pro feSeni optimaliza¢nich problému s linedrnim omezenim. Metoda
prohledava polyedr definovany omezenimi v prostoru proménnych, aby nasla optimélni bod
tohoto polyedru:

1.

Inicializace - vypocet zac¢ind poc¢atecnim zakladnim feSenim, které predstavuje jeden
vrchol v polyedru.

. Vybér vstupni proménné - v kazdé iteraci je vybrana tzv. vstupni proménnd, ktera

muze vstoupit do vypocetni baze a zlepsit tak aktualni feseni. Hleda se nejvétsi mozny
krok, ktery nevyvold poruseni omezeni.

. Vybér vystupni proménné - poté se vybira tzv. vystupni proménnd, ktera opusti bazi

a umozni vstoupit nové vstupni proménné. Vybér se provadi pomoci tzv. pivotovani,
které zajistuje, ze se nevyvold poruseni omezeni a zaroven se zlepsi hodnota cilové
funkce.

. Aktualizace proménnych - sada proménnych, které jsou aktivni v feSeni, se aktualizuje

podle vybéru vstupni a vystupni proménné.

. Zlepseni - postup se opakuje, dokud neni dosazeno optimalniho feseni nebo neni zjis-

téno, ze zadné zlepSeni neni mozné.

Obecnd gradientni metoda je vyuzivana pro tzv. nevizané ulohy, které nemaji omezeni.
Naopak metoda GRG - Generalized Reduced Gradient (publikoviana autory L. Lasdon,
A. Waren, A. Jain a M. Ratner [46]) je numerickd metoda pro feSeni nevazanych, ale
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i vazanych optimalizacnich problémt. Je robustnéjsi a tim i vhodnéjsi pro obecnéjsi tridu
optimaliza¢nich problémi s linedrnimi nebo i nelinearnimi omezenimi. GRG algoritmus
navazuje na obecnou gradientni metodu a je také nelinedrnim rozsifenim metody simplex
linedrniho programovani [46].

K nalezeni optimélniho feseni sestavené optimalizac¢ni tlohy zesilovani betonovych mostt
dodatecnym predpétim vyuzijeme metodu optimalizace GRG.

Zakladni princip metody GRG:

1. Inicializace - poc¢atecni odhad hodnot ndvrhovych proménnych.
2. Vypocet gradientu - v kazdé iteraci se vyhodnocuje gradient cilové funkce a omezeni.

3. Reduced gradient - pomoci techniky reduced gradient se vypocte smér hledani, ktery
minimalizuje cilovou funkci vzhledem k omezenim.

4. Aktualizace proménnych - navrhové proménné se aktualizuji v zavislosti na vypoci-
taném smeéru hledani.

5. Opakovani procesu, dokud neni splnéno nékteré ukonc¢ovaci kritérium (presnost, pocet
iteraci).

Zékladni zapis GRG algoritmu:

5.1.7 Interpretace vysledkt optimaliza¢ni dlohy

Interpretace vysledkt ziskanych resenim optimalizac¢ni tlohy v prvé radé predstavuje pr-
votni kontrolu spravnosti algoritmu. Interpretace zahrnuje kontrolu proménnych, které re-
prezentuji feseni problému, kontrolu omezeni, jsou-li splnény vsechny definované podminky
a také kontrolu ziskané cilové funkce (bylo nalezeno skuteéné minimum ¢i maximum?).
Paklize veskeré kontroly potvrdily spravnost reseni, lze pristoupit k technické interpretaci
vysledkt v kontextu ptvodniho problému, ktery byl fesen optimalizacni dlohou. Nalezena
reSeni musi splnovat technicky cil, pro kterd byla tloha sestavena.

Velmi uzitecna je vizualni interpretace vysledkti v podobé grafii, které zobrazuji nalezena
reSeni a pripadné ukazuji jednotlivé zavislosti proménnych daného systému.

7 dtvodu velké variability optimaliza¢nich iloh, které mohou byt sestaveny pro rizné
materidlové charakteristiky (beton, ocel, stupen vyztuzeni), odlisné pozadavky a také pro
rozlicné geometrie mostu, byla pro ukazkovou aplikaci metody zvolena deskova prosta kon-
strukce podle Obr. 5.21 a tramové prosté konstrukce (parapetni most) podle Obr. 5.52.

A. Deskova prosta konstrukce
Geometrické a materialové charakteristiky deskového mostu byly navrzeny podle piredpo-
klddané doby vystavby mezi lety 1900-1940 a jsou uvedeny nize. Pro porovnani jsou v této
kapitole uvazovany 2 optimaliza¢ni tlohy zesileni identické mostni konstrukce. Ulohy se 1isi
pouze v pozadavcich, které maji byt splnény (odlina skupina pozemni komunikace a z toho
plynouci rizné naroky na zatizitelnost atd.).

Zakladni uvazované charakteristiky ukézkové ilohy optimalizace A:

e Skupina pozemni komunikace 1;

o Pozadavek zajisténi normélni V;, a vyhradni V, zatizitelnosti (Tab. 2.30);
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o Pozadavek max. sitky trhliny wy, jip, = 0,200 mm;

o Materidlové charakteristiky: pevnostni t¥ida betonu dle [25] C 20/25, druh betonérské
vyztuze dle [25] Cb, pfedpinaci vyztuz Y1860-S7-15,7;

o Geometrické charakteristiky: hy = 0,7 m, by = 8,4 m, Less = 8 () 16 m;

o Stupen vyztuzeni stavajici betonaiskou vyztuzi: pg = 0,004 () 0,0101.

pruh €. 1 l pruh §.2 X

:

Obrazek 5.21: Deskovy most s vyskou desky 0,7 m a sitkou desky 8,4 m ukazkové optima-
liza¢ni tlohy ¢. 1 a 2.

07m

|
L bs=2|3,4m lef =8-16m

/ b he

V ramci optimalizac¢ni tilohy bylo voleno proménné rozpéti deskové konstrukce v rozmezi
8 az 16 m a také proménné vyztuzeni zelezobetonové konstrukce betonarskou vyztuzi, které
je vyjadifeno proménnym stupném vyztuzeni podle vztahu 5.12 v rozmezi 0,004 az 0,0101.

Na niZe uvedenych grafech (Obr. 5.22 az Obr. 5.35) jsou zobrazeny vysledky optimali-
zace.
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Obréazek 5.22: Min. pocet lan a sifka trhliny,

Obrazek 5.23: Zatizitelnost mostu, hs; =
hs =0,7 m, pg = 0,004, sk. 1.

0,7 m, pg = 0,004, sk. 1.

Pro kazdy stupen vyztuzeni deskové konstrukci byly sestaveny 2 grafy:

e Graf zavislosti min. poc¢tu predpinacich lan a $itky trhliny na rozpéti deskové kon-
strukce - graf vlevo.
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o Graf zdvislosti min. poctu predpinacich lan a normdlni/vyhradni zatiZitelnosti na
rozpéti deskové konstrukce s vyznacenim limitnich hodnot - graf vpravo.

7 predlozenych grafa je ziejmé, Ze ne pro vSechny konfigurace tlohy bylo nalezeno op-
timdlni feseni (Obr. 5.22 az Obr. 5.27). Jedna se o pripady, ve kterych pro dané rozpéti
a relativné nizky stupen vyztuzeni nebylo mozné vyhovét vSem vedlejsim podminkdm na-
vrhu a iterac¢ni optimalizacni metoda tak nedokonvergovala k feseni.

Vykreslovaci krok vzhledem k rozpéti byl ve grafech zvolen 0,5 m.

L Zatizitelnost mostu hy = 0,7 m, py = 0,005
Min. poéet predpinacich lan hy = 0,7 m, pg = 0,005

1 0.2 12 -1 160
/\/\ ‘:]Vn normalni zat. 1 Vr vyhradni zat. ‘
ﬂ -10.18 -[140
10
10+ A
Y 0.16 \ \
. - 1120
3 / & /
= . / Joaa ~ sl
2 / g = / J100 =
= {012 & = -
g 61 H0.1 = B Bprmrmrmrmmimees cersfacaian 80 =
2, o =) =
ks] - kS| Vitim =80 t S
ot / A 2 T k =
i 1 >
= ™ ST 2 & {o0 &
5 4 Z 3
g 16102 &
£ <
‘ ~ -140
H4-1072 P
Py
f o ] (21072 120
Il Il Il Il Il Il Il
08 9 10 11 12 13 14 15 160 0 - - : - - : ! 0
8 9 10 11 12 13 14 15 16

Rozp¢ti [m]

Obréazek 5.24: Min. pocet lan a sifka trhliny,

hs = 0,7 m, pg = 0,005, sk. 1.

Min. pocet predpinacich lan hy = 0,7 m, pg = 0,0061
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Obrézek 5.26: Min. pocet lan a sifka trhliny,

hs = 0,7 m, pg = 0,0061, sk. 1.
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Obrazek 5.25: Zatizitelnost mostu, hg
0,7 m, pg = 0,005, sk. 1.
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Obrazek 5.27: Zatizitelnost mostu, hg
0,7 m, pg = 0,0061, sk. 1.



Min. pocet piedpinacich lan hy = 0,7 m, py = 0,0071
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Obréazek 5.28: Min. pocet lan a sitka trhliny,

hs = 0,7 m, ps = 0,0071, sk. 1.
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Obréazek 5.30: Min. pocet lan a sitka trhliny,

hs = 0,7 m, ps = 0,0081, sk. 1.
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Obrazek 5.29: Zatizitelnost mostu, hg
0,7 m, pg = 0,0071, sk. 1.
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Obrazek 5.31: Zatizitelnost mostu, hg
0,7 m, pg = 0,0081, sk. 1.
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Pocet predpinacich lan [ks]

Obréazek 5.32: Min. pocet lan a sitka trhliny,
=0,7m, pg = 0,0091, sk. 1.
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Obréazek 5.34: Min. pocet lan a sitka trhliny,

Min. pocet piedpinacich lan hy = 0,7 m, py = 0,0091
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Min. pocet piedpinacich lan hy = 0,7 m, py = 0,0101
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Obrazek 5.33: Zatizitelnost mostu, hg
0,7 m, pg = 0,0091, sk. 1.
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Obrazek 5.35: Zatizitelnost mostu, hg
0,7 m, pg = 0,0101, sk. 1.
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B. Deskova prosta konstrukce
Optimaliza¢ni tloha byla zpracovana pro stejnou mostni konstrukci jako v pripadé optima-
liza¢ni dlohy A (Obr. 5.21).

Rozdilnost feseni je dana jinymi pozadavky na most plynouci z umisténi na nizsi tiidé ko-
munikace (skupina pozemni komunikace 2, Tab. 2.30) a povoleni max. sitky trhliny 0,3 mm
(pozadavek dekomprese u téchto historickych konstrukei nemd velké opodstatnéni).

Zakladni uvazované charakteristiky ukézkové tlohy optimalizace B:

e Skupina pozemni komunikace 2;
e Pozadavek zajisténi normélni V,, zatizitelnosti;
e Pozadavek max. sitky trhliny wy, jip, = 0,300 mm;

o Materialové charakteristiky: pevnostni tf¥ida betonu dle [25] C 20/25, druh betonarské
vyztuze dle [25] Cb, pfedpinaci vyztuz Y1860-S7-15,7;

o Geometrické charakteristiky: hy = 0,7 m, by = 8,4 m, Lesr =8 § 16 m;
o Stupen vyztuzeni stavajici betonaiskou vyztuzi: pg = 0,004 () 0,0101.

Nize uvedené grafy reseni optimaliza¢ni tlohy jsou zpracovany pro stejny interval rozpéti

a stupné vyztuzeni betonaiskou vyztuzi, jako v pripadé tlohy A.
Snizeni narok® na limitni zatizitelnost a sitku trhliny umoznuje pouziti menstho poctu
piedpinacich lan, nez tomu je v pifpadé tilohy A. ReSeni nebylo nalezeno (fesi¢ nedokonver-
5.37).
V ostatnich pripadech bylo nalezeno Feseni pro cely rozsah rozpéti (Obr. 5.38 az Obr. 5.49).
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Obréazek 5.36: Min. pocet lan a sitka trhliny,

Obrazek 5.37: Zatizitelnost mostu, hy; =
hs =0,7 m, pg = 0,004, sk. 2.

0,7 m, pg = 0,004, sk. 2.
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Min. pocet predpinacich lan hy, = 0,7 m, py = 0,005
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Obréazek 5.38: Min. pocet lan a sitka trhliny,

hs = 0,7 m, ps = 0,005, sk. 2.

Min. pocet piedpinacich lan hy = 0,7 m, pg = 0,0061
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Obréazek 5.40: Min. pocet lan a sitka trhliny,

hs = 0,7 m, ps = 0,0061, sk. 2.
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Obrazek 5.39: Zatizitelnost mostu, hg
0,7 m, pg = 0,005, sk. 2.
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Obrazek 5.41: Zatizitelnost mostu, hg
0,7 m, pg = 0,0061, sk. 2.
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Min. pocet piedpinacich lan hy = 0,7 m, py = 0,0071
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Obréazek 5.42: Min. pocet lan a sitka trhliny,

hs = 0,7 m, ps = 0,0071, sk. 2.
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Obréazek 5.44: Min. pocet lan a sitka trhliny,

hs = 0,7 m, ps = 0,0081, sk. 2.
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Zatizitelnost mostu hy = 0,7 m, pg = 0,0071
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Obrazek 5.43: Zatizitelnost mostu, hg
0,7 m, pg = 0,0071, sk. 2.

12 - 9
1 Vn normélni zat. 1 Vr vyhradni zat. ‘

10 |- \
o
=R /
I |
=
=
Q
£ 6l A / 4
£
2 |
g 4
Q0
<
a9}

L PR~
Vi =221
~
0 L L | | | | |
8 9 10 11 12 13 14 15

Zatizitelnost mostu hy = 0,7 m, py = 0,0081

Rozpéti [m]

160

160

140

120

100

60

Obrazek 5.45: Zatizitelnost mostu, hg

0,7 m, pg = 0,0081, sk. 2.
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Min. pocet piedpinacich lan hy = 0,7 m, py = 0,0091
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Obréazek 5.46: Min. pocet lan a sitka trhliny,

hs = 0,7 m, ps = 0,0091, sk. 2.

0.3

0.2

0.15

0.1

Min. pocet piedpinacich lan hy = 0,7 m, py = 0,0101

12 <0.3
Jsitka trhliny
10 |- -10.25
7y
=
2 8F 0.2
E
ER H0.15
5 4F Jo.1
&
2 5.1072
sll=0m
Il Il L Il Il Il Il
08 9 10 11 12 13 14 15 160
Rozpéti [m]

Obréazek 5.48: Min. pocet lan a sitka trhliny,

hs =0,7 m, pg = 0,0101, sk. 2.
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Obrazek 5.47: Zatizitelnost mostu, hg
0,7 m, pg = 0,0091, sk. 2.
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Obrazek 5.49: Zatizitelnost mostu, hg
0,7 m, pg = 0,0101, sk. 2.
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Porovnani tlohy A a B deskové mostni konstrukce

Min. pocet lan v zavislosti na rozpéti a stupni vyztuzeni - hy =0,7 m

Pocet lan [ks|

Stupen vyztuzeni [-] 4. 1U’§
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Obrézek 5.50: Graf zavislosti min. poc¢tu lan na rozpéti a stupni vyztuzeni deskového mostu
A's hy = 0,7 m podle Obr. 5.21 (skupina pozemni komunikace 1).

Min. pocet lan v zavislosti na rozpéti a stupni vyztuzeni - hy =0,7 m
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Obréazek 5.51: Graf zavislosti min. poc¢tu lan na rozpéti a stupni vyztuzeni deskového mostu
B s hs = 0,7 m podle Obr. 5.21 (skupina pozemni komunikace 2).
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Porovnani ziskanych vysledka optimaliza¢ni dlohy minimélniho poc¢tu predpinacich lan
v zavislosti na stupni vyztuzeni a rozpéti deskové prosté mostni konstrukce A a B je zob-
razeno na 3D grafech (Obr. 5.50 a Obr. 5.51). Plosné grafy zobrazuji vysledné hodnoty
min. poc¢tu predpinacich lan pro zesileni mostni konstrukce za soucasného splnéni poza-
davkua zatizitelnosti. Na Obr. 5.50 se jednd o pozadavky pro mosty umisténé ve skupiné
pozemnich komunikaci 1 (min. hodnoty: V,, = 32 ¢, V,, = 80 ¢), na Obr. 5.51 jsou zobrazeny
vysledky pro stejny most, ktery je ale umistén ve skupiné pozemnich komunikaci 2 (min.
hodnoty: V,, = 22 ¢, V;, = 40 t). Min. pocet predpinacich lan je reprezentovan barevnou
skédlou, kdy modrou barvou jsou vyznaceny mosty o malych rozpéti s vyssim stupném vy-
ztuzeni podélnou vyztuzi. V téchto konfiguracich neni potteba most dodatecné predpinat.
Naopak Cervenou barvou jsou vyznaceny konfigurace mostl s nejvétsim rozpétim a nej-
vysSim stupném vyztuzeni stavajici vyztuzi, kdy pro zesileni téchto konstrukci je potreba
nejvétsi pocet predpinacich lan. V pripadé most, které maji velka rozpéti, ale nizky stupen
vyztuzeni nebylo mozné najit optiméalni reseni.

C. Tramova prosta konstrukce

V potadi treti ukdzkova optimalizacni iiloha C se vénuje navrhu zesileni tramové prosté
mostni konstrukce podle Obr. 5.52.

Algoritmus pro feseni deskové konstrukce (obdélnikovy prufez o $ifce 1 m) lze instantné
upravit a pouzit pro feseni tilohy zesileni hlavnich nosnika prosté tramové konstrukce zmé-
nou rozmeéru obdélnikového Zelezobetonového prurezu. Dalsi tiprava spociva v zadani poctu
trami a zavedeni poradnice roznosu nesymetrického zatizeni pro ziskani nejméné priznivych
ucinku na jeden nosny tram. Dalsi podminky vypoctu jsou totozné s feSenim tloh A a B.

‘ pruh é. 1 ) pruh¢. 2

| | |
I |
[ hlf L] [
bk | br=7,00m | Ly

b=075m b=075m ‘

2,50 m

h=

let =20-30m

Obrazek 5.52: Tramovy most optimalizac¢ni tlohy.

Zakladni uvazované charakteristiky ukézkové tlohy optimalizace C:
e Skupina pozemni komunikace 2;

o Pozadavek zajisténi normélni V,, zatizitelnosti (Tab. 2.30);

o Pozadavek max. sitky trhliny wy, jip, = 0,300 mm;

o Materidlové charakteristiky: pevnostni t¥ida betonu dle [25] C 20/25, druh betonaiské
vyztuze dle [25] Cb, pfedpinaci vyztuz Y1860-S7-15,7;

o Geometrické charakteristiky: h = 2,5 m, b = 0,75 m, Less = 20 § 30 m;

e Stupen vyztuzeni stavajici podélnou betonatrskou vyztuzi: pg = 0, 0038;
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o Stupen vyztuzeni stdvajici smykovou betonaiskou vyztuzi: pg, = 0,0028 {j 0,0034.

V optimalizacni tiloze bylo voleno proménné rozpéti tramové konstrukce v rozmezi 20
az 30 m. Pro vlastni optimalizaci byly zvoleny dvé konfigurace se stejnym stupném vyztu-
zeni podélnou vyztuzi 0,0038, ale s rozdilnym stupném vyztuzeni smykovou vyztuzi 0,0028
a 0,0034.

Vysledny minimalni pocet predpinacich lan zkoumané tramové konstrukce o rozpéti 20
az 30 m je ukazan na Obr. 5.53 v¢. posuzované sitky trhliny. Zatizitelnost je pak ukazana
na Obr. 5.54.

Na tomto prikladé optimaliza¢ni Glohy je prezentovan vliv stupné vyztuzeni smykovou
vyztuzi, nebot v pripadé zesilovani tramovych konstrukci byvad smykova tnosnost casto
rozhodujicim meznim stavem. To je odlisSnost oproti deskovym konstrukcim. Z toho také
plyne optimalizace umisténi devidtora vuci teoretickym kloubovym podporam (navrhova
proménnd L, viz kap. 5.1.5). Z pohledu ohybového namahani na prosté konstrukei hleds al-
goritmus takové umisténi devidtoru Ly, které nejvice vyhovuje vedlejsim podminkdm (napft.
afinité tvaru momentového obrazce) a cilové funkci minimalizace celkové drahy predpina-
cich kabeli. To vede nejcastéji na umisténi deviatoru do ¢tvrtiny rozpéti (Lq/Less) neni-li
rozhodujicim meznim stavem smyk. Pokud ano, je nutné posunout deviatory blize k teore-
tickym podporam s cilem vetsi redukce posouvajicich sil v podporovych oblastech.

Vliv odsunuti devidtoru blize k podporam (zkraceni vzdélenosti Lg a vetsi redukce smy-
kovy sil) pro splnéni rozhodujictho mezniho stavu namahani posouvajici silou je dokumen-
tovano grafem na Obr. 5.55. Plnou ¢arou je zobrazeno umisténi devidtori mostu s nizsim
stupném smykového vyztuzeni, ¢arkované jsou zobrazeny vysledky mostu s vyssim stupném
smykového vyztuzeni. V konfiguracich, ve kterych byl rozhodujici mezni stav smyk, doslo
u mostu s niz$im stupném smykového vyztuzeni (plnd ¢ara) k odchyleni polohy devidtoru
ze Ctvrtiny rozpéti blize k podpordam (Lg < 0,25 Less). Oproti tomu v konfiguracich mostu
s vy$Sim stupném smykového vyztuzeni (¢arkovana ¢éra) nebylo smykové namahani kritické
ani v jednom pripadé, a tak se umisténi devidtoru ridilo podminkou nejkratsi drahy a afinity
vnitinich sil (Lg = 0,25 Leyy).

Min. pocet pfedpinacich lan h =2,5 m, b= 0,75 m, py = 0,0038, ps, = 0,0028 — 0,0034
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Obrazek 5.53: Minimalni pocet predpinacich lan a sitka trhliny tramového mostu optima-
liza¢ni tlohy C.
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Zatizitelnost mostu h = 2,5 m, b = 0,75 m, pg = 0,0038, ps, = 0,0028 — 0,0034
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Obrazek 5.54: Zatizitelnost tramového mostu optimaliza¢ni tlohy C s riiznym stupném
smykového vyztuzeni.
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Obrazek 5.55: Umisténi devidtort (vzdélenost L;) po délce tramové nosné konstrukce.
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5.2 Konstrukéni inzenyrska optimalizace

Optimalizace konstrukéni se oproti té navrhové vénuje technickému vyvoji konstrukénich
detaild jednotlivych prvkid metody nahradnich kabelovych kanalki pro zajisténi dlouhodobé
spolehlivosti a zivotnosti celého systému. Klicovymi prvky jsou zejména:

e devidtory v mistech zmény trajektorie predpinacich lan;
o kotevni oblasti.

Prenos radidlnich sil do betonu zesilované konstrukce je v metodé ndhradnich kabelovych
kanalkt zajistén ocelovymi deviatory, které jsou umistény primo ve vyusténi dodatecné
vrtanych kanalka. Z dispozi¢nich a geometrickych divodi je nutné tyto deviatory navrhovat
s relativné malymi poloméry zakriveni. Tato kapitola disertacni prace se vénuje konstrukéni
optimalizaci devidtoru ve smyslu ovéreni chovani predpinacich lan v deviatorech o malych
polomérech R = 1,5 m, které jsou vyuziviny pro zesileni mostnich konstrukci metodou
dodatecného predpindni s vyuzitim nahradnich vrtanych kabelovych kanélki.

Polomér zaktiveni 1,5 m nespliuje standardni podminky pouzivani podle evropskych
technickych norem, kdy je jako nejmensi polomér kiivosti uddvana hodnota R = 2,5 m.
Avsak pouziti mensich poloméru zaktiveni je povoleno podle ETA (European Technical As-
sessment = Evropské technické posouzeni) ETA predstavuje nezavisly celoevropsky postup
pro posuzovani zakladnich uzitnych vlastnosti nestandardnich stavebnich vyrobkt. Devi-
atory s polomérem krivosti, ktery je mensi nez 2,5 m, je mozné pouzivat za podminky
provedeni testovani [22].

Deviatory musi podle [13] spliovat nasledujici kritéria:

e musi odoldvat podélnym a pricnym silam, kterymi na néj predpinaci vlozka pusobi
a prenaset tyto sily do konstrukce;

e musi zabezpecit, ze polomér kiivosti predpinaci vlozky nezpiisobi zvySend napéti ve
vyztuzi nebo jeji poruseni.

Tato obecna kritéria jsou dale upresnéna pro pouziti deviatort s predpinaci vyztuzi typu
monostrand:

o max. pripustny tlak pod kritickym lanem je omezen hodnotou pgmes = 130 kN/m
[22];

e musi byt zachovana celistvost primarni ochrany lana, tzn. nesmi byt protrzen HDPE
obal lana [13];

o musi byt zachovdna ovalita lana (nesmi dojit ke zplosténi), kdy max. pfi¢né pretvoreni
lana pfi zatizeni musi byt mensi nez 3,0 % [13];

Obecné lze Tici, ze technické normy nerozlisuji podminky pro devidtory nové budované
konstrukce a deviatory dodatecné zhotovené v betonu ptivodni konstrukce.
5.2.1 Experimentalni ovéreni chovani lan v deviatorech

Pro ovéreni skutec¢ného ptisobeni predpinacich lan v devidtorech o malém poloméru za-
kfiveni, byl na Ustavu betonovych a zdénych konstrukci na VUT FAST v Brné navrzen
zkusebni zelezobetonovy dilec, ktery simuluje oblast devidtoru sanované konstrukce.
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Cilem experimentu je ovéreni aplikace dodatecného predpinani stavajicich konstrukei za
pouziti predpinacich lan v chrénickdch z HDPE (tzv. monostrandu) v devidtorech o polo-
méru zakriiveni R = 1,5 m.

Pro naplnéni cile experimentu je nutné navrzenou metodikou zkoumat vliv poloméru
zakfiveni na tyto mérené veliCiny:

o zachovani ovality prurezu predpinaciho lana v chranic¢ce. Pfi mensich polomérech za-
kiiveni sedla dochazi ke zplosténi lana, které muze ohrozit celistvost HDPE chranicky
monostrandu.

e deformace HDPE chranicky predpinaciho lana. U lana vedeného v poloméru zakriveni
R = 1,5 m nesmi dojit k poskozeni chranicky, tj. primérni ochrany lana, a tedy i ke
snizeni zivotnosti celého predpinaciho systému.

e normalové sily v predpinacim lanu. Sila v lané je méfena pred a za zakruzovacim
obloukem lana, z takto nameérenych hodnot lze experimentalné stanovit soucinitel
tfeni pro vypocet okamzitych ztrat predpéti pii pouziti devidtorti o malém poloméru
zakTiveni.

5.2.2 Popis experimentalniho dilce

Pro experimentalni tc¢ely byl navrzen betonovy sténovy dilec tvaru pismene L o rozmérech
1375 x 900 mm a tloustky 120 mm. Vlastni devidtor je vytvoren z pasové konstrukéni
oceli délky 700 mm, sitky 50 mm a tloustky plechu 5 mm. Na plech je privarena pomocna
kulatina ¢8 mm délky 50 mm, kterd je na plech umisténa po 100 mm. Tato pomocna
kulatina zajistuje polohu monostrandu na devidtoru. Plech deviatorid je k dilci osazen do
vysokopevnostniho mikrobetonu tl. 2—4 mm a jeho poloha je zajisténa srouby se zapusténou

hlavou. Vizualizace experimmentélniho dilce je zobrazena na Obr. 5.56.

Obrazek 5.56: 3D vizualizace experimentalniho betonového dilce.

Primarnim cilem navrzeného experimentdlniho dilce je ovéreni chovani predpinacich
lan typu mmonostrand (ozn. Y1860-S7-15,7) v devidtoru o poloméru R = 1,5 m (podle
schématu na Obr. 5.57), ktery je vyuzivin v metodé nadhradnich kabelovych kanélku. Dalsi
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smér vyzkumu muze byt zaméren na zkoumani jesté mensich poloméru zakriveni deviatorta
(600 mm a 1000 mm), které ale nejsou v realné praxi osazovany, nicméné i tyto poloméry
lze pomoci dilce v budoucnosti testovat skrze pripravené komory pro umisténi snimaca.

L 1110 L

T+
4

00 ;50,100 ;50,100

Obréazek 5.57: Schéma experimentalniho dilce pro méreni chovani monostranda v deviatoru
o poloméru R =1,5 m.

Kotveni zkuSebnich monostranda je zajisténo standardnimi tticelistovymi kotevnimi
objimkami z kalené oceli a roznos tlakové sily do betonu dilce je zajistén podkotevni ocelovou
roznaseci deskou o rozmérech 100 x 100 mm a tloustky 25 mm. Kotevni roznaseci deska je
podmazana vysokopevnostnim mikrobetonem tl. 2 — 4 mm.

Dilec je vyztuzen betonarskou vyztuzi podle zasad vyztuzovani ramu a také s ohledem
na soustfedéné namahani v oblastech kotveni. Cést vyrobni dokumentace se schématem
vyztuzeni je ukdzana na Obr. 5.58.

)
22

(«

-
o/

|
) ] _ T
Gh ) A (N A5 % A N
@ Yo 0 O @ ®

Obrazek 5.58: Cést vyrobni dokumentace experimentalniho dilce.
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5.2.3 Popis méreni

Navrzeny mérici systém experimentu sestava z nasledujicich typu senzori a méreni:
e méfeni sily v monostrandu pomoci magnetoelastickych snimac¢i DYNAMAG DSCS;
e méfeni zmény ovality monostrandu pomoci indukénostnich snimact drahy HBM WI;

e méreni deformace chranicky monostrandu pomoci listové sparové mérky.

Obrazek 5.59: Experimentalni dilec pro ovéreni chovani predpinacich lan v devidtoru o ma-
lém poloméru zakriveni.

Magnetoelastické snimace DYNAMAG DSCS

Zjisténi aktualniho mechanického napéti, resp. sily, v predpinacim lané je zdkladnim predpo-
kladem pro spravné vyhodnoceni navrzeného experimentu. Zkusebni dilec je proto opatien
otvory, ve kterych jsou umistény snimace magnetoelastické metody DYNAMAG DSCS,
které jsou urceny pro bezkontaktni méreni mechanickych sil a napéti v ocelovych lanech.
Na predpinaci lano jsou v mistech pripravenych otvoru neposuvné nainstalovany snimace
tvaru dutého valce o vnitinim profilu 20 mm, viz Obr. 5.60. Vlastni snimac je tvoren plas-
tovych télem, elektrickym vinutim a svrchnim nerezovym obalem. Pfima méfici metoda
je zalozena na vyuziti zmén fyzikalnich vlastnosti feromagnetickych materialt pfi jejich
mechanickém zatizeni. Systém DYNAMAG provadi impulsni magnetizaci materialu a zjis-
tuje naslednou zménu relativni permeability, ktera odpovida prislusné zméné mechanického
napéti. Valcovy snimaé, ktery je nasunut na méfeny prvek (pfedpinaci lano), méfi zménu
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magnetického toku v zavislosti na napinaci sile. Protoze magnetické vlastnosti feromagne-
tickych materidli jsou zavislé i na teploté, je soucasti kazdého snimace i presné teplotni
gidlo [26].

Pro zajisténi polohy snimace na lané byla v rdmci vyzkumu vyrobena specidlni fixa¢ni
objimka z konstrukéni oceli, kterda pomoci vhodné umisténé dvojice sroubtt M4 do mezer
mezi draty monostrandu definuje polohu snimace, u kterého nedochazi pri pohybu mono-
strandu ke zméné polohy snimace vzhledem k pozici na lané.

Obrazek 5.60: Snima¢ magnetoelastické metody DYNAMAG DSCS, ktery je zajistén na
monostrandu za pomoci fixacni objimky.

Pred vlastnim experimentem musela byt provedena kalibrace magnetoelastickych sni-
maci DYNAMAG DCSC, nebot zména relativni permeability zavisi na slozeni konkrétniho
méreného feromagnetického materidlu. Ze zname sily (méfeno silomérem) a ze zméfeného
magnetického toku byla pro kazdy snima¢ DSCS sestavena kalibra¢ni kiivka (viz Obr. 5.61
a Obr. 5.62), podle které byla nasledné béhem experimentu odecitana sila v lané pred a po
zakruzovacim oblouku o R =1,5 m.

Indukénostni snimace drahy HBM W1

Uprostted devidtoru je definovdno mérici misto pro méfeni zplosténi lana (ztraty ovality)
a deformace HDPE chrénicky (popsdno nize). V tomto misté je z lana chranicka ¢asteéné
odstranéna, aby vznikl pristup pro indukénostni snimace s odpruzenym hrotem HBM WI
s rozsahem 5 mm, které jsou v neustédlém kontaktu s monostrandem (Obr. 5.63). Snimace
jsou pro ucely vyzkumu opatieny specialni kruhovou dosedaci plochou pro pouziti na lano
slozené z predpinacich drati, kdy kolem jednoho centralniho dratu je dalsich sest dratu ovi-
nuto ve Sroubovici. Snimace HBM WI pracuji na principu zmény indukénosti, coz spoc¢iva
v prevodu polohy na zménu vlastni indukénosti L civky. Pisobenim neelektrické velic¢iny
(napt. mechanické) dochdzi ke vzajemnému posunuti civky a feromagnetického jadra sni-
mace za soucasné zmeény jeho elektrickych vlastnosti, které jsou prevedeny na unifikovany
signal a poté vyhodnoceny ve formé zmény drahy.
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Obrazek 5.61: Kalibrace J1.

Kalibrace snimace J2 (DYNAMAG DS
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Obrazek 5.62: Kalibrace J2.

Obrazek 5.63: Indukénostni snimace se specidlni kruhovou dosedaci plochou v kontaktu
s monostrandem.

Deformace HDPE chranicky

Spolecné se zkouméanim zplosténi lana v poloviné poloméru zaktiveni sedla se méri i defor-
mace HDPE (polyethylen s vysokou hustotou) chranicky monostrandu. Vlivem radidlnich
sil od predpéti, jejichz velikost je zavisla na poloméru zaktiveni sedla, dochazi ke ztenceni
HDPE chranicky, kterd tvori primarni ochranu lana proti korozi. Na lané je vymezeno mé-
fické misto velikosti cca 10 mm, ve kterém je HDPE obal lana tplné odstranén (Obr. 5.64).
Vzniklou mezeru mezi lanem a sedlem, kterd reprezentuje tloustku obalu, lze poté mérit
ocelovou listovou sparovou mérkou s presnosti na setiny milimetru (Obr. 5.65).
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Obrazek 5.64: Mérici misto deformace HDPE chranicky (vyznaceno Cervené).

Obréazek 5.65: Méreni tloustky HDPE uprostied devidtoru pomoci ocelové listové sparové
meérky.
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5.2.4 Vyhodnoceni experimentu

Méfeni bylo provedeno s predpinacimi lany od ruznych dodavatelt (oznac¢eni monostrandu:
01, 02, 04, 1701, 1702, 1703). Rozdilnost predpinacich lan byla ddna hlavné odlisnou tloust-
kou ochranného HDPE obalu, kdy néktera lana vykazovala poc¢atecni tloustku HDPE chra-
nicky tgppr = 1,40 mm, zatimco jind tgppr = 2,00 mm.

Ztrata ovality predpinacich lan

Z namérenych Udaju indukcénostnich snimact drahy lze cCiselné odvodit maximalni miru
zplosténi lana (ztratu ovality prufezu monostrandu). Snimace oznacené jako Def; a Defo
mérily posun predpinaciho lana proti sobé v roviné rovnobézné s rovinou dosedaci plochy
devidtoru. Ze znamych hodnot posuni lze zplosténi lana vycislit podle nasledujiciho vzorce:

Ad = |dpefor | — | dpegoz | (5.120)

kde Ad je zploSténi lana v roviné rovnobézné s rovinou dosedaci plochy devidtoru, dpeso1 je
naméfeny posun indukénostniho snimace Defq a dpe o2 je naméfeny posun indukénostniho
snimace Defs.

Teplota béhem jednotlivych méreni experimentu byla ustalend a nedochazelo tak k ovliv-
néni namérenych veli¢in. Prubéh teplot je ukdzan na Obr. 5.66.

Prubéh teploty béhem jednotlivych méreni

.~ 2tTemp 01.Z21Temp 02 Temp 04 Temp 1701~ 21 Temp 17022~ 21 Temp 1703

25.5

25 e, mmemam T

Teplota [°C]|

2| =TT

235 | | | | | |

Cas [min]
Obréazek 5.66: Pribéh teploty béhem méteni chovani monostrandt v devidtoruo R = 1,5 m.
Na Obr. 5.67 az Obr. 5.72 jsou zobrazeny naméfené posuny snimacu (neupravend origi-
nalni data) Def; a Defo v zévislosti na pusobici sile, které jsou ddle vyhodnoceny z pohledu

ztraty ovality predpinacich lan v devidtoru o poloméru zaktiveni R = 1,50 m podle rovnice
5.120.
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Obrazek 5.67: Lano 01 (R = 1,5 m).
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Obrazek 5.68: Lano 02 (R = 1,5 m).
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Obrazek 5.72: Lano 1703 (R = 1,5 m).
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Na Obr. 5.73 az Obr. 5.78 jsou zobrazena namérena data posunil v absolutnich hod-
notach pro vyhodnoceni zplosténi predpinacich lan. Vysrafovand c¢ast grafu predstavuje
grafické vyjadieni rovnice 5.120 a jedna se tak o primé zobrazeni nameéreného zplosténi

predpinacich lan.

Vyhodnoceni ztraty ovality predpinacich lan v devidtoru o R = 1,50 m - lano 01
/_/_/—— 200

/—/_ / - 150
- 100
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Obrazek 5.73: Ztrata ovality monostrandu 01 (R = 1,5 m).

Vyhodnoceni ztraty ovality predpinacich lan v devidtoru o R = 1,50 m - lano 02
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Obréazek 5.74: Ztrata ovality monostrandu 02 (R = 1,5 m).
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Vyhodnoceni ztraty ovality predpinacich lan v devidtoru o R = 1,50 m - lano 04

Obrazek 5.76: Ztrata ovality monostrandu 1701 (R = 1,5 m).
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Obrazek 5.75: Ztrata ovality monostrandu 04 (R = 1,5 m).
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Obrazek 5.78: Ztrata ovality monostrandu 1703 (R = 1,5 m).
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Celkové vyhodnoceni ztraty ovality jednotlivych lan je zobrazeno na grafu Obr. 5.79
(zavislost zplosténi na pusobici sile) vé. vyznacené limitni hodnoty zplosténi podle podminek
[13].

Na grafu je zobrazeno ¢iselné vyjadieni rozdilu absolutnich hodnot posunti snimaci
Def, a Defy, které lze primo porovnat s limitni hodnotou zplosténi lana pod zatizenim.

Celkové vyhodnoceni ztraty ovality predpinacich lan v deviatoru o R = 1,50 m

0.6 -
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Obrézek 5.79: Celkové vyhodnoceni ztraty ovality méfenych monostrandi (R = 1,5 m).

Nameérfené hodnoty zplosténi (ztraty ovality) sedmidratovych predpinacich lan typu mo-
nostrand (Y1860-S7-15,7) spliuji pozadavek uvedeny v [13], kdy max. pfi¢né pretvoreni
lana pri zatiZzeni musi byt mensi nez 3,0 %. Limitni hodnota zplosténi pro zkousend lana
je Adpim = 0,471 mm, kterd byla v naprosté vétsiné pripadu splnéna (viz. vyhodnoceni na
Obr. 5.79). Pouze v pripadé predpinaciho lana s ozn. 02 doslo k prekroceni limitni hodnoty
zplosténi (Adpe = 0,6 mm > Adyy, = 0,471 mm). Vyraznou odlisSnost naméfenych hodnot
zplosténi lana ¢. 02 lze interpretovat jako méfickou chybu, kterou by slo vyloucit dalsim
opakovanim experimentt s vétsim souborem dat.

Ztenc¢eni HDPE chranicky predpinacich lan

Cilem experimentdlntho méfeni ztenceni HDPE chranicky pfedpinacich lan v devidtoru
o poloméru zakriveni R = 1,50 m je ovéreni zachovani celistvosti priméarni ochrany lan
proti korozi, ktera je tvorena HDPE chranickou.

V ramci experimentalniho testovani bylo zjisténo, ze pro méfeni byly dodadny mono-
strandy s odlisnou tloustkou chranicky - 4 ks monostranda mély vychozi tloustku chranicky
typpr = 2,00 mm (lana ¢. 02, 1701, 1702 a 1703), zatimco 2 ks monostrandi mély vychozi
tloustku tgppr = 1,40 mm (lana ¢. 01 a 04).

Na nésledujicich grafech (Obr. 5.80 a Obr. 5.81) je zndzornén prubéh ztencéeni HDPE
chrénicky monostrandu v devidatoru o poloméru zaktiveni 1,5 m vlivem radidlnich sil v za-
vislosti na napinaci sile. Méfenim listovou sparovou mérkou bylo stanoveno zatlaceni HDPE
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obalu az na hodnotu tgppgmin = 0,15 mm (tHppEmin = 0,17 mm) z ptvodni tloustky
tyuppe = 1,40 mm (tgppr = 2,00 mm) primarn{ ochrany lan.

Ze ziskanych vysledkil experimentu lze konstatovat, ze nedoslo k poruseni celistvosti
primarni ochrany predpinacich lan ani p¥i maximalni predpinaci sile u monostrandi typu
Y1860/S7-15,7, které jsou vedeny v devidtoru o malém poloméru zakiiveni R = 1,5 m.

Po provedenych experimentech byla podrobné zkoumana HDPE chranicka kazdého lana,
ktera byla v Casti priléhajici k devidtoru viditelné zdeformovéana od vtlac¢eni jednotlivych
drati predpinaciho lana do HDPE. U zadné ze zkoumanych chranicek po provedenych
testech nedoslo ani k lokdlnimu protlaceni ¢i protrzeni primérni ochrany lana.

Deformace HDPE chranicky monostrandu tl. 2 mm

2.00 1 N C-Z'naméfend data
4 3 o
s Y [ prameér
1.75 N ST smérodatnd odchylka

Tloustka HDPE chrénicky [mm]

| |
0 20 40 60 80 100 120 140 160 180 200
Sila [kN]

Obrazek 5.80: Deformace HDPE chrénicky monostrandu tl. 2 mm (R = 1,5 m).

Deformace HDPE chranic¢ky monostrandu tl. 1,4 mm
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Obréazek 5.81: Deformace HDPE chranicky monostrandu tl. 1,4 mm (R = 1,5 m).
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Soudinitel treni

Dil¢im cilem experimentu bylo také stanoveni experimentalné zjisténého soucinitele tieni
monostrandu v devidtoru o malém poloméru zakfiveni (R = 1,5 m), ktery mé zasadni vliv
na velikost okamzité ztraty predpinaci sily vlivem tieni. Tabulkové hodnoty soucinitele tieni
od dodavatelt predpinacich lan typu monostrand jsou uvedeny v Tab. 5.5

Dodavatel predpinaci vyztuze Doporuéeny souéinitel t¥eni p [rad—?]
VSL International Ltd. 0,04 - 0,07

Freyssinet CS 0,05 - 0,10
DYWIDAG-Systems International GmbH 0,06

CCL 0,10

AMSYSCO, Inc. 0,05 - 0,15

VBT Systems 0,06

Tabulka 5.5: Doporucené soucinitelé tieni predpinacich lan typu monostrand od rtznych
dodavatel.

Obecny vzorec pro vypocet velikosti ztraty predpinaci sily tfenim:
AP, (%) = Ppag - (1 — e #(O+k)) (5.121)

kde AP,(z) je zména velikosti predpinaci sily vyvozena tfenim v FeSeném misté x po
délce lana, P4, je predpinaci sila, p je soucinitel tfeni, © je celkova thlova zména v misté
x po délce lana, k je nezamyslena thlova zména vedeni lana, e zdklad prirozeného logaritmu
(Eulerovo ¢islo) a z je FeSené misto po délce lana, ve kterém je pocitdna zména velikosti
predpinaci sily.

Upravenim rovnice 5.121 ziskdme vztah pro vypocet souéinitele t¥eni (5.122) ze znamych
hodnot Pqp & AP,(x), které byly urceny pomoci snima¢t DYNAMAG DSCS:

AP
_ maz 122
H a+tk-x (5 )

Snimace DSCS (Obr. 5.60) byly umistény tésné pred (snimac J1) a za devidtorem (sni-
mac¢ J2) na testovaném predpinacim lané. Namétrené hodnoty zmén magnetického toku obou
snimaci, které jsou ovlivnény mechanickym namahanim lan, jsou vyobrazeny na grafech
Obr. 5.82 az Obr. 5.87. Ze ziskanych zmén magnetickych tok byly pomoci kalibra¢nich
rovnic (Obr. 5.61 a Obr. 5.62) odvozeny velikosti predpinacich sil v misté pred a za deviato-
rem méreného predpinaciho lana. S vyuzitim rovnice 5.122 byl pak pro kazdy monostrand
stanoven soucinitel teni u, ktery je pro riizné irovné predpinaci sily uveden v néasledujicich
grafech.

Ze ziskanych dat je zfejmé, ze v piipadé velmi malych predpinacich sil od 0 kN az cca do
40 kN, je méricka chyba magnetoelastickych snimac¢i DYNAMAG DSCS velmi vyznamna.
Pri nizkych trovnich napéti, které se v praxi u predpinacich systému nevyuzivaji, je mé-
fend zména magnetického toku prakticky nevyhodnotitelnd a tento interval byl z celkového
vyhodnoceni soucinitele tfeni vyfazen, viz graf na Obr. 5.88. Z namérenych pribéht sou-
Cinitele tfeni je také evidentni, ze se zvysujici se predpinaci sflou se zmensuje smérodatna
odchylka méreni.
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Vyhodnoceni soucinitele tfeni monostranda v deviatoru R = 1,50 m
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Obrazek 5.88: Celkové vyhodnoceni soucinitele tfeni monostrandi v devidtoru R = 1,5 m.

Prumérnd hodnota soucinitele t¥eni x4 lana typu monostrand (Y1860-S7-15,7) vedeného
v oblouku o poloméru zakfiveni R = 1,50 m dosahuje podle provedeného experimentu
hodnoty u = 0,13 (pro interval sily 40-200 kN). Prumérna hodnota soucinitele t¥eni pro
max. predpinaci silu 200 kN lana vedeného v devidtoru o malém poloméru zaktiveni 1,50 m
je u=0,15.

Porovname-li experimentalné stanovené hodnoty soucinitele tfeni u s hodnotami souci-
nitelt od dodavatelu predpinaci vyztuze (Tab. 5.5), nejlepsi ¢iselné shody soucinitele p bylo
dosazeno s dodavatelem AMSYSCO, Inc., ktery v technickych podkladech uvadi relativné
siroky interval soucinitele p = 0,05 — 0, 15.

Pro dalsi zpresnéni experimentélné zjisténého soucinitele treni p by bylo vhodné provést
opakovand méteni na vétsim souboru predpinacich lan.
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Kapitola 6

Aplikace metody dodatecného
predpinani

6.1 Zesileni mostu ev. ¢. Vir 11

Prijezdny most Vir II elektrarny VD Vir II byl vybudovan kolem roku 1940 pres reku
Svratku na ucelové komunikaci pro potfeby provozu elektrarny (Obr. 6.4). Zesileni mostni
konstrukce bylo vyvolano potfebami investora, ktery pro zajisténi pravidelné obsluhy za-
fizeni elektrarny pozadoval prejezd automobilového jefabu o hmotnosti min. 50 t podle
Obr. 6.1 (vyhradni zatiZitelnost).

R3450

! 2550

3530
3315

2360

Obrézek 6.1: Jerab Terex Demag AC 50-1 (zdroj: www.terex-demag.com).

Dle predanych podkladu byla ptivodni nosnad konstrukce mostu (Obr. 6.2 a Obr. 6.3)
klasifikovana stavebnim stavem 5 - Spatny. Dle zavéreéné zpravy z diagnostiky a provedené
mostni prohlidky [63] byl popis zjisténych zévad nosné konstrukce nasledujici: "Spodni kryci
vrstva je zkarbonatovand, prostoupend podélnymi trhlinkami, misty odpadlé, vyztuz je po-
vrchové zkorodovand, timinky jsou v téchto mistech ztravené. V mistech spojeni desky s tra-
mem dochézi vlivem nefunkéni izolace k prisaku vody, vyluhovani, povrchovému rozpadu
zamacenych tramt a pricnikt. V mistech aktivniho prisaku vody pfes mostovku dochazi
k tvoreni krapnikd a inkrustaci. V oblasti blizko u podpory jsou zaznamenany zvodnélé
trhlinky. Mostovkova deska odhaluje u spodniho povrchu prokopirovanou pri¢nou vyztuz.
Vétsina zavad a poruch je vyvolana nedostatecnou udrzbou a nefunkéni hydroizolaci."
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Zatizitelnost mostu podle [63] byla nasledujici:

o Normalni zatizitelnost: 16 t
o Vyhradni zatizitelnost: 20 t
o Vyjimecnd zatiZitelnost: 43 t

Nevyhovujici zatizitelnost z pohledu potieb investora byla rozhodujici pro zdmér zesileni
konstrukce.

Obréazek 6.3: Pohled na spodni povrch NK tramového mostu Vir IT (stav k roku 2021).
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Nazev:

Evidenc¢ni ¢islo:

Rok postaveni:
Predmét premosténi:

Komunikace:

Kraj:

Okres:

Spréavce:

Délka premosténi:
Rozpéti:

Stavebni vyska:

Ptijezdny most Vir II elektrarna VD Vir 11

Vir 11
cca 1940

ucelova komunikace
Vysocina

Zdar nad Sézavou
Povodi Moravy
24,95 m

26,35 m

1,65 m

Vyska mostu nad terénem: 5,43 m

Vyska mostu nad vodou: 0,28 m
Voln4 sitka: 4,02 m
Sitka mezi obrubami: 3,08 m
Plocha nosné konstrukce: 129,16 m?

Sikmost:

Stavebni dokumentace:
Nosnéa konstrukce:
Spodni stavba:

JITRENKA

DVORISTE

584

100g (kolmy)
Césteéna ptvodni PD

vodote¢ (staly prutok) — feka Svratka

Zelezobetonovy prosty 2-tramovy rost s 5 piiéniky.

Masivni ZB + kamenné opéry.

Tabulka 6.1: Zakladni idaje o mosté Vir II.

Male Iresne

Sokoli . .
skala Vestinek
.
632

Vir

riy -
kKopec Bolesin

.
Ga
e°

Kobylnice ? ot

Brtovi

PIVONICE

.
580

C

Lhota
u Olednice

Obrézek 6.4: Geografickd poloha mostu ev. ¢. Vir II (zdroj: www.mapy.cz).

Most je prosty nosnik o jednom poli s rozpétim 26,35 m. V pri¢ném fezu je nosna
konstrukce tvorena dvojtramem s osovou vzdalenosti 2,40 m. Hlavni nosné tramy vysky
1,45 m a sitky 0,35 m maji ve spodni ¢asti rozsitenou prirubu 0,48 m. V pricném sméru

jsou hlavni tramy spojeny péti mezilehlymi kolmymi pri¢niky vysky 1,15 m, sitky 0,35 m
a dvéma krajnimi pricniky vysky 1,45 m, sitky 0,40 m. Mostovka je tvofena Zelezobeto-
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novou deskou tloustky 0,15 m po obvodé vetknutou do tramu a pii¢niku (ve vetknuti je
deska nabéhovand).
6.1.1 Popis navrzeného zesileni

Metoda dodate¢ného predpinani volnymi kabely vedenymi v ndhradnich kabelovych kanal-
cich byla zvolena pro realizaci zesileni z divodu nevyhovujici vyhradni zatizitelnosti.

-~ gm0
[ <y heRLS
Ir B s

14
135

Obréazek 6.5: Vyztuzeni hlavnich tramu podle dochované PD.

Vyztuzeni konstrukce betonéiskou vyztuzi typu ROXOR bylo pfevzato z ¢astecné do-
chované puvodni projektové dokumentace (Obr. 6.5). Ve vypoc¢tu byla nésledné betonérska
vyztuz uvazovana v¢. oslabeni nosného prurezu vyztuze korozi, které bylo zjisténo diagnos-
tickym prizkumem. Mnozstvi a poloha ptvodni betonarské vyztuze znemoziovala prove-
deni ndhradnich vrtanych kandalku skrze celou vysku hlavnich tramu a tak bylo rozhod-
nuto o vedeni dodate¢nych predpinacich kabelt vné prurezu ve volné mezefe mezi tramy
v ochrannych trubkach. Navrh zesileni volnymi predpinacimi kabely slozenymi z lan typu
monostrand Y1860-S7-15,7 (oplasténa lana HDPE chranickou, chranéné proti korozi) pred-
pokladal vedeni ¢tytflanovych kabelit ndhradnimi kabelovymi kanalky zhotovenymi skrze
puvodni krajni pfi¢niky a mostovku mostni konstrukce (konstrukce byla predpindna pouze
v podélném sméru). Po prostupu ptuvodni konstrukei byly kabely vedeny v mezefe mezi
hlavnimi trdmy a byly opfeny o dobetonované pri¢niky. V dobetonovanych pticnicich se re-
alizoval pomoci trubkovych deviatori prenos radialnich sil do konstrukce. Zamérem takto
navrzené volné predpinaci vyztuze bylo ¢astetné vybalancovani tihy puvodni konstrukce
a nabetonované sprazené desky predpétim a uvolnéni namahani betonu a puvodni vyztuze
od pridavnych zatizeni ve prospéch zatizeni proménnych (prejezd jefabu).

Predpinaci kabely byly trasovany v polygonélni dréze (Obr. 6.6) a byly napindny z obou
konci. Kotveni kabelu bylo realizovano v kotevnich sklipcich nové sprazené desky uzavie-
nym jednolanovym systémem kompaktnich zapouzdrenych kotev, které zajistuji celistvost
primarni ochrany predpinaciho sytému proti korozivnimu pusobeni. Prostory kotevnich
sklipkt byly po napnuti lan zapraveny vysokopevnostnim cementovym mikrobetonem. Po
celé draze jsou kabely chranény ocelovou trubkou TR70/2. V mistech teoretickych lomu
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Obrazek 6.6: Trasovani dodateéné predpinaci vyztuze mostu Vir II.

geometrie predpinacich kabeld byly umistény trubkové devidtory v dodatecné vybetono-
vanych pomocnych pfi¢nicich (Obr. 6.7 a Obr. 6.8). Pomocné pri¢niky sitky 1,00 m byly
vybetonovany pomocnymi otvory pro betonaz o profilu 180 mm, které byly vyvrtany dia-
mantovou technologii skrze mostovku. K tomuto feSeni se pristupuje v pripadech, kdy neni
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mozné provést nahradni kabelové kanalky primo v betonu hlavni nosné konstrukce a neni
mozné provést standardni devidtory z ploché oceli. Pro zajisténi pfenosu sil jsou v mistech
teoretickych zlomti navrzené trajektorie kabeld vyhotoveny pomocné zelezobetonové pric-
niky s devidtory (Obr. 6.9). Sprazeni pomocnych pii¢niku s nosnou konstrukei mostu bylo
provedeno pomoci vytvorenych smykovych hmozdik, které byly vysekany do bo¢nich ploch
hlavnich tramt. Smykové hmozdiky byly dale doplnény sprahujici vyztuzi, kterd prochazi
sty¢nou plochou a je zakotvena do Sikmych vrtd hlavnich traémt pomoci vysokopevnostni
kotevni zalivky.

sprahujici trny B500B
@16 v rastru 250/250 mm

spfazena deska do vrtu @35 mm
/C30/37 o
| oy

, 250 , 250 , 250 , 250 ,
i T !

/
RURNRTR SN S
I l l FL Tor
—— schematické vyztuZeni pficniku
| - B500B
¢ 250
vyfezané hmoZzdiky — = /
SF ¢ // trubkovy deviator R2,0m \\ )i
S //TR70/4y ' \\ I\-30x2 sprahujici vyztuz
R g @16 do vrtu @35 mm
B500B
\
A\
A
\
EtyFlanovy pfedpinaci kabel/ \pomocny priénik \étyflanovy pfedpinaci kabel
4xY1860-S7-15,7 C30/37 4xY1860-S7-15,7

Obréazek 6.7: Pomocny priénik mostu Vir II .

sprahujici trn
§290 250 , 290 , 250 516 v rasiru 250/250 mm
[ e spfazena deska
ORI : - S C30/37

vrty pro trny
§ 3 1 ; @35 mm
=200 =200 =200 =200

pomocny piicnik =
C30/37 \ | o [0 e
e o o |o ol
1™ 30x2 vrty pro spfahujici vyztuz

vyfezané hmozdiky
\ @35 mm 4 200 mm
étyflanovy predpinaci kabel e|] o | @

—1F

N 2x2 trubkovy deviator R2,0m
4xY1860-S7-15,7ﬂ\\ TR70/4
® ® ® ® ® eldl F \7 &i
ﬁ | } bodové privareny k armokosi
/ ————t S ———_ — TR7012
kabel veden v ochranné trubce <
TR70/2 k 1000 - schematicke vyztuZeni pfiéniku
B500B

Obrézek 6.8: Rez pomocnym pifénikem mostu Vir II.

176



Pred zahajenim vrtacich praci bylo nutné provést podrobnou stavenistni diagnostiku.
Nahradni kabelové kanalky skrze mostovku a krajni pricniky byly zhotoveny diamantovou
vrtaci technikou s vodnim vyplachem ze spodni strany konstrukce. K presnému vrtani
slouzilo vrtaci polohovaci zafizeni, které umoznilo nastaveni smért vrtani ve svislé i ve
vodorovné roviné s presnosti +2 mm na délce vlastniho polohovaciho zarizeni. Odchylky os
zhotovenych kanalkd na hornim povrchu desky byly béhem realizace ptfipustény max. do
20 mm od teoretického pribéhu os. Kabelové kandlky byly vrtdny s vnitinim primérem
52 mm. V nutnych pripadech bylo povoleno prerusit jednu ptvodni vyztuz v pri¢niku nebo
jednu ptvodni vyztuz v mostovkové desce. Po provedeni kanédlki profilu 52 mm se vyvrtaly
rozsirujici vrty rovnobézné s osou kanalku pro rozvod jednotlivych monostranda do kotevni
oblasti a pro osazeni ochrannych trubek TR70/2.

Obrazek 6.9: Pohled na dolni povrch NK mostu Vir I béhem provadéni zesileni.

Predpinaci lana tvorici kabely byly provleceny kanalky a ochrannymi trubkami. Osadily
se kotvy (uzavieny kotevni systém). Nasledné probihala betonaz a po vytvrdnuti betonu
(po obdobi cca 5 dni za teplot nad 5 °C') bylo mozné lana napinat. Lana byla napnuta na
200 kN s podrzenim napéti 5 minut. Pro napinani byla pouzita jednolanové predpinaci pis-
tole s rozsahem cca do 200 kN. Napinalo se z jedné strany a z druhé stany bylo realizovino
dopnuti, opét s podrzenim napéti 5 minut. P¥i napinidni bylo méreno protazeni jednotlivych
lan a byl zpracovan protokol o napinani. Sekundéarni ochrana lan kabeli je zajisténa ochran-
nymi trubkami TR70/2 po celé délce vedeni predpinaci vyztuze. Pro zajisténi dlouhodobé
spolehlivosti celého systému byly ochranné trubky navrzeny z korozivzdorné oceli.

Po napnuti kabeli bylo realizovino zainjektovani kabelovych kanalkt a ochrannych
trubek. K injektézi se pouzila jemnd vyplnova (injektédzni) zélivka. Dokonéeni primérni
ochrany lan v kotvach bylo provedeno narazenim plastickych koncovek na kotvy s vyplni
pasiva¢nim mazivem. Sekundarni ochranu kotev tvoii zalivka kotevnich oblasti po napnuti
kabela. Pred provedenim zalivky byla pripevnéna koutovymi svary vyztuz zalivky.

Trubkové devidtory jsou navrzeny z trubek TR70/4 s rozsifenim na vstupu a vystupu
predpinaciho kabelu pro zamezeni poruseni chranicek lan. Polomér zaktiveni deviatort byl
navrzen 2,00 m. Devidtory jsou soucédsti armokose pomocnych ptiénikiu z betonu C 30/37,
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které byly dodatecné vybetonovany v prostoru mezi hlavnimi tramy v mistech teoretickych
lomu kabeld.

Obrazek 6.10: Most Vir II béhem realizace zesileni.

Kotevni oblasti byly vytvoreny v nové sprazené desce vybetonované na puvodni mos-
tovce (Obr. 6.10). Po predepnuti konstrukce byla umisténa vyztuz kotevni oblasti a poté
bylo provedeno zapraveni zalivkou vysokopevnostnim cementovym mikrobetonem (sekun-
dérni ochrana kotev).

Obrazek 6.11: Pohled na tramovy most Vir II po zesileni (stav k roku 2024).

Na Obr. 6.11 je zobrazen pohled na most po realizaci zesileni v roce 2023.
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Pozadavek investora pro prejezd mostni konstrukce jerdbem tihy min. 50 tun byl splnén.
Vysledna zatizitelnost po zesileni a celkové rekonstrukci mostni konstrukce Vir 11, kterd byla
prokazana vypoctem je:

e Normalni zatizitelnost: 67 t

o Vyhradni zatiZitelnost: 107 t

Zesilenim pomoci dodatec¢ného predpéti doslo k velmi vyraznému nartstu zatizitelnosti
(o nékolik set procent), ale je nutné na tomto misté poznamenat, Ze staticky vypocet z roku
2002 uvedeny ve zpravé [63] nevychédzel ze skuteénych parametri mostni konstrukece a vy-
pocitand stavajici zatizitelnost tak byla velmi vyznamné podhodnocena.

6.2 Zesileni mostu ev. ¢. 233-031 v Plzni

Zkoumany silni¢ni most ev. ¢. 233-031 se nachdzi v Plzni v Chréastecké ulici (méstska Cast
Plzen-mésto). Most prevadi silnici 11/233 pres stalou vodotec, Feku Uslavu.

Ptvodni nosna konstrukce mostu z roku 1934 je tvofena péti spojitymi zelezobetonovymi
tramy o trech polich, které jsou ulozeny na ocelova loziska. Tramy maji u vnitfnich pilita
nesymetrické parabolické ndbéhy. Spodni stavbu tvoii monolitické opéry a pilite (povrch
oblozen kamennym kvadrovym zdivem).

Zatizitelnost ptivodniho mostu nebyla vyhovujici z pohledu minimalnich doporucenych
hodnot zatizitelnosti mosti na pozemnich komunikaci II. t¥idy podle [21], a proto bylo
pristoupeno k navrhu zesileni metodou dodateé¢ného predpindni volnymi kabely vedenymi
v nadhradnich kabelovych kanalcich.

Nézev: Most pies feku Uslavu v Chréstecké ul.
Evidenc¢ni ¢islo: 233-031

Rok postaveni: 1934

Predmét premosténi: vodoted (staly pritok) — feka Uslava
Komunikace: silnice 11/233

Kraj: Plzensky

Okres: Plzen-mésto

Obec: Plzen

Spravce: KSUS Plzeniského kraje

Délka mostu: 67,75 m

Délka premosténi: 58,25 m

Rozpéti: 16,5 / 25,5 / 16,5 m

Stavebni vyska: 1,47 m

Vyska mostu nad terénem: 7,00 m

Volna sitka: 8,80 m

Sitka mezi obrubami: 6,00 m

Plocha mostu: 525,80 m?

Sikmost: 100g (kolmy)

Nosna konstrukce: Zelezobetonovy spojity tramovy most o tiech polich.
Spodni stavba: Masivni opéry a pilire.

Tabulka 6.2: Zékladni idaje o mosté ev. ¢. 233-031 v Plzni.
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Obrézek 6.13: Geografickd poloha mostu ev. ¢. 233-031 (zdroj: www.mapy.cz).

6.2.1 Popis navrzeného zesileni

Zatizitelnost stavajictho mostu byla urcena dle [21] podrobnym statickym pfepoctem s né-
sledujicim vysledkem:

e Normalni zatizitelnost: 25 t
e Vyhradni zatizitelnost: 64 t

e VyjimecCna zatizitelnost: 121 t
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Stanovena zatizitelnost mostu nespliovala minimalni doporucené hodnoty zatizitel-
nosti mostu na pozemnich komunikacich II. t¥idy (skupina pozemni komunikace 1) podle
Tab. 2.30. Bylo rozhodnuto o zesileni konstrukce systémem dodate¢ného predpéti metodou
nahradnich kabelovych kanalka tak, aby vysledna zatizitelnost mostu po zesileni splnovala
doporucené hodnoty zatizitelnosti [21].

Podklady nutné pro navrh zesileni (materidlové a geometrické charakteristiky mostu)
byly prevzaty z provedenych diagnostickych pruzkumi firmy INSET s.r.o. (2015, 2016)
a doplnkového diagnostického prizkumu vyztuzeni stfedniho pole pod vedenim doc. Ing.
Ladislava Klusécka, CSc. (2017).
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Obrazek 6.14: Trasovani predpinaci vyztuze v 1. poli mostu ev. ¢. 233-031.
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Obréazek 6.15: Trasovani predpinaci vyztuze ve 2. poli mostu ev. ¢. 233-031.

K zesileni mostu byly pouzity dvoulanové kabely slozené z predpinacich lan typu mono-
strand Y1860-S7-15,7 v HDPE chrani¢ce vyplnéné pasivaénim mazivem (celkem bylo pou-
zito 5x2 = 10 ks lan), které jsou v konstrukei trasovany v polygonélnich drahdch (Obr. 6.14
a Obr. 6.15) a byly napinany z obou konct silou 209 £N. Pfi napinani bylo méfeno protazeni
jednotlivych lan a vSe bylo zaznamenano do protokolu o napinani. Stavajici zelezobetono-
vou nosnou konstrukci mostu prochazeji kabely ndhradnimi vrtanymi kabelovymi kanalky.
Lana byla zakotvena v kotevnich oblastech systémovym resenim zapouzdienych jednolano-
vych kompaktnich kotev, které zajistuji celistvost primarni ochrany predpinaciho sytému
proti koroznimu pusobeni (Obr. 6.16). Prostor kolem kotevni oblasti byl sanovan vysoko-
pevnostni kotevni silikdtovou samozhutnitelnou zalivkou. Na spodnich licich tramt jsou
kabely ochranény kotvenou a vyztuzenou kryci vrstvou z reprofila¢niho sanac¢niho mate-
ridlu (Obr. 6.16). Kvuli geometrickému omezeni stfedniho pole (parabolické nabéhy) jsou
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kabely ve 2. poli vedeny v ochrannych trubkédch TR60/3,5 ve volnych mezerach mezi tramy
s diléimi prostupy mezilehlych ptiéniki (Obr. 6.16). Prostor mezi trubkou a kabelem byl
vyplnén injektazni maltou. V mistech teoretickych lomt trajektorie pfedpinacich kabeli

byly navrzeny a umistény devidtory z pasové konstrukéni oceli.
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Obrazek 6.16: Pri¢né fezy mostu ev. ¢. 233-031 se zakreslenim predpinaci vyztuze.
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Na spodnim lici tramt v prvnim a ve tfetim poli bylo nutné odstranit ptvodni kryti
a provést otryskdani ptivodni vyztuze jesté pred vlastnim protazenim kabelt ndhradnimi
kanalky, aby nedoslo k jejich poruseni. Kabely jsou prvnim a ve tfetim poli nosné konstrukce
vedeny v predem vysekané drazce na spodnim lici tramu a poté jsou zakryty novou kotvenou
kryci vrstvou zajistujici ochranu (mechanickou, protipozarni, protikorozni).
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Obrazek 6.17: Pii¢né fezy mostu ev. ¢. 233-031 se zakreslenim pfedpinaci vyztuze.

Nahradni kabelové kanalky byly provedeny diamantovou vrtaci technologii s vodnim vy-
plachem ze spodnich licti hlavnich tramu dle vykresu vrtani (Obr. 4.6). Vrtani bylo mozné
provadét i za provozu. K vrtédni bylo vyuzito polohovaci zafizeni (tzv. ,vrtaci support®,
Obr. 4.4), které umoznuje presné vedeni sméru vrtu nédhradniho kabelového kandlku ve
svislé i ve vodorovné roviné s presnosti =2 mm na délce vlastniho polohovaciho zarizeni.
Odchylky os zhotovenych kanalkti na hornim povrchu byly pripustény do 20 mm od teore-
tického pritbéhu dle vykresové dokumentace. Kabelové kanalky byly zhotoveny s vnitfnim
prumérem 40 mm a 52 mm dle vykresové dokumentace pro vrtani. Z divodu mozného
kolisani poloh puvodni betonarské vyztuze pii spodnim lici konstrukce byl pripustén pricny
posun kabelovych kanédlku (max. o 70 mm) tak, aby byl vrt vzdy zahdjen v mezefe mezi
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puvodni hlavni nosnou vyztuzi. Po odkryti konstrukce z horniho povrchu byly zrealizovany
rozsifujici vrty o praméru 150 mm rovnobézné s osou kanalku pro rozvod jednotlivych
monostrandi do kotev v kotevni oblasti.

Deviatory byly navrzeny z pasové konstrukéni oceli a byly ulozeny do drazek pii vytsténi
kanalkd v ptivodnim betonu nosné konstrukce (viz Obr. 4.8). Polomeér zakfiveni devidtora
byl navrzen 1,50 m. Deviatory zajistuji opfeni jednotlivych lan kabelu o beton nosné kon-
strukce prostfednictvim pasoviny v mistech lomu polygondlni drdhy kabelu. Boc¢ni plochy
drazek pro deviatory byly zhotoveny diamantovym fezanim. Dosedaci plochy byly podle
sablony zhotoveny sekanim s max. nerovnosti do 10 mm a nésledné byly vyhlazeny vyma-
zanim vysokopevnostni tixotropni kotevni maltou. Vlastni konstrukéni ocel devidtora byla
prilozena na podmazavku tl. 2 — 3 mm a pripevnéna srouby M10 pomoci rozpérnych kotev
do betonu M10. Montaz vyztuze devidatoru byla provedena za soucasné kontroly osy kabe-
lového kandalku a osy budouciho kabelu pii spodnim povrchu tramu tak, aby lana kabelu
opoustéla vyztuz devidatoru po tecné k jeho radidlnimu zakiiveni. Takto byly vytvoreny
devidtory typu A na spodnim a devidtory typu B na hornim povrchu konstrukce (nad pi-
litem), viz Obr. 6.17 z vykresové dokumentace. Na Obr. 4.8 a Obr. 6.18 jsou zachyceny
deviatory z pasové oceli béhem realizace zesileni. Deviatory typu C ve stfednim poli mostu
jsou zhotoveny z konstrukéni oceli s kotevni deskou tl. 10 mm s vyztuhami, ktera je ukot-
vena pomoci zavitovych ty¢i o poloméru 20 mm k boénim licim tramu (Obr. 6.19). Celd
oblast devidtoru typu C je vzdy zabetonovana z divodu ochrany predpinaciho systému
(Obr. 6.17).

Obrazek 6.18: Devidtor typu B nad podporou.

Kotevni oblasti byly zhotoveny c¢astecné v pivodnim a novém betonu. V ptvodnim
betonu byly kombinaci sekdni a brousSeni vytvoreny dosedaci plochy v rozsifeném vyus-
téni ndhradnich kabelovych kandlka (Obr. 6.20). Dosedaci plochy bylo nutné dodatecéné
dobrousit pripadné dofezat tak, aby jejich vysledny tvar byl hladky a kolmy k ose kanalku
s presnosti +2 mm (méfeno na délce od osy kanédlku do konce dosedaci plochy). Po ulozeni
predpinaci vyztuze, kotev a vyztuze kotevni oblasti a jejich montaznim upevnéni se celd ko-
tevni oblast probetonovala a byl tak vytvoren ndhradni pfi¢nik (Obr. 6.21). Po pfedepnuti
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se vysokopevnostni samozhutnitelnou zalivkou sanovali nerovnosti v oblasti devidtort nad
pilitem.

Obrazek 6.20: Vyusténi nahradniho kabelového kanalkt v Cele tramu.

Po napnuti kabelii doslo k zainjektovani kabelovych kanalkti injektazni maltou. Pro
odvzdusnéni se vyuzily vlozené hadice do hornich ¢asti kotevnich oblasti. Nad piliti byly
odvzdusnovaci hadice vlozeny do vyusténi kanalkt. Dokonceni priméarni ochrany lan v kot-
vach bylo provedeno narazenim plastickych koncovek na kotvy s vyplni pasivaé¢nim mazi-
vem pred zalitim kotevnich oblasti (sekundarni ochrana kotev). Sekundarni ochrana lan je
zajisténa dodatecnym betonovym krytim tl. 50 mm na spodnim povrchu tramu prvniho
a tfetiho pole (viz. Obr. 4.16). Reprofilace spodniho povrchu trami prvniho a tietiho pole
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predpokladalo nejprve sejmuti puvodniho kryti a ocisténi vyztuze otryskanim. Potom byla
pripevnéna pomoci zavitovych tyci M12 a rozpérnych kotev do betonu M12 vyztuz kryti,
ktera je tvofena svarovanou siti ¢6 100/100. Spodni povrch byl opatfen spojovacim mustkem
a reprofilace byla provedena sana¢nim reprofilacnim materidlem se zavérecnym vyhlazenim
povrchu. Ve druhém poli je sekundarni ochrana proti korozi zajisténa vedenim predpinacich
lan v ochrannych trubkach (Obr. 6.22), které byly po napnuti lan také vyplnény injektazni
maltou.

Obrazek 6.21: Zabetonovand kotevni oblast v ¢ele trami.

Obréazek 6.22: Ochranné trubky dodatec¢ného predpinaciho systému ve stfednim poli mostu.

Koneéné zatizitelnost mostu ev. ¢ 233-031 Most pres feku Uslavu v Chrastecké ul.
v Plzni, kterda byla zvysena diky dodatecnému predpinacimu systému spliuje pozadavky
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zatizitelnosti pro mosty na pozemnich komunikacich II. t¥idy dle [21]. Dosazené hodnoty
zatizitelnosti mostu po zesileni jsou:

e Normalni zatizitelnost: 43 t
e Vyhradni zatizitelnost: 109 t

e VyjimecCna zatizitelnost: 212 t

6.2.2 Ovérovaci statické zatézovaci zkousky

Cilem experimentalnich zatézovacich zkousek bylo ovéfeni predpokladii zesileni mostni kon-
strukee ev. ¢ 233-031 Most pres feku Uslavu v Chréstecké ul. systémem dodateéného pied-
pinani volnymi kabely, které jsou umistény v dodatecné vyvrtanych ndhradnich kabelovych
kanalcich v ptivodnim betonu trami nosné konstrukce. Ovéreni bylo provadéno zatézovanim
pred a po zesileni mostu zatézovacimi vozidly o stejné hmotnosti a ve stejnych postavenich.

Oveéreni zesileni dodateénym predpétim spociva v porovnani a vyhodnoceni statickych
zatézovacich zkousek (dale SZZ), které probéhly na nosné konstrukei pied rekonstrukei (dne
29. 4. 2019) a po provedeni navrzeného zesileni (dne 12. 9. 2019).

SZZ 29. 4. 2019

Zkouska probéhla dle dohody s objednatelem ve dnech 28. — 29. 4. 2019. Realizaci statické
zatézovaci zkousky zajistili specializovani pracovnici VUT v Brné v soucinnosti se stavebni
firmou STRABAG a.s.

Pred zatézovaci zkouskou byla provedena mimotadnd vizualni prohlidka mostu. Hlavni
pripravné prace probéhly dne 28. 4. 2019 mezi 17:00 a 22:00. Vlastni zkouska a méreni
odezvy konstrukce na zkuSebni zatizeni se uskutecnila dne 29. 4. 2019 mezi 7:00 a 10:00
hod.

Obrazek 6.23: Osazené snimace na pomocné konstrukci z leSenarskych trubek béhem SZZ.
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Klimatické podminky v dobé konani zatézovaci zkousky byly priznivé a neovliviiovaly
jejl vysledky. Po statické zatézovaci zkousce opét probéhla mimoradna vizualni prohlidka
mostu — nebyly zjistény zadné zmény.

Svislé posuny ve stfednim poli byly méreny elektricky velmi presnymi relativnimi in-
dukénostnimi snimagdi, které byly osazeny pomoci magnetickych stojanti na pomocnou kon-
strukei z leSenafskych trubek na terénu (v korytu feky) pod méfenymi body na nosné kon-
strukci (Obr. 6.23). Vlastni prihyby byly poté preneseny ke snimac¢tim pomoci invarovych
strun, které byly kotveny do dolniho lice nosné konstrukce. U lozisek byly induk¢nostni sni-
mace posunu umistény pomoci specidlnich stojant (Obr. 6.24). Vysledné naméfené pruhyby
nosné konstrukce byly podrobeny korekci v zavislosti na zmérenych hodnotach zatlaceni lo-
zZisek.

Obrazek 6.24: Indukénostni snima¢ pro méfeni zatlaceni loziska béhem SZZ (04/2019).

Soucéasti méreni byla i soustava teplotnich ¢idel Pt100, pomoci kterych byla sledovana
teplota okolniho vzduchu a teplota v blizkosti betonu nosné konstrukce pro provedeni pii-
padné korekce méreni zahrnujici vliv zmény teploty na pribéh méfeni.

Schéma umisténi meficich bodi na nosné konstrukei mostu je zobrazen na Obr. 6.25.
Prehledny seznam pouzitych snimact je uveden v Tab. 6.3.

Sledované velic¢iny:

o svisly prithyb vsech hlavnich ZB trami nosné konstrukce uprostied rozpéti — induké-
nostni snimace P11 az P15;

e svisly prithyb stfedniho hlavniho ZB tramu nosné konstrukce v % rozpéti — induké-
nostni snima¢ P16;

o svisld deformace (zatlaceni) loZisek na pilifich — snimace P1 a P2 na pilifi P3, in-
duké¢nostni snimace P3 a P4 na pilifi P3;

e teplota vzduchu v tésném okoli nosné konstrukce — v % rozpéti umistén teplotni
snimac¢ T1 — uprostred rozpéti umistén teplotni snimac¢ T2;
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Obréazek 6.27: Podélné umisténi zkusebniho zatizeni - dvojice nakladnich vozidel na mosté
(04/2019).

tzn. 3. naprava nakladnich vozidel byla umisténa doprostied rozpéti stfedniho pole mostu.
Skuteéna tiha nékladnich vozidel byla ovéfena predanymi vaznimi listy (Tab. 6.4).
Program statickych zatézovacich zkousek byl sestaven na zakladé vysledkt numerickych
simulaci v¢. uvazovani fazované vystavby (TDA) za pomoci softwaru Midas CIVIL.
Dale jsou uvedeny vysledné priibéhy namétrenych veli¢in béhem 1. SZZ 29. 4. 2019.
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C. Sledovany jevn Bod Typ snimade Rozsah Citlivost Odchylka
1 P11  indukénostni WA 200 mm 80 mV/V.  <£0,1%
2 P12  indukénostni WA 200 mm 80 mV/V.  <£0,1 %
3 P13  induk¢énostn{ WA 200 mm 80mV/V  <£+0,1%
prihyb NK
4 P14  indukénostni WA 200 mm 80 mV/V <+ 0,1 %
5 P15  indukénostni WA 200 mm 80 mV/V.  <£0,1%
6 P16  indukénostni WA 200 mm 80 mV/V.  <£0,1 %
7 P1 indukénostn{ WI ~ +/-5mm 40 mV/V  +02%
8 P2 indukénostnf WI ~ +/-5mm  40mV/V  +02%
zatlaceni lozisek
9 P3 indukénostn{ WI ~ 4+/-5mm 40 mV/V  +0,2%
10 P4 indukénostni WI ~ +/-5mm 40 mV/V £ 0,2 %
11 T1 odporovy Pt100 -30-200 °C 0,01 °C +0,1°C
12 T2 odporovy Pt100 -30-200 °C 0,01 °C + 0,1 °C
teplota
13 T3 odporovy Pt100 -30-200 °C 0,01 °C + 0,1 °C
14 T4 odporovy Pt100  -30-200 °C 0,01 °C +0,1°C
Tabulka 6.3: Popis pouzitych snimacia SZZ.
C. Typ vozidla SPZ Tiha vozidla
1 Nékladni automobil TATRA T158 7P4 5596 31 980 kg
2 Nékladni automobil VOLVO VTR3R  7P0 4980 31 400 kg

Tabulka 6.4: ZkuSebni zatizeni SZZ 29. 4. 2019.
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Priahyb hlavnich trami uprostfed rozpéti (snimacée P11 - P15)
a teplota ovzdusi (snimace T1 - T2) | 04/2019
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Obréazek 6.28: Prihyb hlavnich tramt uprostied rozpéti 2. pole a pribéh teploty ovzdusi
béhem SZZ 04/2019.

Zatlaceni lozisek na pilifich (snimace P1 - P4) | 04/2019
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Obrazek 6.29: Zatlaceni lozisek na pilifich P2 a P3 béhem SZZ 04/2019.

192



SZZ 12. 9. 2019

Zkouska probéhla dle dohody s objednatelem ve dnech 11. — 12. 9. 2019. Tato v poradi 2.
statickd zatézovaci zkouska probihala podle stejného programu jako SZZ ze dne 29. 4. 2019.
Nosna konstrukce mostu byla pred 2. SZZ zesilena dodatec¢nym predpétim volnymi pred-
pinacimi kabely v ndhradnich kabelovych kanélcich. Timto zptisobem byla dle podrobného
statického vypoctu vyrazné zvysena zatizitelnost mostu na hodnoty V,, =43 ¢, V. =109 ¢
a V., = 212 t. Porovnanim ziskanych hodnot prihybt z 1. SZZ a z 2. SZZ lze ovétit pred-
poklady statického vypoctu zesileni a také tspésné predepnuti (zesileni) konstrukee.

Pred ovérovaci zatézovaci zkouskou byla opét provedena mimoradna vizualni prohlidka
mostu. Hlavn{ pripravné prace probéhly dne 11. 9. 2019 mezi 17:00 a 21:00 a 12. 9. 2019
mezi 8:00 a 14:00. Vlastni zkouska a méfeni odezvy konstrukce na zkusebni zatizeni se
uskutecnila dne 12. 9. 2019 mezi 15:00 a 18:00 hod.

Klimatické podminky v dobé konani zatézovaci zkousky byly priznivé a neovliviiovaly
vysledky zkousek. Po statické zatézovaci zkousce opét probéhla mimoradna vizualni pro-
hlidka mostu — nebyly zjistény zadné zmény.

Monitorovaci senzoricky systém 2. SZZ vyuzival identické snimace ve stejnych méricich
polohéch podle jiz provedené 1. SZZ v 04/2019 (viz schéma umisténi snimac¢a na Obr. 6.25
a popis snimac¢i v Tab. 6.3). Pro umisténi indukénostnich snimaéi byla vyuzita leSendrska
konstrukce (Obr. 6.30). Umisténi snimact pro méreni zatlaceni lozisek bylo zajisténo pomoci
specializovanych stojanka (Obr.

Most byl zatézovan opét dvojici ndkladnich 4napravovych vozidel o hmotnosti cca 30 t
(Obr. 6.31). Snahou bylo most zatizit co nejvice podobnym zkusebnim zatizenim jako tomu
bylo pfi 1. SZZ v 04/2019. Skute¢nd hmotnost vozidel byla ovéfena vaznimi listy (Tab. 6.5).
Na mosté byla vozidla umisténa do stejnych pozic jako v pripadé predchozi SZZ, tedy
3. naprava vozidel byla umisténa do prurezu uprostied rozpéti stfedniho pole. Vzhledem
k tomu, ze pii 2. SZZ byla pouzita vozidla s mirné odliSnou hmotnosti (rozdil cca 1,5 t),
nez tomu bylo v pripadé 1. SZZ, byl pruhyb o tuto skute¢nost ve vyhodnoceni upraven.

Obrazek 6.30: Indukénostni snimace drahy uprostied rozpéti stiedniho pole (09/2019).
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Obrézek 6.31: Zkusebni zatizeni - dvojice nékladnich vozidel na mosté (09/2019).

C.

Typ vozidla SPZ Tiha vozidla

1
2

Nékladni automobil TATRA T158 7P4 5596 30 320 kg
Néakladni automobil VOLVO VTR3R 7P0 4980 30 040 kg

Tabulka 6.5: ZkuSebni zatizeni SZZ 12. 9. 2019.

Obrazek 6.32: Indukénostni snimac¢ pro mérfeni zatlaceni loziska behem SZZ (09/2019).

NiZe jsou uvedeny vysledné priibéhy namérenych veli¢in béhem 2. SZZ 12. 9. 2019 po
zesileni konstrukce systémem dodate¢ného predpéti.
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Prihyb hlavnich trami uprostfed rozpéti (snimacée P11 - P15)
a teplota ovzdusi (snimace T1 - T2) | 09/2019
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Obréazek 6.33: Prihyb hlavnich tramt uprostied rozpéti 2. pole a pribéh teploty ovzdusi
béhem SZZ 09/2019.

Zatlaceni lozisek na pilifich (snimace P1 - P4) | 09/2019
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Obrazek 6.34: Zatlaceni lozisek na pilifich P2 a P3 béhem SZZ 09/2019.
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Vyhodnoceni SZZ

Namérfené hodnoty pruhybu (snimace P11-P15) vé. korekce na zdkladé naméfenych zatla-
¢eni lozisek (snimace P1-P4) jsou uvedeny v Tab. 6.6 pro SZZ 04/2019 a v Tab. 6.7 pro
SZ7 09/2019.

Ovérovaci statickd zatéZovaci zkouska 29. 4. 2019

snimac P11 P12 P13 P14 P15 P1 P2 P3 P4
prithyb [mm] 4,064 | 3,910 | 4,022 | 3,929 | 3,979
zatlaceni [mm)] 0,007 | 0,011 | 0,032 | 0,044
korekce [mm)] 0,026 | 0,024 | 0,022 | 0,024 | 0,026
vysledny prihyb [mm] || 4,038 | 3,886 | 4,000 | 3,905 | 3,953

Tabulka 6.6: Ciselné vyhodnoceni SZZ 04/2019.
Ovérovaci staticka zatézovaci zkouska 12. 9. 2019
snimac P11 P12 P13 P14 P15 P1 P2 P3 P4
prithyb [mm] 3785 | 3,774 | 3,697 | 3,857 | 3,599
zatlaceni [mm)] 0,080 | 0,081 | 0,093 | 0,123
korekce [mm)] 0,102 | 0,094 | 0,087 | 0,094 | 0,102
vysledny prihyb [mm] || 3,683 | 3,680 | 3,610 | 3,763 | 3,497

Tabulka 6.7: Ciselné vyhodnoceni SZZ 09/2019.

Vlastni vyhodnoceni a porovnani ovérovacich statickych zatézovacich zkousek je pro-
vedeno na piimo zatézovanych tramech nosné konstrukce — trdm 1 (snima¢ P11), tram
3 (snimac¢ P13) a tram 5 (snimac¢ P15) a shrnuto v Tab. 6.8. Grafické porovnani prihybu
je zobrazeno na Obr. 6.35.

Provedené zesileni mostu ev. &. 233-031 Most pies feku Uslavu v Chréstecké ul. dodated-
nym predepnutim volnymi kabely za icelem zvysSeni zatizitelnosti bylo ovéfeno experimen-
talnimi statickymi zatézovacimi zkouskami pred a po zesileni konstrukce, které vyuzivali
identicky senzoricky systém méreni (ve stejnych méficich polohach) a témér stejné zkusebni
zatizeni (bylo nutno provést korekci). Z porovnéani vysledki téchto ovérovacich statickych
zkousek Ize konstatovat vyznamné ztuzeni nosné konstrukce vlivem dodateéného predepnuti
(doslo k posunu neutralnych os prufezu tramu) a tedy byl prokdzén piiznivy deformacni
efekt zesileni a vlastni rekonstrukce. Naméreny prihyb po provedeni rekonstrukce byl v priu-
méru o 5,53 % mensi nez naméreny prihyb nosné konstrukce pred provedenim rekonstrukce,
coz je zretelny prikaz provedeného zesileni.

7 porovnani hodnot zatlaceni lozisek pred a po rekonstrukci je patrné, ze plasticky
pruhyb byl po vyméné lozisek (ocelovd loziska byla nahrazena elastomerovymi) témér eli-
minovan, coz prispiva ke spravnému chovani nosné konstrukce pod provoznim zatizenim.
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Vyhodnoceni ovérovacich statickych zkousek

snimad P11 P13 P15
soudinitel zatiZeni 1. SZZ [-] 1,00 1,00 1,00
1. SZZ vysledny prihyb [mm] || 4,039 4,000 3,953
soufinitel zatiZeni 2. SZZ [-] 1,05 1,05 1,05
2. SZZ vysledny pruhyb [mm] || 3,868 3,791 3,672
rozdil prahybt [mm] 0,171 0,210 0,282
rozdil prihybua [%)] 423 % | 524 % | 7,12 %
pramér [%)] 5,53 %

Tabulka 6.8: Vyhodnoceni ovétovacich statickych zkousek.

Porovnani pruhybu hlavnich tramut uprostred rozpéti
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Obrézek 6.35: Porovnani pruhybu hlavnich trdmu 1, 3 a 5 béhem SZZ 04/2019 a 09/2019
(kor. = data po korekci, orig. = origindlni data).
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Kapitola 7
Zaver

Diserta¢ni prace se zabyva problematikou zesilovani zelezobetonovych mostnich konstrukei
z let 1900-1940 pomoci dodate¢ného predpinani metodou ndhradnich kabelovych kanalki,
kterou dale rozviji zavedenim inzenyrské optimalizace.

Autor diserta¢ni prace se v jednotlivych kapitoldch vénuje soucasnému stavu zelezobe-
tonovych historickych mostt v dopravni infrastruktufe CR, popisuje Zivotni cyklus mostni
konstrukce, dobové materidlové charakteristiky, vyvoj dopravniho zatizeni a metody vy-
poctu zelezobetonovych prvka 20. stoleti. V resersni c¢asti prace autor porovnava rizné
pristupy k zesilovani mostnich konstrukeci.

Nejefektivnéjsi metoda pro tcinné zesileni zelezobetonovych mosti z let 1900 az 1940 je
metoda dodatecného predepnuti s vyuzitim systému nahradnich kabelovych kandlk, které
se vénuje celd druha ¢ast disertacni prace. V dosud publikovanych aplikacich byly deviatory
predpinacich soustav umistovany ve vzdalenosti Ly = Lefs/5 — Les/4 od podpory, a to na
zakladé inzenyrské zkusenosti. V disertacni praci je nejprve metoda dodatecného predpinani
stavajicich mostnich konstrukci podrobné popsdna a néasledné se autor vénuje zavedeni
principt inzenyrské optimalizace pro navrh zesileni zelezobetonovych most s cilem nalezeni
optiméalniho zptsobu predepnuti konstrukce dle zvolené cilové funkce (napt. minimalizace
drahy predpinacich kabeli a nalezeni nejvhodnéjsi pozice pro umisténi devidtori).

Autor se také v praci vénuje konstrukéni optimalizaci predpinacich soustav, a to ex-
perimentalnimu ovéreni spolehlivosti vedeni predpinacich kabeli v devidtorech o malém
poloméru zaktiveni (R = 1,50 m), které jsou vyuzivany v redlnych aplikacich dodate¢ného
predpinani existujicich mostu.

Posledni kapitola disertac¢ni prace je vénovana aplikaci metody nahradnich kabelovych
kanalkt na skuteénych mostnich konstrukei v¢. ovéreni zesileni zatézovacimi zkouskami.

7.1 Naplnéni cili disertacni prace

Cilem disertac¢ni prace bylo zavedeni inZenyrskych optimalizacnich p¥istupt pro navrhovani
systému zesileni Zelezobetonovych mosti metodou dodatec¢ného predepnuti predpinacimi
lany typu monostrand vedenymi v nahradnich kabelovych kandlcich vybudovanych v pi-
vodnich strukturach zesilovanych mostt. Tento cil byl splnén sestavenim algoritmu pro des-
kové a tramové prosté mostni konstrukce, ktery optimalizuje ndvrh dodatecné predpinaci
soustavy s ohledem na minimalizaci délky pouzité predpinaci vyztuze (lana monostrand).
Optimalniho feseni je dosazeno volbou navrhovych proménnych s vyuzitim GRG metody
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minimalizujici cilovou funkci za soucasného splnéni vsech vedlejsich podminek navrhu. Na-
vrhové proménné jsou:

o umisténi devidtoru po délce zesilované konstrukce (oznaé¢. Ly);
 pocet lan v predpinacim kabelu (oznac. ny);

 koncové excentricity predpinaciho kabelu (oznac. ep), které lze upravovat podle dis-
pozic¢nich omezeni dané konstrukce.

Dil¢im cilem disertac¢ni prace bylo ovéreni konstrukéniho utvareni deviatori v ptivodnim
betonu mostnich konstrukei s malym polomérem zakiiveni (R = 1,50 m) a jejich vliv na
spolehlivost predpinacich lan typu monostrand. Dil¢i cil byl splnén realizaci a vyhodnoce-
nim experimentu s predpinacimi lany typu monostrand, které byly testovany ve zkusebnim
sténovém dilci. Experimentalni dilec byl vytvoren pro simulaci oblasti v okoli deviatoru
s polomérem zakfiveni (R = 1,50 m). Spolehlivost vedeni predpinacich lan v devidtorech
o malém poloméru zaktiveni nebyla doposud testovana, ale kviili dispozi¢nim omezenim
jsou tyto deviatory vyuzivany pravé pro aplikaci dodatecného predpéti.

Spolehlivost pouziti devidtori o poloméru zakriveni 1,5 m byla experimentalné zkou-
mana a posuzovana na zakladé dvou kritérii:

e zplosténi lana a ztrata ovality;
» zachovani celistvosti protikorozni ochrany (zten¢eni HDPE) chranicky.

Posouzeni maximalniho zplosténi testovanych predpinacich lan splnilo limitni hodnoty
zplosténi dané technickou normou [13], kdy za limitni hodnotu je povazoviano max. pri¢né
pretvoreni 3 %.

Kritérium celistvosti protikorozni ochrany bylo testovano mérenim zbytkové tloustky
HDPE chranicky. U zadného z testovanych predpinacich lan nedoslo k prorazeni nebo ji-
nému mechanickému poruseni HDPE chranicky ani pri maximéalni predpinaci sile vyvozujici
nejvetsi radidlni tcinky na lano v deviatoru.

Diléim cilem provedeného experimentu na testovacim panelu s devidtorem o poloméru
zakiiveni 1,50 m bylo urceni soucinitele tfeni pomoci méreni sily v lané pied a za obloukem
elastomagnetickymi snimaci. Priimérna hodnota soucinitele tfeni pro vedeni monostrandu
v devidtoru o R = 1,50 m byla dle experimentu stanovena p = 0,13 (pro interval sily
40-200 kN).

7.2 Mozné dalsi sméry vyzkumu

Problematika dodatecného predpinani vice nez 80 let starych zZelezobetonovych konstrukei
stale predstavuje oblast, ve které lze realizovat védecko-vyzkumné aktivity.

Navazujicim tématem predlozené disertacni prace muze byt optimalizace dodatecnych
predpinacich soustav se zamérenim na vedeni predpinacich kabelt v rtiznych drahach (fazi)
s optimalnim umisténim dvou a vice deviadtoru po délce konstrukce (Obr. 7.1). Cilem takto
rozdélenych predpinacich soustav je rozlozeni pusobeni radidlnich sil na konstrukci a zis-
stalych zatizeni.

Spojité konstrukce z obdobi 1900-1940 jsou spiSe vyjimecnou zélezitosti (z celkového po-
¢tu mostil z tohoto obdobi predstavuji pouze necelych 6 %), nicméné jsou také predmétem
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Obrazek 7.1: Pokrocilé usporadani dodatecného predpéti pro zesileni prostych mosti.

posuzovani a zesilovani dle pozadavkl zatizitelnosti. Dalsi smér vyzkumu tak predstavuje
adaptaci inzenyrského optimaliza¢niho algoritmu pro navrh zesileni spojitych mostnich kon-
strukei z let 1900-1940, kterd je podminéna nasledujicimi body:

e Tprava cilové funkce, kterd by reflektovala pocet poli spojité konstrukee;

e TUprava navrhovych proménnych zavedenim dal$im proménnych upravujici jednotlivé
vzdélenosti umisténi devidtori od teoretickych podpor jednotlivych poli;

o zavedeni dalsich kritickych Tezl nosné spojité konstrukce v¢. vypoctu tc¢inka od zati-
zeni a predpéti, které musi splnovat vsechny definované vedlejsi podminky.

Spojité konstrukce o vice nez 2 polich, se také casto vyznacuji relativné velkymi roz-
dily v rozpéti krajnich a stfednich poli (viz Obr. 7.2). U téchto konstrukei je ucelné roz-
délit predpinaci systém do nékolika na sobé nezavislych fazi a tim optimalizovat tcinky
predpinaci soustavy v relaci na rozpéti aktualné zesilovaného pole. V minulosti bylo toto
"rozfazovani" predpéti Cisté inzenyrskym pristupem navrzeno, ale doposud nebyla podrobné
zkoumana optimalizace téchto soustav véetné zahrnuti nadbetonované sprazené desky do
jejiho algoritmu.

v Vv - ~aVU T T T v
= 1 __—= 2

L1 | L2 | L3

Obrazek 7.2: Usporadani dodatecného predpéti ve dvou fazich pro zesileni spojitych mosti.
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The presented paper deals with strengthening and rehabilitation of U-shaped reinforced concrete bridges from the period of
1905-1930 using post-tensioning, which is a suitable, reliable, and durable method. These bridges have two main beams pulled
over the bridge deck, which is supported by cross girders. The cross girders connect the two main beams forming a half-frame in
the transverse direction, which provides spatial rigidity to the structure. The spans of these bridges are usually between 15 and
25 m. The high efficiency of post-tensioning can be seen on many implemented applications for bridge reconstructions worldwide.
However, in this paper, the post-tensioning method is extended by a unique structural system of substitute cable ducts that allows
for significantly expanding applicability of this method on existing concrete bridges. This method is highly recommended due to
minimization of interventions into the constructions, unseen method of cable arrangement, and hence the absence of impact on
appearance, which is appreciated not only in case of valuable historical structures but in general as well. In conclusion, the post-
tensioning by monostrands in substitute cable ducts is a highly efficient method for strengthening of existing bridges in order to
increase their load-bearing capacities in terms of current traffic load and to extend their service life. This method was also verified

by monitoring the behavior of rehabilitated bridges before and after strengthening.

1. Introduction

Reinforced concrete beam bridges have been built since the
very beginnings of reinforced concrete. Both simple and
continuous parapet bridges represent a suitable structural
option of beam bridges because of their small construction
height (U-shaped bridges, camelback bridges, and trough
girder bridges). These structures have been developed near
Michigan, USA, and soon they have spread in Europe as well
[1]. There is still a couple of hundred of these structures
around the roadways in the Czech Republic [2].

The oldest U-shaped bridges were built between 1905
and 1915, and they were designed in accordance with the
Austrian Ministry of Railways Bridge Standard of August
1904 [3]. At that time, the largest load the road bridges had
to endure on the primary roads was an 18t (180kN)
steamroller or a uniformly distributed load of 460 kg/m?
(4.6 kN/m?) over the surface of the bridge [4]. This bridge
type was very popular up until 1930, but from the standpoint

of current traffic demands upon bridge structures, it usually
does not comply because of its load-bearing capability and
an efficient strengthening and total reconstruction has to be
performed upon bridge structure [5]. These concrete bridges
are also valuable from the historical standpoint because they
represent a legacy of the first generation of reinforced
concrete bridge engineers.

1.1. Reinforced Concrete Bridge Strengthening Using the
Substitute Cable Duct Method. Post-tensioning is a suitable,
reliable, and durable method for reinforced concrete bridge
strengthening. A strengthening system using post-tensioning
effects has also been discussed in previous studies and ap-
plications; for example, Recupero et al. [6, 7] presented an
application of external prestressing technique for strength-
ening a single-span concrete railway bridge in Italy. The effect
of strengthening was also researched with the help of nu-
merical simulations. Nilimaa et al. [8] focused on



strengthening of concrete railway bridges (in Sweden) in the
transverse direction using prestressed bars installed in ad-
ditionally drilled holes in the existing concrete. Petrangeli
et al. [9] published a paper focused on strengthening of the
continuous reinforced concrete bridge in 1976 in Ethiopia
across the Gibe river using external prestressing tendons. Daly
and Witarnawan in articles [10, 11] presented two applica-
tions of strengthening composite (steel-concrete) bridges in
Indonesia using external prestressing and also discussed key
parameters for designing such a system. Woodward and Daly
[12] examined the effect of external prestressed tendons
within an experiment on a bridge model of a 1:4 scale. The
experimental load tests have shown that the post-tensioning
method provides a safe and stable method of strengthening.
Dai et al. [13] examined the strengthening technique with
double-layer prestressed steel wire ropes (PSWRs) to enhance
the serviceability of an existing concrete box girder. Miya-
moto et al. [14] studied the behavior of prestressed beams
strengthened with external tendons. In the presented paper,
simply supported prestressed composite girders with alter-
nating prestressing levels, eccentricity of tendons, and tendon
properties are examined. Mimoto et al. [15] developed a
strengthening system using post-tensioned tendons with
internal anchorages in the existing concrete. The internal
anchorage hole is made using a special drilling machine, and
the system provides joints between the existing and addi-
tionally cast concrete parts. Other researchers focused on
post-tensioning of concrete using FRP elements; for example,
Lee et al. [16] and Jung et al. [17] presented a post-tensioned
FRP near-surface mounted system for strengthening of
existing structures without changing its dimensions. The
strengthening effect was investigated both experimentally and
numerically. Aravinthan and Heidt [18] studied innovative
methods for strengthening of bridge headstocks using post-
tensioned fibre composite wraps as an alternative to steel
prestressing tendons. Some scientists deal with the compar-
ison of prestressing methods using steel tendons or FRP
elements; for example, Choi [19] examined effective stresses of
concrete beams strengthened using CFRP and external pre-
stressing tendons. The strengthening effect of external ten-
dons was found to be significantly greater in comparison with
CFRP. Also, RC beams strengthened with external tendons
showed small difference between the analysis and experi-
mental results compared to beams strengthened by the CFRP
method.

However, none of the cited authors applied the post-
tensioning method for strengthening the described U-sha-
ped RC bridges. Researchers at the Brno University of
Technology (Czech Republic) have developed the substitute
cable duct method, whose structural design pushes the
limitations of historical structure prestressing.

Basic structural arrangement of prestressing cables in
beam bridge strengthening using the method of substitute
cable ducts is shown in Figure 1. After a previous detailed
diagnostics, usable spaces between reinforcement are de-
termined and substitute cable ducts are drilled through the
beams. The direction and distribution of ducts is in-
tentionally selected so that the anchorage area could be
created above or behind the bearing axis, and the
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distribution of saddles was selected at 1/5 to 1/4 from the
theoretical support in compliance with the static calculation.
Preparatory works for cables are finished by creating the
saddles in such a manner that the radial forces of the cables
are directed straight into the concrete of the retrofitted
structure, and the complex and unclear transformation of
forces is not performed. After prestressing, the anchoring
areas are filled with concrete and the cables (monostrands)
on the bottom side of the beams are covered with an ad-
ditional concrete covering layer, or they are hidden in the
reconstructed original covering layer. The suitability of the
method was confirmed for both simple and continuous
U-shaped bridges with span lengths from 8 to 25 m [20].

1.2. Cables in Substitute Ducts in Original Beams. Using the
substitute cable duct method leads to a placement of post-
tensioning cables and monostrands directly into the con-
crete of the original beams. The essential requirement of this
method is a favourable distribution of the original main
load-bearing reinforcement, which provides abundant space
for suitable drilling of substitute ducts in the available spaces
between the original reinforcements without its in-
terruption, or with just a small decrease in strength, which
can be included in the strengthening design calculations and
which can be compensated by the post-tensioning effects.
This requirement is met relatively often (in most cases re-
solved by post-tensioning, suitable spaces could be found
between the original reinforcements), which is given by the
design customs from the time of construction. Use of the
substitute cable duct method then provides significant
advantages:

(1) Through saddles, the cables lean directly on the
concrete of the beams, and therefore, the radial ef-
fects of cables directly affect the original structure
(practically in the vertical axis of the beams).
Therefore, they do not have to be rather intricately
transformed by weldments placed on beam sides, or
with separately cast blocks with duct saddles.

(2) The saddles can be created very simply as steel sheets
(strap steel) bent into the prescribed radius of 1.2 m
to 1.5m, which are mounted into high-strength
microconcrete with a full-area anchored saddle.

(3) The prestressing reinforcement (cables composed of
monostrands) is completely protected against me-
chanical damage after subsequent filling of ducts with
injection. If this protection is further complemented
with additionally anchored cable sheathing in a
straight section between saddles on the bottom sur-
face of beams, then the entire prestressing set is
hidden in the original concrete and in the newly
constructed cover. Therefore, the requirements for
perfect mechanical protection of the plastic sheaths of
individual monostrands are met. If the stable con-
ditions for primary and secondary protection of
prestressing reinforcement are observed, long lifetime
(long-term reliability) of this type of strengthening is
guaranteed.
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FIGURE 1: The basic scheme of cable arrangement in the case of strengthening a simple span bridge by post-tensioning using the substitute

cable duct method.

Substitute cable ducts require drilling of holes into
concrete and masonry in lengths multiple times longer than
the commonly manufactured machines and tools allow. A
special positioning drilling device—a drilling support—was
designed and manufactured for this purpose. The main parts
of the device are guiding bars and a drilling cart.

The cart allows defined clamping of drilling machines and
a transfer of force for provision of the necessary drilling thrust.
Together with the cart, the guiding bar allows prolongation of
drilling shafts. This device (Figure 2) composed of the cart and
the guiding bars provides machine guidance for the drilling
machine and decreases strain of the operators of the drilling
machine to an acceptable level. Secondly, it also increases the
accuracy of drilled cable duct trajectory to the highest degree
possible. Thirdly, it allows the operators to set a completely
arbitrary trajectory because they can set any angle in both the
horizontal plane and the vertical plane (usually an angle to-
wards the longitudinal axis of the load-bearing structure). The
drilling support can be axially equipped with both diamond
and impact drilling technology, and these can be swapped even
during the drilling of a single cable duct. Another advantage of
the drilling support is that it can be attached to the retrofitted
structure itself. Figure 3 shows a deployment of the drilling
support with diamond drilling technique.

Both simple and continuous reinforced concrete beam
structures can be strengthened using cables in substitute
ducts. In the case of simple structures (usually simply sup-
ported beams), the ducts and prestressing reinforcements are
arranged in accordance with Figure 1; in the case of con-
tinuous structures, they are arranged in accordance with
Figure 4. Continuous structures can be efficiently tensioned
with continuous raised cables, tensioned from both sides. In
accordance with static requirements, these cables can be
complemented with noncontinuous cables, anchored in a
composite slab or in anchoring blocks (extensions), which will
be placed between the original beams.

In monostrand prestressing, the coefficient of friction p,
which is used only in saddles in this distribution, has the
value of 0.06 to 0.10, which was repeatedly verified during
prestressing of structures strengthened in this manner by
comparing the calculated and the achieved monostrand
extension sizes. The friction does not apply in direct sections
of cable trajectories (in such case, monostrands mostly lead
almost linearly from saddle to saddle, through air and
without friction).

Substitute cable ducts can be drilled into the structure
very accurately and with very little damage to the original

FIGURE 2: Scheme of the drilling support for drilling substitute
cable ducts of relatively small diameters (¢ = 35 ~ 52 mm) into the
concrete of the existing bridge structure. It allows adjustment of
both vertical and horizontal drilling angles. The picture shows a
support fitted with a drill using the impact technology.

FIGURE 3: A realization of drilling substitute cable ducts on the
bottom side of a U-shaped bridge using a drilling support [21]. The
photo shows the use of invented drilling support equipped with a
drilling machine with the diamond drilling technology. The drilling
machine, clamped into a cart, is led by guiding bars in the required
angle (both vertical and horizontal) relative to the bottom face of
the structure while drilling a duct.

beam reinforcement. Site diagnostic of beam reinforcement,
which provides information on the most suitable space for duct
drilling, is necessary for drilling the cable duct. The designer
defines the position of theoretical points (TP) only in the
longitudinal direction, and they let the exact outlets of ducts in
the transverse direction of the beams up to the construction
process. In many cases, the concrete of the strengthened
structure is more damaged by corrosion in the area of the
bottom face of the beams that the concrete cover layer has
already fallen off and the distribution of reinforcements is
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FIGURE 4: The basic scheme of cable arrangement in the case of strengthening a continuous span bridge by post-tensioning using the
substitute cable duct method. Also, it is an example of the usage of multiple phases of post-tensioning. The first phase (on the picture
described by red dashed lines) creates a possibility for casting an additional concrete composite slab for slab strengthening. The second phase
(on the picture described by blue dashed lines) increases the overall load-bearing capacity of the critical middle span.

clearly visible. In other cases, in the area of future saddles, the
original cover can be removed because after prestressing, the
cables will be protected by the anchored cover and the surfaces
of the entire structure are usually retrofitted with a special layer.
Figure 5 shows an example of a duct outlet between beam
reinforcements of a strengthened continuous beam structure in
accordance with project documentation. It shows that suitable
space could always have been found and that the substitute
ducts could have been prepared without or with minimum
damage to the original profiles of the main load-bearing
reinforcement.

2. Strengthening of U-Shaped Bridges

U-shaped bridges have two main girders extending above
the roadway, and the bridge deck is supported by cross
girders. The cross girders connect both main girders, and
together with them, they form a half-frame in the transverse
direction; the half-frame provides spatial rigidity to the
structure. These bridges can also be efficiently strengthened
using the substitute cable duct method both in the longi-
tudinal and transverse directions [22]. The spans of these
structures are between 15 and 25mm, and the described
strengthening was used in the realized designs, e.g., [21, 23].

The main girders are usually reinforced with the original
reinforcement in the amount of 8 to 12 pieces with ¢ of 35 to
50 mm in two or three rows. This provides enough space for
substitute ducts. The main girders of U-shaped bridges are
regularly strengthened with two to four cables with three to
four monostrands in every cable. Similarly to main beams,
the transverse girders can be strengthened with cables in
substitute ducts anchored on side areas of main girders.
Basic distribution of post-tensioning cables is shown in
Figures 6 and 7.

U-shaped bridges, built between 1905 and 1930, are
suitable structures for strengthening using the substitute
cable duct method, which is given by the following structural
particularities:

(1) Girder front sides are available for cable anchoring in
the main girders (U-shaped). Cable lines can be
designed with zero end eccentricity above the sup-
ports. The tensioning set can be best anchored in the
center of gravity of girders, which contributes to high
efficiency of post-tensioning and to a good distri-
bution of forces in anchors into the concrete of the
original girders.

(2) Completely free side areas of main girders are
available for anchoring of transverse cables (cables
strengthening the transverse beams). On the free side
areas, the anchoring areas can be created either with

FIGURE 5: An example of a substitute cable duct (¢ 52 mm) outlet at
the bottom side of the beam in a suitable position in a gap between
the existing reinforcement.

cut bearing surface (older system) or in the form of
cast concrete extension (currently used system,
which guarantees both primary and secondary
protection of the entire lengths of cables including
anchors).

In the U-shaped girder, cables are led through space
crossways with regard to both the horizontal and the vertical
planes so that the anchors would act in the vicinity of the
center of gravity of the end cross section (in the cross-
sectional core). The location of cross girder anchors has to be
selected carefully because the prestressing forces affect the
transverse semiframe; the anchors have to be placed in the
center of gravity of projection of the cross girder into the
main beam or slightly below it. Then the additional set of
forces will be balanced with regard to the semiframe, and it
will not stress it adversely in the transverse direction.

Prestressing will efficiently create conditions for the
additionally cast composite slab, which, in accordance with
the requirements of the investor, strengthens the original
bridge deck to as high a load as the U-shaped girders and
cross girders can be strengthened.

Figure 6 shows the shape and arrangement of the
prestressing system for strengthening the U-shaped bridge
with a span length of [ = 16.4m on a secondary road for
load-bearing class B in accordance with CSN 73 6203 [24].
The main girders were sufficiently prestressed with four
cables; cross girders were prestressed with two cables.
Therefore, conditions have been created to carry the weight
of an additionally cast composite slab, which strengthened
the original bridge deck. This case is also an example of
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FIGURE 6: Cable arrangement in the longitudinal and transverse directions for strengthening of a U-shaped bridge with straight girders, built

in Tfebechovice in 1932, according to project documentation [21].
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FIGURE 7: Another example of cable arrangement in the longitudinal and transverse directions for strengthening the U-shaped bridge with
curved girders which was built in Vrazné in 1928 according to project documentation [23].

anchoring using the single-strand wedge with bearing
plates without observing the primary protection in anchors
(older way). The secondary protection was guaranteed by
the usual casting of anchor holes. Figures 8 and 9 show the
characteristic details of this strengthening: cable saddles in
U-shaped beams and the anchors at the end of these beams
[21].

Figure 7 shows the shape and distribution of the pre-
stressing system in strengthening of a U-shaped bridge with
variable height of the main beam and a length span of [ =
14.1 m on a tertiary road also to the load-bearing class B [24].
The main girders were post-tensioned with two cables of
four monostrands, the cross girders were post-tensioned
with one cable of monostrands. Once again, conditions to
carry the weight of an additionally cast composite slab were
created. However, this is an example of anchoring using the
encapsulated anchor system with an observance of primary
protection in anchors (newer, regularly used bridge an-
choring system). The secondary protection was once again
guaranteed by the usual casting of anchor areas in concrete.
Figure 10 shows characteristic details of cable anchors in the
main girder and the cross girder anchors at the sides of the
main girder [23].

Strengthening of the U-shaped bridges with post-ten-
sioning using the substitute cable duct system generally
brings many advantages:

(1) In contrast to the glued reinforcement, which is
activated only after load, and therefore does not
contribute to the transfer of forces from the per-
manent load, transfer of prestressing into the
structure balances a significant portion of internal
forces created by the permanent load; this efficiently
improves the condition, in which the structure is not
stressed by live load and a necessary reserve is
created for the transfer of effects of live load.

(2) The increase of load-bearing capacity by this
method is significant, regularly 200%-300%, which

FIGURE 8: An example of the anchorage areas made directly in the
existing concrete of the main girders of U-shaped bridge. The
strengthening was implemented in 2002, so the old type of anchors
was used [21].

is an effect, higher almost by an order than the use
of glued reinforcement, for which general experi-
ence speaks on an achievable increase of approxi-
mately 30% [19].

(3) Cracks created by static or dynamic load in the
tension flanges of reinforced concrete beams sig-
nificantly accelerate the process of reinforced
concrete corrosion significantly. The transfer of
pressure forces by prestressing leads from a partial
to a complete closure of cracks and a subsequent



FIGURE 9: Prestressing tendons composed of individual mono-
strands (black HDPE sheaths) on the bottom side of the girder after
curvature of their trajectories in saddles [21]. After the prestressing
of tendons, the bottom side of the girder is provided with the
anchored protective concrete cover layer (the second corrosion
protection). The appearance and the concrete character of the
bridge are then preserved.

FIGURE 10: Realization of the additional anchorage areas of both
main girders and cross girders. In this implementation, a new type
of encapsulated single-strand anchors was used (2008). The an-
chors are covered and protected in concrete extensions [23].

prolongation of the concrete structure resistance
against corrosion.

(4) Most construction works connected to this tech-
nology can be created without interruption of the
traffic on the bridge or only with a partial limitation.

(5) When we strengthen bridges by prestressing, we use
the entire prestress level interval. In the case of beam
bridge strengthening, the interval usually achieves
values of A = 0.15~0.25 (in accordance with Bach-
mann [25]).

(6) For bridges seemingly irreparable due to their static
condition, or if the requested load-bearing capacity
cannot be achieved with other methods, and when
the bridges are usually demolished and a new
structure is built, the required parameters can be
achieved using this very method of load-bearing
capacity increase for a mere third or half of the price
of the new structure [26].
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The actual design and performance of strengthening
must emphasize the fact that the static strengthening is
usually a part of a total reconstruction and of retrofitting of
the bridge. It must create prerequisites for reliability and
durability of the selected design. That is why the below
mentioned measures have to be considered and proposed:

(1) A thorough treatment of the degraded concrete of
the entire bridge (surface areas including the plaster),
first mechanically and then using a rotating high-
pressure water jet.

(2) Careful cleaning of the exposed and corroded steel
reinforcing bars in the entire bridge structure, first
mechanically and then with a high-pressure water
single-jet tool.

(3) Protection of the steel reinforcing bars with silicate
materials.

(4) The actual post-tensioning of the bridge structure by
both transfer of prestressing and by the composite
slab.

(5) Application of the adhesion primer coat on the
whole surface of the retrofitted concrete of the
bridge.

(6) Rough and finish reprofiling of the bridge load-
bearing structure.

(7) Application of a protective and unifying coating on
the inner and upper areas of the U-shaped girders.

3. Static Effect of Prestressing Cables in
Strengthening by Post-Tensioning

Static effect of prestressing cables, additionally built into the
original reinforced concrete structures, is basically the same
as the effect of a prestressing reinforcement in regular
prestressed concrete [27]. This is achieved because the
post-tensioned cables are built into the cross section of
strengthened structures using the substitute cable ducts in a
manner similar to the new, mostly fully prestressed struc-
tures. There are almost no differences in the service stage; in
this case, radial effects of the additionally built-in pre-
stressing set manifest themselves positively, while the fa-
vorable effect of the actual prestressing force manifests itself
as well, but not so clearly. This is given by small, but suf-
ficient prestressing degrees A = 0.12~0.25 [25]. In the stage
of ultimate limit state, the main difference lies in the fact that
cables composed of monostrands appear to be free (without
cohesion with concrete), even if built-in and injected in a
cross section. However, the ultimate limit states increase as
well by the very additional effect of prestressing forces,
which transfer the former sections in pure bending to
sections in eccentric compression [28].

3.1. Decrease of Dead Weight Effects. The basic static
function of thus designed beam bridge strengthening is
shown in Figure 11. It is depicted on a simple structure, and
the used approach can be analogically extended to a
continuous structure as well. The radial effect of additional
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FIGURE 11: The basic scheme of prestressing static effect on the
simple span bridge (reduction of dead load bending
moments—application of LBM). Prestressing creates a much bigger
reserve of bearing capacity which can be used for traffic load, and
therefore, the load-bearing capacity is increased. The efficiency of
this method is up to 300%.

cables leads to a decrease in the effect of the dead weight.
Therefore, the LBM (load balancing method) is sub-
sequently applied [27].

The beam bridge structure is loaded by its own weight g,
other permanent load g, (long-term live load, the weight of
all layers of the roadway with possible additional load by the
raised and over-layered roadway), and live load g. The live
load is usually determined as the load-bearing capacity of the
bridge in accordance with the relevant technical standard
before the beginning of the retrofitting preparations [29].
The load-bearing capacity of a bridge is defined here; it is
determined by the following values: normal load-bearing
capacity V,, reserved load-bearing capacity V,, and an ex-
ceptional load-bearing capacity V,. In accordance with the
respective technical standard, a bending moment of ultimate
limit state can be determined for the critical sections of the
structure (i.e., the limit, to which the section can be loaded in
order not to exceed the maximum load on concrete and steel,
set by the standard) [30].

Figure 11 shows which part of the bending moment of
the ultimate limit state can be used for the moment of
determining the load-bearing capacity of the bridge. The

load decisive for the load-bearing capacity of the bridge
before strengthening can cause the highest bending moment
M., and its total effect is increased by the dynamic co-
efficient of a moving load §. In accordance with calculations
and studies of several dozens of beam bridges built between
1915 and 1950, the load-bearing capacities of the original
bridges come out to be very low. Normal load-bearing ca-
pacities V, are between 8 and 15 t, and reserved load-bearing
capacities V. usually constitute 15 to 30t, expressed with
regard to the moment of bending moment of ultimate limit
state; 1/4 to 1/3 of a bending moment of an ultimate limit
state of a section can be used for the load-bearing capacity. In
the case of overfilled bridges, i.e., bridges, whose roadway
was simply raised with other layers of asphalt concrete in the
past, this number can be even lower, often 1/10 to 1/4 of the
bending moment of ultimate limit state. We can often en-
counter paradoxic situations, in which the entire moment of
ultimate limit state can be consumed by the weight of the
bridge itself, or the limit can be even lower. In terms of
calculations, such a structure cannot even carry its own
weight. It is clear that a collapse will not occur because of the
internal reserves in the materials and sections, but the
structures exploited in this way then lack the safeties
guaranteed by standards and even a regular traffic overloads
them and all the related negatives ensue (sagging, cracks, and
vibration). This leads to a decrease of lifetime of such
overloaded structures.

As shown in Figure 11, bending moment effects of suitably
designed post-tensioning efficiently decrease bending moments
from permanent load. The following inverse proportion applies
to the bending moment stress determining the load-bearing
capacity of the bridge: the decrease of bending moment effects of
permanent loads (g, g,) caused by bending moments since
prestressing M, is inversely proportional to the portion of the
total bending moment of the ultimate limit state which can be
used. Even with a small level of prestressing, the bending
moment gain of thus-strengthened structures is significant and
many times larger portion of the bending moment of ultimate
limit state than before strengthening can be used for the de-
termining bending moments of the ultimate limit state after
structure prestressing. It can be stated that

Mygnew = (2~3)Mpgoia> (1)

where Mpyg ., is the largest moment determining the
load-bearing capacity for structures strengthened with
prestressing, My .14 is the largest moment determining
load-bearing capacity on the original, nonprestressed
structure.

If the usable moments My ., after strengthening are
multiple times larger than moments Myy,q before
strengthening, the load-bearing capacity of thus-strength-
ened beam bridges increases as well. The load-bearing ca-
pacity can commonly be increased by 200 to 300% in
comparison with the original values before strengthening.
Slab bridges were also strengthened, and in their case, 10
times higher normal load-bearing capacity values and 6
times higher reserved load-bearing capacity have been
achieved.



3.2. Section Load-Bearing Capacity Increase. Axial compo-
nent of prestressing force has a minor effect upon real
section strengthening and therefore on the increase of the
bending moment of the ultimate limit state. In accordance
with Figure 12, the section originally in pure bending
changes to a section in eccentric compression, which is
accompanied by an expansion of the compressed area of
concrete section x. This fact causes a minor increase in the
bending moment of ultimate limit state in accordance with
Figure 13.

Prior to strengthening, the bent bridge beam section is
characterized by a pair of internal forces N = 0; M = Mpg 4.
In accordance with the size of the moment M in effect, its
current stress can be expressed only on the horizontal axis of
the failure function 7. After strengthening, stressing force P is
transferred into the section. In accordance with the achieved
degree of prestressing A, any horizontal line in the marked
area inside the failure function 7 applies to the strengthened
section. The intersection of this line and the failure function 7
is given by the pair N = P; M = Mgy .,,- The following
statement must apply to every horizontal line in the marked
area (thus for every nonzero P) on the basis of shape of the
failure function 7

MRd,new > MRd,old’ (2)

where P is a prestressing force transferred by post-tensioning
during strengthening, Mpy 4 is the section bending mo-
ment of ultimate limit state prior to strengthening, and
Mpgnew is the section bending moment of ultimate limit
state after strengthening with prestressing force P.

Increase of height of the compressed area x of the
strengthened section increased the ideal moment of inertia
around the most stressed sections. Theoretically, this leads
to a decrease in structure sagging (the structure becomes
stiffer), which was also experimentally measured and
confirmed (paragraphs 5.1 and 5.2 of this article). Attention
should be paid to the fact that, for the used low levels of
prestressing, the movement of the neutral axis is relatively
small and the corresponding increase of the ideal moment
of section inertia is only 10 to 15% in comparison with the
original. We can never expect full prestressing of the
sections. Their deformation behavior after strengthening is
basically the same as before (crack openings occur again in
the tensioned flange because of the other, nonbalanced
portion of permanent loads and live loads), but their widths
will decrease and sagging will slightly decrease because of
the effect of the live loads.

It is clear that even in low levels of prestressing, the effects
of beam bridge strengthening are significant. The load-bearing
capacity values increase to multiples of the original values after
strengthening. Even the mere decrease of influence of the dead
weight of the structure (for example, by removing the over-
filled layers of roadway), which also releases a part of the
bending moment of ultimate limit state, can be surprisingly
used very scarcely. The vertical alignment of the roadway is
mostly the decisive factor because it is given by the connection
before and after the bridge. Its decrease on the bridge causes
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large and therefore financially demanding modifications of
long stretches of the road. Alongside the beam strengthening,
the bridge deck often has to be strengthened as well so that it
could withstand the wheel pressure of the cars. Additionally
cast slabs, which can be efficiently designed to the very
structure strengthened by prestressing, can be used for this
purpose because the increase of the dead weight with an
additionally cast slab can be eliminated by the very post-
tensioning.

The intents to only increase the load-bearing capacity of
a bridge with minimum costs because of the limited financial
means are also frequent. In such cases, this is a very efficient
method because all the layers of the original roadway can be
kept on the structure. The fact that this strengthening can be
performed under almost normal operation of the bridge with
minimum demands upon traffic limitation is also worth
mentioning. Substitute cable ducts as well as saddles are
mostly created from the bottom part of the structure, usually
with no interruption of operation of the bridge. The per-
formance of the anchoring areas and prestressing can be
performed gradually (one half of the bridge after another)
because the character of post-tensioning using the sub-
sequent cable duct method is structurally similar to the
assembled structure.

3.3. Shear Forces Reduction. Similarly, the shear forces are
efficiently reduced by prestressing. The reduction is
depicted in Figure 14. The section above includes an
example of a typical basic course of shear forces to
permanent loads and a load corresponding with the V,
set. The middle section describes a course of shear forces
from prestressing which has the opposite sign. The
resulting reduced course of the shear forces is stated in
the section below. The larger is the distance between the
saddle and the support, the smaller is the angle of the
cable against the axis of the beam and the smaller are the
shear forces, which are able to reduce the original shear
forces and which are affected by the prestressing cable.
From the standpoint of the shear forces, it would be
better to create saddles closer to the support; from the
standpoint of bending moment, it would be better for the
saddles to be as far away from the support as possible.
Even though the specific design depends on many other
factors of structures generally very diverse in terms of
dimensions and composition, the results of as-yet
designed and realized strengthenings lead to a discovery
that the ideal distance for distribution of saddles in a
length is in the interval from 1/5 to 1/4. This applies to
both simple and continuous structures [31].

Structures with haunches require special attention. If the
haunches are linear, then the beginnings of haunches mostly
correspond to the abovementioned recommendation. In the
substitute cable duct method, the saddles can be placed in
the haunch ends. If the haunches are longer (for example,
parabolic haunches often reach [/3), it is necessary to use
separately cast blocks between beams and place those in the
recommended spaces.
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FIGURE 12: Expression of the prestressing effect on the beam structure cross section. The beam cross section and its internal forces (pure
bending) (a) before and (b) after application of prestressing force. The cross section is now eccentrically in compression (a combination of
bending moments and axial force), thus increasing the load-bearing capacity of the cross section.
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F1GURE 13: Increase of the load-bearing capacity of the cross section
in the interval of partially prestressed concrete A =0.12~0.25
expressed by the interaction diagram (failure function 7 [25]).

4. Diagnostics, Design, and Strengthening
Performance Process

4.1. Diagnostics of the Current Bridge Structure. In the di-
agnostics for bridge strengthening, it is necessary to de-
termine the following:

(i) Reinforcement of the current sections of beams,
cross girders, and slabs in the center of their length,
or above the supports of the continuous structure.
It is necessary to determine the amount, diameter,
and locations of the individual reinforcement
profiles including spaces between them as the
source data for decision whether the substitute
cable duct method can be used.

(ii) Reinforcement of the current sections of beams,
cross girders, and slab in supports. It is necessary to
determine the amount, diameter, and locations of
the individual reinforcing profiles in order to de-
termine the number of raised shear reinforcement.
The raised shear reinforcement (bent profiles) can
be swung out from the vertical plane, and they can
partially intersect with the trajectory of the sub-
stitute cable duct. That is why it is better to select
those spaces between reinforcements which are not

g0+g1 ‘

After strengthening ‘

Before strengthening / ‘

F1GURE 14: The basic scheme of reduction of shear forces due to the
radial effects of prestressing cables in polygonal trajectory in the
case of strengthening the simply supported beam according to
Figure 11.

trimmed with bends. In bridge slabs, it is necessary
to determine how much reinforcement is raised in
the support; this usually constitutes 1/3 or 1/2 of the
total amount of profiles.

(iii) Strength of the concrete of the load-bearing
structure at least with nondestructive impact
method (Schmidt) with specification using test core
drilling. The NDT itself is not sufficient because, in
older structures, it usually provides concrete
strengths of one or two classes higher than the final
ones after specification. The permissible stress of
concrete under anchors has to be derived from the
determined strengths. The concrete strength sig-
nificantly codetermines the bending moment of
ultimate limit state of the current section.

(iv) The concrete elastic modulus has to be determined
if a verification of behavior of the bridge structure
after strengthening with a stress test can be ex-
pected. In the case of historical bridge construc-
tions, the modulus of elasticity varies depending on
the possibilities of concrete production at that time
and especially on the placing, processing, and
compacting of the concrete mixture. In practice for



10

the design and calculations of strengthening, the
concrete elastic modulus can be tentatively
substituted with standard values or value derived
from the elastic modulus, acquired from the
speed of ultrasound penetration on concrete
samples taken for the purpose of structural tests.
It is important to keep in mind that the accurate
modulus of elasticity estimation requires de-
tailed approaches as the modulus of the elasticity
value modifies as shown in [32]. However, even
more important phenomenon than the variable
modulus of elasticity is the uncertainty of the
weakening of the cross section through cracks,
but it is very difficult to determine that for
historical structure [33].

(v) Using a probe drilled into the roadway, determine
the thickness of roadway and all layers above the
load-bearing structure. The determination of
robustness of roadway layers has to be performed
at least with probing drillings with suction, core
drillings with core removal, performed with di-
amond drills, or with dug roadway probes using
diamond drills. The roadway probe can be used to
determine the exact thickness of the load-bearing
structure (slab or bridge deck of the beam
structure). In order to determine thickness, we
can either use accurate leveling or (preferably) a
probe drilling through the load-bearing structure.
The determination of layers above the load-
bearing structure is essential for determining the
total dead weight g, + g;.

(vi) The condition and functioning of bridge bearings.
An important piece of information for the calcu-
lation of effects of the prestressing force and for the
determination of the extent of the total repair of the
bridge.

(vii) Geometrical dimensions (geometry) of the bridge
structure. Determined as a part of diagnostics, or as
an independent part of design preparation of bridge
strengthening (retrofit).

4.2. Structural Design of Strengthening. In the structural
design of strengthening, the prestressing force shall be de-
termined as well as the location and amount of prestressing
reinforcement with regard to the structural options, pro-
vided by the specific reinforcement and dimensions of the
structure. The structural design can be performed roughly in
accordance with the following items:

(1) Creation of a numerical model of the structure and
an analysis of internal forces upon the current
structure. Calculation of the load-bearing capacity of
the current structure.

(2) Determination of stress of the concrete and the
current reinforcement in the service stage with a
determination of the ratio of dead weight upon the
final material stressing, majority of reinforcement.
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(3) Determination of the effect of designed prestressing
(mostly by the equivalent set of forces from pre-
stressing) [27], an analysis of internal forces on the
numerical model using prestressing.

(4) Calculation and verification of the load-bearing
capacity of the strengthened structure. If the first
design of the prestressing set should not reach the
intended values of load-bearing capacity, the pro-
cedure has to be repeated from the point 5 until it is
reached.

(5) Verification of stresses during prestressing and in the
service stage. If the stress assessment yields un-
satisfactory results, the prestressing set has to be
replaced (shapes and number of cables, prestressing
design in phases in accordance with the retrofit
progress) and the procedure has to be repeated again
from point 4.

(6) Verification of ultimate limit states and service limit
states of individual critical sections, inspection of
deformations (possibly also widths of cracks).

For the construction analysis, it is sufficient to use mostly
beam models, or possibly plate models and currently regular
software using the FEM. From the geometric and physical
standpoint, the analysis can be performed in the form of
common linear calculations. This is given by the relatively
small stresses, which are transferred into the original
structures, and rigid, massive sections of the strengthened
structures.

4.3. Structural Details of Strengthening. In beam structures
with two beams in a cross section (U-shaped bridges),
original reinforcements with ¢ of 50 to 60 mm are used, and
correspondingly, there are larger spaces, through which the
substitute cable ducts with ¢ of 52 mm for prestressing cables
with three or four monostrands can be led. Figure 9 shows an
example of a realized cable in accordance with [21].

Cross girders of the U-shaped bridges usually have to be
prestressed with only one monostrand, or with two mon-
ostrands in the case of a span above 6 m.

On the basis of the designed prestressing reinforcement
layout, the cable duct drilling scheme is processed (Figure 15)
and all the necessary information are stated. These include the
following:

(1) The location and distances of theoretical points (TP)
for drilled ducts.

(2) The geometrical parameters (lengths, slopes in the
vertical plane with regard to the horizontal plane,
and in plan with regard to the axis of the beam
(bridge, slab)).

(3) The design includes a definition of maximum de-
viations from theoretical axes prescribed for drilling.
Actually, we can prescribe and achieve maximum
deviations under one diameter of a cable duct on the
length of the performed drilling or + 30mm on
duct length.
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FIGURE 15: An example drilling scheme for drilling substitute cable ducts. It describes both the vertical («) and horizontal () angles for

drilling ducts. The details of the saddle are also shown.

The design of bridge strengthening must include a saddle
(deviator) design (Figure 15) with the statement of all pa-
rameters necessary for performance and reinforcement of
the saddle and for designing the anchoring areas. It is
necessary to consider the feasibility of cutting bearing
surfaces for anchor-bearing plates in the original concrete
from the structural and spatial reasons (whether or not it is
possible to perform planar cuts). Anchoring areas in regular
beam and slab bridges can be cut from bridge deck above; in
the case of U-shaped bridges with anchors placed in the front
side of girders, the cutting can be performed from beam side
areas. Unless the anchoring areas can be created in the
original concrete of the retrofitted structure, they have to be
designed as additional cast (concrete extensions). Anchoring

using concrete extensions is suitable for the hiding of en-
capsulated anchors.

4.4. Preparatory Works for Structure Prestressing. The pre-
paratory works stand for drilling of substitute cable ducts,
construction of cable saddles, and preparation of the an-
choring areas. In U-shaped bridges, preparatory works can
be performed without almost any limitations to the traffic.
This is a huge advantage of this technology, appreciated
especially in traffic structures. In contrast, the alternative use
of cast anchoring areas requires exclusion of the bridge
operation (spatial reasons, vibrations caused by traffic, and
their effect upon concrete hardening). The works can be
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performed from revision scaffoldings built under the bridge,
or from suspended work platforms, if the bridged-over
obstacle is a river with high water level.

4.5. Structure Prestressing. After performing the structural
details, the prestressing reinforcement can be passed
through the ducts. Monostrands and the cables composed of
them can be passed through the structure of regular lengths
(up to 25 m) manually by pulling them into the ducts, or you
can use a pulling head and pull the monostrand into the
trajectory (of the duct) with a winch; if the winch is used, the
pulling head has to be used as well. The head carries the
plastic sheath of the monostrand with it and prevents its
falling off from the steel monostrand itself. After pulling the
prestressing reinforcement into the ducts, the proper cause
of action is to attach the assembly to the strengthened
structure. By attaching the assembly to the structure, dead
lengths of the monostrand, through the duct is immediately
followed by an attachment of steel-bearing plates and
anchors.

Prestressing of the structure is usually performed with a
hollow single-strand prestressing jacks. In accordance with
the structural calculations, either we can prestress from one
side (two cable bends are sufficient to cover this), or from
both sides. Prestressing from both sides is usually suitable for
three or more cable bends (occurs in continuous structures).
In prestressing, it is necessary to measure the actual ex-
tension of the prestressing reinforcement and to compare
the measured values to the theoretic (calculated) extension.
The prestressing record shall form a part of the relevant
project documentation. It is also recommended to measure
the sagging of the structure during prestressing in order to
determine a match between deformation behavior of the
structure and the behavior of the structure, expected in the
structural calculation.

4.6. Protection of the Prestressing Reinforcement and Its Parts.
After prestressing the bridge structure, the strengthening
process must be completed with a protection of the pre-
stressing reinforcement. Its durability is only guaranteed if it
is placed in a concrete section. This can be achieved with an
additional covering or with a reprofiling of the original,
usually unsafe cover with pieces falling off. In both cases, the
covering layer of concrete (or retrofitting material) has to be
reinforced and anchored to the structure. Mere cohesion
based on the adhesion to the original concrete usually does
not suffice because the surfaces of structures before retro-
fitting are usually damaged by water leaking and the related
degradation of surface layers of the concrete, whose tensile
strengths are too low.

Figure 16 shows a covering layer with reinforcement and
anchoring to the structure. Reinforcement with a welded
wire mesh with ¢6 x ¢6 mm/100 x 100 mm is sufficient; the
mesh limits cracking by shrinking of the thin added layer.
M12 expanding screw anchors, fitted into holes with ¢ of 15
to 16 mm, are sufficient for anchoring to the structure. M12
screwed steel can be used in joining of anchors and cover
reinforcement before the application of the reprofiling

Advances in Materials Science and Engineering

Screw anchors

Monostrands

(1L
z
X

\ @6 x ¢6 100/100mm
(welded wire mesh)

FIGURE 16: The arrangement of additionally anchored protective
concrete covering layer (secondary corrosion protection of
monostrands).

layers. Anchors glued from regular reinforcement with ¢ of
8 mm can be used into holes with ¢ of 10 mm. In this way,
monostrands and their HDPE sheaths are protected from
mechanical damage (random damage, for example, by
floating objects, but even by an intentional vandalism) and
the sheath also provides protection against heat to a certain
degree (possibly even against open flame).

The protection of the anchoring areas can be designed
by casting and bridge hydroisolation. As a matter of
principle, it is necessary to recommend at least a struc-
turally reinforced cover, which provides maximum pro-
tection against formation of cracks by shrinking the new
concrete at the point of contact of the original and the new
concrete. However, before casting and insulating, sub-
stitute cable ducts including passages through anchor
wedges and jaws have to be injected. Epoxy sealant (older
solution, not used any more), or, alternatively, a modified
cement injection mortar, can be used for injection of ducts
and anchors. The purpose of injection is to fill all addi-
tionally created spaces in the structure with injection
material with passivating function against reinforcements
(alkaline reaction) so that the water leaking into the
structure could not enter the spaces and possibly con-
densate. In this case, the filling of spaces represents the
function of secondary protection of the reinforcement,
while the reinforcement sheath with passivating grease can
be considered a primary protection of the reinforcement.
The completely filled anchoring area (anchoring cham-
bers) also have to be protected with a restored or newly
created bridge hydroisolation. Even though no closer re-
searches have been performed, under the condition of
standard quality of work, this post-tensioning protective
system on strengthened bridges can be considered suffi-
cient for all intents and purposes. This statement was
verified by retrofitting of bridges, e.g., [21, 23], in which no
corrosion was observed.

In some cases, because of the technological possibilities
of diamond cutting, the anchor cannot be embedded
sufficiently deep into the original material of the structure
so that it would be completely covered with concrete. In
such cases, it can be protected with a reinforced concrete
extension. The concrete extension reinforcement is con-
nected to the bearing plate under the anchor with welded



Advances in Materials Science and Engineering

joints and the concrete extension is therefore anchored by
the prestressing force itself. Similarly, the concrete ex-
tension can be anchored into the original concrete with
expanding screw anchors, but only if its surface quality is
acceptable. It is necessary to emphasize that without
concrete extension reinforcement anchoring, its durability
is not guaranteed and concrete extensions cast in this
manner are incorrect.

From the mid-1990s, encapsulated anchor systems were
available for cables from monostrands, developed by world
manufacturers of prestressing technology [34]. Anchor
encapsulation is in fact its complete enclosing with exact
plastic mouldings and a rubber transition piece from the
monostrand to anchor body so that the technological water
from the concrete could not penetrate to the anchor wedge
and jaws. The anchor also consists of a plastic cover, which is
attached to the anchor after prestressing (to the anchoring
jaws and to monostrand ends) and which is filled with the
same passivating grease which was used for the monostrand
itself. In the direction towards the structure, the anchors are
equipped with rubber haunches, which closely fit on the
monostrands and which provide a waterproof coupling.
These encapsulated anchoring systems were developed for
prestressing of new monolithic structures with unbonded
cables composed of two to four monostrands (base slabs,
point-supported floor slabs, etc.). Its slightly profiled bearing
surface area is usually cast in concrete mixture.

Encapsulated anchor systems represent another tech-
nological advancement in protection of monostrands against
corrosion; currently, they are required for any bridge
structure strengthening without exception. This is given by
the increased corrosiveness of the environment surrounding
the bridges. Encapsulated anchors with plane plates can be
used the best in cast anchoring areas. Figure 17 shows
finished concrete anchorage extensions of transverse cables
after complete retrofit of the bridge. In the cut anchoring
areas, they can be used after underlying the profile-bearing
surface with a high-strength concrete (microconcrete, plastic
mortar, etc.).

5. Verification of Structure Strengthening by
Measuring of Deformations

The static effect of beam bridge structure strengthening with
post-tensioning can be verified by measuring of de-
formations during prestressing and by a load test before and
after bridge strengthening.

Decrease of effects of dead weight with a radial set of
forces of prestressing cables decreases the bending moment
effects in a structure, which manifests by a decrease of
deformations caused by the dead weight, which are mea-
surable as a hogging (negative sagging) achieved in post-
tensioning. In the case of simply supported structures, the
decrease of internal forces, i.e., the bending moment stress,
can be calculated using simple equations in accordance with
the theory of elasticity, in which we have to calculate the
sections damaged by cracks using their ideal section char-
acteristics. Generally, the FEM beam models can be used.
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FIGURE 17: Protection of anchors using additionally cast concrete
extensions. An aesthetic solution for anchoring the transverse
cables of a U-shaped bridge [23].

The increase of deformation stiffness, created by an
increase of ideal moments of inertia, post-tensioned by the
structure, is relatively small. However, they can be proven by
the very comparison of sagging of the nonstrengthened and
strengthened structures, loaded with identical load at
identical location. This can be achieved with a stress test
performed with identical vehicles before and after post-
tensioning of the structure.

During the verification tests (serviceability limit state),
the phenomenon of variable elastic modulus is completely
eliminated because the same loads are applied to the same
structure in the same position. In terms of age of the historic
structure and influencing of material characteristics by fa-
tigue and seismicity, we load the structure during static tests
at the same time.

Verification of post-tensioning effect can also be done by
measuring the dynamic response before and after strength-
ening in comparison with numerical analyses. At present, the
authors of the paper are using accelerometers to measure the
dynamic features of bridges strengthened by the substitute
cable duct method for determination of modification of the
dynamic response due to post-tensioning effects as shown,
e.g., [35]. This paper is primarily concerned with the static
effect of post-tensioning, and the dynamic behavior of
structures is investigated by the authors especially with re-
spect to the verification of the durability of the reinforcing
intervention and will be published afterwards.

5.1. U-Shaped Bridge Deformation during Prestressing (1932).
A reinforced concrete bridge structure from 1932 has been
selected for strengthening and total retrofit after years of
operation of the tertiary road. After diagnostic investigation
and static recalculation of low load-bearing capacity, the
load-bearing structure manifested the following properties:
for example, reserved V, = 12 tonnes—road transport re-
quirement (represented by the investor) was to increase the
load-bearing capacity to class B (in accordance with [24]),
i.e,, to V, = 40tonnes [21].

The load-bearing structure with an effective span of
16.3m was composed of two longitudinal (U-shaped, par-
apet) beams of 2.45 m high and 0.75 m wide, joined together
with ten cross girders with dimensions of 0.65/0.30 m. The
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cross girders were monolithically connected with rein-
forced concrete bearing slab with a thickness of 0.16 m. The
concrete of the original load-bearing structure was of a
varying quality, and in the calculation of statics, we could
certainly take into consideration the C170 strength class (in
compressed sections, strength class according to the cur-
rent standard C12/15). The reinforcement consisted of C38
circular shapes with permissible stress values above
120 MPa for main load and with values above 140 MPa for
total load. For the purpose of specification of the calcu-
lation, the slab reinforcement was uncovered even above
supports, i.e., above cross girders, and the reinforcement of
continuous bridge deck was stated even for negative mo-
ments. Strengthening of the bridge using prestressing ca-
bles composed of sheathed monostrands ¢Ls15.7 mm was
proposed on the basis of these diagnostic data. The main
girders were strengthened with four three-strand cables,
and cross girders were strengthened with a single three-
strand cable and a single monostrand (Figure 6). The
strands were placed partially in substitute cable ducts and
partially leaned on the ceiling part of the girders [21].
The strengthening was structurally created by the sub-
stitute cable duct system and the prestressing cables were
placed into the longitudinal supporting elements (parapets)
and even into cross girders (Figure 18). The original bridge
deck strengthening was designed in the form of the addi-
tionally cast composite slab from reinforced concrete.
During the performance of the prestressing works, de-
formations (hogging) of main (parapet) girders and cross
girders have been measured with induction displacement
sensors with continuous computer recording during pre-
stressing. The cables were tensioned gradually. First, the
cables were tensioned alternately on both main girders. The
prestressing of the main girders was followed by prestressing
of cross girders in the direction from the center of the bridge
span, also alternatively towards both supports. Tensioning
forces for each monostrand constituted 192 kN with a period
of stress of 3 minutes. The tensioning force was transferred
gradually step by step, and the behavior of the structure was
observed. The tensioning was performed with a single-strand
electrically powered hydraulic jack for 10 hours. In case of all
monostrands, the measured extensions fell into the desig-
nated tolerance of precalculated theoretical extensions [21].
Figure 19 shows hogging of the bridge (negative sagging)
determined in accordance with the course of prestressing
works. Between 0 and 6 hours, the cables were alternately
prestressed on the main beams. It can be seen that girders
have lifted alternately as well and that this phenomenon
oscillated around a certain average value. After the termi-
nation of prestressing (6 hours after initiation), the negative
sagging of both main girders differed only slightly (up to
10 %), and they have almost reached the values of theoretical
immediate sagging from dead weight (calculated sagging of
5.0mm on a grate numerical model; 4.2 mm negative sag-
ging from prestressing). It is clear that the calculated static
effect of strengthening (the reserved load-bearing capacity
increased from 16 to 40 t) was accompanied with a positive
deformational effect of prestressing. In this case, the use of
the load balancing method [27] is graphically documented
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Ficure 18: Location and description of deflection sensors in the
longitudinal and transverse directions on the U-shaped bridge built
in 1932 [21] for the purpose of the static load test.
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FIGURE 19: Measured deflections of the main girders and the cross
girders during prestressing of the structure [21]. The graph shows
the deformation effect of post-tensioning and documents an ef-
fective transfer of prestressing forces into the structure.

with a reduction of sagging from the structural dead weight
of the structure by almost 85%.

During prestressing, the central cross girder as well as the
girders deformed negatively. Because of the torsion of the
main beams, the deformation of the central cross girder
appeared even before the deformations of the main beams.
The prestressing of cross girders was performed between 6
and 10 hours after initiation. Interestingly, the negative
sagging of the central cross girder increased by practically
the same value during prestressing of not only the central
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cross girder itself but also all remaining cross girders. This
was caused by the bridge deck grate rigidity and the rigidity
in torsion of the main girders. The resulting negative sagging
of the central cross girder in comparison with the main
girders was measured at the value of 2.3 mm.

5.2. Deformation of a U-Shaped Bridge during Prestressing
andaLoad Test (1928). The structure in Figure 20 is a single-
span U-shaped beam bridge built in 1928 with an effective
span of 14.1 m (Figure 7) [23]. Two simple U-shaped (main)
girders carry the bridge deck. The bridge deck consists of the
grate from cross girders, which carry the bridge deck. The
load-bearing structure was built from reinforced concrete.
The roadway is overlayered. 100 to 130 mm of asphalt
concrete lies on the original roadway layers on average,
which significantly increases the dead load of the bridge.
During the construction of a nearby highway, the roadway
was increased by another 80 mm within roadway modifi-
cations. This led to a reduction of bridge traffic to one traffic
lane with unsatisfactory load-bearing capacity—e.g., re-
served V, = 18 tonnes.

Bridge strengthening design proposed prestressing with
unbonded prestressing cables to at least a load-bearing class
B (V, = 40 tonnes) in accordance with [24]. Main girders
and cross girders were strengthened with unbonded pre-
stressing cables laid in substitute (drilled) cable ducts and at
the bottom surface of the beams. The overlayered bridge
deck was sufficient for the loadbearing class B. The
strengthening was performed under regular operation
(after reduction to one traffic lane through the center of the
bridge) [23].

Four-strand cables in main beams and two-strand cables
in cross girders were used for strengthening of the bridge;
these cables are composed of monostrands, which are lead in
the polygonal trajectory and which were tensioned from
both sides. The cables pass through the concrete of the beams
via substitute cable ducts in spaces between the original
reinforcement. The cables were anchored in the anchoring
areas with the single-strand enclosed anchoring system. The
spaces above and below anchors were cast in high-strength
microconcrete. On the bottom face of beams and cross
girders, the cables were protected with reconstructed an-
chored and reinforced concrete cover layer [23].

Monostrand ¢Ls15.7/20 mm1600/1800 MPa (manufac-
tured by Austria DRAHT) prestressing sheathed tendons
have been used for prestressing. The monostrands were
tensioned to 196 kN with a period of stress of 5 minutes.
Single-strand prestressing jacks with a maximum power of
200kN were used for tensioning. First, the monostrands
were tensioned from one side, and then from the other side,
once again with a period of stress of 5 minutes. The ten-
sioning started with the outer of the four monostrands in the
deviator and ended with the central monostrand. The course
of tensioning was set so that the transfer of prestressing
forces into main girders and cross girders would be as
balanced as possible. At first, cable No. 1 in both main
girders were tensioned simultaneously (with a synchronized
pair of single-strand tensioning sets), followed by cable No. 2
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FIGURE 20: Location and description of deflection sensors in the
longitudinal and transverse directions on the U-shaped bridge built
in 1928 [23] for the purpose of a static load test.

in the main girders and later by cable No. 3 in cross girders,
following the course from the central cross girder sym-
metrically to both supports of the bridge (Figure 7).

The static effect of tensioning was monitored by the load
test before strengthening, by measuring the hogging of the
structure during prestressing, and by the load test after
strengthening. The measurings were performed in the fol-
lowing manner:

(1) Test before strengthening: before strengthening, a
load test was performed using two vehicles in the most
efficient position so that the structure sagging before
strengthening could be determined (Figure 21). The
following sagging was measured using a strain gauge:
sagging of the right main girder at T1, sagging of the
left main girder at T2, and sagging of two central cross
girders (Nos. 9 and 8) at T3 and T4.

(2) Deformations during prestressing: during the actual
strengthening of the bridge during prestressing,
negative sagging (structural raising), achieved by the
unbonded cables in the main girders and cross
girders, was measured at the aforementioned points.

(3) Test after strengthening with unbonded cables: after
strengthening, a load test was once again performed
using two identical vehicles in the most efficient
location so that the sagging of the structure after
strengthening could be determined in the same lo-
cation in which the sagging was measured before
strengthening (Figure 21). The measuring was once
again performed by monitoring locations measured
during the test before strengthening.

The monitored locations are stated in Figure 20. Fig-
ure 21 documents the positions of the test vehicles during the
load test performed after strengthening. Figures 22 and 23
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()

FIGURE 21: Static load test of the U-shaped bridge built in 1928 after strengthening [23]. The position of heavy vehicles (vehicles front and
rear axles) in the longitudinal and transverse directions is described on the pictures.
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FIGURE 22: Graphs of the right girder (see sensor T2 in Figure 20) deflections (a) before strengthening (static load test with two load
cases—heavy vehicles), (b) during prestressing, and (c) after strengthening (static load test with an identical load before strengthening).
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FIGURE 23: Graphs of cross girder (see sensor T3 in Figure 20) deflections (a) before strengthening (static load test with two load
cases—heavy vehicles), (b) during prestressing, and (c) after strengthening (static load test with exact the same loading like before

strengthening).

show examples from an extensive set of measured saggings
and hoggings during prestressing and during the load test
using the two test vehicles [23].

Within the evaluation of the strengthening effect, the
measured values were averaged. The summary of the
resulting values is stated in Figure 24. On the basis of the
measured data, strengthening of the load-bearing elements
of the U-shaped bridge can be evaluated as follows:

(1) Main girders strengthening: the change of internal
forces, which led to an increase of load-bearing
capacity of the main girders, and therefore the
entire bridge, will manifest itself in the hogging of
the main girders and in the ratio of the measured
sagging before and after strengthening. During
prestressing, the main girders have hogged (bent
upward) by 2.4 mm. In the absolute value, this value
is a 4.6x higher positive deformation effect than the
effect caused by two Tatra vehicles weighing 2 x 22 t.
This proves the high efficiency of the performed
strengthening.

(i) After strengthening, the measured sagging of the
main girders loaded by identical vehicles has de-
creased to 86% of sagging before strengthening
(Figure 25). This proves the reinforcement of the
main girders achieved by the performed strength-
ening. This is the proof of increase of deformation
stiffness of main girders, even if at a low level of
prestressing (A = 0.14) [25].

(2) Cross girder strengthening: the change in internal
forces has also manifested itself in the ratio of
measured sagging before and after cross girder

Deflections of the U-shaped bridge structure (mm)

=Is)
© 2 g 50
2 g g g
3 < < g &b
£ % P < g
@ = S o0 1% o 5
s = ¢ 0§ Fzfs
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c 5 £ 5 S8T ?
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& - 25 % 3
Main girder T1 0.50 -2.60 -0.47 0.86
Main girder T2 0.54 -220 -0.43
Cross girder T3 1.75 -5.60 1.50 0.91
Cross girder T4 178 -520 170 )

FIGURE 24: Assessment of deflections before and after the
strengthening of the U-shaped bridge in Vrazné, built in 1928 [23].
Note: downwards +; upwards —.

strengthening. The cross girders hogged (bent
upwards) by 3.0 mm during the prestressing. In the
absolute value, this value is a 2.4x higher positive
deformation effect than the effect caused by two
Tatra vehicles weighing 2x22t. This is also an
example of the high static efficiency of the per-
formed strengthening.

After strengthening, the measured sagging of the cross
girders loaded by identical vehicles has decreased to 91% of
sagging before strengthening (Figure 26). This once again
proves the cross girder reinforcement achieved by the
performed strengthening. This is the proof of increase of
deformation stiffness of cross girders, even if at a low level of
prestressing (A = 0.12) [25].
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FIGURE 25: A comparison of the measured deflections of the main
girder before and after the strengthening with the same test
vehicles in the same position on the U-shaped bridge built in
Vrazné in 1928 [23].
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FIGURE 26: A comparison of the measured deflections of the cross
girder before and after the strengthening with the same test
vehicles in the same position on the U-shaped bridge built in
Vrazné in 1928 [23].

6. Recommendations for Design and
Performance of Strengthening by Post-
Tensioning

On the basis of already designed and realized structures and
on the basis of measurements performed during prestressing
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and subsequently during structure loading, the below
mentioned recommendations regarding design and the
actual performance of the post-tensioning using the sub-
stitute cable duct method can be provided.

6.1. Values for Prestressing Losses. If the cables used are
composed of monostrands, the coefficient of friction de-
creases significantly. This is caused by the lower friction of
the plastic protective sheaths and the metal components of
the saddle and also by the greasing effect of the anticorrosive
passivating filling between the monostrand wires and the
protective sheath. The passivating filling contains grease or
paraffin wax, which limits friction efficiently. Even though
the standard documents state the value of the coefficient of
friction in a bend to be 0.06 for cables composed in this way,
during practical tests performed during tensioning of the
strengthened bridges, the value of 0.10 was determined. This
value can be recommended for this post-tensioning system,
in which the monostrands individually lean on the saddle
reinforcement [31].

Single-strand encapsulated anchor systems are used
regularly in bridge strengthening (e.g., [34]). The anchoring
is performed using self-locking three-jaw wedges in the
conical opening of the anchor. During their use, their
slipping was measured at 2.60 mm to 2.90 mm while ten-
sioning with the maximum forces of 200 kN. In consider-
ation of slipping losses, 3.0 mm can be considered a safe
value. In such a small size, the slipping reach is not sig-
nificant and the slipping usually disappears already around
the location of the first saddle. This allows a design of
continuous cables over three or even four span lengths of
continuous structures. Tensioning from both sides is used
for these cables (respectively, tensioning from one side of the
cable, and after anchoring, the cable is tensioned from the
previously nontensioned end), and in such case, friction
losses remain acceptably low at the center of the cable
(usually within 15%).

The losses caused by the elastic shortening of concrete
losses are negligible. This is given by the low level of pre-
stressing (average prestressing in the section achieves 1.5 to
3.0 MPa) and therefore also by the very small elastic de-
formation of the concrete and the entire structure during
prestressing. Because the number of tensioned cables is not
large, repeated tensioning of already anchored monostrands
can completely exclude this loss even in cases in which the
exclusion is not advisable. Relaxation losses can be de-
termined the same in a new structure as from prestressed
concrete. In regular cases, in which low relaxation mono-
strands are used almost exclusively, the losses can be dis-
regarded [27].

Losses caused by concrete shrinking can be completely
disregarded because during strengthening, the prestressing
is being used on concrete structures 80 to 100 years old.
Only in the case of strengthening of a combination of post-
tensioning and an additionally cast composite slab, the load
from prevented concrete shrinking of a new slab should be
included in the calculation. Losses caused by concrete
creeping can be disregarded in most cases as well. This is



20

caused by the low level of transferred prestressing and the
decrease of compressive stress in the compressed area of
the original sections, which is achieved by the very bal-
ancing of a part of permanent load of the structure. Al-
ternatively, they can be quantified more specifically using
creeping models used by separately developed computer
programs for time-dependent analysis of concrete structure
creeping [36].

6.2. Recommendations for Structural Details. As regards the
saddle radii, we recommend observation of the minimum
radius of » = 1.2m and a creation of haunches on the steel
strap with a minimum length of 150 mm and a radius of
r = r/4. Regular sheet steel saddles can transfer radial forces
from one to four monostrands without larger structural
issues. The saddle shape should be adapted width-wise for
the insertion into the cable duct. Saddle length should not be
smaller than 400mm (without haunches) for practical
reasons so that it could even be mounted including the
required tolerances. The same radii are applied to tube
saddles. Tube saddles should be equipped with haunches in
the shape of a hollow cone [31].

The diameters of drilled ducts are supposed to be as small
as possible, e.g., ¢ of 35 mm is sufficient for single-strand
cables and ¢ of 52 mm is sufficient for multistrand cables up
to four monostrands. In beam structure strengthening, it is
suitable to allow for weakening by interruption of one or two
profiles of the original reinforcement in the static design.
Cables with even larger number of monostrands are used
rarely, and in such case, they must be placed outside of the
section (e.g., [6, 9]). Deviations have to be prescribed for
duct drilling and for saddle mounting, and the deviations
must be fulfilled.

The design of additional concrete covers always has to
include anchoring into the original structure. Anchoring
with mere cohesion cannot be considered sufficient because
of temperature changes of the cables, elastic sagging of the
structure, etc. The covering layer also has to be reinforced
with welded wire mesh so that the forces would be dis-
tributed from the anchors to the entire covering layer.

7. Conclusion

The described method is suitable for rehabilitation (increase
of load-bearing capacity, reconstruction, and prolongation
of durability) of reinforced concrete U-shaped bridges,
which were built between 1905 and 1930 and the original
structure of which almost renders other strengthening
methods impossible. Efficiently, the main beams and cross
girders can be strengthened, and in that manner, the increase
of the dead weight connected to the use of a composite slab
to strengthen the bridge deck can be balanced. The static
strengthening is significant, and it is accompanied with
increase of deformation stiffness, which was proven by the
performed load tests. In the case of U-shaped bridges, there
is no other option to effectively improve their structural
behavior without affecting appearances of these unique
historical concrete structures.

Advances in Materials Science and Engineering

The presented method of substitute cable ducts can also
be used to strengthen other types of concrete bridges with
different static schemes and cross-sectional shapes. It can be
used for structural securing of the prestressed bridges and
masonry vaults.

Data Availability

The data used to support the findings of this study are
available from the corresponding author upon request.
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ARTICLE INFO ABSTRACT

Keywords: There is still a large number of masonry arch bridges on the road and railway network. More than 80 % of
Arch bridge arch bridges are over 100 years old so their service life has been exceeded significantly. The general focus of
Transverse prestressing the paper is to show the method for strengthening and restoration of these bridges, especially if they have
Wall . been damaged by longitudinal cracks.

Ez::iﬁf;?;nmg The restoration is performed using new spandrel walls from reinforced concrete stabilized by transverse
Masonry prestressed cables. This paper illustrates the strengthening process with four examples of restored road or

railway bridges. In addition, it includes examples of basic cable arrangements and a design of the new concrete
walls, which are used as anchorage areas for transverse prestressing. The efficiency of this method will be
determined using data measured during the prestressing and a load test.

The measurements have shown an extremely favourable effect of the addition of horizontal prestressing
within the new reinforced concrete walls. After an evaluation of the deformation of the top cross-section
reduced up to 40 % of the values before strengthening.

1. Introduction

In the road and rail network, there are still tens of thousands
of bridge arches made of stone or brick masonry throughout Europe
(Fig. 1) older than 120 years. Many bridges do not meet the current
standards and have reached the end of their theoretical durability [1].
However, the replacement of all these structures is economically unre-
alistic, since the disposition, flow profile and masonry quality of the
arch bridges often comply with the respective standards. However,
they are too narrow and their lateral alignment tends to be broken
by longitudinal cracks, most often caused by the earth pressures of
the road embankment, as well as by transverse tensile stresses, oc-
curring around the centre and at the edges of the arches, caused
by overlaying and increased live load (multiple increase of vehicle
axle loads and traffic intensity). Transverse prestressing represents one
option of reinforcement of such damaged arches. This option is effective
for cylindrical road bridges and rail arches, which are, contrary to
the arches in building construction, damaged by longitudinal crack
systems. The cracks break the arch not only at the connecting points
of the spandrel walls and the arch, but also in the middle of structure
width, roughly in the axis of the transferred road.

Restoration of arch bridges using the post-tensioning method pre-
sented in this paper is partially derived from post-tension techniques

* Corresponding author.

for strengthening of reinforced concrete bridges, as shown for example
in [2]. This technique of additional prestressing is based on the drilled
substitute ducts which enable acting of radial forces directly to the mass
of the structure without any anchored weldments or auxiliary mechan-
ical devices. The substitute cable duct technique is rather unique while
the standard external prestressing technique using external tendons
is very well known around the world. For example, in articles [3]
and [4] Recupero et al. presented an application of external prestressing
technique for strengthening of a single span concrete railway bridge in
Italy. Petrangeli et al. [5] published a paper focused on strengthening of
continuous reinforced concrete bridge across the Gibe river in Ethiopia
also using external prestressing tendons. In articles [6] and [7] Daly
et al. presented two applications of strengthening composite bridges in
Indonesia using external prestressing. In his thesis, Nilimaa et al. [8]
focused on strengthening of concrete railway bridges (in Sweden) in
transverse direction using prestressed bars installed in additionally
drilled holes in the existing concrete to prevent shear failure. It is also
possible to see the use of an external post-tensioning system using
prestressed cables in order to reduce structural vulnerability and to
preserve the artistic and aesthetical values of historical structures. In
article [9] is discussed the rigid block analysis for modelling such
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a system. Other information about strengthening using prestressing
method can be found in [10,11] or [12].

The seismic protection of masonry structures by implementation of
vertical prestressing at key locations is presented in researches [13-15]
and [16] . The main idea of this prestressing technique is to improve
the seismic performance by the application of a uniform distribution of
compressive stresses which is very favourable for these structures.

Other techniques use modern composite materials (FRP, CFRP,
GFRP) for strengthening of structures, for example [17-21] or [22]. The
technique of GFRP was also researched experimentally for the purposes
of strengthening of RC arch bridge as shown in article [23]. The
research of application of the FRP method for strengthening of masonry
vaults is presented in [24] and an example of usage of the CFRP
method for strengthening of masonry vaults is presented in [25]. Design
approaches for calculating of the additional strengthening of masonry
arches using the Strut-and-Tie model and the applicable standards
and their comparison to the experiments can be found in [26]. In
paper [27] a non-linear continuum model for the analysis of masonry
arches strengthened with FRP composites is presented. The proposed
numerical models for one unstrengthened and one FRP-strengthened
masonry arch were calibrated based on experimental tests. Also the
FEM model was than used for theoretical research of strengthening of
Prestwood bridge for which experimental data from a destructive test
was available.

Another innovative approaches for strengthening masonry arches
used in experimental studies are FRCM (fibre reinforced cementitious
matrix) or SFRM (steel fibre reinforced mortars) method. The advan-
tage of these methods is that they can be easily applied in intrados
the vaults while the bridge structure is in operation. The effectiveness
of FRCM strengthening is examined in [28] and comparison between
both is shown in [29].

Arch bridges have a rather significant load-bearing capacity for
vertical loads. Research of the load-bearing capacity of these bridges
to resist horizontal impact is presented in [30].

If reinforced concrete spandrel walls are used, post-tensioning rep-
resents a significantly safer method for robust capture of spandrel walls
in comparison to other methods. Lower probability of realization errors
and simultaneous active correction of the current condition of the
structure are other advantages of post-tensioning. Horizontal transverse
prestressing completely restores the existing structure of the arch bridge
(after a previous injection of cracks). The cracks are being sealed and
a general improvement of the condition of the load-bearing structure
caused by the introduction of stress reserve occurs. In comparison to
other methods, the robustness of this method lies in the fact that the
tensile stress in the masonry of the original structure in the transverse
direction can be completely eliminated.

Passive methods such as FRCM, FRP and SFRM are surely appro-
priate under certain structural conditions, but if longitudinal cracks
are already opening and degraded spandrel walls already lean out, the
introduction of pressure force through newly built concrete spandrel
walls with anchor areas for post-tensioning is virtually the only option
for their conservation and complete restoration.

2. Causes of bridge arches damage

Damage typical for these bridges is shown in Fig. 2. The arches are
damaged by cracks in planes parallel to the road axis of (with the span
plane), i.e. by longitudinal cracks. The width of these cracks can be
up to several tens of mm and these longitudinal cracks then divide
the arch into several separate arch strips. The bearing strength of such
arches in the longitudinal direction determined on common calculation
models tends to be high; the arches in the longitudinal direction have a
sufficient load-carrying capacity to meet traffic requirements. Both the
effect of elevated earth pressure on the spandrel walls and the spatial
effect of the structure can be identified as a cause of the longitudinal
cracks in the course of the survey of damaged structures.
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Fig. 1. Example of stone masonry arch bridge.

Historical masonry arch bridges were designed in accordance with
frame models and therefore, the entire transverse tension was ne-
glected, respectively, these effects were considered negligible. Never-
theless, these structures have been serving for 100 or more years, and
the transverse tensions are caused by the long-term effect of constant
stress in which the centre of the arch is stressed by the embankment
(other constant stress) more than the edges. In fact, the structure works
as a shell system and the deflection line in the transverse direction is
bulging downward. This means that transverse moments and transverse
normal force, which cause tensile normal stresses in the transverse
direction of the arches, occur within the structure. Therefore, around
the centre of the structure, the cracks were predominantly caused
by the spatial effect of the structure. Cracks observes in arch edges
(approx. 0.5 m to 1.5 m from the outer edge) can also be supported by
the long-term stress in addition to the spatial effect, the effects of earth
pressure on the spandrel walls and by the effects of the temperature
stresses. In the arch edges, the shell rigidity prevents free expansion
of spandrel walls and that is how tensions are created even in these
areas. The effect of the traffic is compounded with the aforementioned
effects of constant stresses (the weight itself, other constant stresses,
earth pressures), fatigue and climate stresses (especially those caused
by the temperature). Computational options of today allow us to switch
from the frame model to the spatial (shell) model, which, contrary to
the original assumptions, manifests transverse tensions and transverse
moments with tensions on the bottom strands which can be analysed in
this way. The additionally inserted prestressing reinforcement is usually
led affine to the deflection line of the transverse direction, which is very
suitable.

Increased earth pressure occurs especially in road arches, whose
levels have been increased by continuous overlaying by up to 1,2 m
(Fig. 3). The increase of the earth pressure is further supported by the
increased axle pressures of current vehicles, which go directly to the
edges of the bridge, and by the traffic intensity, which is several times
higher than in the time of the bridge construction (see [31]). Increased
earth pressure of the embankment above the arch gradually pushes
away the spandrel walls, which damage outer edges of the arches with
widths ranging from 0.8 to 1.5 m. In case of railway arches, overlaying
of embankments or live load stresses near the arch edges do not occur,
but they are often damaged by longitudinal cracks passing through
the centre of the arches, not by the causes mentioned above. Instead,
transverse thrusts and transverse bending moments resulting from the
spatial effect of the arch causes these cracks, which can be illustrated
by a spatial numerical shell or volume models (Fig. 17). Observations
from service load testing indicate that the development of cracking and
non-linearities under service loads can be a significant indicator of the
capacity of the structure [32].
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Fig. 2. Typical damage in arch bridges caused by longitudinal cracks.

Fig. 3. Example of increased road level by asphalt overlay.

Longitudinal cracks create natural crevices for penetration and per-
manent drainage of rainwater. Massive erosion of the embankment
above the arch and behind the supports can often be recorded. The
expansion of longitudinal cracks accelerates with time, mainly be-
cause of the effects of ice in flooded cracks in winter. Leaving the
structure without repair leads to a collapse of edges of the arches
and to necessary emergency measures, although their function in the
longitudinal direction is unimpaired. It is clear that longitudinal cracks
often eliminate even some arch bridges with sufficient load-bearing
capacity out of service and that a reliable restoration of these cracks,
i.e. strengthening the arches in the transverse direction, is desirable.

The paper is focused on arch bridges with unaffected longitudinal
direction.

3. Design of repair

Transverse prestressing of the arches can be applied as a part of
a structural system consisting of new spandrel walls and prestressing
cables (Figs. 4-6) [33]. Connection of these two features is beneficial,
because in the new reinforced concrete spandrel walls, the cables can be
anchored in a proven way and an almost uniform distribution of forces
in the anchors to the arch masonry can be achieved. Stability of the
new walls is ensured by the forces in the anchors, by the wall stiffness
of the abutments and by the spatial stiffness of the already reinforced
arch.

In this use case, the new reinforced concrete spandrel walls fulfil 3
possible roles:
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Fig. 5. Transverse post-tensioning arrangement.

1. They provide restoration and stability for the original crumbling
spandrel walls.

2. They allow anchoring of transverse prestressing, which can thus
be designed in compliance with procedures according to techni-
cal standards.

3. If necessary, they also allow expansion of the operational space,
which is often very desirable in case of historical roadway
arches. In new reinforced concrete walls, cantilever structures
for walkways or even for expansion for sake of transferred
roadway can easily be constructed.

The principle of the design is based on the approach of considering
the anchors as elastic supports and on the design of the prestressing
forces, which must include appropriate safety margins and still exceed
the active effects of reactions in supports in the numerical model.

In the aforementioned applications, the forces in anchors are de-
signed using a slab model (or a shell one), which is supported with
elastic supports in the expected anchoring locations of the additional
prestressing reinforcement. The model is under constant stress, earth
pressure of the embankment and the added stress caused by traffic is
being taken into consideration. The strengths of the support reactions
on the aforementioned design model then state the necessary sizes
of prestressing forces in the given locations. The actual prestressing
force is then derived from these reactions while allowing for safety
coefficients and prestressing changes.

The forces in the anchors form an equilibrious system in the hori-
zontal direction. Transverse prestressing system uses available common
construction details and procedures of the substitute cable duct method.
In addition to the stability of the spandrel walls, it is necessary to
check the maximum amount of prestressing in the arch wall and the
abutments, which act in parallel to the bed joint of the masonry.
New walls can be designed as relatively thin reinforced concrete walls,
but the predominant stress is of a slab type. Their weight during
construction is transferred by small flat foundations (individual or
continuous footings). After prestressing using the masonry arch, the
stress is gradually redistributed, and their weight is transferred by the
foundations of the original bridge supports. Shape of the spandrel walls
can be easily adapted to the obstacle (cross draining canal, etc.). A great
advantage of this construction system lies in the easy expansion of the
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Fig. 6. Arch with newly reinforced spandrel walls and prestressing cables —
perspective model.

Fig. 7. Example of the reconstruction — masonry arch road bridge in Semtin (the
Czech Republic).

roadway on the bridge, eventually in a construction of pavements by
means of massive cantilevers that can easily be placed on both sides
of the spandrel walls. Figs. 7, 8, 24, 27 and 43 show examples of
completed reconstructions of arched bridges on roads.

Mechanical compatibility of the additional system is based on a cor-
rect solution to anchor areas in new concrete spandrel walls (standard
proposal). In addition, it is based on such an amount of transverse
prestressing, which usually represents a 0.2-0.3 multiple of the strength
of the masonry in tension perpendicularly to the bed joint, which is
a very safe limitation (verified by realizations). Compatibility of the
original structure with the additionally applied system is also based on
the transfer of radial forces from deviators through the arch strength.
In terms of materials, the compatibility is based on an injection of
all cracks in the masonry so that parasite movements, which could
damage the arch structure, were eliminated. Through the application
of prestressing, tensile stresses, which are the only ones which damage
the arch masonry, are eliminated. Transversally led prestressing cables
are protected against corrosion, because cables of the monostrand type
are used as well as the closed system including the “encapsulated”
anchors. Edge local pressures, which damage the monostrand sheath,
are eliminated by the use of deviators with the suitable radius of
curvature.

3.1. Design of spandrel walls and prestressing forces

Magnitude of the overstraining forces is connected to the stability
of the spandrel walls. The new spandrel walls are stabilized by the
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Fig. 8. Example of the reconstruction — stone masonry arch road bridge in Ransko
(the Czech Republic).

RESISTANCE AREA

Fig. 9. Locations of prestressing forces.

forces in the anchors that push them to the original walls, eventually to
the arch itself. These forces can be examined as forces in the intended
supports, which are the anchors on the actual structure. Supports must
be modelled as nonlinear (only pressure) in order to properly simulate
leaning of the wall against the arch and not to hinder its deformation
in the direction away from the arch. The forces in the anchors must be
designed to be larger than the support reactions examined. In standard
cases, the new spandrel walls can be examined as slabs subjected to
the earth pressure of the road body and embankment, supported in the
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Fig. 10. Loads on spandrel wall.

very anchor sites and on the foundation level (Figs. 9 and 10). The
earth pressure must be increased by the effect of the live load. The
earth pressure pattern is then trapezoidal and increases linearly with
depth. For safety purposes, the stiffness of the original spandrel walls
is neglected. Because of the variable shape of the spandrel walls and the
increasing load with the depth of the embankment, it is recommended
to model the spandrel walls using the Finite Element Method (FEM)
and to choose a slab element which considers the shear effect as the
basic element. On this model, the support reactions and internal forces
(moments) for the reinforcement design are determined. The model can
also be used to verify deformations of new spandrel walls (Fig. 17). It
can be recommended that the deformation of the spandrel wall end
does not horizontally exceed the value

IS
_ s 1
“h= 350 M

where [ is the span of a substitute horizontal cantilever with a rigid
support in the arch axis.

The intensity of the transverse prestressing in the cross-section of
the arch can be assessed in the same way as masonry structures. In typ-
ical cases, 20% of the calculated compressive strength of the masonry
should not exceed perpendicular to the loading area. The intensity of
the transverse prestressing in the arch can be easily determined in
the same manner as in a cross-section: the area of the resisting cross-
section is the area of the longitudinal cross-section of the arch and the
abutments, the acting force is the resultant force from all the anchors,
and the point of action is the centre of gravity of all anchors. More
specifically, the intensity of the prestressing force can once again be
determined on the shell arch model using FEM programs that model
the arch including the new spandrel walls.

3.2. Construction solution

When reinforcing the structures with additional prestressing, it is
necessary to apply the appropriate construction details so that all con-
ditions for reliable operation of both the original reinforced structure
and the additionally attached overstraining system are maintained. This
can be achieved with a proper design and performance of construction
details. Without proper details, neither can the effect of additional rein-
forcing in accordance with theoretical assumptions be ensured, nor can
the long-term reliability of the applied prestressing be guaranteed [34].

3.2.1. Substitute cable ducts

Prestressing cables (mostly single-strand cables; sometimes multi-
strand cables) are arranged in a polygonal trajectory. Substitute cable
ducts form a part of the trajectory, and the central part of the trajectory
is guided in carved slots on the obverse side of the arch (Fig. 11).
This solution significantly improves the productivity of the preparatory

Engineering Structures 245 (2021) 112898

Fig. 12. Anchorage area in new monolithic reinforced spandrel walls.

works by reducing drilling lengths. Ducts can be drilled using an impact
or a diamond drilling. Drilling with a diamond drill is used for multi-
rope cables without exception. Radial forces at the deviator location
do not endanger the masonry of the arch because the radial forces
are small when duct slopes are used with a = 5° to 8°. The cables
are arranged approximately uniformly over radial planes of the arch
in distances ranging from 600 to 1200 mm. Theoretically, the entire
length of the cable can be stored in a cable duct alternately created
by diamond drilling at the level of the centre of gravity of the arch
cross-section, but this is not economically advantageous or statically
necessary.

3.2.2. Deviators

The design of the prestressing system must also include the design of
the deviators, indicating all the parameters necessary for the design and
construction of the deviator [35]. Diamond drilling is required to make
the flanging surfaces of the grooves and deviators, especially because
of the gentle approach to the arch masonry. Investigation of ultimate
strength of curved strand tendons is also presented in [36].

3.2.3. Anchors

New monolithic reinforced concrete spandrel walls also perform the
function as anchorage areas. Reinforcement of anchoring areas can then
be designed and realized according to the rules commonly applied in
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Fig. 13. Newly made reinforced concrete spandrel wall.

case of prestressed concrete. Bridge arches are structures exposed to
environments with increased aggressiveness, so it is essential to use
encapsulated anchor systems. Anchors of the individual strands are
distributed in the pass of the spandrel wall. For this purpose, anchoring
weldments are used, which provide anchor positions during pouring of
concrete or grouting and distribute forces from the anchors into the
concrete of the spandrel wall (Fig. 12).

3.2.4. Monolithic walls

The structural design of the reinforcement of the arches by trans-
verse prestressing relies on the newly made reinforced concrete span-
drel walls, which, in addition to reinforcing themselves, also restore
the original stone spandrel walls (Fig. 13). Thus, the thickness of the
new wall fluctuates, and therefore, filling of possible caverns and fixing
of loose blocks of the original masonry will occur. The original brick
spandrel walls form a leave-in-place formwork. New spandrel walls
may be relatively thin (400 to 600 mm); their stability is ensured by the
resultant forces of the prestressing cables in the anchors. A thickness of
at least 500 mm is recommended because of the one-sided approach
for mounting of the reinforcement.

3.2.5. Possibilities of bridge widening

By utilizing the overhang of the cantilevers, the existing arch can
be advantageously widened in accordance with the requirements of the
reconstruction. The cantilevers can be designed as massive, preferably
with haunches, which is aesthetically pleasing with regard to the
massiveness of the original arch structure (Figs. 4, 5 and 14). As a
result, the arches can be expanded by up to 2.5 m on each side of the
bridge.

3.2.6. Prestressing reinforcement

For transverse prestressing, cables distributed every 1.2 to 1.5 m
along the perimeter of the arch can be used; static analysis of the struc-
ture provides the number of strands necessary. It is usually possible to
use three-rope or four-rope cables made up of monostrands (Figs. 4—
6). The use of protected reinforcement (monostrands) is a requirement
because of the ambient aggressiveness and humidity. Absence of co-
herence between the original masonry and the prestressing cables does
not cause any difficulties since the elastic deformations of the arch and
the abutments in the transverse direction caused by the live load are
completely negligible.

The used prestressing levels are low and the analysed prestressing
losses (verified with an experimental measuring) are under 15%.
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Fig. 14. The existing arch can be advantageously expanded.

3.2.7. Crack injection

Cracks must be filled before the overstraining force is introduced
(Figs. 15 and 16). The formation of cracks has occurred over a long
period of time and with a contribution of the masonry creeping. There-
fore, they cannot be closed by prestressing, as this would lead to
undesirable displacements of the separated parts of the arch and the
supports, as well as to an emergence of new cracks. By filling the
cracks, all unwanted movements and shifts during prestressing are
minimized, and with a slight horizontal pressure tension, restoration
of the monolithic character and integrity of the damaged masonry will
be ensured.

Injection of cracks with width above 0.5 mm is usually performed
with a cemented activated injection mixture. Smaller cracks virtually
cannot be injected. Alternatively, injection of non-foamy polyurethane
resin (tensile strength in a bend over 100 MPa) can be used.

3.3. Material characteristics

The reinforcement of the arches using the aforementioned structural
system is necessarily dependent on the characteristics of the used ma-
terial. The main condition is the sufficient quality of the arch masonry
as it determines the further service life of the reinforced bridge and
for the transfer of the transverse pressures from the prestressing. The
characteristics of the used material must be determined with a detailed
construction diagnostics. Examples of non-destructive masonry testing
are presented in [37].

Diagnostics are the necessary input for reconstruction design.
Within the diagnostics, a general knowledge of cracks (mapping of the
entire structure) and their development must be achieved. This infor-
mation is necessary for a compilation of a defect mechanism, whose
knowledge is the key for the actual restoration design. Information
of the material characteristics of the individual building materials,
mortar and the actual masonry in accordance with the usual procedures
based on procedures according to technical standards (‘“‘eurocodes”)
are another necessary output of the diagnostic research. The diagnostic
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Fig. 16. Grouted area in the back side of the arch bridge.

research usually also includes some drilling for probes for the purpose
of determination of otherwise inaccessible dimensions (dimensions of
supports, height of arch cross section, thickness of the original spandrel
walls). Examples of material characteristics of strengthened bridges
obtained by diagnostic surveys are given in Table 1.

Unlike concrete, masonry is an anisotropic material, i.e. a material
whose properties vary in different directions. Sometimes it is referred
to as orthotropic, i.e. a material whose properties are different in two
perpendicular directions. For masonry, it is usually vital to test its
mechanical properties in two main, mutually perpendicular directions,
respectively perpendicularly to the bed joints of the masonry (usually
in the vertical direction) and parallel to them (usually in the horizontal
direction). Basic deformation properties of masonry include the modu-
lus of elasticity and the creep coefficient. The structure diagnosis before
the design of repair must identify the following data:

» The quality of the arch masonry in terms of its long-term use:
The arch bridges are made of stone or brick masonry. Stone
masonry uses granite, gneiss, limestone, slate and sandstone;
brick masonry most often used burnt full bricks with increased
resistance to water absorption and frost breakdown. It is precisely
the resistance to damage caused by frost breakdown that is the
decisive condition for a further use of the arch structure and for
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strengthening of the arches at all. Masonry consisting of bricks
from igneous and metamorphic rocks; sediment rocks are suitable
conditionally. The masonry can also be formed from sandstone or
greywacke, which are completely unaffected by frost even in the
conditions of several years of leakage into the masonry arch from
the roadway. In contrast, some less cohesive sandstones can be
damaged by breakdown by frost action to a depth of 80 mm or
more. Similarly, brick masonry is generally highly absorbent and
thus poorly resistant. Frost breakdown occurs as a result of road
leakage. The original insulation of the bridge arches was made of
layers of compacted clay. After more than 100 years, these layers
are already washed out and do not fulfil the insulation function
any more. A new waterproofing layer is established as a part of
the reconstruction by transverse prestressing; therefore, the issue
of further leakage is not important at the moment of and shortly
after the reconstruction. Therefore, we can summarize that arches
from stone masonry (granite, gneiss, limestone, sandstone) are
suitable for strengthening and widening of arches; the condition
of mortar is often not a crucial factor. Brick masonry arches
are conditionally appropriate because they almost always require
roadway excavation and implementation of waterproofing.

The strength of the masonry supporting structure of the arch: the
classification of the bricks and the mortar has to be performed ac-
cording to the standards and using in situ strength measurements.
The strength of the bricks can be determined by a non-destructive
rebound method or by taking samples for pressure testing in
a press. Mostly, just the non-destructive method is sufficient
because the variation in the strength of the building material
leads to minimum differences in the resulting design strength of
the masonry. In order to determine the strength of the masonry,
we have to determine the strength of the mortar, for example by
using a modified drill-based testing. From the acquired strengths
of the bricks and the mortar, the design strength of the masonry
is determined.

The strength of the masonry tension is usually defined vertically
to the bed joint. In the parallel direction to the bed joint, the
tension is very small, hard to measure or not defined at all. In
periodically stressed masonry structures or structures stressed for
a long period of time, the tensile strength in the direction parallel
to the bed joint is almost zero.

The thickness of the roadway and all layers above the arch, in-
cluding the precise determination of the arch thickness: Layer size
determination should be done by drilling trial pits into the road
using diamond cutting technology or by bore holes. Moreover, it
is necessary to drill a bore hole through the arch to determine the
arch thickness. Determination of the actual dimension of the arch
is necessary because the thickness of the arch inside the structure
may not be identical to the arch depicted on the original spandrel
wall.

Defects and failures of the bridge arch before reinforcement and
reconstruction: These include determining the extent and source
of leaking into the arch. These are the default data for the final
design of water-proofing of the reverse side of the arch.

3.4. Numerical model

In order to verify the arch behaviour and repair design, the ideal
approach is to perform a three-dimensional (3D) discrete analysis using
the finite elements method with nonlinear material behaviour. Such
analysis will allow calculation of limit states and determination of
failure mechanisms, but it is very demanding in terms of input pa-
rameters — construction geometry, masonry properties, backfill soil
properties and contact element parameters [38-40]. Creation of a
three-dimensional spatial model consisting of planar and beam ele-
ments is sufficient for use in practice (Fig. 17 — arch bridge in Rybna
nad Zdobnici). This sample numerical model was created from 302
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Table 1
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Material characteristics of strengthened arch bridges after diagnostic surveys.

Material characteristics

Location of the arch bridge

Semtin Ransko Brno-Spitalka Rybna nad
Zdobnici

Compressive strength of building material f, 25 MPa 120 MPa 25 MPa 60 MPa

(burnt clay b.) (granite b.) (burnt clay b.) (sandstone b.)
Compressive strength of mortar f, 1.2 MPa 0.4 MPa 1.4 MPa 1.2 MPa

(lime m.) (lime m.) (lime m.) (lime m.)
Compressive strength of masonry f, 3.6 MPa 6.2 MPa 3.8 MPa 5.2 MPa
Secant modulus of elasticity (short-term) E 3.6 GPa 6.2 GPa 3.8 GPa 5.2 GPa

LC 4: LIAZ 150 Isometric
Global Deformations u-Z Global Deformations
uz [mm]

0.005
-0.001
0.007
0013
0019

0.025
0.031
0.037
0.043
-0.050
-0.056
0.062

M; .00
Min -0.06.

Max u-Z: 0.005, Min u-Z: -0.062 [mm]
Factor of deformations: 20000.00

Fig. 17. Shell model deformation caused by static load (arch bridge in Rybna nad
Zdobnici).

beam elements, 6716 shell elements and a total of 7202 nodes. The
basic element size was chosen to be 0.3 m. Examples of material proper-
ties used in shell model of arch bridge in Rybna nad Zdobnic{ are shown
in Table 2, where E is modulus of elasticity, G is modulus of shear, v is
the Poisson’s ratio, y is density and « is thermal expansion coefficient.
Materials can be entered as isotropic, elastic and linear into this model.
In case of homogenized masonry, it is necessary to check the tensile
stress so that no tensile bearing strength is exceeded in any direction
(the usual value is 0.05-0.1 MPa). There is a parallel contact between
the existing stone spandrel wall and the new reinforced concrete, in
which the transmission of forces is expected because of the applied
prestressing and the friction between the surfaces. It is advisable to
create a simplified slab model to design the thickness of the spandrel
walls and prestressing cables (see Section 3.1). The prestressing cables
are modelled using beam elements. Prestressing is introduced into the
structure through anchors in new reinforced concrete walls and built-
in deviators. In the case of deviators, it is necessary to check to avoid
local contact breaking of the masonry. In this model, it is also necessary
to capture the behaviour of the surrounding backfill, which affects the
load distribution on the masonry arch and the boundary conditions of
the model, i.e. supports. Generally, the soil exhibits a softer response
to the load than the arch. Therefore, if the maximum load on the
masonry arch is not exhausted, the surrounding soil has minimum
effect on the model. If the tensile load-bearing capacity is exceeded, a

Fig. 19. Cracks between spandrel wall (blocks) and masonry caused by buckling.

mechanism is created, and the arch interacts with the surrounding soil.
In these cases, it is not enough to model only the corresponding stiffness
of the foundation, but you also have to model a complete elastic—
plastic backfill. For these needs, it is necessary to provide a detailed
hydrogeological survey to determine all the necessary parameters for
the numerical model. The model is supported by nonlinear supports
with adequate stiffnesses, which are ineffective in tension.

The inability of the masonry arch to resist tensile stresses was
simulated by inserting linear joints and thus the non-linear behaviour
of the historical masonry of the bridge arches was substituted.

Tensile stresses are completely eliminated by the transverse pre-
stressing and at the same time, compressure intentionally induced
by prestressing is designed at low levels with regard to the masonry
strength. Therefore, use of elastically linear model complies completely
with the resulting behaviour of the structure. This basic presumption of
structures reinforced in this way was verified by the measuring.
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Fig. 18. Road bridge in Semtin, reconstruction by post-tensioning.



L. Klusdcek et al. Engineering Structures 245 (2021) 112898

Table 2
Examples of material properties used in numerical shell model of arch bridge in Rybné nad Zdobnici (Fig. 17).

Type of material Material properties

E [GPa] G [GPa] v -] y [kN/m?] a [1/°C]
Masonry (sandstone, lime mortar) 15 5.7 0.3 24.0 9.0E06
Reinforced concrete (C30/37) 33 13.7 0.2 25.0 1.0E05
Prestressing tendon (Y1860-S7-15.7) 195 75.0 0.3 78.5 1.0E05

ELEVATION J MASONRY VAULT

DISPLACEMENT
SENSOR

- L -

DEFORMATION
e

Fig. 20. Measuring of horizontal strain during post-tensioning.

4. Deformation of arch masonry during prestressing

An important question is how does the masonry of the original
arch and the masonry of supports react to the horizontal prestressing,
i.e. parallel to the bed joint of the bricks. It is necessary to know the
masonry strain for a correct estimation of prestressing losses. Because
of the low prestressing levels (up to 20% of masonry strength, 0.1 to
0.3 MPa in practice), the strain can be expected to not be large and
rather similar to the strain in case of a stress applied in a perpendicular
direction upon the loading surface. The interaction of the adjacent

embankments and backfills behind the arch or support is also unknown
as well as the interaction of the base of foundation.

The authors of the article are probably the first to conduct a short-
term measurement of a deformation response to horizontal prestressing
of bridge arches. The obtained results are presented for two cases of
strengthening of the arch bridge.

4.1. Bridge arch in the city of Semtin

The bridge consists of a cylindrical arch with a centre line in the
shape of a circular segment of brick masonry with a thickness of
450 mm. Sandstone blocks form the support of arch masonry on each
side of the bridge span. The original spandrel walls and supports were
made of stone masonry. The original mortar is lime, partly washed out,
of the 0.2 to 0.4 MPa strength class. The arch span is 4.5 m, the arch
width is 10 m, and the length of the newly made spandrel walls is 18.4
m. Schematic sections of the structure are shown in Fig. 18.

The basic reason for the reconstruction was the leaning out of both
spandrel walls of the bridge and ledges, followed by the formation
of longitudinal cracks between the arch and spandrel walls with a
width of 20-30 mm on the downstream side of the bridge (Fig. 19)
and around 10 mm wide on the upstream side. In accordance with
the nature of the defects mentioned above, the reinforcement of the
arch was designed in such way so that new reinforced concrete walls
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Fig. 22. Road bridge in Ransko, reconstruction by post-tensioning.
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Fig. 23. Spandrel walls were supported for several years.

were added to the original stone masonry spandrel walls by concrete
pouring; stability the new reinforced concrete walls was secured by
transverse prestressing. Load capacities could have been determined
from the longitudinal direction (the bridge was suitable for the standard
loads) without being affected by transverse faults. Adding of these walls
also led to the restoration of the arch by monolithing of the bridge in
the transverse direction, thus eliminating the influence of longitudinal
cracks on the stability and further deterioration of the structure.

Transverse prestressing with free prestressing cables stabilized the
spandrel walls. The cables were assembled from three prestressing
monostrand-type cables with Ls 15.7 mm (protected prestressing
strands). Substitute cable ducts with diameters of 52 mm were drilled
into the original stone arch and led in the shape of an angled curve
under an angle of 10 degrees to the horizontal in the radial planes. They
were drilled from the arch space towards the faces. The cables were
placed in the 70 x 50 mm slots on the bottom surface of the stone arch
— slots created by hand-operated diamond drills. The new reinforced
concrete walls were added by concrete pouring to the original faces
and rests of the lowered spandrel walls.

The measurement of horizontal strain in the course of prestressing
was performed on three measuring bases with a length of 2.2 m
(Fig. 20). The bases were made of steel pylons anchored in the masonry
of the arch and scaffolding tubes. Deformation scanning was performed
using WETA 2 mm inductive displacement sensors with a resolution
of 0.001 mm. A Proceq 200 kN load gauge performed a prestressing
force measuring, and the measuring computer continuously recorded
the strain. The temperature during the measurement was practically
constant + 5 °C. Prestressing of the arch was started after curing of
the filling and sealing injections. The prestressing forces were evenly
introduced into the arch to avoid the effect of uneven tensioning on the
displacement of the concreting added walls. The cables were tensioned
in 20 kN steps up to the value of the prescribed tensioning force of
180 kN.

4.1.1. Arch masonry strain

Measuring over the course of prestressing showed that compression
of the masonry increased evenly in all measured bases. When tension-
ing the individual strands, the masonry was compressed immediately
during the introduction of the prestressing. After the anchoring of
each strand, the deformation degree started to stabilize. After the
prestressing was completed (after tensioning of the last cable), the
increase in compression ceased. The dependence of the masonry strain
on the magnitude of the applied force is shown in Fig. 21.

The following conclusions can be drawn from the resulting depen-
dency:

10

Engineering Structures 245 (2021) 112898

+ All four cables could be tensioned to the assumed and designed
forces of 3 x 180 kN = 540 kN without causing undesirable effects
(cracking, masonry grinding, etc.). Masonry compression was
practically linear, i.e. in the zone of elastic masonry behaviour.
This suggests that the original longitudinal cracks in the arch
(between the brick arch and the original stone spandrel walls)
were properly filled with an injection grout from the standpoint
of statics.

The left side of the arch (the left support) was compressed more
than the right one. The difference is 10% compared to the average
value, which is practically insignificant. The masonry of the arch
compressed regardless of the cohesion between the arch and
the consolidated embankment. The reconstruction of the bridge
took place during regular operation without excavation of the
embankment and without an obvious influence of the leaning of
the new spandrel walls on the original wall and embankment.
The influence of these bonds is therefore not great, and, with
relatively low compression values, virtually only the stiffness
of the arch and of the supports in the horizontal direction is
manifested.

The average maximum compression achieved at the bases of
the arch was 0.27 mm/m’ and 0.28 mm/m’ at the top. This
represents an almost constant compression of the structure along
the elevation in the transverse direction and demonstrates a good
design of the prestressing forces as well as the quality of the
reconstruction. The strain behaviour of the structure is in compli-
ance with our expectations and can be considered a confirmation
of the aforementioned reconstruction system of bridge arches.

4.2. Bridge arch 34-048 Ransko

Longitudinal cracks damaged a bridge on a national road (Fig. 22)
to such an extent that its spandrel walls had to use temporary external
supports for several years (Fig. 23). The original supporting structure is
an elliptical stone masonry arch. The masonry was bricked at the edges
of the arch using hewn granite blocks and with rough blocks inside the
arch area. The arch span is 3.3 m and the bridge width is 10 m.

Leaning of both spandrel walls of the bridge followed by the for-
mation of 20-40 mm wide longitudinal cracks between the arch and
spandrel walls and 2 mm wide longitudinal hairline cracks in thirds
of the arch going up to half the height of the abutments led to the
reconstruction of the road bridge arch. The bad structural condition of
the stone masonry was the reason for deformation of all leaning wing
walls. The active earth pressure damaged the stability of both spandrel
walls, which endangered the safety of the bridge structure.

Reconstruction of the arch was designed with a system of additional
transverse prestressing with concrete added faces. In this way, the arch
was restored by its monolithing in the transverse direction, and thus
the influence of longitudinal cracks was eliminated. The bridge was
extended to a future free width of 9.5 m and a transfer of the planned
cycle path over the creek by overhanging the kerb on the downstream
side was achieved (Fig. 24). This width has not yet been fully utilized
for road traffic since the road width on both sides of the bridge is
narrower. This extension of the bridge, carried out as a part of the
reconstruction, will be used for the planned reconstruction of the entire
road.

The spandrel walls are stabilized by transverse prestressing of three-
strand prestressing cables of monostrand type cables with Ls 15.7 mm.
In the masonry, the cables were placed in substitute ducts and slots,
which were filled with grout and finished after the bridge prestressing.
With regard to the state of disrepair of the bridge, the cables were
prestressed in two phases. First, the cables were prestressed in the bases
of the arch and the remaining cables were prestressed in the entire
height after the spandrel walls were constructed.

Relative compression of the masonry in the middle of the arch
caused by the prestressing force is shown in Fig. 25. The average max-
imum compression at the bases of the arch reached 0.22 mm/m’ and
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Fig. 24. Arch bridge in Ransko after reconstruction.
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Fig. 25. Relative masonry compression in the middle of the arch caused by the
prestressing force.

only 0085 mm/m’ at the top. While the compression in bases is similar
to that of the previous arch, significantly smaller compression at the
top of the arch deserves an explanation.

The measured compression was compared to theoretical models in
which the arch and spandrel walls were modelled using 2D elements.
The same result was achieved with a model which consisted only
of supports and an arch, and the stiffness of the spandrel walls and
the embankment behind them was neglected. This corresponds to the
method of construction of this reconstruction, in which the original
spandrel walls were completely demolished, new ones were encased
into double-sided formwork, and the embankment was restored and
compacted only after their completion. The total compression of the
masonry arch in the bases and thus the supports in their upper part
coincides with the results of the previous arch, and after multiplication
by the bridge width, we acquire the absolute value of compression in
the transverse direction which ranges from 2 to 3 mm. This represents
an almost constant compression of the structure along the height in
the transverse direction and proves a good design of the prestressing
forces and also the proper performance of the reconstruction. The strain
behaviour of the structure is in compliance with the expectation and
can be once again considered a confirmation of the aforementioned
system of bridge arch reconstruction.
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Fig. 26. Measuring the strain of the top cross-section during a static load test.

5. Verification of synergy of separate parts of bridge arch

The synergy of partial parts of the brick bridge arch damaged by
longitudinal cracks can be described by comparing measurements of
relative strains before (2013) and after (2014) the restoration. The
bridge carries the double-track railway line Brno-Ceska Tfebova. Be-
cause of the long-term effect of traffic, longitudinal cracks caused the
bridge arch to divide into two separately acting sections under the
respective tracks and a third, arch section approx. 1.2 m wide, which
threatened to collapse. The first part of the restoration was carried
out in 2014 with new spandrel walls which were statically secured
using lateral prestressing. The measurement was carried out using
the technology for structure synergy verification with a mechanical
amplifier system located in the axes of the tracks no. 1 and no. 2.
The synergy is determined by measuring of the strain of the arch top
cross-section during a verification static load test (Fig. 26) as well as
by a measurement under normal operating load. The measurements
made using the mechanical amplifier are suitable for a more accurate
identification of the bridge arch condition when planning repairs or
reconstructions.

5.1. Description of the bridge

The supporting structure of the railway arch bridge consists of
a segmented brick arch with a clearance of 7.54 m and a camber
clearance of 1.97 m. The height of the arch base above the pavement
is 2.10 m, and the height of the arch top above the road is 4.22 m. The
arch thickness ranges from 35-60 mm, and this value at the bottom
part includes about 35-60 mm of gunite. Both arch heads are formed
with concrete blocks, additionally anchored to the side of the masonry
with bolted stirrups. The arch bases are placed on solid stone blocks.
The spandrel walls on the arch sides are made of brick masonry with a
thickness of 0.45 m.

After the restoration, both arch heads were provided with a rein-
forced concrete spandrel wall (Fig. 27), which distributes the transverse
prestressing applied to the entire cross-section of the arch. Stabilization
of the separated segments of the arch was carried out by introducing
the prestressing in the transverse direction using four tensioning cables.
Within the restoration, the masonry of the entire arch was injected with
cement grout in a 600 x 600 mm grid.

5.2. Bridge condition and defects before the restoration

Apart from determination of geometrical characteristics, the works
performed also included a visual inspection. Its objective was to find
out the condition of the bridge and its visible failures and defects,
such as the detection of cracks, water leakages, surface disruptions and
cavern occurrence in individual parts of the bridge.
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Fig. 27. Railway arch bridge in Brno after the restoration.
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Fig. 28. Arch bridge divided into three separate parts by significant cracks.

Fig. 29. A visible height drop of the separated outer strip.

On the bottom obverse side of the arch, there were visible marks
of leaking before reconstruction. Acoustic research during hammering
revealed that about 50% of the gunite is not connected to a brick
arch, probably because of masonry moisture. There were also a number
of cracks, mainly along the direction of the arch span (longitudinal
direction). The width of longitudinal cracks ranged from a “hairline”
crack to 12 mm, but most of them was from 0.3 to 1.3 mm. Significant
cracks divided the arch into three separate strips (Fig. 28), which
undoubtedly influenced the synergy of the entire structure. In addition,
a height drop compared to other parts of the arch was visible at the
separated outer strip (Figs. 29 and 30). Probes were made during the

12

Engineering Structures 245 (2021) 112898

Fig. 30. A visible height drop of the separated outer strip.

diagnosis to confirm that the cracks are also present in the masonry
and that the masonry is damp. Mostly vertical cracks were also found
in both supports. The support No. 1 was damaged by hairline cracks
and they were found mainly under the arch base, while at support 2,
the cracks were of a width of up to 2.0 mm and they extended up to
% of the height from the base of the arch. Other defects of the bridge
structure corresponded with the age of the bridge.

5.3. Verification of the synergy of the damaged structure by measuring

The main goal of the detailed monitoring of the bridge structure
before restoration was to prove or disprove the hypothesis that the
longitudinal cracks observed at the bottom obverse side of the arch
extend into the masonry and, in the worst case, physically divide the
bridge arch into several separate parts. This division would result in a
significant reduction of the arch synergy in the transverse direction and
thus a reduction of the bearing strength of the structure as a whole.

5.3.1. Measurement technology

Structures from common, sufficiently homogeneous materials (steel,
concrete) can be monitored with sensors (e.g. tensometric or induc-
tance) with a relatively short measuring base length (up to 200 mm).
For masonry structures in which the distance of adjacent masonry
elements exceeds 250 mm, conventional sensors cannot be used with-
out introducing high inaccuracies in the measured quantities. In order
to achieve results with sufficient accuracy, it is necessary to monitor
the mutual change of position of two preselected points, which are,
however, far enough apart to respect local masonry discontinuities.
The displacement measuring itself is complicated by the fact that the
monitored section at the arch bridges is curved.

For the reasons mentioned above, a steel structure of the mechanical
amplifier (Figs. 31 and 32) was designed to monitor the deformation
of the outer fibres in selected cross sections on the obverse side of the
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arch [41]. The essence of the device lies in the possibility of measuring
with sensors that do not adhere to the arch itself. This temporarily e h — (R A, — A 3
installed system requires a geometry that considers the need to record r =4 = (hy+D) Ry — By G
the deformation of an arch section significantly larger than individual
masonry elements. It is possible to determine the size of displacements Ap
and, at the same time, the size of rotation of the arch part located &g = L_B =
between the points of clamping of this structure to the arch. 4, hy 4, 4,
The system consists of two rigid half-frames that are not intercon- Ly- L, h—h (L, L, Ly L_]) (C))
" . 2~ M
nected, and the change of the mutual position of the arch cross-sections = 7
at the point of attachment of the half-frame results in a displacement L,—- 2 (L,— L))
of the spike in the sensor caused by the rotation of the partial segments 27"
of the structure. The actual data recording during measurement shows A
changes in geometry, but it does not provide any specific information er = L—T =
about the degree of strain. Therefore, a simplified theory was derived T -
) o X ) b4y Ry 7 4y A
based on structural-mechanical, flexibility and geometrical characteris- Ly- T (L, - - L L—) (5)
tics, making it possible to determine the strain of the outer fibres of the - hy - hy 2 1
arch. The different value of the relative strains on the reverse and the L, h+t (L,~ L))
obverse side is the result of the change in the radius of the arch, i.e. of hy — hy

the change in curvature.
4, -4
hy = hy

Ap=4,—h,- (2)
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The normal load (self-weight, backfill, payload) causes an increase
in the arc radius. By considering the material parameters of the struc-
ture and the obtained proportions of the relative strains of the selected
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Fig. 33. Installing three mechanical amplifiers for monitoring of the arch behaviour
during static and dynamic load tests.

Fig. 34. Displacement sensor on a mechanical amplifier.

sections on the structure, it is possible to gain insight into the stress
ratios in the masonry. Using multiple mechanical amplifiers on a single
monitored arch provides an insight into the distribution of local loads
and the synergy of possible partial parts — the distribution of the train
running on the outer rail into the entire width of the bridge arch,
the synergy of partial floes on the arch loosened due to lateral tensile
forces.

The deformation measurement on the bridge (Figs. 33 and 34) was
performed in three places along the arch axis:

(1) under the axis of track no. 1 (2.4 m from the edge of the bridge,
direction towards the Cejl street);

(2) under the axis of track no. 2 (2.6 m from the edge of the bridge,
direction towards the Kfenova street);

(3) 0.8 m from the edge of the bridge on the side of track no. 1 (in
the direction to the Cejl street).

A plan view of the position of three of mechanical amplifiers (MA)
is shown in Fig. 35. Their position was chosen with regard to the track
position and the most damaged part of the monitored arch.

5.3.2. Traffic load during the load test

For measurement of deformation resp. relative strains caused by
static load, a locomotive of the 754 series (weight 74.4 t) was used,
which drove on top the axis of the bridge arch with its front axle. A
total of two crossings were performed, both on the track no. 1 (above
MA2). The dynamic effects were measured using the same locomotive,

14

Engineering Structures 245 (2021) 112898

NEW RC
KRENOVA STREET SPANDREL WALL

‘l | ’ i

| L |

\ \ |

| MA1 TRACK NO. 2 |

ZIDENICE DIRECT‘ION

(_7777JMS£77L7_>
‘ ‘ THEBRIDGE MAIN 'fTATION DIRECTION
M& rracknal 1 1 |

|
MA3 I
| N |
CEJL STREET

EW RC
SPANDREL WALL

Fig. 35. Locations of mechanical amplifiers.

which crossed the bridge on track no. 1 twice at a speed of 20 km/h and
subsequently twice at a speed of 40 km/h, each time from the opposite
direction. In addition, regular passenger trains were used in the course
of this test. For the data evaluation, similar crossings of passenger train
sets were chosen, namely twice with the locomotive of the 362 series
(weight 87 t) and twice with the locomotive of the 560 series (weight
37 t). In both cases, the train crossed the bridge in the direction to
Brno-Main train station on the track no. 1 and in the direction to Brno—
Zidenice on track no. 2. In total, ten measurements (two front axle tests
and eight crossings) were evaluated.

5.3.3. Measurement results on a damaged bridge structure

The relative strain values at the top of the arch at the MA points
acquired in the front axle tests are shown in Fig. 36. The values
acquired in the train crossings are shown in Figs. 40 and 41.

The relative strains of the masonry at the location of MA2 above
which the locomotive stood (track no. 1) was significantly higher than
the relative strains of the masonry of the unloaded part of the arch in
the location of MA1 (under track no. 2). MA3 mounted at the edge of
the arch towards the Cejl street (1.6 m from MA2) showed opposite
values of relative strain.This suggests that the arch at MA2 and MA3
does not synergize. These places probably lean against each other,
causing inverse values of relative strains at a distance of only 1.6 m.
Because the outer portal of the arch at MA3 with a width of about 1 m
is torn off, there is a risk of a complete collapse from the rest of the arch
in the next few years. Another atypical phenomenon of the structure’s
behaviour is that in comparison to the idle state, the loaded arch opens
in the upper fibres and compresses in the lower ones at the location
of the MA2. In the case of proper behaviour according to the theory
of elasticity, the arch, when subjected to a concentrated load at the
top of the arch, should open in the lower fibres and compress in the
upper ones. A part of the arch in the place of MA1 appears not to have
any significant damage; however, it would be appropriate to verify this
statement with a more detailed measurement, i.e. installing more MA
under track no. 2.

The measured static load using the locomotive, locomotive crossings
as well as the passenger trains showed identical results. The arch be-
haves discontinuously — like several statically almost non-synergizing
arches. The performed measurements confirmed the hypothesis about
the tearing off of the outer arch strip, in which strains of the top cross
section opposite to the strains in the parts of the arch under the loaded
track occur.
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Fig. 36. The relative strains at the top of the arch obtained during verification of strengthening (measurement before and after strengthening).

Fig. 37. A560 series locomotive passenger train set weighing 37 t was used to measure
deformations by crossing.

5.4. Verification of the repaired construction synergy

5.4.1. Strengthening method and structure repair

Stabilization of the structure and removal of the discontinuity of
the torn parts of the arch in the transverse direction was the funda-
mental prerequisite for the bridge repair. Logically, stabilization of the
separated parts of the segmented arch by introducing a prestressing in
the transverse direction was suggested. After applying crack injections
throughout the arch, prestressing was applied to the structure using
four prestressing cables through the new spandrel walls. The transverse
attachment should, among other things, significantly increase the stiff-
ness of the entire structure and thus the synergy of the arch in the
transverse direction for live load transfer.

5.4.2. Measurement technology and load during re-test

Bridge deformation measurements were made at three specific loca-
tions along the arch axis, at which the measurements were performed
before the arch repair (Fig. 35). Again, a set of mechanical amplifiers
located at the same anchor points was used for the measurement.

560 series locomotive (Fig. 37) passenger train weighing 37 t was
used to measure deformations resp. relative strains from crossing (more
precisely the value captured by the first locomotive axle in the di-
rection of travel). There were 8 measured and recorded crossings of
the train with the 560 series locomotive in 2013 and 4 such crossings
in 2014. The direction and the used track were monitored within the
measurement. The sampling frequency was 50 Hz in both 2013 and
2014 (Fig. 38).
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Year Cross above MA MA1-T MA1-B MA2-T MA2-B
2013 1 -174.10 -33.48 -81.79 8.26
2013 i, -151.13 | -25.76 -76.47 7.13
2013 1 -167.67 -32.68 -79.96 7.76
2013 1 -154.67 -34.38 -79.34 7.82
2013 2 -14.86 10.94 430.57 -48.95
2013 1 -141.52 -30.96 -83.98 8.67
2013 2 -28.59 10.16 428.45 -51.61
2013 al -155.67 -30.77 -86.31 6.09
2014 il -63.54 -10.59 -30.19 8.15
2014 2 -12.33 2.59 -79.33 8.28
2014 1 -68.36 -8.98 -27.87 6.69
2014 2 -10.77 3.15 -89.53 10.51

Fig. 39. Values of relative strain.

5.4.3. Evaluation of measurements on the repaired structure

To compare the condition before and after the reconstruction of
the bridge, the crossings in the same direction and on the same track
were always compared and the comparison was made for the values
measured by the mechanical amplifiers MA1 and MA2. Furthermore,
the measured values were converted to relative strain at the top of the
arch, namely on the obverse (MAx-B) and on the reverse (MAx-T) side
of the arch. The relative strain values are summarized in Fig. 39.

Crossings on track no. 2 — MA1 (Fig. 40)
On the basis of the measured values, it is clear that the arch

was fully compressed before and after the restoration. However, after
the strengthening, the relative strain was reduced from the measured
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Fig. 40. Relative strains at the top of the arch during crossing on track no. 2 (before
and after strengthening).
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Fig. 41. Relative strains at the top of the arch during crossing on track no. 1 (before
and after strengthening).

minimum of —174.10 pm/m to —68.36 pm/m on the reverse side and
from the measured minimum of —34.68 pm/m to —10.59 pm/m on
the obverse side. The increase of the arch stiffness in the transverse
direction before and after the restoration can be stated proportionally
as 2.55:1 for the reverse side of the arch and as 3.27:1 for the obverse
side of the arch. Generally, it can be stated that the stiffness of the arch
in place of track no. 2 above the mounted MA1 increased approximately
three times.

Similarly to the track no. 1 above the mounted MA2, when the
train was crossing on the track no. 2, the strain almost did not change
on the obverse side of the arch (tensile forces were created), and on
the reverse side of the arch, the strain decreased from the measured
minimum —86.31 pm/m to —30.19 pm/m, i.e. in the ratio of 2.86:1.

Crossings on track no. 1 — MA2 (Fig. 41)

On the basis of the measured values, it is clear that when crossing
track no. 1 above the mounted mechanical amplifier MA2, the arch
in the place of the mounted MA1 was pushed on the reverse side
and pulled on the obverse side before and after the restoration. After
strengthening, the relative strain was reduced from the measured mini-
mum of —28.59 pm/m to —12.33 pm/m on the reverse side of the arch.
The relative strain on the obverse side of the arch decreased from the
measured maximum of 10.94 ym/m to 3.15 pm/m. The increase of the
arch stiffness in the transverse direction before and after the restoration
can be proportionally stated as 2.32:1 for the reverse side of the arch
and as 3.47:1 for the obverse side of the arch. In general, it can be
stated that the stiffness of the arch in the place of mounted MA1 was
increased approximately three times.

In the case of track no. 1 above the mounted MA2, the strain was
reduced while crossing on track 1 from the measured maximum of
51.61 pm/m to 10.51 pm/m of the arch obverse side, i.e. in the ratio of
4.91:1. On the reverse side of the arch, the relative strain was reduced
from the measured minimum of —430.57 pm/m to —89.53 pm/m, i.e. in
the ratio of 4.81:1.

The performed measurement confirmed the high efficiency of the
restoration by introducing the prestressing into the bridge arch. By
introducing the prestressing in the transverse direction, the stiffness
has been proven to increase, and the separated parts of the bridge arch
once again act as a single unit — continuously and mutually dependent.
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Fig. 43. Reinforced arch bridge in Rybna nad Zdobnici with new spandrel walls.

The restoration has significantly reduced the strain at the top of the
arch during crossing of trains to about 1/2 to 1/5, which results in an
prolonged service life of the structure.

6. The effect of temperature upon measuring

During the measurement, there are deviations from the theoretical
assumptions in the record. These deviations range from units of %o to
units of %. The rotation of the mechanical amplifiers, changes of the
ambient temperature, the vibrations caused by the technical seismicity,
and the human factor, to name a few, are among the most critical
factors influencing the accuracy of the measured data.

The compensation of the influence of temperature changes during
the measurement can be shown in the behaviour of the bridge arch in
the city of Rybna nad Zdobnici, Czech Republic [42]. The main reason
for the reconstruction of the bridge arch was the leaning out of both
the spandrel walls by up to 180 mm, followed by a disintegration of
the masonry and falling out of the stone blocks. The stability of both
spandrel walls was disrupted, and the stability of the entire structure
was endangered. The bridge arch was also disrupted by longitudinal
cracks of a thickness from 2 to 5 mm, which divided the arch into
self-acting sections.
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Fig. 45. Mechanical amplifier installed at the top of the arch.

Fig. 46. A fully loaded truck was used as a burden for static and dynamic
measurements.

6.1. Description of measured bridge, performed measurements and tests

The supporting structure of the bridge consists of an original stone
arch with a clear span of 5.7 m and a clear camber of 2.85 m (Fig. 42).
The height of the arch base above the reinforced bank of the stream
is 3.2 m, and the height of the arch top above the stream is 7.43 m.
The arch thickness is approximately 0.65 m. The new spandrel walls
are 0.6 m thick and are made of C- / 28 concrete and reinforcing steel
10505 (R). The reconstruction also included an increase in the free
width to 12.0 m using suitably shaped spandrel walls and ledge linings
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Fig. 47. Relative strain on the outer fibres of the arch without filtering out the
temperature.

0.5

o
o

o
o

Temperature [°C]
5

N
3]

! : DEF-T
XL TP S——— R —

0 2000 4000

Time [s]

6000 8000

Fig. 48. Development of surrounding temperature in the course of the measurement.

on which sidewalks are placed (Fig. 43). Replacement cable ducts with
a diameter of 52 mm were placed into the original stone arch to
accommodate the prestressing cables. These were created by precision
drilling with diamond core drills and diamond cutting machines. The
deviators were designed from strip steel with a radius of R = 2.0 m. All
the cracks in the arch and supports had been filled with grout before
the monostrands were stretched. Also, a sealing injection of 0.5 x 0.5 m
grid was carried out, which, to date, continues to prevent water flowing
into the supporting structure.

The measurement of the arch was designed so that was possible
to find out the synergy of the arch in the transverse direction and
at the same time to refine the calculation model for static analysis
and evaluation of results. Measurements using the previously described
mechanical amplifiers were performed at two locations of the arch. The
first location was in the middle of the arch width; the second location
was in the 1/4 of the stone arch width (Figs. 44 and 45). The arch
deflection was also measured in the middle of the arch width to verify
the arch behaviour. In several locations around the structure and near
the arch and sensors, temperature was measured so that the 41 effects
of the temperature could be compensated for.

Both static and dynamic load measurements were performed on the
structure. A fully loaded Liaz 150 truck was used as a burden (Fig. 46).
Total vehicle weight was 18.14 tons (rear axle 11.6 tons; front axle
6.54 tons). In the static load test, the vehicle was placed in the right
lane twice, in the middle of the road twice, and in the left lane once.
The rear axle has always been positioned above the centre of the arch
span. Dynamic measurements during crossings were performed twice
at 30 km/h in the right lane and twice in the middle of the road.
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Fig. 50. Relative strain during axle test no. 3 — vehicle in the middle of the road
above MA1.

6.2. Measurement evaluation

Correcting the record for the effects of temperature change can be
divided into two basic groups. During the measurement, because of
temperature fluctuations, the measuring device is influenced, but also
the masonry structure itself is subject to volume changes because of
thermal inertia. In Fig. 47, it is possible to see the relative strain on
the outer fibres of the bridge arch without filtering out the volume
changes of the masonry bridge arch. The red and blue colours show
the results from mechanical amplifier no. 1 in the centre of the span
and the green and orange colours show the results from mechanical
amplifier no. 2 in the 1/4 of the stone arch width. It is also possible to
easily identify individual static front axle tests and dynamic test load
crossings from the figure. Positive strains of the cross-section between
the individual front axle tests (after removal of the load) were measured
without filtering out of the volume changes of the masonry arch. These
tensile strains are caused by varying temperature. In our case, during
the measurement, the ambient environment was cooled down (Fig. 48),
which led to volume changes of the masonry arch. Moreover, because
the mechanical amplifiers are mounted on the outer surface, positive
strains are immediately recorded. The actual strain of the arch farther
from the surface will be different because of the temperature inertia of
the massive cross-section. Therefore, the measured values have been
adjusted to compensate for this temperature effect. Cooling of the
ambient environment causes the pressure reserve to be pumped out
in the top of the arch and has an almost affine course to temperature
development.

After filtering out the effects of volume changes of the arch caused
by temperature (Fig. 49), the values of the strains in the upper and
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Fig. 51. Deflection during the dynamic crossings.

lower fibres are as expected — positive strains (elongation) on the
surface and negative strains (shortening) on the reverse side of the
arch. The measured values on both surfaces are almost identical in
absolute values (Fig. 50) — inaccuracies are caused by the variable
arch thickness and the contribution of the surrounding embankment,
which shifts the cross-sectional centre of gravity further from the outer
surface of the arch.

Fig. 50 shows the measured values from the front axle test no. 3
when the vehicle stops in the middle of the arch (Fig. 46). During the
front axle test, locally elevated cross-sectional strain values caused by
the regular traffic can be seen; the traffic could not be eliminated during
the measurement, only limited and slowed down to the left outer lane
of the road.

During the dynamic crossings at a speed of 30 km/h, it was possible
to measure strain and deflection from the individual axles of the vehicle
used as a burden. Fig. 51 illustrates the deflections in the middle of the
bridge arch in all four crossings. First, there is approximately half the
deflection from the lighter front axle and then the deflection increases
because of the heavier rear axle. After crossing of the vehicle, the
measured values return to zero, so there is no permanent deformation
of the arch.

7. Conclusion

The described method of strengthening and widening of a masonry
bridge arch using thin reinforced concrete spandrel walls stabilized
by transverse prestressing cables has several advantages. It is simul-
taneously simple, durable and effective. It can be carried out with
traffic limited to a single lane through the centre of the bridge in case
of road arches, or with traffic limited to only one track in case of
railway arches. The restoration with only a partial limitation of traffic is
welcomed by both bridge managers and investors. On average, the costs
of reconstruction represent 40% of the price of the new bridge. If the
quality of the masonry is satisfactory (stone masonry is almost always
satisfactory, brick masonry is conditional on quality), it can always be
recommended. The authors of the paper prove the reliability and long-
term lifetime of this method with practical realizations, and the oldest
application has been in operation without any defects for more than
15 years.

The described structural system is also advantageous because there
is no need to demolish any part of the existing structure in the course
of the application of the new system. The original spandrel walls
become a permanent shuttering for new reinforced concrete spandrel
walls, which will cover the original ones (including their defects) thus
automatically causing a restorative effect of the additional structure.
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The strain of the arch during the prestressing process, which has
been verified experimentally, manifests very small to negligible pre-
stressing losses and the predictability of the static calculations used.

By using a larger number of mechanical amplifiers across the arch,
it is possible to study in more detail the synergy of the parts of the arch
arc separated by cracks. The monolithic character of the arch has been
achieved by the additional lateral prestressing. The described method-
ology can be used for complex monitoring of the behaviour of the whole
structure, evaluating its damage and refining the computational model
according to the current state of the damaged structure.
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