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Sammendrag 

I forbindelse med utvidelsen av europaveg 6 på strekningen Moelv-Biri er det planlagt en ny 

brukonstruksjon over Mjøsa. Statens vegvesen har i samarbeid med Ringsaker- og Gjøvik 

kommune utført konsekvensutredningen som en del av kommuneplanen vedtatt i 2011. Det er 

utarbeidet prosjekteringsforutsetninger og konstruksjonsrapport for prosjektet. Det er 

videreført to linjealternativer for hvor brua skal ligge og utarbeidet sju løsninger for 

utformingen av brua. Fem av løsningsforslagene er betongbruer, mens to av forslagene er 

trebruer.  

 

Den planlagte brukonstruksjonen har en total lengde på ca. 1500 meter. Et av trebru-

alternativene er planlagt som en skråstagsbru med tre tårn og to midtspenn på 120 meter. De 

resterende sidespennene er estimert til 69 meter. Den bærende konstruksjonen skal utformes 

som et kontinuerlig underliggende fagverk utført med limtre. Dekket skal utføres i betong 

med statisk samvirke med fagverket. Størrelsene på spenn, store temperatur utvidelser og 

dybder til sjøbunn gjør dette til et prosjekt som tøyer grensene for hva som er mulig å få til 

med dagens teknologi. 

 

Problemstilling for denne oppgaven: 

«Kan en samvirkebru i betong og limtre være en god løsning for den nye Mjøsbrua?» 

 

Denne oppgaven blir en mulighetsanalyse. Trebrualternativet forutsetter statisk samvirke 

mellom betongdekket og underliggende trefagverk. For å svare på problemstillingen skal vi 

derfor studere samvirketeori og forskning på forskjellige skjærforbindelser. Vi skal også grov 

dimensjonere et spenn av brua. Dimensjoneringen omfatter de aktuelle lastsituasjonene, 

staver, gurter, betongdekket og dybelforbindelser. Til slutt skal vi vurdere miljøpåvirkningen 

fra de to materialene. 

 

Brukonstruksjonen skal modelleres i analyseprogrammet STAAD.Pro. Det skal lages en lokal 

modell som skal benyttes for dimensjonering av dekket. For å vurdere lokale spenninger, 

fordeling av krefter og nedbøying av dekket skal det benyttes FEM analyse. Det skal også 

modelleres en global modell med fem spenn. Dette for å få med tilstrekkelig stivhet og 

effektene av en kontinuerlig konstruksjon. Denne modellen skal benyttes til dimensjoneringen 

av fagverket og bestemmelsen av opplagerkrefter. For å avgjøre hvordan analyseprogrammet 
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behandler samvirkekomponenter skal det modelleres et enkelt samvirkesystem som vurderes 

opp mot manuelle beregninger og hovedmodellen.  

 

For at konstruksjonen skal oppnå statisk samvirke må forbindelsen mellom tre og betong ta 

betydelige skjærkrefter. Skjærforbindelsens ytelse blir derfor avgjørende for å konstruere et 

effektivt samvirkesystem.  Forbindelsene som er studert i denne oppgaven er et kontinuerlig 

stålnett- og et kryss-skruesystem. Systemene har forskjellige egenskaper og fordeler. Det er 

likevel mye som tyder på at det er mulig å oppnå en høyere ytelse med et kontinuerlig stålnett 

som skjærforbindelse. Tidligere studier viser at det er mulig å oppnå en samvirkegrad på mer 

enn nittifem prosent med denne forbindelsen.  

  

For å vurdere tre og betong opp mot miljø er det en rekke faktorer som spiller inn. Dette kan 

for eksempel være bidrag til global oppvarming gjennom CO2 utslipp både i forbindelse med 

produksjon og transport.  Et annet moment kan være tilsetningsstoffer, lim eller impregnering. 

For å vurdere den totale miljøbelastningen benyttes ofte LCA analyser som tar for seg hele 

materialets levetid fra vugge til grav. Det viser seg at tre som materiale kommer noe bedre ut 

en betong på de fleste områder. Når det gjelder utslipp av CO2 er det en markant forskjell. 

Det er mye som tyder på at betong belaster miljøet med 36 % mere CO2 enn treverk. 

 

En samvirkebru utført i betong og limtre kan være et godt alternativ for utformingen av den 

nye Mjøsbrua. Skjærforbindelsen mellom tre og betong er en forutsetning for et 

tilfredsstillende resultat. De andre fem brualternativene for den nye Mjøsbrua er rene 

betongbruer. En fordel med en samvirkebru er lavere egenvekt. Dette kan gi mindre 

belastning på pilarer og fundamenter. Miljøbelastningen fra en samvirkebru vil også være 

mindre enn ved en ren betongbru.    

Abstract  

In connection with the expansion of European road 6 between Moelv-Biri, a new bridge 

structure it is planned crossing the Mjøsa lake. Norwegian Public Roads Administration, in 

cooperation with Ringsaker and Gjøvik municipalities, conducted impact assessment as part 

of the municipality plan adopted in 2011. Design assumptions and design reports for the 

project have been performed.  They follow up two line options for where the bridge will be 
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located, and prepared seven solutions for the design of the bridge. Five of the proposals are 

concrete bridges, while two of the proposals are wooden bridges. 

 

The planned bridge structure has a total length of approx. 1500 meters. One of the wooden 

bridge options is planned as a cable-stayed bridge with three towers and two mid-spans of 120 

meters. The remaining side spans are estimated at 69 meters. The supporting structure must be 

designed as a continuous underlying truss, made of glue-laminated wood. The overlying 

concrete slab must be designed with static interaction with the truss. The length of spans, the 

large temperature variations and the depths of seabed make this a project that pushes the 

limits of what is possible to achieve with today's technology. 

 

The research question of this article is: 

«Is a timber-concrete composite structure a good option for the design of the new bridge 

crossing Mjøsa? » 

 

This task will be a feasibility analysis. The wooden bridge option presupposes timber-

concrete composite action. To answer the hypothesis we shall therefore study timber-concrete 

composite theory and research on various shear connectors. We will also design one free span 

of the bridge. The design includes the appropriate load situations, glue laminated truss, 

concrete slab and dowel connectors. Finally, we will consider the environmental impact of the 

two materials.               

 

The bridge structure will be modeled in the analysis program STAAD.Pro. One model will 

contain local verifications of the concrete slab.  FEM analysis will be used to assess local 

tensions, distribution of forces and deflection. Model two will consist of a global model with 

five free spans. This is to obtain sufficient stiffness and to assess the impact of a continuous 

construction. This model will be used for the dimensioning of the truss. To determine how the 

analysis program treats timber-concrete composite components, one simple composite system 

should be modeled and assessed against manual calculations and the main model. 

 

In order for the construction to achieve composite action the connector between the glulam 

and concrete must withstand considerable shear forces. Performance of the shear connector is 

therefore essential to construct an effective timber-concrete composite system. The shear 

connectors studied in this article are a continuous steel mesh and a cross-screw system. Both 
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systems have different features and advantages. Nevertheless, there is still much to suggest 

that it is possible to achieve a higher performance with a continuous steel mesh as shear 

connection.  Previous studies show that it is possible to achieve almost full composite action.  

Several studies show a composite action of more than ninety- five percent using a continuous 

steel mesh as shear connection. 

 

To assess the environmental impact of wood and concrete there are a number of factors that 

should be considered. This may include contributions to global warming through CO2 

emissions, both in connection with production of the material and transportation. Another 

factor may be additives, adhesives or impregnation. To assess the overall environmental 

impact an LCA analysis is often used to examine the life of the materials from cradle to grave. 

Several studies show that wood as material is slightly better than concrete in most areas. 

However, when it comes to CO2 emissions, there is a marked difference. There is much to 

suggest that concrete accounts for 36% more CO2 emissions than wood. 

 

A timber-concrete composite structure can be a good option for the design of the new bridge 

crossing Mjøsa. The shear connector between wood and concrete is essential for a satisfactory 

result. The other five bridge options are concrete bridges. One advantage of a timber-concrete 

composite structure is low self-weight. This could mean less strain on the pillars and 

foundations compared with the concrete option. The environmental impact from a timber-

concrete composite structure will also be lower than with a pure concrete structure. 
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1. Innledning 

1.1 Definisjoner 

- NS-EN 1990:2002+NA:2008 Eurokode –Grunnlag for prosjektering av 

konstruksjoner. Benevnes heretter kun EC. 

-  NS-EN 1991-1-1:2002+NA:2008 Eurokode 1: Laster på konstruksjoner – Del 1-1: 

Allmenne laster, tetthet, egenvekt og nyttelaster i bygninger. Benevnes heretter EC 1-

1. 

- NS-EN 1991-2:2003+NA:2010 Eurokode 1: Laster på konstruksjoner –Del 2: 

Trafikklast på bruer. Benevnes heretter EC 1-2. 

- NS-EN 1991-1-4:2005+NA:2009 Eurokode 1: Laster på konstruksjoner - Del 1-4: 

Allmenne laster –Vindlaster. Benevnes heretter EC 1-4. 

- NS-EN 1992-1-1:2004+NA:2008 Eurokode 2: Prosjektering av betongkonstruksjoner 

– Del 1-1: Allmenne regler og regler for bygninger. Benevnes heretter EC 2-1. 

- NS-EN 1992-2:2005+NA:2010 Eurokode 2: Prosjektering av betongkonstruksjoner – 

Del 2: Bruer. Benevnes heretter EC 2-2. 

- NS-EN 1995-1-1:2004+NA:2010 Eurokode 5: Prosjektering av trekonstruksjoner – 

Del 1-1: Allmenne regler og regler for bygninger. Benevnes heretter EC 5-1. 

- NS-EN 1998-1:2004+NA2008 Eurokode 8: Prosjektering av konstruksjoner for 

seismisk påvirkning – Del 1: Allmenne regler, seismiske laster og regler for 

bygninger. Benevnes heretter som EC 8-1. 

- Statens vegvesen Håndbok 185 – Bruprosjektering Eurokodeutgave. Benevnes heretter 

som HB 185 

1.2 Tema 

Våren 2013 ble det opprettet kontakt med bruseksjonen hos Statens vegvesen med hensyn på 

tema for bacheloroppgave. Høsten samme år ble det klart at vi skulle få oppgaver tilknyttet ny 

trebru over Mjøsa. Dette var noe vi umiddelbart syntes virket interessant, og vi takket ja til 

tilbudet. Ingen i gruppen har tidligere erfaring med brukonstruksjoner. Det meste av teori om 

last og dimensjoneringsregler er ukjent for gruppen. Oppgaven er derfor en mulighet til å vise 

at den grunnleggende fagkunnskapen som er opparbeidet gjennom studiet kan benyttes til å 

løse en ny og ukjent problemstilling.  
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Trebruer er ikke noe nytt for Statens vegvesen. De har i over 20 år brukt tre som materiale i 

ca. 200 bruer. De har hele tiden drevet utviklingsarbeid på området i samarbeid med 

konsulenter, arkitekter, industri og myndigheter. Det som er nytt for dette prosjektet er 

dimensjonene det er snakk om, og at Statens vegvesen ønsker at en alternativt trebru skal 

være en samvirkekonstruksjon. Brukonstruksjonen har en total lengde på ca. 1500 meter. Det 

er planlagt to midtspenn på 120,75 meter med tre tilhørende tårn. De resterende sidespennene 

er estimert til 69 meter. Størrelsene på spenn og dybder til sjøbunn gjør dette til et prosjekt 

som tøyer grensene for hva som er mulig å få til med tre etter dagens kunnskapsnivå 

(Lundsbakken 2013). 

1.3 Bakgrunn 

Bakgrunnen for denne oppgaven er utvidelsen av E6 nordover og ny bruforbindelse over 

Mjøsa. E6 er i følge Lundsbakken (2013) den riksveien med størst betydning for landet. Den 

forbinder Norge mellom nord og sør og har en sentral funksjon i trafikken mellom Østlandet 

og Nord-Vestlandet. E6 forbinder også Norge med resten av Europa. Langs E6 ved 

Mjøsregionen er det høy befolkningstetthet og det fraktes mer varer og personer enn langs 

noen annen riksvei i Norge (Samferdselsdepartementet 2003). 

 

Nasjonal transportplan 2006-2015 gir grønt lys for utbygging av firefelts E6 mellom 

Gardermoen og Kolomoen. Det ble samtidig gitt føringer for at E6 kunne ferdigstilles helt til 

Lillehammer avhengig av konsekvensutredninger og at veien delvis kunne finansieres lokalt 

med bompenger (ibid.). 

 

I forbindelse med konsekvensutredninger gjort for veistrekningen Moelv-Biri, har bygging av 

ny bru over Mjøsa kommet opp som et aktuelt tema. Konsekvensutredningen har blitt gjort av 

Statens vegvesen i samarbeid med Ringsaker- og Gjøvik kommune. Utredningene er en del av 

kommunedelplanene vedtatt i 2011 i begge kommunene. I et silingsdokument fra sommeren 

2012 har det blitt gjort et utvalg på hvilke trasevalg for kryssing av Mjøsa som skal bli 

videreført i planarbeidet. Det er også lagt til grunn at den eksisterende brua skal rives fordi det 

ikke vil være økonomisk forsvarlig å beholde den (Lundsbakken 2013).  

 

Som en del av kommuneplanen er det utarbeidet prosjekteringsforutsetninger og 

konstruksjonsrapport. Det er videreført to linjealternativer for hvor brua skal ligge og 
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utarbeidet sju løsninger for utformingen av brua. Fem av løsningsforslagene er betongbruer, 

mens to av forslagene er trebruer. Forutsetning for trebrualternativet er at bruen utformes med 

statisk samvirke mellom tre og betong. Det er laget 3D-modeller for alle bruforslagene og 

gjort statiske og geotekniske beregninger i en slik grad at man er sikker på at forslagene kan 

gjennomføres (ibid.). 

1.4 Problemstilling 

Problemstilling for denne oppgaven: 

«Kan en samvirkebru i betong og limtre være en god løsning for den nye Mjøsbrua?» 

 

For å besvare problemstillingen skal vi: 

• studere samvirketeori, forskning på skjærforbindelser, prosjekteringsteori, materialer, 

bruk av STAAD.Pro og miljøkonsekvenser ved bruk av tre og betong. 

• beskrive og benytte teori og informasjon nevnt ovenfor. 

• modellere et enkelt samvirkesystem i analyseprogrammet. Dette skal kontrolleres opp 

mot manuelle beregninger. Hensikten med dette er å avgjøre hvordan 

analyseprogrammet behandler samvirke mellom tre og betong. 

• modellere deler av brukonstruksjonen i analyseprogrammet.  Betongdekket skal 

samvirke med det underliggende fagverket. Dekket og fagverket skal dimensjoneres 

med bruk av prosjekteringsteori og manuelle beregninger. Resultatet skal vurderes opp 

mot samvirketeori og påvirkningen på miljøet. 

1.5 Begrensninger 

Å prosjektere og dimensjonere en bru av denne størrelsen er en omfattende prosess. Dette 

medfører at vi må gjøre noen avgrensninger i forhold til vår oppgave. I samarbeid med 

veileder er det besluttet å kun dimensjoner utvalgte deler av brukonstruksjonen. Det er 

besluttet at pilarer, tårn, kabler, fuger, utmattingslaster, ulykkes laster, brann dimensjonering, 

temperaturutvidelse og geotekniske forhold ikke blir en del av oppgaven. 

 

Det er utarbeidet to forslag til utforming av den nye Mjøsbrua. Den mest aktuelle er i følge 

Statens vegvesen alternativet med to midtspenn på 120,75 meter og tre tilhørende tårn. Som 
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en konsekvens av at gruppen har valgt å utelate tårn og kabler skal vi studere alternativet med 

flere like spenn på 69 meter med noen estetiske modifikasjoner. 

 

Figur 1 Brualternativ 69 m spenn (Kilde: Statens vegvesen 2013) 

 

 

 
Figur 2  Oversikt 69 m spenn med 120 m midtspenn (Kilde: Statens vegvesen 2013) 
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2. METODE 

For å svare på problemstillingen i denne oppgaven skal det benyttes både kvalitative og 

kvantitative metoder. De kvalitative metoder omfatter teorigrunnlaget og prosjekteringsregler.  

Når det gjelder kvantitative metoder så omfatter det tallmaterialet fra simuleringer og 

beregninger utført i analyseprogrammet. 

 

For prosjektering av bruer vil bestemmelsene i plan- og bygningsloven overholdes ved å legge 

til grunn HB 185 og eurokode standardene beskrevet i kapittel 1.1. HB 185 gjelder foran 

eurokodene. Siste versjon av HB 185 kom i 2011 og er tilpasset de nye eurokodene. 

Momenter som ikke er nevnt i HB 185 må følge retningslinjene i de respektive eurokodene. 

HB 185 danner grunnlaget for denne oppgaven. 

 

Eurokodene er en felles europeisk standardserie for prosjektering av konstruksjoner. 

Standardene er komplettert med nasjonale tillegg som beskriver de nasjonale parameterne. 

Det er utarbeidet egne standarder for prosjektering av bruer og lastvirkninger på bruer, dette 

er EC1-2, EC2-2, EC5-2.  Ved å legge eurokodene til grunn for dimensjoneringen 

dokumenterer man at kravene til sikkerhet, egenskaper og utførelse er ivaretatt. 

 

FEM-analyseprogrammet STAAD.Pro skal benyttes til statiske beregninger. Det vil bli 

gjennomført forsøk med flere forskjellige lastsituasjoner. Hovedhensikten med dette er å finne 

det mest ugunstige resultatet som deretter kan danne grunnlaget for dimensjoneringen. Dette 

skal sikre tilstrekkelig sikkerhet for beregningene. Et utvalg av resultatene fra 

analyseprogrammet skal også kontrolleres med manuelle beregnings metoder. 

 

Det finnes ingen kjente trebruer i Norge med statisk samvirke mellom tre og betong. For å 

belyse denne problemstillingen er det nødvendig å studere forskningen som er utført på 

området de senere årene. I Sverige har Lukaszewska (2009) forsket på flere forskjellige 

skjærforbindelser mellom tre og betong. Dette er utført ved Luleå University of Technology. 

Det er også forsket på et samvirkesystem i Wiesbaden, Tyskland. Forskningen er utført av L. 

Bathon og O. Bletz (2006) og omhandler bruk av et kontinuerlig stålnett som 

skjærforbindelse. Det er også utført forskning på samvirke og skjærforbindelse ved NTNU. 

Denne forskningen er utført av Skaare (2013). 
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Brukonstruksjonen i denne oppgaven skal også vurderes opp mot miljø. For å belyse dette 

spørsmålet benyttes teori fra rapportene: «Miljøeffekter ved bruk av tre» (Alfredesen mfl. 

2008) og «E6 Vinstra-Sjoa; Livsløpsvurdering (LCA) for 3 brualternativer» (Hammervold og 

Grossrieder 2011). Den første oppdragsrapport er utarbeidet av organisasjonen Skog og 

landskap. Denne organisasjonen er en del av treindustrien og kan derfor ha egeninteresse av at 

treverk kommer fordelaktig ut i forhold til andre materialer. Resultatene må derfor vurderes 

opp mot andre kilder. Den andre rapporten er utarbeidet av MISA AS. Dette er et uavhengig 

konsulentselskap som har spesialisert seg på miljøsystem analyser. 
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3. TEORI  

3.1 Limtre  

Bruken av limtre som byggemateriale ved større konstruksjoner går helt tilbake til 1901 da 

Otto Karl Friedrich Hetzer fikk patent på selve limtrekonstruksjonen i Sveits (Carling, 

Holmestad og Gross 2002). Limtre blir i dag benyttet i svært mange forskjellige typer 

konstruksjoner, og det er kun arkitekten og ingeniørens fantasi som setter begrensninger i nye 

bruksområder. Det vil alltid kunne diskuteres hvor miljøvennlig de forskjellige materialene er, 

dette er også omtalt i denne oppgaven under kapitel 3.5. Men at limtreprodukter i all hovedsak 

er et naturprodukt kommer vi ikke utenom. Hver eneste dag øker trebestanden i norske 

skoger, og hver eneste dag føres gammelt tre tilbake til naturen i forråtnelsesprosessen. 

 

Oppbygningen av limtre kan grovt sett deles opp i to typer, homogene og kombinerte 

limtreprodukter. De homogene limtreproduktene består av ensartede lameller gjennom hele 

tverrsnittet, mens i de kombinerte benyttes det lavere fasthetskvalitet i senter seksjonen av 

tverrsnittet. Siden mange limtrekonstruksjoner har høyest krav til momentkapasitet utgjør 

lavere kvalitet i senter mindre for den totale kapasiteten. Kostnadene for kombinerte 

limtreprodukter blir også lavere.   

 

I større trekonstruksjoner er i dag bruken av limtre enerådende. Spesielt fikk bruken av limtre 

en stor økning i Norge etter videreutvikling av dybel-utregning i forbindelse med utbyggingen 

til Lillehammer OL i 1994. Spesielt de store spennene i Vikingskipet på Hamar med fritt 

opplagt gitterdrager i limtre på 96 m (HOA 2014), og senere takbjelkene i terminalen på nye 

Oslo Lufthavn Gardermoen. 

3.2 Betong  

Bruk av betong som byggemateriale går langt tilbake i tid. I følge Jahren (2011) viser Aïctin 

til forfattere som mener at betonger av kalklim ble benyttet 10 - 20 000 år tilbake i tid. De 

tidligste betongene som ble brukt hadde gips, kalk eller pozzolan som bindemiddel for 

tilslaget. Den kalkbaserte betongen herdet i luft, mens betongen med pozzolan, såkalt 

hydraulisk betong, kunne herde under vann og hadde bedre bestandighet. Det var særlig under 

romertiden at den pozzolanbaserte betongen begynte å bli tatt i bruk (Jahren 2011). 
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I Norge ble betong for første gang benyttet i 1764 ved oppføring av Farrisdammen i Larvik 

(ibid.). I årene som har gått fra Farrisdammen ble bygget har betongen hatt en stor utvikling 

både teknologisk og i forhold til anvendelse. I dag blir betong brukt til alt fra de enkleste 

pusse- og mure-arbeider til høyteknologiske byggverk som store bruer og skyskrapere. Særlig 

har anvendelsen, av betong som byggemateriale, skutt fart på 1900-tallet.  

 

Det ble produsert 100 000 tonn betong i Norge på starten av 1900-tallet, og mot slutten av 

tiåret 1960 ble det produsert 2,7 millioner tonn (ibid.). I følge Jahren (2012) brukes det, på 

verdensbasis, årlig fersk betong som tilsvarer en mengde omtrent lik en prisme på høyde med 

Mount Everest og som har grunnflate på 1 x 1 km. Han sier videre at dette utgjør et 

materialforbruk som er over det dobbelte av det totale forbruket av alle andre 

byggematerialer. 

 

Utover 1900-tallet har betongens egenskaper stadig blitt utviklet gjennom nye 

produksjonsmetoder, blandingsforhold og tilsetninger. Tilsetningene i betongen har bidratt til 

bedre materialegenskaper, og i dag utgjør dette blant annet luftinnførende stoffer, 

plastiserende-, superplastiserende- og retarderende-midler. Slike tilsetninger er med på å 

bedre betongens egenskaper i forhold til anvendelsesområdet.  

 

Et annet eksempel er mineralsk tilsetning i form av silikatstøv. Tilsetting av silikatstøv i 

betong gir den bedre fasthets- og bestandighetsegenskaper, og er vanlig i høyfaste eller 

høybestandige betonger (Jahren 2011). Norsk ferrosilisiumsindustri har levert silikatstøv til 

produksjon av denne typen betong, og er også en viktig årsak til at Norge har bidratt til 

utviklingen av denne betongtilsetningen. Verdens første store bruprosjekt som brukte 

silikatstøv i betongen var Mjøsbrua i perioden 1983-85 (ibid.). 

 

Utviklingen i betongteknologien har gått fremover, og i dag er det vanlig å benytte betong 

som er spesialtilpasset til et hvert bruksområde. Det har for eksempel blitt produsert og 

benyttet superhøyfaste betonger, med trykkfasthet på opptil 200 N/mm2, i reelle 

betongkonstruksjoner (Jahren 2012). Et annet eksempel er permeable betonger som har mere 

hulrom enn normal betong, men fortsatt styrke nok til å kunne brukes i konstruksjoner. En 

slik betongtype slipper lett gjennom vann og kan egne seg til bygging av vei og gater (ibid.). 
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At betong er et velegnet og mye brukt materiale i bygging av bruer må nesten sies å være 

almen viten i dag. Kjører man på en større hovedvei er sjansen stor for at man ser en større vei 

konstruksjon i betong. Det siste store bruprosjektet i Norge som involverte betong som 

byggemateriale er Hardangerbrua som sto ferdig våren 2013. Her var riktignok ikke selve 

frembygget utført i betong, men i stål. Allikevel gikk det med en anselig mengde betong til 

både brutårnene, på 200,5 meters høyde, og til kabelforankringen i hver ende av brua 

(Vegvesen 2013). 

3.3 Samvirke mellom tre og betong  

3.3.1 Generelt 

Trebrualternativet bør i følge Statens vegvesen være en samvirkekonstruksjon. 

Betong og tre har forskjellige egenskaper både når det gjelder miljøpåvirkning og 

deformasjoner. Forbindelsen mellom betongdekket og limtrebjelken må derfor ta betydelige 

skjærkrefter for at konstruksjonen skal oppnå statisk samvirke.  Det finnes ingen kjente 

trebruer i Norge med statisk samvirke. Vi vil derfor belyse samvirketeori, og forskning på 

forskjellige skjær forbindelser. 

3.3.2 Samvirketeori 

For å illustrere forskjellen på tilfeller med og uten samvirke kan vi ta utgangspunkt i en fritt 

opplagt bjelke med overliggende betongplate. Dette systemet blir så utsatt for en kraft som 

skaper et bøyemoment. I tilfeller hvor det ikke er samvirke mellom elementene kan bjelken og 

platen gli fra hverandre uhindret under bøying. Det vil ikke oppstå horisontale krefter eller 

friksjonskrefter. Begge elementene har da selvstendig nøytralakser. Dette medfører at bjelken 

får stor nedbøying. Når det gjelder tilfellet med full samvirke mellom elementene oppnår 

bjelken full stivhet og det oppstår ingen glidning. Horisontale skjærkrefter overføres gjennom 

forbindelsen.  Tverrsnittet får da en felles nøytralakse. Samvirkebjelken motstår da nedbøying 

på en svært god måte (Lukaszewska 2009). 
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Figur 3 Effekten av samvirke (Kilde: Lukaszewska 2009) 

For å ta de horisontale kreftene som oppstår i en samvirke konstruksjon har det tradisjonelt 

vært benyttet mekanisk forbindelser. Eksempler på mekaniske forbindelser er spiker, skruer, 

armeringsjern, nedsenkede skruer, eller en type bulldog.  En utfordring med de tradisjonelle 

metodene er at det under påvirkning av krefter oppstår deformasjoner som fører til glidning 

mellom komponentene.  Dette svekker bjelkens evne til å motstå krefter og en slik bjelke 

oppnår bare delvis samvirke. En fullstendig samvirkebjelke kan være vanskelig å oppnå. En 

liten glidning mellom elementene kan derimot være hensiktsmessig. Skjærkreftene blir da 

omfordelt langs forbindelsen (ibid.). 

 

Skjærforbindelsen mellom limtre og betong komponentene blir derfor avgjørende for å oppnå 

en høy grad av samvirke.  Forbindelsen må overføre skjærkreftene på en effektiv måte og er 

nøkkelen for samvirkesystemets ytelse. Når det gjelder skjærforbindelsens kapasitet kan 
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denne klassifiseres med stivheten (k). Denne verdien er også omtalt som glidemodulen. I 

følge Lukaszewska (2009) kan en samvirkegrad på mer enn 95 % oppnås med en glidemodul 

k som er større enn 400 kN/mm (ibid.). 

3.3.3 Forskning på samvirkeelementer 

I de senere år er det gjennomført flere forskningsprosjekter som omhandler samvirke mellom 

tre og betong. Bathon og Bletz (2006) har forsket på et samvirke system som kalles HBV. 

Dette systemet består av prefabrikkerte samvirke elementer.  Systemet omfatter elementer til 

tak, vegger, dekker og brukonstruksjoner.   

 

I følge Bathon og Bletz (2006) er skjærforbindelsens ytelse avgjørende for å oppnå et 

effektivt samvirkesystem. Når den utsettes for krefter bør den være stiv mellom 

komponentene i det elastiske område og duktil i det plastiske område.  For å oppnå dette er 

det benyttet et kontinuerlig stålnett som skjærforbindelse. Halvparten av stålnettet limes inn i 

en slisse i toppen av en limtrebjelke. Den andre halvdelen støpes inn i betong elementet og 

forankres til armeringen. Dette har vist seg å gi en stivere forbindelse mellom limtre og 

betong enn tidligere løsninger (ibid.). 

 

 

Figur 4 Stålnett som skjærforbindelse (Kilde: www.hbv-systeme.de) 
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HBV systemet har blitt omfattende testet ved «Material Testing Laboratories» i Wiesbaden, 

Tyskland. Det har blitt produsert og testet fullskala samvirke elementer med spenn opp til 10 

meter. Elementene har blitt testet for skjær, moment, langtids og korttids nedbøying.  

Resultatene fra disse testene vise at med fastlimt stål nett som skjærforbindelse oppnår man 

nesten full samvirke mellom betongdekket og limtrebjelken.  Glidemodulen k for HBV 

skjærforbindelsen oppnår en ytelse på 415 kN/mm (ibid.). 

 

Det er også utført omfattende forskning på skjærforbindelser mellom tre og betong ved Luleå 

University of Technology. Lukaszewska (2009) har i sin doktorgradsavhandling testet mange 

forskjellige typer forbindelser. En av forbindelsene var et stålnett av samme type som 

beskrevet over. Dette ble støpt inn i betongen og deretter limt fast i slissen på limtrebjelken 

med en type epoxylim. I denne testen oppnådde løsningen med stålnettet en glidemodul k på 

483 kN/mm (ibid.). 

 

Allikevel, fremheves noen utfordringer knyttet til denne metoden. Metoden krever et 

kontrollert miljø med konstant temperatur og luftfuktighet under prefabrikasjons-prosessen.  

Dette i tillegg til at epoxy limet har en lang herdetid medfører at Lukaszewska vurderer 

prosessen som kostbar. Det krever også stor nøyaktighet og plassere stålnettet under støpe 

prosessen. En annen utfordring ble lekkasjer fra forskalingen under herdeprosessen. Dette 

medførte rustdannelser på stålnettet (ibid.). 

 

Det er også utført forsøk med stålnett som skjærforbindelse ved NTNU i Trondheim. Det ble 

testet et betongdekke med to underliggende laminerte limtrebjelker og et skjærelement. 

Betongen ble armert med fiberarmering. Lengden på dekket er 8 meter. I følge Skaare (2013) 

oppnådde man i dette forsøket en glidemodul k på 215,87 kN/mm. Dette resultatet er 

betydelig svakere enn tidligere studier. Årsaken til dette beskrives å være manglende lim i 

slissen og feil retning på åpningene i stålnettet. Etter testen ble det observert at det manglet 15 

mm med lim langs det kontinuerlige stålnettet (Skaare 2013).  

 

Bruken av fiberarmering i betongdekket fremheves også som en forklaring. Det er uvisst om 

denne penetrerer stålnettet på en hensiktsmessig måte og sikrer tilstrekkelig forankring. 

Likevel, forbindelsen oppnådde en samvirkegrad på mer enn 60 %. Dette er et godt resultat 

selv om det var forventet en høyere grad av samvirke. Samvirkesystemet ble også testet for 

svingninger og vibrasjoner. Tre er et lett materiale som kan settes i svingninger som følge av 



 13 

forskjellige lastsituasjoner som nyttelast og vind. Resultatene fra denne testen viser at 

skjærforbindelsens ytelse har stor betydning for nedbøyingen, men mindre betydning når det 

gjelder frekvensen(ibid.).  

 

Et annet skjærsystem som kan være aktuelt for Mjøsbrua er i følge Statens vegvesen et 

skruesystem som er mye benyttet i Tyskland. Dette systemet består av mange par med skruen 

som settes i kryss med 45 graders vinkel ned i treverket. Fordelen med dette systemet er en 

rask og kostnadseffektiv montasje som kan gjøres på byggestedet. Material kostnadene 

forbundet med skruer er også betydelig lavere enn andre alternativer (Lukaszewska 2009). 

 

I følge avhandlingen til Lukaszewska har Ceccotti (1995) klassifisert forskjellige 

skjærforbindelser inkludert dette skruesystemet. Forbindelsene er klassifisert etter stivheten 

og graden av samvirke. Kryss-skruesystemet er plassert i gruppe A som har lavest grad av 

samvirke av alle skjærforbindelsene i testen. Det fremheves også at en annen test utført av 

Meierhofer (1992) viser at kryss-skruesystemet har oppnådd en samvirkegrad på 60% 

(Lukaszewska 2009) 

3.4 Elementmetoden og STAAD.Pro 

3.4.1 Elementmetoden 

I følge Bell (2011) er elementmetoden blant dagens viktigste numeriske løsningsmetoder for 

matematiske problemer som kan uttrykkes med bruk av differensialligninger. Den har fått 

navnet sitt av Clough i 1960. På engelsk heter elementmetoden "Finite Element Method" også 

kjent under forkortelsen "FEM". 

 

Kort fortalt går metoden i prinsippet ut på å dele inn en konstruksjon i elementer og 

knutepunkter eller noder. For et fagverk vil dette bety at det deles opp i mindre 

bjelkeelementer, med noder i hver ende av elementet. Fagverket "kobles" så sammen i nodene 

der det i virkeligheten vil være naturlig å ha sammenføyninger (f.eks. spikerplater). En 

betongplate vil måtte deles opp i mindre elementer som enten er trekantede eller firkantede. 

Dette vil innebære flere noder per element enn for et fagverk. På bakgrunn av påsatte laster og 

elementenes stivhet beregnes så forskyvningen i nodene. Den utregnede 
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deformasjonen/forskyvningen gir dermed anledning til å regne ut konstruksjonens respons i 

form av spenninger og krefter. 

 

Sammenhengen mellom påført kraft, stivhet og forskyvning kan settes opp på denne måten 

(Irgens 2006): 

 

𝑁 =
𝐸 ∙ 𝐴
𝐿 ∙ 𝛿 

 

Hvor N er aksialkraft [N], E er elementets E-modul [N/mm2], A er elementets tverrsnitts areal 

[mm2], L er elementets utgangslengde [mm] og δ er elementets deformasjon [mm]. Brøken 

E∙A/L utgjør elementets aksiale stivhet. Sammenhengen beskrevet over kan også skrives på 

matriseform: 

 

𝐍 = 𝐒 𝛅  

 

S utgjør her stivhetsmatrisen. Den ukjente forskyvningen, δ , beregnes med lineær algebra. 

Forskyvningsmetoden kombinert med matrise matematikk egner seg godt for beregninger 

utført med dataprogrammer, og er tilnærmet dominerende på dette området (Bell 2011). 

3.4.2 STAAD.Pro 

Dette er et beregningsprogram for konstruksjoner som er basert på elementmetoden. Utgiver 

og utvikler av denne programvaren er Bentley. I denne oppgaven skal STAAD.Pro V8i ss5 

brukes til å gjøre statiske beregninger for den nye Mjøsbrua. Benevnes heretter STAAD.Pro. 

 

STAAD.Pro er et beregningsprogram laget primært for bygnings- og veikonstruksjoner som 

bruer, hus, industribygninger, damanlegg og lignende (Bentley 2014). Programmet har et 

grafisk brukergrensesnitt som gir full utnyttelse av programmet, men det er også mulig å 

bruke programmet ved å benytte tekstbaserte kommandoer for å lage en matematisk 

beregningsmodell. Programmet benytter linjer for å representere bjelker og søyler, mens for 

eksempel vegger og dekker blir representert ved trekant- eller firkantelementer. Massive 

blokker blir representert ved såkalte mursteinselementer. Noder eller ledd utgjør elementenes 

koblingspunkt mot hverandre (ibid.). 
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Programmet kan gjøre analyser etter både første- og andre-ordens teori, og det er lineær- eller 

matrise-algebra som ligger til grunn for beregningsmetodikken. Programmet skal brukes 

primært i denne oppgaven til å finne brukonstruksjonens lastvirkninger på bakgrunn av 

materialstivhetene og lastene som blir lagt inn i modellen. STAAD.Pro kan også brukes opp 

mot Eurokoder (og andre koder) for å kontrollere at en konstruksjon holder i forhold til de 

gitte spesifikasjonene i disse reglene (ibid.). 

 

I Figur 5 nedenfor er det globale koordinatsystemet i STAAD.Pro, definert med positive 

akseretninger. U1, U2 og U3 angir positive forskyvninger langs henholdsvis x-, y- og z-akse. 

U4, U5 og U6 angir positiv rotasjon om henholdsvis x-, y- og z-akse. 

 

Figur 5 Globalt koordinatsystem i STAAD.Pro (Kilde: STAAD.Pro, Bentley) 

Det lokale koordinatsystemet for et bjelkeelement er definert med positive akseretninger i 

Figur 6. Node "I" og node "J" i figuren er henholdsvis start- og ende-noder for 

bjelkeelementet. En definisjon av benyttede krefter og momenter for bjelkeelementer i 

STAAD.Pro blir: 

• Fx er aksialkraft hvor strekk har positivt fortegn og trykk negativt fortegn 

• Mz er moment om elementets lokale z-akse 

• My er moment om elementets lokale y-akse 
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Fx har benevnelsen [kN]. Mz og My har benevnelsen [kNm]. 

 

 

Figur 6 Lokalt koordinatsystem på bjelkeelementer i STAAD.Pro (Kilde: STAAD.Pro, Bentley) 

Øverst i Figur 7 nedenfor er det lokale koordinatsystemet for plateelementer definert med 

positive akseretninger. Tegnes elementet i alfabetisk rekkefølge fra node "I" til node "L" vil 

koordinatsystemet få positiv z-retning pekende oppover. Alle spenninger og momenter i Figur 

7 vises med positive retninger. Definisjonen av benyttede spenninger og momenter for 

plateelementer blir: 

• SX og SY er aksialspenninger i henholdsvis lokal x- og y-retning, hvor strekkspenning 

har positivt fortegn og trykkspenning har negativt fortegn 

• SQx og SQy er skjærspenninger på tvers av elementets sideflate normalt på 

henholdsvis x- og y-aksen. 

• Mx og My er momenter i henholdsvis x- og y-retning. Sagt på en annen måte; Mx er 

momentet om lokal y-akse og My er momentet om lokal x-akse, på elementet. 

 

Alle spenningene på plateelementene har benevnelsen [N/mm2]. Momenter på 

plateelementene har benevnelsen [kNm/m]. 
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Figur 7 Lokalt koordinatsystem for plateelementer i STAAD.Pro, og positive retninger for spenninger og momenter 

(Kilde: STAAD.Pro, Bentley) 

3.5 Miljøpåvirkning  

3.5.1 Generelt 

For å vurdere vår konstruksjonsløsning opp mot miljø er det en rekke faktorer som spiller inn. 

Dette kan for eksempel være bidrag til global oppvarming gjennom CO2 utslipp. Både i 

forbindelse med produksjon og transport.  Et annet moment kan være tilsetningsstoffer, lim 

eller impregnering som kan ha en betydelig påvirkning på miljøet. Hvordan materialene 

behandles etter endt levetid har også betydning for den totale miljøbelastningen. For å vurdere 

den totale miljøbelastningen benyttes ofte LCA analyser som tar for seg hele materialets 

levetid fra vugge til grav. 

   

Helt siden 1750 har utslippene av klimagasser økt markant som følge av menneskelig 

aktivitet. Dette gjelder i hovedsak klimagassene karbondioksid, metan og lystgass. Fra 1979 
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til 2004 har utslippet av CO2 økt med 80 %. Hovedgrunnen til det økte utslippet av CO2 er 

bruk av fossilt brennstoff. Endringer i arealbruk står også for en del av utslippet. Utslippene 

av metan stammer hovedsakelig fra fossil energi og landbruk. Landbruket står også for 

hoveddelen av den økte konsentrasjonen av lystgass (Alfredesen mfl. 2008). 

De sener årene blir det stilt stadig strengere krav til bruk av miljøvennlig materialer i 

bygninger og konstruksjoner. Når en vurderer hele konstruksjonens livsløp blir derfor 

utslippene av klimagassen CO2 en viktig faktor.    

3.5.2 Miljøpåvirkning fra betong 

Betong er et sammensatt materiale bestående av stein, sand og grus. Dette blir bundet sammen 

av sement.  Det er fremstillingen og produksjon av sement som står for hoveddelen av CO2 

utslippet.  Under produksjonen av sement varmes kalkstein og leire. I denne prosessen er det 

nødvendig med en temperatur på 1371-1648 grader. 40 % av CO2 utslippet forbundet med 

produksjon av sement består av fossilt brennstoff til denne oppvarmingen. Betongbransjen tar 

imidlertid dette på alvor og de jobbes med løsninger for å redusere CO2 utslippet fra 

oppvarmingen (ibid.). 

 

De resterende 60 % av utslippet kommer direkte fra produksjon og spalting av kalk.  Denne 

prosessen omtales som kalsinering. Når betongen karbonatiseres over tid reverseres denne 

prosessen.  Komponenter i betongen reagerer med CO2 i luften.  Dette medfører at 5-20 % av 

utslippet fra kalsineringen bindes opp igjen.  Graden av oppbindingen avhenger av hvordan 

betongen håndteres etter endt levetid. Knusing av betongen har vist seg å øke 

karbonatiseringen signifikant. Dette medfører et lavere totalt CO2 utslipp (ibid).   

I følge Alfredsen (2008) har Flower og Sanjayan (2007) beregnet CO2 utslippet fra vanlig 

portlandsement til 0,29-0,32 tonn CO2 ekvivalenter pr kubikkmeter produsert sement. Det 

fremheves også at Halloran (2007) anslår at det slippes ut 0,9 tonn CO2 pr tonn produsert 

sement (Alfredesen mfl. 2008). 

3.5.3 Miljøpåvirkning fra tre  

Treverk er et naturlig materiale og kan karakteriseres som en fornybar resurs. 

Hovedbestanddelen til treverk er karbon. Karbon inngår i naturens kretsløp gjennom 

fotosyntesen. Treverk har derfor et potensiale for fornybar energi ved sluttbehandling. Det 

inngår som en del av naturens store kretsløp uavhengig av om det brytes ned naturlig eller 
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brennes. I forhold til sammenlignbare materialer kreves det relativt lite energi å bearbeide 

råstoffet til ferdig produkt. Den totale miljøbelastningen med tanke på utslipp er derfor lav 

(Solli 2007).  

 

Under produksjonen kan overskuddsmateriell og biprodukter omgjøres til miljøvennlig 

energi. Det kan for eksempel males opp til flis som kan benyttes til pellets eller fjernvarme. Et 

annet alternativ er å benytte overskuddsmateriale som råstoff til sponplater og annet 

byggemateriale (ibid.). 

 

Treverk har også den egenskapen at det kan lagre CO2 i hele levetiden. Det er estimert at den 

Norske skogen tar opp og lagrer 27 millioner tonn CO2. En kubikkmeter ubearbeidet skog 

som er driftet på en bærekraftig måte kan i følge Alfredsen (2008) binde 1,6 tonn CO2. Når en 

benytter intakt treverk som materiale i bygninger og konstruksjoner fortsetter lagringen av 

CO2. I følge Alfredsen (2008) oppgir Treteknisk at ved bruk av en kubikkmeter treverk i 

bygg lagres 0,8 tonn CO2. Denne lagringen er den samme som forekommer i naturen. CO2 

frigis først når materialet dør eller ved at materialet brennes etter endt levetid (ibid.).  

 

I en rapport utarbeidet av Klima og forurensningsdirektoratet er det gjort beregninger som 

viser at økt avvirking av skogen vil gi en midlertidig økning av klimagassutslipp. En lang 

periode med økte konsentrasjoner av klimagasser kan derfor være konsekvensen av å øke 

andelen trevirke som erstatning for fossilt karbon. Dette skyldes en lang tilbakebetalingstid, 

helt opp til 90 år. Det som er avgjørende er at den årlige tilveksten av skog er større enn 

avvirkingen. Så lenge dette er tilfelle vil skogens karbonlager øke. Økes derimot avvirkningen 

vil økningen av skogens karbonlagring reduseres (Haugland 2011). 

3.5.4 LCA Analyse av tre brualternativer 

Statensvegvesen har i forbindelse med utbyggingsprosjektet E6 Vinstra-Sjoa fått utarbeidet en 

LCA analyse av tre brualternativer for den lokale vegen over Øla. Denne analysen er utført av 

MISA AS. De tre bru alternativene er stålbru på betongfundament, betongplatebru og trebru. 

De forskjellige alternativene er vurdert opp mot global oppvarming, forsuring, eutrofiering, 

nedbryting av ozonlaget og fotokjemisk smog (Hammervold og Grossrieder 2011). 
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Global oppvarming omfatter energibruken til produksjonen av stål og betong. I tillegg 

kommer utslipp forbundet med kalsinering fra sementproduksjonen.  Når det gjelder 

nedbryting av ozonlaget er dette knyttet til utslippene av halon. Halon slippes ut under 

produksjonen av råolje som benyttes i asfalt. Miljøpåvirkning fra fotokjemisk smog og 

forsuring er knyttet til sprengningsarbeid og transport. I tillegg er noe forsuring knyttet til 

produksjon av limtre. Eutrofiering omfatter slag fra utvinning av kull og lignitt. Det omfatter 

også avfallsprodukter fra forbrenningsovn (ibid.). 

 

Når det gjelder utslipp av CO2 står betong alternativet for det største bidraget i denne 

analysen. Betong bidrar med 358 tonn CO2 ekvivalenter. Stål alternativet bidrar med 274 tonn 

CO2 ekvivalenter, en reduksjon på 23 %. Tre alternativet kommer best ut med 185 tonn CO2 

ekvivalenter. Dette er 48 % mindre enn alternativet med betong.  Når det gjelder forsuring og 

fotokjemisk smog er differansen mellom de forskjellige alternativene på 4 %. Dette er mindre 

en usikkerheten knyttet til testmetoden og det er derfor ikke grunnlag for å konkludere. 

Alternativet utført med treverk som materiale kommer best ut på de øvrige testområdene 

(ibid.). 

   

Resultatene fra denne analysen indikerer at brualternativet med treverk som materialet 

kommer best ut. Det er imidlertid knyttet noe usikkerhet til utsvetting av kreosot gjennom 

trebruas livsløp. Dette kan medføre en toksisk effekt som ikke er omfattet av denne analysen. 

Når det gjelder CO2 avtrykket fra betong er akromatiserings prosessen utelatt. Det medfører 

at betong kan komme noe høyt ut (ibid.). 

3.5.5 Kreosot impregnering 

Kreosot benyttes som impregnering av trematerialer for å forhindre råte. Det benyttes 

hovedsakelig på utvendig konstruksjoner som bruer, jernbanesviller eller stolper. Når det 

gjelder bru konstruksjoner er det kravet til levetid på 100 år som gjør det nødvendig med 

kreosot impregnering. Kreosot et effektivt impregnerings middel og det finnes pr. dags dato 

ingen gode erstatninger med samme egenskaper.   

 

Kreosot er et sammensatt stoff. Det består av flere hundre kjemiske stoffer. De kjemiske 

forbindelsene har et høyt innehold av polysykliske aromatiske hydrokarboner. Dette stoffet 

omtales også som PHA eller tjærestoffer. I følge Miljødirektoratet er kreosot klassifisert som 
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helse og miljøskadelig. Det inneholder kreft fremkallende komponenter og kan være sterkt 

irriterende for huden. Det er påvist at personer som er utsatt for kreosot over tid har høyere 

forekomst av hudkreft.  Når det gjelder belastning på miljøet skyldes dette at kreosot er sterkt 

fettløselig. Dette medfører at det er tungt nedbrytbart i naturen og det er derfor risiko for 

oppsamling i næringskjeden (Miljødirektoratet 2014). 

 

En av utfordringene med bruk av kreosot som impregnering er faren for utsvetting av 

kreosotolje. Dette forekommer de første årene av materialets levetid. Spesielt er dette aktuelt 

på varme og solfylte dager. Det er også risiko for avdamping og utvasking av kreosoten når 

det impregnerte materialet blir utsatt for regn og vind. Etter en periode på 10 til 30 år avtar 

risikoen for videre utsvetting, avdamping og utvasking (ibid.). 

 

Bruk av kreosot er strengt regulert. All privat bruk av kreosot er forbudt. Det er også forbudt å 

benytte kreosotimpregnert treverk inne i bygginger og andre steder det er risiko for 

hudkontakt. Bruk av kreosot som impregnering er nylig behandlet av EU i forbindelse med 

biociddirektivet. Norge er forpliktet til å overholde EU direktiver gjennom EØS avtalen 

(ibid.). 

 

EU kommisjonen har tillat bruk av kreosot på dagens avgrensede områder for fem nye år. 

Dette forutsetter at bruken dokumenteres og godkjennes av nasjonale myndigheter. I følge 

Klima- og forurensningsdirektoratet vil fortsatt bruk av kreosot kun godkjennes dersom: «det 

kan dokumentere at det ikke finnes alternativer som det teknisk eller økonomisk er mulig å 

bruke som erstatning» (ibid.). 

 

Det kan gå mot et totalforbud av kreosot fra 2018. Det forskes derfor på å finne en erstatning 

som har de samme egenskapene men utgjør en mindre belastning på mennesker og miljø.       
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4. PROSJEKTERINGS TEORI 

4.1 Trafikklaster 

4.1.1 Laster på kjørebanen 

HB 185 punkt 3.3 henviser til trafikklast standarden (Vegvesen 2011). 

  

Trafikklast på brukonstruksjoner er beskrevet i EC 1-2.  

Kjørebanen skal deles inn i nominelle lastfelt som beskrevet i punkt 4.2.3 og tabell 4.1. I 

tilfeller med tofelts motorvei danner dette grunnlaget for tre lastfelt og et restfelt. Feltene skal 

belastes med last modell 1,2,3 og 4 (Standard 2010b). 

Lastmodell 1: 

Last modell 1 består av to deler. Del en er et tandem system med to konsentrert aksellaster. 

Denne er beskrevet i punkt 4.3.2.a og tabell 4.2. Denne lasten Qk skal korrigeres med en 

faktor αQ hentet fra punkt NA 4.3.2 i det nasjonale tillegget. Aksellasten skal deles på to 

arealer. I følge punkt 4.3.2 er dette arealet satt til 0.4 m x 0,4 m. Avstand mellom arealene er 

to meter (ibid.). 

 

Del to er en jevnt fordelt last som skal simulere trafikkflyt og kø situasjoner. Denne skal 

angripe i hele feltets areal. Verdiene for den jevnt fordelte lasten qk er beskrevet i tabell 4.2. 

Korreksjonsfaktoren αq hentes fra punkt NA 4.3.2 i det nasjonale tillegget (ibid.).  

Lastmodell 2: 

Last modell to er beskrevet i punkt 4.3.3. Denne modellen beskriver en aksellast på 400 kN 

som skal fordeles på to arealer som er satt til 0,60 m ∙ 0,35 m. Senteravstanden er satt til 2 m. 

Denne lasten skal settes på et hvilket som helst område av kjørebanen (ibid.).   

Lastmodell 3: 

Lastmodell tre er ikke definert i det nasjonale tillegget.  
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Lastmodell 4: 

Lastmodell fire er beskrevet i punkt 4.4. Denne modellen skal simulere en menneskemengde 

og påsettes global modellen av konstruksjonen som en jevnt fordelt last fastsatt til 5 kN/m2. 

Behovet for denne lastmodellen skal vurderes i hvert enkelt tilfelle.    

 

Når det gjelder aksellaster skal disse fordeles på beskrevet areal. Deretter skal denne kraften 

påsettes senterlinjen av dekket med en spredning fra kontakt arealet. Denne spredningen er på 

henholdsvis 45 grader i lengderetningen og 15 grader i tverr-retningen. Det vil si at den 

angriper et større område enn den opprinnelige kontaktflaten.  

4.1.2 Horisontale laster på kjørebanen 

Horisontale krefter er beskrevet i punkt 4.4.   

Første del omfatter bremse og akselerasjons krefter.  Denne kraften beregnes som en fraksjon 

av de totale vertikale kreftene forbundet med last modell 1. 

QIk= 0,6αQ1(2Q1k)+0,10αq1w1L    (Standard 2010b, pkt. 4.4.1)  

Formel 1 Bremse og akselerasjons krefter  

Andre del omfatter sentrifugale og transversale krefter som beregnes etter punkt 4.4.2 (ibid.). 

Når veibanen har en krumning med en radius mindre en 1500 meter skal sentrifugale krefter 

beregnes etter formlene beskrevet i tabell 4.3 (ibid.).  

 

Punkt 4.4.2.4 (ibid) beskriver transverskrefter som følge av bremsing og sladding. Denne 

kraften Qtrk skal settes til 25 % av kraften Qlk som virker i lengderetningen. 

4.1.3 Laster på gangfelt 

Laster på gangfeltet er definert i standardens punkt 5.0 (ibid.). Punkt 5.3.2.1 (ibid.) beskriver 

en jevnt fordelt last som angriper i hele gangfeltets areal. Denne lasten skal ta høyde for 

fotgjengere og sykkel trafikk. Lasten er i NA5.3.2.1 fastsatt til 5 kN/m2 (Standard 2010b). 

 

Gangfeltet skal også dimensjoneres for servicekjøretøy. Dette kan for eksempel være 

utrykningskjøretøy eller brøytebil. Servicelasten Qserv er definert i punkt NA 5.3.2.3 (ibid.). 

Denne består av to aksellaster. En aksellast på 80 kN og en aksellast på 40 kN. Avstanden 
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mellom hjulene er satt til 1,3 m. Avstanden mellom akslene er definert til 3 m. Lasten skal 

fordeles på et areal som er spesifisert til 0,2 m x 0,2 m (ibid.). 

4.1.4 Horisontale laster på gangfelt 

Det må også for gangfelt dimensjoneres for horisontale krefter. Dette er beskrevet i punkt NA 

5.4. Denne kraften Qflk er den største av to alternativer.  

Alternativ 1: 10 % av den totale jevnt fordelte lasten (ibid.). 

Alternativ 2: 60 % av totalvekten av tjenestekjøretøy (ibid.). 

I følge punkt N.A 4.8 (ibid.) skal det også påføres en linjelast på gangbrurekkverket. Denne 

skal settes til 1,5 kN/m (ibid.). 

4.1.5 Vindlaster 

Beregningsgrunnlaget for vindlaster er beskrevet i EC 1-4 (Standard 2009a) 

Basisvindhastigheten beregnes etter punkt 4.2. 

Vb= Cdir ∙ Cseason ∙ Vb,0       (Standard 2009a, pkt. 4.2) 

Formel 2 Basis vindhastighet     

Cdir = Retningsfaktoren  

Cseason = årstidsfaktor 

Vb,0 = Basis vind hastighet 

 

Faktoren Vb skal deretter multipliseres med sannsynlighetsfaktoren Cprob.  

 

Vindhastighetstrykket i høyden z beregnes etter standardens punkt 4.5. 

qp(z)= Ce(z) ∙  qb       (Standard 2009a, pkt. 4.5) 

Formel 3 Vindhastighetstrykket 

 

Faktor Beskrivelse 

Ce(z) Eksponeringsfaktoren 

qb Basis vindhastighetstrykk 
Tabell 1 Innputt parametere 
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Formel for vindkrefter er beskrevet i punkt 5.3. 

Fw = CsCd ∙ Cf ∙ qp(z) ∙ Aref     (Standard 2009a, pkt. 5.3) 

Formel 4 Vindkrefter 

Faktor Beskrivelse 

CsCd Konstruksjons faktoren 

Cf Kraft faktoren 

qp(z) Vindhastighetstrykket i høyden z 

Aref Referanse arealet 
Tabell 2 Innputt parametere 

Standardens punkt 8.0 (Standard 2009a) beskriver vindpåvirkning på brukonstruksjoner. 

Vindkraften Fw skal vurderes å kunne virke på konstruksjonen i x, y og z retning. 

 

Punkt 8.3.1 (ibid.) omhandler vindpåvirkning i x retning. Med x retning menes i dette tilfellet 

vinkelrett på langsiden av konstruksjonen. Denne verdien bestemmes utfra kraftfaktoren Cfx 

som inngår i formelen for vindkraft Fw. Kraftfaktoren Cfx hentes fra standardens figur 8.3 

(ibid.). Denne verdien er avhengig av forholdet b/dtot som beskrevet i figur 8.3 (ibid.).  

 

Aref,x er referansearealet som vinden angriper. I x retning er Aref,x= btot  ∙ lengden. Standardens 

punkt 8.3.1(5) (ibid.) beskriver at i noen situasjoner må en ta høyde for samtidig trafikklast 

under utregningen av Aref,x. Det vil si at dtot får et tillegg på to meter i høyderetningen. Det 

skal også gjøres fratrekk av friarealet i forbindelse med det underliggende fagverket.	
  	
  

	
  

Vindkrefter i z retning er beskrevet i punkt 8.3.3 (ibid.). Denne kraften kalles også 

løftekraftfaktoren og kan virke både på oversiden og undersiden av tverrsnittet. I tilfeller hvor 

det ikke er utført vindtunellprøvinger kan kraftfaktoren Cfz settes til 0,9. 

 

Aref,z er det plane arealet på over eller undersiden av dekket. Aref,x=b ∙ l. 

Når det gjelder vindkrefter i y retning er dette spesifiserer i standardens punkt 8.3.4 (ibid.). 

Hvis det er nødvendig å vurdere langsgående vind skal denne for fagverksbruer settes til 50 % 

av vindkreftene i x retning. 
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4.1.6 Snølaster 

Snølaster som virker på brukonstruksjoner er beskrevet i HB 185 (Vegvesen 2011) punkt 

2.5.1. Det spesifiseres at snølaster og trafikklaster ikke skal regnes å opptre samtidig på 

vegbruer. Dette forutsetter at konstruksjonen ryddes for snø. Dersom dette ikke er mulig og 

det er sannsynlighet for oppsamling av snø skal dette vurderes spesielt (ibid.).  

4.1.7 Seismiske laster 

I følge HB 185 (Vegvesen 2011) punkt 2.5.7.1  skal det kontrolleres om det er behovet for å 

vurdere seismiske laster. 

Regler for seismiske laster er beskrevet i EC 8-1 (Standard 2008b).  

 

Punkt 3.2.1 (ibid.) beskriver de forskjellige seismiske sonene. Avhengig av seismiske forhold 

skal det vurderes om tiltaket kan klassifiseres med lav eller svært lav seismisitet. 

 

Når det gjelder tilfeller med lav seismisitet kan det i henhold til punkt 3.2.1(4) (ibid.) 

dimensjoneres etter forenklet metode. Kravet for å benytte forenklet metode er beskrevet i 

punkt NA 3.2.1(4) (ibid.). Produktet ag S skal være mindre eller lik 0,98 m/s2. 

I henhold til punkt 3.2.1(5) (ibid.) er det ikke nødvendig å ta høyde for seismiske laster i 

tilfeller med svært lav seismisitet. Produktet ag S skal da etter punkt NA 3.2.1(5) (ibid.) være 

mindre eller lik 0,49 m/s2.    

 

ag S= γ1( 0,8 ∙ ag40Hz) S        (Standard 2008b) 

Formel 5 Berggrunns akselerasjon 

Faktor Beskrivelse Referanse 

ag40Hz Spissverdi for berggrunnens akselerasjon Figur NA.3(901) 

S Forsterkningsfaktor avhengig av grunnforhold Tabell NA3.3 

γ1 Seismisk faktor avhengig av seismisk klasse Tabell NA.4(902) 

Tabell 3 Input parametere 
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4.1.8 Kombinasjon av laster 

Når det gjelder de forskjellige fremgangsmåtene for å beregne lastkombinasjoner er disse 

beskrevet i EC med tillegg A2 anvendelse for bruer. 

Formlene for lastpåvirkninger i bruddgrensetilstanden er beskrevet i EC (Standard 2008c). 

 

6.10 a)  γG,j Gkj «+» γp P «+» γQ,1 Ψ0,1 Qk,1 «+» γQ,i Ψ0,i Qk,ik               (Standard 2008c, pkt. 6.4.3.2) 

Formel 6 Lastkombinasjon 6.10a 

6.10 b) ξ γG,j Gkj «+» γp P «+» γQ,1 Qk,1 «+» γQ,i Ψ0,i Qk,i      (ibid.) 

Formel 7 Lastkombinasjon 6.10b 

De nasjonale parameterne for brukonstruksjoner er beskrevet i tabell NA. A2.1 og NA. 

A2.4(B). 

Punkt 8.3.1(5) i EC 1-4 (Standard 2009a) beskriver hvordan vindlast og trafikklast skal 

vurderes samtidig. 

4.2 Beregning av samvirke komponenter etter EC5-1-1 

En forenklet metode for å beregne samvirke komponenter er beskrevet i EC 5-1 (Standard 

2009b) Annex B. Denne er benyttet som regnemodell i forskningen til Lukaszewska (2009) 

og Skaare (2013). Metoden baserer seg på lineær elastisk teori og omtales ofte som «γ 

metoden». Skjærkoeffisienten γ varierer fra 0 i tilfeller med ingen samvirke til 1 ved full 

samvirke. De individuelle delene er festet sammen med forbindelser som har en glidemodul k. 

Metoden forutsetter en fritt opplagt bjelke med lengden L. Ved kontinuerlige bjelker 

multipliseres L med faktoren 0,8 (Standard 2009b). 
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Figur 8 Tverrsnitt med delvis samvirke (Kilde: Lukasweska 2009, EC-5) 

 

EI!" = E!I! + γE!A!a!! + (E!I! + γE!A!a!!)   (Standard 2009b, pkt. B.2) 

Formel 8 Effektiv bøyestivhet  

 

Beregningsparametere          

γ1 : Skjærkoeffisient     (1,0 + π2E1A1s1/ k1L2)-1 

a1 : Avstand nøytralakse     h1 + h2 / 2-a2   

a2 : Avstand nøytralakse     γ1 E1 A1(h1 + h2) / 2 γ E1 A1 + E2 A2 

E : Elasitisitetsmodulen 

A : Arealet 

I :  Arealmomentet 

h :  Høyden på elementet 

 

𝛅 = 𝟓𝐪𝐋𝟒

𝟑𝟖𝟒(𝐄𝐈)𝐞𝐟
         (Haugan 2011a, s. 104) 

Formel 9 Nedbøyning 
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4.3 Fagverk 

4.3.1 Prosjekteringsregler 

Beregningene i denne oppgaven er basert på limtrekvalitet GL32C. Den nye standarden for 

limtre er L40C, men GL32C er den som er mest lik styrkemessig. De fleste standarder 

benytter også fortsatt GL32C. Utregningene kan allikevel relativt enkelt omgjøres til å 

omhandle kvalitet L40C. 

 

Materialfastheter      (Standard 2010d, tabell 2) 

fm,g,k =   32,0 MPa     Bøyestyrke 

ft,g,k =   19,5 MPa     Strekk styrke parallelt fiberretning 

ft,90,g,k =  0,45 MPa     Strekk styrke normalt fiber 

fc,0,g,k =  26,5 MPa     Trykk styrke parallelt fiberretning 

ftc,90,g,k =  3,0 MPa     Trykk styrke normalt fiberretning 

fv,g,k =   3,2 MPa     Skjærstyrke 

 

G- og E-modul                                      (ibid.) 

Eo,g,mean =  13700 MPa     E-modul i fiberretning 

E0,g,05 =  11100 MPa     E-modul, 5% nedre fraktil 

E90,g,mean =     420 MPa     E-modul nomalt på fiber 

Gg,mean =    780 MPa     Skjærmodul 

 

Materialfaktorer  (Standard 2009b, tabell 3.1 og NA tabell 2.3) 

kmod = 0,8    Lastvarighetsklasse, kombinert langtid- og korttidslast  

γ! = 1,15    Partialfaktor 

 

Diverse       (Vegvesen 2011, kap. 5.5) 

ν = 0     Poisson`s ratio (Tverrkontraksjon) 

kpar = 0,005 mm/(moC)  Temperaturutvidelseskoeffisient  i fiberretning 

knomr = 0,04 mm/(moC)  Temperaturutvidelseskoeffisient  normalt fiberretning 
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4.3.2 Dimensjonering av staver og bjelker 

Komponenter kun utsatt for aksial belastning 

Fagverkstaver som kun er definert til å oppta aksialkrefter langs med fiberretningen må 

konstrueres for å oppfylle kravene i EC 5-1 (Standard 2009b) pkt. 6.1 ”Dimensjonering av 

tverrsnitt utsatt for spenning i én hovedretning”  

 

σ!,!,! ≤ f!,!,!        (Standard 2009b, pkt. 6.1.2) 

Formel 10 Strekk i fiberretning       

!!,!,!
!!,!∗!!,!,!

≤ 1,0        (Standard 2009b, pkt. 6.1.4) 

Formel 11 Trykk i fiberretning 

Komponenter utsatt for aksial- og moment belastning 

Komponenter som er konstruert for å oppta aksial og moment belastning må tilfredsstille 

kravene i EC 5-1 (Standard 2009b) pkt. 6.2 ”Dimensjonering av tverrsnitt utsatt for 

kombinerte spenninger”, og i pkt. 6.3 ”Stabilitet i bygningsdeler”. 

 
!!,!,!
!!,!,!

+ !!,!,!

!!,!,!
+   k!

!!,!,!
!!,!,!

≤ 1      (Standard 2009b, pkt. 6.2.3) 

Formel 12 Kombinert bøyning og aksialt strekk, reduksjon om z-akse 

!!,!,!
!!,!,!

+ k!
!!,!,!

!!,!,!
+   !!,!,!

!!,!,!
≤ 1                  (ibid.) 

Formel 13 Kombinert bøyning og aksialt strekk, reduksjon om y-akse 

(!!,!,!
!!,!,!

)! + !!,!,!

!!,!,!
+   k!

!!,!,!
!!,!,!

≤ 1           (Standard 2009b, pkt. 6.2.4) 

Formel 14 Kombinert bøyning og aksialt trykk, reduksjon om z-akse 

(!!,!,!
!!,!,!

)! + k!
!!,!,!

!!,!,!
+   !!,!,!

!!,!,!
≤ 1                        (ibid.) 

Formel 15 Kombinert bøyning og aksialt trykk, reduksjon om y-akse 
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Formel 14 og Formel 15 over tar derimot ikke hensyn til eventuell vippe og knekkefare. EC 5-

1 (Standard 2009b) pkt. 6.3.2 omhandler søyler utsatt for både aksialkraft og moment i formel 

6.23 (Formel 16) og 6.24 (Formel 17). Pkt. 6.3.3 i standarden tar også med seg faren for 

vipping ved både aksiallast og momenter i formel 6.35 (Formel 18). Tilfeller med trykk 

spenning i over og undergurt kan defineres som både bjelke og søyler og disse må 

kontrolleres for alle tre tilfeller. 

 
!!,!,!

!!,!  !!,!,!
+ !!,!,!

!!,!,!
+   k!

!!,!,!
!!,!,!

≤ 1       (Standard 2009b, pkt. 6.3.2) 

Formel 16 Bjelker utsatt for moment og aksial kraft, reduksjon om z-akse 

 
!!,!,!

!!,!  !!,!,!
+ k!

!!,!,!

!!,!,!
+   !!,!,!

!!,!,!
≤ 1                   (ibid.) 

Formel 17 Bjelker utsatt for moment og aksial kraft, reduksjon om y-akse 

 

!!,!,!

!!"#$∗!!,!,!

!
+ !!,!,!

!!,!∗!!,!,!
≤ 1,0         (Standard 2009b, pkt. 6.3.3) 

Formel 18 Bjelker utsatt for bøyning og aksiallast 

 

4.3.3 Dimensjonering av knutepunkter  

Alle knutepunkt forbindelser antas løst ved hjelp av enten slisseplater og dybler, eller 

endebraketter med dybler og sammenføyningsbolt.  

Selv om limtreindustrien har utviklet en egen måte å beregne dybel forbindelser på så 

benyttes ikke den i denne oppgaven, men kun reglene fra EC 5-1. Reglene fra EC 5-1 gir en 

vesentlig lavere kapasitet en limtreindustriens metode. 

I all hovedsak benyttes samme formel for dybler, som for bolt forbindelser, men uten bidraget 

fra boltenes evne til å klemme sammen materialene aksialt med bolten (!!",!"
!

). 
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𝐹!,!" = 𝑚𝑖𝑛

𝑓!,!,! ∙ 𝑡! ∙ 𝑑                                                                                                                                          (𝑓)

𝑓!,!,! ∙ 𝑡! ∙ 𝑑 2+ !!!,!"

!!,!,!∗!∗!!
! − 1 + !!",!"

!
                            (𝑔)

2,3 𝑀!,!" ∙ 𝑓!,!,! ∙ 𝑑 +
!!",!"
!

                                                                          (ℎ)

        

        (Standard 2009b, pkt. 8.2.3) 

Formel 19 Dybelkapasitet pr.snitt 

 

4.7 Betongdekke  

4.7.1 Prosjekteringsregler 

Eksponeringsklasse 

Eksponeringsklasser for betongdekket velges i iht.: 

• EC2-1 (Standard 2008a) kap. 4 

• HB 185 (Vegvesen 2011) pkt. 5.3.2.1.2 

Det anses som svært sannsynlig at betongdekket vil bli utsatt for klorider fra veisalt og 

lignende. Forskjellige deler  av dekket vil kunne ha ulik eksponeringsklasse. 

Bestandighetsklasse 

Bestandighetsklasse velges ut i fra valgt eksponeringsklasse iht.: 

• EC2-1 (Standard 2008a) Tabell NA.4.4N 

• HB 185 (Vegvesen 2011) pkt. 5.3.2.1.2 (M90 og M60 skal ikke brukes). 

Overdekning 

Velges ut fra valgt eksponerings- og bestandighetsklasse, med 100 års levetid lagt til grunn, 

iht.: 

•  c!"# = C!"# + ∆c!"#      (Standard 2008a, tabell 4.4.4N) 

Formel 20 Nominell overdekning 
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 Hvor: 

 C!"# = max c!"#,!; c!"#,!"# + ∆c!"#,!  

 c!"#,! = minste  overdekning  nødvendig  for  heft 

 c!"#,!"# = minste  overdekning  pga.miljøhensyn 

 ∆c!"#,! = tilleggs  overdekning  pga. sikkerhet, satt  til  0  mm  i  Norge 

 ∆c!"# =   toleranse  tillegg, satt  til  10  mm  i  Norge 

 

• HB 185 (Vegvesen 2011) pkt. 5.3.6 følger samme formel som over, men har andre 

verdier for cmin og Δcdev, se pkt. 5.3.6.2.2 - 5.3.6.2.5 og tabell 5.4. 

Rissvidde krav 

EC2-2 (Standard 2010c) pkt. NA.7.3.1 viser også til den foran nevnte tabellen. For brudekket 

med eksponeringsklasser XD1 og XC3/XC4 blir kravet: 

w!"# = 0,300×k!                    (Standard 2010c, pkt. NA.7.3.1) 

Formel 21 Maksimal rissvidde 

 

Hvor: 

k! =
c!"#
c!"#,!"#

≤ 1,300 

c!"#,!"# =    c!"# − ∆!"#$ 

Material parametere normal betong B45 SV-40 

Betongspesifikasjon B45 SV-40 iht. EC2-1 (Standard 2008a) samt HB185 (Vegvesen 2011) 

Tabell 5.1 brukes på betongplaten. 

Fastheter      (Standard 2008a, tabell 3.1 og tabell NA3.1.2) 

fck =   45 MPa   Betongens karakteristiske sylindertrykkfasthet etter 28 døgn 

fck,cube = 55 MPa   Betongens karakteristiske terningtrykkfasthet etter 28 døgn 

fcm =  53 MPa   Middelverdi av betongens sylindertrykkfasthet etter 28 døgn 

fctm =  3,8 MPa  Middelverdi av betongens aksialstrekkfasthet 

fctk,0.05 = 2,7 MPa   Betongens karakteristiske aksialstrekkfasthet (nedre fraktil) 
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fctk,0.95 = 4,9 MPa   Betongens karakteristiske aksialstrekkfasthet (øvre fraktil) 

 

Materialfaktorer        (Standard 2008a, tabell NA2.1N og NA2.4.2.4(2)) 

γc = 1,00    Bruksgrensetilstanden 

γc= 1,50    Bruddgrensetilstanden 

 

Dimensjonerende fastheter beregnes ut i fra ligning 3.15 og 3.16 i EC2-1(Standard 2008a). 

Faktorene α!! og α!" gir en reduksjon i fastheten på bakgrunn av virkningen fra langtidslast 

på trykk- og strekkfastheten, samt ugunstige effekter av lastplassering. Faktorene settes lik 

0,85. 

f!" =
!!!∙  !!"
!!

       (Standard 2008a, ligning 3.15) 

Formel 22 Dimensjonerende trykkfasthet 

 

f!" =
!!"∙!!"#,!.!"

!!
      (Standard 2008a, ligning 3.16)  

Formel 23 Dimensjonerende strekkfasthet 

 

Tøyninger       (Standard 2008a, tabell 3.1 og figur 3.4) 

εc3 = 1,75 ‰     Trykktøyning ved største spenning fc 

εcu3 = 3,50 ‰     Tøyningsgrense for trykk 

 

E-modul               (Standard 2008a, tabell 3.1) 

Ecm = 36 000 N/mm2  

Sekantmodul, elastisitetsmodul for betong t=28 døgn. Benyttes ved beregning av 

lastvirkninger i samtlige grensetilstander med unntak av for 2. ordens effekter. Ingen 

reduksjon for tilslag iht. EC2-1 pkt. 3.1.3. 

 

Ec,eff   

E-modul hensyntatt krypeffekter, iht. lign. 7.20 i EC2-1 (ibid). Bemerk at stivheter for 

brubane antas urisset.  
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Diverse           (Standard 2008a, pkt. 3.1.3) 

ν = 0,2 [-]   Poisson’s ratio urisset betong 

ν  = 0 [-]   Poisson’s ratio risset betong 

k = 10 ·  10-6 K-1  Temperaturutvidelseskoeffisient (lineær) 

Slakkarmering 

Under følger spesifikasjonene som skal brukes for slakkarmering i konstruksjonen. Armerings 

kvalitet er: B500C. 

Fasthet               (Fallsen 2013, s.1-2) 

fyk = 500 N/mm2   Flytespenning/karakteristisk fasthet 

 

Materialfaktor       (Standard 2008a, tabell NA2.1N og NA2.4.2.4(2)) 

 

γs = 1,00    Bruksgrensetilstanden 

γs = 1,15    Bruddgrensetilstanden 

 

E-modul            (Standard 2008a, pkt. 3.2.7) 

Esk=200 000 N/mm2 

 

f!" =
!!"
!!

          (Standard 2008a, tabell NA2.1N og NA2.4.2.4(2)) 

Formel 24 Dimensjonerende fasthet for armeringsstål 

 

Tøyninger       (Standard 2008a, tabell NA.3.5(901)) 

εyk = 2,5 ‰    Karakteristisk tøyning ved begynnende flyt (fyk / Es) 

εud= 30,0 ‰     Dimensjonerende grensetøyning Tekn. klasse C. 

εuk = > 75 ‰    (Karakteristisk) grensetøyning Agt. Tekn. klasse C 

Bemerk: Beregningsmessig grense er εud.  
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4.7.2 Dimensjonering i bruddgrensetilstanden 

Dimensjonering av betongtverrsnitt og armering gjøres etter EC2-1 (Standard 2008a) og EC2-

2 (Standard 2010c). Spennings-tøyingssammenhengen fra EC2-1 (Standard 2008a) pkt. 3.1.7 

(2) og antakelse om rektangulært spenningsforløp i betongens trykksone, jfr. pkt. 3.1.7 (3), 

legges til grunn for dimensjoneringen. For betongkvalitet B45 bør, i følge EC2-1 (ibid.) pkt. 

5.6.3 (2), ikke forholdet Xu/d være større enn 0,45.  

 

I følge Fallsen (2013, s. 1-5) gir pkt. 3.1.7 (3) og 5.6.3 (2) i EC2-1 en maksimal 

trykksonehøyde lik 0,45∙0,80∙d = 0,36∙d. Med denne trykksonehøyden oppnår man en 

flytetøyning i armeringsstålet på 4,28 ‰. EC2-2 (Standard 2010c) pkt. 5.6.3 (102) sier at 

forholdet Xu/d ikke bør overskride 0,30 for betongkvaliteter under B 50. Legges dette til 

grunn fås en trykksonehøyde på 0,30∙0,80∙d = 0,24∙d. Trykksonen blir i dette tilfellet veldig 

liten. Velger derfor å benytte trykksonehøyde lik 0,36∙d. 

 

Armering dimensjoneres på bakgrunn av forutsetninger jfr. EC2-1 (Standard 2008a) pkt. 3.2.7 

(1) og (2) a). Det tilstrebes å oppnå et underarmert tverrsnitt slik at ikke sprøtt brudd oppstår. 

Armeringen i strekksonen må derfor ha oppnådd flytetøyningen εs>εy =  4,28 ‰, når 

betongens trykksone oppnår bruddtøyningen εcu2 = 3,5 ‰ (Fallsen 2013, s.1-4). 

Beregning av felles tyngdepunktakse 

Y!   =
!!∙!!
!!

        (Irgens 2005, s. 200) 

Formel 25 Avstand fra underkant tverrsnitt til felles tyngdepunktakse parallell med y-akse 

 

Et sammensatt tverrsnitts treghetsmoment om felles tyngdepunktakse 

I!.!.   = (I!! + A! ∙ y!
!)        (Vollen 2010, s. 201) 

Formel 26 Treghetsmoment om y-akse 
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Bøyespenninger over et tverrsnitt 

σ!   =   
!
!!
  =    !

!!.!.
∙ y!       (Vollen 2010, s. 264) 

Formel 27 Bøyespenning (trykk) 

 

σ!   =   
!
!!
  =    !

!!.!.
∙ y!         (ibid.) 

Formel 28 Bøyespenning (strekk) 

 

Dimensjonering av strekkarmering 

Iht. til EC2-1 (Standard 2008a) pkt. 6.1(2) sees det bort i fra betongens strekkfasthet, for 

bøying med eller uten aksialkraft, ved dimensjonering i bruddgrensetilstanden. 

m =    !!"
!!"∙!∙!!

        (Fallsen 2013, s. 2-1) 

 Formel 29 Relativt moment 

 

Hvor: 

M!" = dimensjonerende  moment 

f!" = dimensjonerende  betong  trykkfasthet 

b =   betraktet  bredde  av  dekke  (som  regel  1000  mm) 

d = avstand  fra  strekkarmeringens  tyngdepunkt  til  trykkranden  i  dekket 

 

A!   =   
!!"

!!"∙(!!!,!"∙!)∙!
        (Fallsen 2013, s. 1-6) 

 

Formel 30 Nødvendig strekkarmerings areal 

 

M!" = 0,2952 ∙ f!" ∙ b ∙ d!      (Fallsen 2013, s. 1-5) 

Formel 31 Maksimal momentkapasitet for et rektangulært betongtverrsnitt med fck < 50N/mm2 



 38 

 

Dimensjonerende aksial strekk kapasitet på bakgrunn av opptredende aksial strekkraft; snur vi 

aksialkraft pilen i Sørensens formel (Sørensen 2010) og forutsetter at det kun er 

strekkarmeringen som bidrar til å ta strekk kraften får vi: 

N!",! = S! = f!" ∙ A!       (Sørensen 2010, s.93) 

Formel 32 Aksial strekkapasitet (armering) 

 

I bruddformen som er vist på side 93 hos Sørensen (2010) , så er flytetøyningen i armeringen 

på 5,00 ‰. Denne bruddformen stemmer bra med den Fallsen (2013) benytter på side 1-4 i 

sitt kompendium og som blir benyttet her. 

 

Vi setter at opptredende aksial strekkraft må være lik aksial strekkapasitet og får: 

N!",! = N!",! = f!" ∙ A!      (Sørensen 2010, s. 93) 

Formel 33 Likevekt mellom påvirkende kraft og kapasitet 

 

Nødvendig strekkarmering på bakgrunn av opptredende aksial strekkraft blir da: 

A! =
!!",!
!!"

               (ibid.) 

Formel 34 Nødvendig areal av strekkarmering ved aksialbelastning 

 

Dimensjonering av trykkarmering 

M!" > M!"          (Fallsen 2013, s. 2-3) 

Formel 35 Kriterium for nødvendighet av trykkarmering 

 

A!,!"#$$ =
∆!
!!"∙!•

≥ A!,!"#           (ibid.) 

Formel 36 Nødvendig armeringsareal på trykksiden 
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Hvor: 

∆M = 𝑀!" −𝑀!"    

 

𝐴! = 𝐴!,!" + 𝐴!,!"#$$ =
!!"

!!"∙!,!"∙!
+ ∆!

!!"∙!•
                 (ibid.) 

Formel 37 Armeringsareal som skal legges på strekksiden 

 

𝑥!" = 0,36 ∙ 𝑑                 (Fallsen 2013, s. 1-5) 

Formel 38 Trykksonehøyde 

𝑁!",! = 𝑇! + 𝑆! − 𝑆!                (Sørensen 2010, s. 93) 

Formel 39 Trykksonens kapasitet uten trykkarmering 

 

Hvor: 

𝑇! = 𝑓!" ∙ 𝑥!" ∙ 𝑏   

𝑆! = 𝑓!" ∙ 𝐴! 

𝑆! =   0 

 

Trykkarmering nødvendig dersom dimensjonerende aksial trykk er større enn den aksiale 

trykkapasiteten: 

𝑁!",! > 𝑁!",!         

Formel 40 Kriterium for nødvendighet av trykkarmering 

 

Nødvendig trykkarmering blir da: 

𝐴! =   
∆𝑁!",!
𝑓!"

   

Formel 41 Nødvendig trykkarmering 

 

Hvor: 

∆𝑁!",! = 𝑁!",! − 𝑁!",! 
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Minimumsarmering 

𝐴!,!"#   =   0.26 ∙ !!"#
!!"

∙ 𝑏 ∙ 𝑑     (Standard 2008a, pkt. 9.2.1.1(1)) 

Formel 42 Minste areal av strekk- og trykkarmering 

 

Senteravstand og friavstand horisontalt mellom armeringsjern 

𝑆!"#   =   2ℎ ≤ 250  𝑚𝑚         (Standard 2008a, pkt. 9.3.1.1(3)) 

Formel 43 Største senteravstand mellom hovedarmeringsstenger 

 

𝑆!   ≥ 2 ∙ ∅  𝑒𝑙𝑙𝑒𝑟  𝑆!   ≥ 𝑑! + 5   ⇒  ≥ 20  𝑚𝑚               (Standard 2008a, pkt. 8.2 og NA.8.2) 

 

Formel 44 Minste friavstand mellom stenger horisontalt 

 

Kontroll av behov for skjærarmering i dekket 

𝑉!",! = 𝐶!",! ∙ 𝑘 ∙ (100 ∙ 𝜌! ∙ 𝑓!")
!
! + 𝑘! ∙ 𝜎!" ∙ 𝑏 ∙ 𝑑   (Standard 2010c, pkt. 6.2.2 (101)) 

Formel 45 Skjærkapasiteten for et dekke uten skjærarmering 

 

Hvor: 

𝐶!",! =
!,!"
!!

  

𝑘 = 1+ !""
!
≤ 2,0  

𝜌! =
!!
!∙!

≤ 0,02  hvor As er arealet av strekkarmeringen som passerer skjærsnittet. 

𝑓!"    karakteristisk verdi av betongens trykkfasthet. 
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𝜎!" =
!!"
!!

< 0,2 ∙ 𝑓!" bidrag til skjærkapasitet fra aksial trykkspenning ved det aktuelle  

   skjærsnittet. 

𝑘! = 0,15 

𝑏   betraktet bredde av skjærsnitt 

𝑑   effektiv tverrsnittshøyde 

 

Hvis 𝑉!" > 𝑉!",! trenger dekket skjærarmering 

 

4.7.3 Dimensjonering i bruksgrensetilstanden 

Nedbøyning i betongdekket (tverretning) 

Brubanens nedbøyning skal iht. HB 185 (Vegvesen 2011) pkt. 5.5.4.3.1 ikke overstige L/500 

for trebruer med asfaltbelegg. L = lengden av betraktet spenn. Dekket skal kontrolleres for 

nedbøyning pga. korttids- og langtidseffekter. Korttidseffekter skyldes trafikkbelastning og 

det skal brukes lastfaktor, ψ1, lik 0,7 for trafikklaster iht. EC (Standard 2008c) tabell NA.A2.6 

for lastkombinasjon ofte forekommende. For nedbøyning pga. langtidseffekter, som kryp, 

brukes langtids E-modulen Ec,eff.. Iht. HB185 (Vegvesen 2011) pkt. 5.1.2.2 settes lastfaktor, 

ψ2, normalt lik null for variable laster ved tilnærmet permanent lastsituasjon.  

 

Iht. EC (Standard 2008c) pkt. NA.A1.4.2 (901.1) kan nedbøyning beregnes ut i fra tilnærmet 

permanent lastsituasjon for langtidseffekter. For kortidseffekter kan man legge til nedbøyning 

ut i fra lastsituasjonene "karakteristisk" eller "ofte forekommende". Ut av dette får man altså 

en nedbøyning pga. langtidseffekter og en nedbøyning pga. korttidseffekter. Total nedbøyning 

blir dermed: 

𝛿! = 𝛿!" + 𝛿!"              

Formel 46 Total nedbøying 

Langtidslast ut i fra tilnærmet permanent lastsituasjon blir: 

𝑞!" = 𝑞!" + 𝜓! ∙ 𝑞!"       (Standard 2008c, pkt. NA.A1.4.2(901.1))  

Formel 47 Langtidslast 
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Man kan se av ligningen over at det kun er egenvekten som gir langtidslast, da lastfaktoren, 

ψ2, skal settes lik null. 

 

Korttidslast ut i fra ofte forekommende lastsituasjon blir: 

𝑞!" = 𝜓! ∙ 𝑞!"                    (ibid.) 

Formel 48 Korttidslast 

 

Ligningen over viser at det er kun trafikklasten som gir korttidslast. 

 

E-modul for beregning av langtids- nedbøyning/oppbøyning: 

𝐸!,!"" =
!!"

!!(!,!!)
                (Standard 2008a, ligning 7.20) 

Formel 49 E-modul som tar hensyn til krypeffekter 

 

Hvor: 1+ (∞, 𝑡!) er kryptallet som her regnes ut iht. EC2-1 (Standard 2008a) pkt. 3.1.4 (2) 

figur 3.1. 

Nedbøying i fagverk (lengderetning) 

Nedbøyningen i lengderetningen er et resultat som kommer fra to materialer, tre og betong. 

For beregning av endelig nedbøyning i trekonstruksjoner, i kombinasjon med komponenter 

med andre krypegenskaper, bør den, iht. EC5-1 (Standard 2009b) pkt. 2.2.3 (4), beregnes ved 

bruk av endelig middelverdi for elastitetsmodulen: 

 

E!"#$,!"# =
!!"#$
(!!!!"#)

                   (Standard 2009b, ligning 2.7) 

Formel 50 E-modul for fagverk til beregning av nedbøying 

kdef  = er deformasjonsfaktoren 

 

E-modulen for betong settes lik som for nedbøyingsberegning i tverretning, og med samme 

nedbøyningskrav.  
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Beregning av rissvidde 

Iht. til EC2-2 (Standard 2010c) pkt. NA.7.3.4 (101) gjelder bestemmelsene i EC2-1 (Standard 

2008a) pkt. 7.3.4 og pkt. NA.7.3.4 (3). For laster vises det til HB 185 (Vegvesen 2011) pkt. 

4.3.2.3.1, hvor ψ2,1 settes lik 0,5 for dominerende nyttelast og ψ2,i settes lik 0,2. 

Rissvidde: 

𝑤! = 𝑠!,!"# ∙ (𝜀!" − 𝜀!")                    (Standard 2008a, ligning 7.8) 

Formel 51 Formel for beregning av rissvidde 

 

Tøyningen: 

(𝜀!" − 𝜀!") =
!
!!
∙ (𝜎! − 𝑘! ∙

!!"#
!!,!""

∙ (1+ 𝛼! ∙ 𝜌!,!"") ≥ 0,6 ∙ !!
!!

  (Standard 2008a, ligning 7.9) 

Formel 52 Formel for beregning av tøyning 

 

For slakkarmert betong under langtidsbelastning blir: 

𝑘! = 0,4 

𝛼! =
𝐸!
𝐸!"

 

𝜌!,!"" =
!!

!!,!""
 , hvor 𝐴!,!"" = 𝑏 ∙ ℎ!,!"", hvor ℎ!,!"" = 𝑚𝑖𝑛

2,5 ∙ ℎ − 𝑑
ℎ − 𝛼 ∙ 𝑑
ℎ 2

≥ ℎ − 𝑑 + 1,5∅ 

 

Som gir tøyning lik: (ε!" − ε!") =
!
!!
∙ (σ! − 0,4 ∙ f!"#(

!!,!""
!!

+ !!
!!"

)) ≥ 0,6 ∙ !!
!!

   

Formel 53 Endelig tøyning 

 

Stålspenning for dekker s.7-4 (Fallsen 2013): 

σ! =
!

(!!!!)∙!!∙!
         

Formel 54 Stålspenning 
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Hvor: α = n ∙ ρ ∙ (1+ !!.!"#.
!
) ∙ 1+

!∙(!!!!.!"#.
! ∙!!.!"#.

! )

!∙!∙(!!!!.!"#.
! )!

− 1  

 

der n hentes fra tabell s. 6-12 (Fallsen 2013), ρ = !!
!∙!

 o, ρ!.!"#. =
!!,!"#$$%"&.

!∙!
   og            

e!.!"#. = avstanden fra betongoverflate og inn til trykkarmeringens tyngdepunkt. 

 

Når riss er forårsaket av bøyning og avstand mellom armeringsjern er s ≤ 5 ∙ (c+ ∅
!
), er 

maksimal rissavstand: 

s!,!"# = 3,4 ∙ c!"# + 0.17 ∙ ∅ ∙
!!,!""
!!

     (Fallsen 2013, s. 7-5) 

Formel 55 Maksimal rissavstand 
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5. RESULTATER 

 

 

Figur 9 Lastfelt 

Figur 9 viser eksempel på lastkonfigurasjon der asfalt (2,5 kN/m2) er vist som jevnt fordelt 

last over 14 m føringsbredde. Dette eksempelet viser kun nyttelast i lastfelt 1 og 2. Lasten er 

vist med følgende oppdeling (fra venstre mot høyre): 

- Rekkverksone, bredde 0,5 m,  last 1,5 kN/m. 

- Lastfelt 3, bredde 3,0 m, last 0,0 kN/m2. 

- Lastfelt 2, bredde 3,0 m, last 2,5 kN/m2 og aksellast på 200 kN. 

- Lastfelt 1, bredde 3,0 m, last 5,4 kN/m2 og aksellast 300 kN. 

- Restfelt, bredde 0,5 m, last 2,5 kN/m2. 

- Rekkverksone, bredde 0,5 m, last 1,5 kN/m. 

- Gangfelt, bredde 3,0 m, last 0,0 kN/m2. 
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5.1 Påvirkende last 

5.1.1 Trafikklast 

Lastpåvirkning på kjørebane og restfelt etter reglen beskrevet i 4.1 

Feltlaster 

Lastmodell 1 Nominelt Lastfelt Aksel last JFL 

1 300 kN 5,4 kN/m2 

2 200 kN 2,5 kN/m2 

3 100 kN 2,5 kN/m2 

Restfelt - 2,5 kN/m2 

Lastmodell 2 - 400 kN - 

Lastmodell 3 - - - 

Lastmodell 4 Alle felt - 5,0 kN/m2 

Horisontale og transversale krefter 

Horisontale krefter  Qlk= 471,8 kN 

Transvers krefter Qtrk= 118 kN 
Tabell 4 Laster på kjørebanen 

Det vurderes at det ikke er behov for å beregne sentrifugale krefter. Den delen av 

brukonstruksjonen som dimensjoneres har ingen krumning.  

 

Lastpåvirkning på gangfelt etter reglen beskrevet i 4.1 

Gangfelt 

JFL 5 kN/m2 

Horisontale krefter- Qflk 

483 kN 

Service kjøretøy- Qserv 

Aksel 1 80 kN 

Aksel 2 40 kN 
Tabell 5 Laster på gangfelt 
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5.1.2 Vindlast 

Vindlaster etter reglen beskrevet i 4.1.5 Vindlaster 

Faktorer Cdir 1 

Cseason 1 

Cprob 1,04 

CsCd 1 

Cf,x 1,5 

Cf,z 0,9 

Innputt data  Vb0 22 m/s 

qp(20) 919,6 N/m2 

Fw,x 1379,4 N/m2 ∙ Aref, x 

Fw,z 824,9 N/m2 ∙ Aref, z 

Tabell 6 Vindlast 

5.1.3 Snølast 

Det vurderes at snø og trafikklast ikke opptrer samtidig. Det gjøres ingen tillegg for 

oppsamling av snø.  

5.1.4 Seismiske laster 

Kontroll av behovet for å vurdere seismiskelaster etter punkt 4.4 

Det vurderes at tiltaket kan plasseres i seismisk klasse 3. Når det gjelder grunntype settes 

denne til klasse B.   

Faktor Verdi 

γ1 1,4 

S 1,25 

ag 40HZ 0,3 

ag ∙ S 0,42 
Tabell 7 Seismiske parametere 

Som det fremkommer av tabellen over er produktet ag ∙ S < 0,49 m/s2. Det vurderes derfor at 

det ikke er behov for å dimensjonere for seismiske laster.   
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5.1.5 Lastkombinasjoner i bruddgrensetilstanden 

Den dimensjonerende bruddlasten finnes ved å teste de forskjellige lastvirkningene for å finne 

dominerende nyttelast. Deretter velges den av formel 6.10a og 6.10b som gir det mest 

ugunstige resultatet. 

 

Likning Last tilfelle 

 Trafikk er dominerende nyttelast 

6.10a 1,35 ∙ G+1,35 ∙  0,7 ∙ Qtrafikk +1,6 ∙ 0,7 ∙ Qvind 

6.10b 0,89 ∙ 1,35 ∙ G+1,35 ∙ Qtrafikk+1,6 ∙ 0,7 ∙ Qvind 

 Vind er dominerende nyttelast 

6.10a 1,35 ∙ G + 1,6 ∙ 0,7 ∙ Qvind 

6.10b 0,89 ∙ 1.35 ∙ G + 1,6 ∙ Qvind + 1.35 ∙ 0,7 ∙  Qtrafikk 

6.10b 0,89 ∙ 1.35 ∙ G + 1,6 ∙ Qvind 

Tabell 8 Lastkombinasjoner 

5.1.6 Lastkombinasjoner i bruksgrensetilstanden  

Nedbøying er beskrevet i HB 185 punkt 5.1.2. 

 

I henhold til punkt 5.1.2.1 skal nedbøyingen av brukonstruksjoner som følge av trafikklast 

alene aldri overstige L/350. Denne lasten skal behandles som ofte forekommende. Det 

spesifiseres derfor at nedbøyingskontrollen skal utføres med lastfaktor 0,7 på trafikklasten. 

Lastfaktoren er også beskrevet i EC (Standard 2008c) tabell NA.A2.6.  

 

Situasjon Permanentlast Dominerende 

variabel last 

Øvrig variabel last 

Ofte forekommende Gk,j,sup Ψ1,1  ∙ Qk,1 Ψ2,1  ∙ Qk,i 

Nedbøyingskontroll - 0,7 ∙ Qtrafikk - 
Tabell 9 Nedbøying fra trafikk 

 

Punkt 5.1.2.2 beskriver nedbøying som følge av permanente laster. Denne nedbøyingen kan 

kompenseres med overhøyde beregnet etter EC (ibid.) tabell NA. A2.6. Lastbildet behandles 

som tilnærmet permanent. Faktoren Ψ2,1 kan i de fleste tilfeller settes til 0. 
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Situasjon Permanentlast Dominerende 

variabel last 

Øvrig variabel last 

Tilnærmet permanent Gk,j,sup Ψ2,1 ∙ Qk,1 Ψ2,1 ∙ Qk,i 

Nedbøying 

permanent last 

G - - 

Tabell 10 Nedbøying fra permanente laster 

5.2 Samvirke mellom tre og betong  

For å vurdere hvordan analyse programmet behandler samvirke mellom tre og betong, og 

hvilke konsekvenser graden av samvirke har på nedbøying og moment, skal vi ta for oss et 

enkelt samvirkesystem. Dette skal beregnes manuelt etter «γ» metoden og i analyse 

programmet STAAD.Pro. Bjelken med overliggende betongplate er fritt opplagt med lengden 

L=8000 mm. Limtrebjelkens tverrsnitt har dimensjonene 90 mm x 450 mm. Den overliggende 

betongplaten har tykkelsen 50 mm. Bredden på platen er 600 mm. Systemets last er q= 2,4 

kN/m. Det benyttes samme densitet og elastisitetsmodul ved de manuelle beregningene og i 

analyseprogrammet. 

 

I følge Lukaszewska (2009) kan den effektive bøyestivheten benyttes direkte i formelen for 

nedbøying. Dette blir ikke helt korrekt for å finne den totale nedbøyingen. Både tre og betong 

har tillegg til denne nedbøyingen. Dette skylles effekten av kryp, svinn, langtids og korttids 

nedbøying.  Likevel, er det nøyaktig nok for å finne effekten av høy eller lav grad av samvirke 

og for å kontrollere modelleringen i analyseprogrammet.  

 

Bjelken modelleres i STAAD.Pro med tre forskjellige situasjoner. Den første situasjonen er 

kun en limtrebjelke med betongens egenvekt som tillegg til den dimensjonerende lasten. 

Modellen skal simulere tilfelle uten samvirke. 

 

Situasjonen to er en limtrebjelke med overliggende betongplate. Bjelken er forankret til 

dekket med et stålrør som har en diameter på tre centimeter og går fra senter til senter. 

Avstanden mellom stålrørene i lengde retningen er 0,5 meter. Denne modellen samvirker på 

samme måte som hovedmodellen av brukonstruksjonen.  
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Figur 10 Bjelkesystem 

Den siste situasjonen er som den andre, men med en kontinuerlig stålplate som forbindelse 

mellom elementene. Stålplaten er 2 mm tykk og går fra senter av betongplaten til senter av 

limtrebjelken. Modellen skal simulere tilfelle med kontinuerlig forbindelse mellom tre og 

betong. Dette blir en kraftig forenkling som mangler flere parameter som for eksempel lim og 

forankring til armeringen.    

 

De manuelle beregningene etter «γ» metoden er beskrevet i vedlegg Vedlegg 9.1 Samvirke 

Resultatet fra beregningene er beskrevet Tabell 11 

 

Manuelle beregninger 

Full samvirke 6,22 mm 

Høy(90 %) 6,41 mm 

Middels høy(60 %) 7,37 mm 

Lav(10 %) 13,36 mm 

Svært lav(1 %) 17,74 mm 

Ingen samvirke 18,79 mm 

Tabell 11 Resultater "γ" metoden 

	
  

Beregningene utført med analyseprogrammet er beskrevet i vedlegg Vedlegg 9.1 Samvirke  

Resultatene er beskrevet i Tabell 12 Resultater STAAD.Pro 
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STAAD.Pro 

Situasjon Nedbøying Mz max Fy max Fx max 

1. Bjelke uten samvirke 18,60 mm -26,3 kNm 13,2 kN 0 

2. Bjelke med forb. pr 0,5 m 13,5 mm -17,8 kNm 9,74 kN -33 kN 

3. Bjelke med kontinuerlig forb. 7,27 mm -9,29 kNm 8,58 kN -67,6 kN 
Tabell 12 Resultater STAAD.Pro 

 

5.3 Trefagverk og betongdekke 

5.3.1 Betongdekke 

Valgt eksponeringsklasse, bestandighetsklasse og overdekning 

Topp/sidekant dekke:  Eksponeringsklasse: XD1  

    Bestandighetsklasse: M45 

    Valgt overdekning: cnom = 75 mm 

    Minimumsoverdekning: cmin = 60 mm 

 

Underside dekke:  Eksponeringsklasse: XC3/XC4 

    Bestandighetsklasse: M40 

    Valgt overdekning: cnom = 55 mm 

    Minimum overdekning: cmin  = 50 mm 

 

Rissvidde krav; maksimal rissvidde 

Se vedlegg 9.2.1 for beregning av maksimal rissvidde. 

Overside/sidekant brudekke  𝑤!"# =   0,390  𝑚𝑚 

Underside brudekke:   𝑤!"# =   0,390  𝑚𝑚 

 

Dimensjonerende betongfastheter 

Se vedlegg 9.2.1 for beregning av betongfastheter. 
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Betongkvalitet B45 

Bruksgrensetilstanden 

𝛾!=1.0 

𝑓!" 38.3 N/mm2 

𝑓!" 2.3 N/mm2 

Bruddgrensetilstanden 

𝛾!=1.5 

𝑓!" 25.5 N/mm2 

𝑓!" 1.53 N/mm2 

Tabell 13 Dimensjonerende betongfastheter 

Dimensjonerende flytegrense for armering 

Se vedlegg 9.2.1 for beregning av armerings fastheter 

Armerings kvalitet B500C 

Bruksgrensetilstanden 

𝛾!=1.0 

𝑓!" 500 N/mm2 

𝐸!" 200 000 N/mm2 

Bruddgrensetilstanden 

𝛾!=1.15 

𝑓!" 435 N/mm2 

𝐸!" 174 000 N/mm2 

Tabell 14 Dimensjonerende fasthet for armering 

Dimensjonerende lastvirkninger for betongdekket i bruddgrensetilstanden 

Dimensjonerende bøyemomenter er beregnet i STAAD.Pro med lineær elastisk analyse. For 

beregningen av betongdekket er det tatt utgangspunkt i en kjøreretning og ett spenn på 69 

meter, og videre gjort enkle forutsetninger og vurderinger opp mot at dekket skal gå 

kontinuerlig over flere spenn. Disse forenklingene ble hovedsakelig gjort for å unngå en for 

krevende beregningsmodell i analyseprogrammet. Å finne lastvirkninger for betongdekket i 

en kontinuerlig modell, med et finmasket nettverk i dekket, ville krevd veldig lang 

beregningstid. Vindkrefter er ikke tatt med i dimensjonering av betongplaten.  

 

Krefter, momenter og spenninger i lengde retning (global x-retning) er beregnet som et 

gjennomsnitt fra to ulike grensebetingelser. Grensebetingelsene utgjør to 

opplagringssituasjoner; en hvor bruspennet er forhindret fra translasjon i hver ende av 

undergurter, og en annen hvor bruspennet kan bevege seg i både global x- og z-retning. 

Grunnen til at dette er gjort slik er for å oppnå en mellomting mellom translasjon og 

forhindret translasjon. Noe som kan representere at brua har mulighet for bevegelse i global x- 

og z-retning ved opplagrene om enn ikke fullt ut.  
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Forskjellen på verdier for hindret og uhindret translasjon, med hensyn på beregning i 

tverretning, var ikke stor. For eksempel ga grensebetingelsen med uhindret translasjon noe 

større momentverdier. Verdiene ble brukt direkte som dimensjonerende verdier for 

tverretning, uten å ta gjennomsnittet for de to nevnte grensebetingelsene. 

 

 

Figur 11 Beregningsmodell for betongplate  

Modellen i Figur 11 viser modellen som er lagt til grunn for beregning av dekket. Opplageret 

ved nullpunktet i aksekoret er uforskyvelig, mens opplageret på motsatt side i z-retning kan 

bevege seg i samme retning. Opplageret på motsatt side i x-retning fra nullpunkt, har mulighet 

for bevegelse i samme retning. Opplageret i diagonal retning fra nullpunkt, kan gli i både x- 

og z-retning. Dette utgjør en av grensebetingelsene nevnt over. Den andre grensebetingelsen 

innebærer uforskyvelige opplagere overalt. Dette vises i Figur 12. 

 

Videre viser Figur 11 at det er brukt er forholdsvis fint nettverk i betongdekket. De svarte 

prikken i dekket er nodene på plateelementene. Hvert plateelement er på 2,15625 m x 0,5 m. 

Under- og overgurter har tverrsnitt 1000 mm x 1000 mm, og er modellert med helt stive node 

forbindelser til hverandre. Stavene i fagverket har tverrsnitt 700 mm x 700 mm, og har 

endenoder med rotasjonsfrihet om global z-akse (se aksekors ved i Figur 11). Alle horisontale 

90 graders avstivere, er av tre og har tverrsnitt 500 mm x 500 mm. De horisontale 

skråavstiverne er av stålrør og har ytre diameter på 150 mm og veggtykkelse på 15 mm. 
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Avstivningssystemet er satt til å ta kun aksialkrefter. Det er ikke benyttet vertikal diagonal 

avstivning i denne modellen, slik at her er det stavene i fagverket som tar denne jobben, 

grunnet rotasjonsstivhet i endenoder om global x- og y-akse. Fagverkene har en høyde på 7 

meter, med en høydereduksjon i senter på buen på 3,25 meter. Senteravstand mellom 

fagverkene er 9 meter og føringsbredden på dekket er 14 meter. Undergurt er bevist laget buet 

ved hjelp av rette segmenter. Dette er en forenklet måte beregningsmessig, og det må tas 

hensyn til dette ved eventuell bruk av buede segmenter. 

 

For å oppnå samvirke mellom betongdekke og fagverk i modellen er disse koblet sammen 

med kvadratiske hulprofiler på 400 mm x 400 mm, og med veggtykkelse på 20 mm. I Figur 

11 er hulprofilene markert med rødt, og går vertikalt fra senter overgurt og opp til senter 

dekke. Lengden på profilet blir da 700 mm. Hulprofilet er fast innspent i begge ender. I 

vedlegg 9.2.2 er denne løsningen testet for å se om det er oppnådd samvirke mellom betong 

og tre i modellen. Her ble først fagverket i Figur 11 testet for nedbøyning uten å være koblet 

mot betongdekket. Sammenligningen ble gjort kun på bakgrunn av egenvekter i 

konstruksjonen.  

 

For å simulere ingen samvirke ble fagverket alene påført linjelast i overgurtene som tilsvarte 

vekt av asfalt og betong. Dette tilfellet ble så sammenlignet med en identisk modell, men nå 

med betongdekke og hulprofiler på plass. Modellen med ingen samvirke mellom betongdekke 

og fagverk fikk over 200 prosent mer nedbøyning enn modellen med betongdekke koblet til 

fagverket med hulprofiler. Dette indikerer at hulprofil forbindelsen gir bra samvirke mellom 

betongdekket og fagverket. 

 

Modellen med ingen samvirke og modellen med dekke og hulprofiler ble også testet opp mot 

en modell med plateforbindelse mellom betongdekket og fagverkt. Plateforbindelsen er ment 

å skulle simulere kontinuerlig stålnett som skjærforbindelse, som omtales kapittel 3.3.3. Som 

det går frem av vedlegg 9.2.2 ble det prøvd forskjellige tykkelser på denne platen. Platen fikk 

samme høyde som hulprofilet, men gikk kontinuerlig langs hele overgurten. Det viste seg at 

en platetykkelse på 50 mm var optimal for å motstå nedbøyning, men allikevel ga dette bare 

noen få millimeter bedre resultat enn forbindelsen med hulprofil. Forbindelsen med hulprofil 

er valgt fordi dette vil gi dimensjonerende lastvirkninger noe mer til sikker side.  
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Verdier i global x-retning (bruas lengde retning) 

På grunn av et meget stort globalt moment i denne retningen får betongdekket stor aksial 

trykkspenning. I vedlegg 9.2.3 er dette momentet utregnet til å være 197581,5 kNm ved 

midten av bruspennet. Trykkspenningen som momentet gir kommer av at det er samvirke 

mellom betongdekket og fagverket. Dermed kan disse to konstruksjonsdelene betraktes som 

en enhet. Man kan slå sammen fagverkene til et bjelkesteg og se på dekket som flensen i en T-

bjelke. Da er det mulig å finne tverrsnittets treghetsmoment om nøytralaksen og dermed finne 

bøyespenningene i tverrsnittet. I vedlegg 9.2.3 er det laget en slik regnemodell, for å vise 

sammenhengen mellom det store globale momentet i bruspennet og trykkspenningen som 

oppstår i dekket på bakgrunn av samvirke. 

 

 

Figur 12 Aksial trykkspenning, SX, i dekket. SX er størst på elementet markert med gult. 

Av Figur 12, hentet fra STAAD.Pro, kan man se at den aksielle trykkspenningen øker mot 

midten av dekket, altså i takt med økningen av globalt moment. Den maksimal aksiale 

trykkspenningen er markert mørke lilla. Skalaen til venstre i figuren viser at trykkspenningen 

i de mørke lilla feltene er større enn 5,38 N/mm2 for denne lastkombinasjonen.  

 

Det gule merket i Figur 12 viser plateelement nr. 673. Dette elementet har den størst 

trykkspenning på 5,904 N/mm2. Av vedlegg 9.2.3 ser man at trykkspenningsresultanten mot 
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dekket, beregnet ut i fra T-bjelke modellen, ble 5,310 N/mm2 på midten av bruspennet. 

Spenningen helt i overkant av dekket på dette stedet ble 5,890 N/mm2. Dette stemmer bra med 

trykkspennings verdier ved midten av bruspennet i Figur 12.  

 

I Figur 12 ovenfor er det lastkombinasjon 17, brukt sammen med ligning 6.10b i EC (Statens 

Vegvesen 2011), som virker på konstruksjonen. I denne lastkombinasjonen befinner lastfelt 1 

seg over venstre utkragning og ut mot venstre dekkekant. Lastfelt 2 og 3 befinner seg på 

høyre side av lastfelt 1. Gangfelt befinner seg over høyre utkragning og ut mot høyre 

dekkekant. Alle feltene har aksling last plassert midt på bruspennet og jevnt fordelt trafikklast 

som går over hele bruspennet. I tillegg kommer bremselast i x- og z-retning for akslinger i 

lastfelt 1 og gangfelt. 

 

Den valgte dimensjonerende trykkspenningen i Tabell 15 ble høyere enn den største i Figur 

12 ovenfor. Den dimensjonerende verdien er til sikker side og er tatt som ett gjennomsnitt fra 

to forskjellige opplagringsbetingelser, men med samme lastkombinasjon. Se vedlegg 9.2.3 for 

beregning og nærmere forklaring. Den dimensjonerende trykkspenningen forutsettes tatt opp 

av dekkets trykksone. Her må det kontrolleres om det er nødvendig med trykkarmering. 

 

Fordi brudekket skal være kontinuerlig vil det også oppstå store globale momenter ved 

opplagrene på brupilarene. Med samvirke mellom betong og tre vil disse momentene her gi 

strekkspenninger i betongdekket. Disse strekkspenningene må antas kun å bli tatt opp av 

strekkarmeringen. Det ble benyttet en enkel kontinuerlig modell med fem spenn, i Autodesk 

FORCE EFFECT, for å finne støttemomentet som ga størst strekkspenning. Å velge å benytte 

et slikt enkelt statikkprogram fremfor STAAD.Pro vil gi mer konservativt beregnede 

lastvirkninger. Men, som sagt tidligere ble dette gjort for å spare beregningstid. Da det 

dimensjonerende støttemomentet ble funnet, ble dette brukt sammen med tidligere utregnet 

treghetsmoment for å finne dimensjonerende strekkspenning ved opplager. Utregningen er 

gjort i vedlegg 9.2.3 og resultatet står i Tabell 15 

 

I vedlegg 9.2.3 vises det hvordan samvirket mellom betong og tre gjør at fagverket tar opp 

mesteparten av det globale momentet i bruspennet. Betongdekket vil allikevel bøye seg selv 

om det i prinsippet bare får trykkspenning fra det globale momentet. Dermed blir det et lite 

lokalt moment i betongdekket som det må strekk armeres for i bunnen av dekket. Dette lokale 
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dimensjonerende momentet står i Tabell 15 og er også beregnet i vedlegg 9.2.3 som et 

gjennomsnitt fra to forskjellige opplagerbetingelser (forklart tidligere). 

 

Dimensjonerende verdier for beregning av trykk- og strekk armering i global x-retning 

𝜎!".,!"##" 7,667 N/mm2 Dimensjonerende trykkspenning i felt 

𝜎!".,!"##" 5,111 N/mm2 Dimensjonerende strekkspenning ved opplager 

𝑀!",! 177,100 kNm/m Dimensjonerende lokalt moment i felt 

Tabell 15 Dimensjonerende verdier for trykk- og strekk spenning 

Verdier i global z-retning (tverretning) 

Forklaringen til hvor verdiene i Tabell 16 er funnet i modell står i tillegg 9.2.4. Her forklares 

det også hvordan verdiene er fremkommet. Det vises også av figurene i vedlegg 9.2.4 at 

bruspennet har mulighet for glidning ved opplagere. Her ble det altså bare tatt utgangspunkt i 

opplagringsbetingelsene som ga mest konservative lastvirkninger. 

 

Dimensjonerende verdier for beregning av trykk-, strekk-, og skjærarmering i global z-

retning 

MEd,y,felt 267,570 kNm/m Dim. feltmoment 

MEd,y,utk. 164,980 kNm/m Dim. utkragermoment 

VEd 201825 N Dim. skjærkraft 

Tabell 16 Feltmoment, utkragermoment og skjærkraft for tverretningen 

Nødvendig armering i betongdekket  

Tabell 17 viser resultatet av armerings beregninger for dekket i global x-retning. 

Beregningene er gjort i vedlegg 9.2.5. Som trykkarmering over opplagere er nødvendig 

armerings areal satt lik utregnet minimumsarmering. Valgt armering for dette stedet er satt lik 

strekkarmeringen i felt. Dette betyr at strekkarmeringen i felt blir ført over opplagrene for å ta 

trykk der.  

Armering i global x-retning (bruas lengderetning) 

Armering Nødvendig As 

(mm2/m) 

Valgt As       

(mm2/m) 

c/c valgt 

armering 

(mm) 

ø valgt 

armering 

(mm) 
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Strekk felt 1269,107 1396 225 20 

Trykk felt 1408,115 1571 200 20 

Strekk opplager 4699,770 4909 100 25 

Trykk opplager 757,467 1396 225 20 

Skjær - - - - 

Tabell 17 Beregnet armering og valgt armering for lengderetning 

For skjærarmering i bruas lengderetning har det ikke blitt foretatt noen beregning eller 

vurdering. 

 

Nødvendig trykkarmering i felt og ved opplagre i Tabell 18 (se nedenfor), for tverretning, er 

tatt fra utregnet minimumsarmering på disse stedene. Valgt armering for trykk i felt er satt 

som halvparten av strekkarmering ved opplager. Dette betyr at halvparten av 

strekkarmeringen ved opplagrene i strekkes inn i trykksonen i felt. Den valgte armeringen for 

trykk ved opplager er satt som halvparten av strekkarmeringen i felt. Det vil si at halvparten 

av strekkarmering i felt dras ut i trykksonen i utkraget del av dekket. 

 

Skjærarmering er det ikke funnet behov for (se Tabell 18). Sammenlignes dimensjonerende 

skjærkraft (se Tabell 16), VEd, med skjærkapasiteten (se vedlegg 9.2.5), VRd,c, ser man at det 

ikke er behov for skjærarmering i dekket: 

 

𝑉!" = 201825  𝑁 < 𝑉!",! = 212941,808  𝑁 ⇒ OK, trenger ikke skjærarmering 

 

Armering global z-retning (bruas tverretning) 

Armering Nødvendig As 

(mm2/m) 

Valgt As       

(mm2/m) 

c/c valgt 

armering 

(mm) 

ø valgt 

armering 

(mm) 

Strekk felt 2121,887 2199 143 20 

Trykk felt 705,228 785,5 400 20 

Strekk opplager 1400,067 1571 200 20 

Trykk opplager 646,743 1099,5 286 20 

Skjær - - - - 

Tabell 18 Beregnet armering og valgt armering for tverretning 
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I følge pkt. 9.3.1.4 i EC2-1 (Standard 2008a) bør det benyttes kantarmering ved frie dekke-

forkanter. Dekkekantene ved utkragningene utgjør slike frie dekke-forkanter, da de ikke har 

noen understøtting. Her bør det altså legges kantarmering i form av bøyler i global z-retning 

og lengde armering i global x-retning. Lengdearmeringen legges inn i form av ett jern oppe og 

nede i bøylens krumning. 

Nedbøyning og riss i bruksgrensetilstanden 

Nedbøyningsberegning for betongdekket er kun gjort for global z-retning. Beregning av 

nedbøyning er kun gjort i analyseprogrammet ved å finne største node forskyvning i dekket 

for global y-retning. For å kunne beregne nedbøyning pga. langtids- og korttidseffekter ble det 

laget en egen modell av betongdekket. Modellen i STAAD.Pro, med ett spenn, ble modifisert 

slik at bare betongdekket og undergurt stod igjen.  

 

Figur 13 nedenfor viser beregningsmodellen for nedbøyning i dekket. Verdien for langtids- og 

korttids nedbøyning i felt ble funnet på node 687 midt på både i tverr- og lengderetning (se 

Figur 13 nedenfor, rød prikk). Verdien for langtids- og korttidsoppbøyning på utkragning ble 

funnet på node 671 midt på i lengderetning og ytterst på høyre utkrager (se Figur 13 under, 

rød prikk). Verdiene for korttids- og langtids- nedbøyning/oppbøyning ved disse to nodene 

kommer fra lastkombinasjon 20. I denne kombinasjonen er det bare last mellom opplagere i 

tverretningen og ikke last på de utkragede delene av dekket. 
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Figur 13 Beregningsmodell for nedbøying i dekket 

 

Nedbøyning og nedbøyningslaster ble beregnet iht. Formel 46 til Formel 48 (kapitel 4.7.3 

Dimensjonering i bruksgrensetilstanden). Faktorene for nedbøyningslastene ble lagt inn i 

STAAD.Pro. Poissons tall ble satt lik null og dermed antas det at betongen er opprisset, noe 

som er mer konservativt enn å anta u opprisset betong. Utregninger og nærmere forklaring 

finnes i vedlegg 9.2.6. Tabell 19 viser resultatene. 

 

Nedbøyning av betongdekke (global z-retning) med Ec,eff = 15000 N/mm2 

Nedbøyningskrav L/500 Beregnet nedbøyning/oppbøyning 

 

28 mm 

Felt = 12,375 mm 

Utkragning = 9,193 mm 

Tabell 19 Nedbøyning av betongdekket i tverretning 

Riss 

Det mest kritiske området for sprekkdannelse i betongdekket vil være på oversiden. For store 

riss eller sprekker her vil kunne føre til at veisalt kommer inn i sprekkene og når frem til 

armeringen. Typisk område for dannelse av riss er på dekkets strekkside. Kontrollerer her 

bare riss på oversiden av dekket. Valgte kontrollområder for riss blir derfor: 
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• I global x-retning; dekkets overside ved opplager (brupilarer) 

• I global z-retning; dekkets overside ved utkragning (overgurt) 

For utregning av stålspenning, σs, har det ikke blitt lagt lastfaktorer inn i STAAD.Pro og 

regnet ut dimensjonerende spenninger. Det har isteden for blitt brukt eksisterende verdier som 

er redusert etter skjønn i forhold til de gjeldende lastfaktorer. For rissviddeberegning i global 

x- og z-retning har det blitt tatt utgangspunkt i henholdsvis dimensjonerende aksialkraft ved 

opplager og dimensjonerende utkragningsmoment. Disse er redusert etter skjønn, som nevnt 

over. Vedlegg 9.2.6 viser hvordan beregningene er gjort. Utregnet rissvidde og rissviddekrav 

er satt opp i Tabell 20 

Rissvidde 

Rissviddekrav wmax Beregnet rissvidde wk 

 

wmax = 0,39 mm 

O.K. dekke ved opplager i lengderetning: 

wk = 0,518 mm 

O.K. dekke ved utkragning i tverretning: 

wk = 0,644 mm 

Tabell 20 Rissviddekrav og beregnet rissvidde 

Av Tabell 20 ser man altså at riss blir dimensjonerende for dekket mhp. strekkarmering ved 

pilarer i global x-retning og ved utkragning i global z-retning. 

5.3.2 Fagverk 

Dimensjonerende limtrefastheter og dybelkapasistet 

Se vedlegg 9.2.7 for beregning. 

Limtrekvalitet GL32C og stålkvalitet S355 

Dimensjonerende trykkfasthet 𝑓!,!,! 18,434 N/mm2 

Dimensjonerende strekkfasthet 𝑓!,!,! 13,565 N/mm2 

Dimensjonerende bøyemotstand 𝑓!,! 22,261 N/mm2 

Dimensjonerende kapasitet pr. dybel 𝐹!,!"!"#$% 109,570 kN/pr. dybel 

Tabell 21 Beregnede fastheter GL32C og S355 
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Dimensjonerende lastvirkninger på fagverk 

For beregning av fagverk og dybelforbindelse er det blitt laget en modell med fem spenn i 

STAAD.Pro. Figur 14 under viser hvordan denne modellen ser ut. Modellen representerer 

fortsatt bare en kjøreretning, dvs. to kjørefelt og en gang/service vei. Disse fem spennene 

utgjør bare en liten del av hele Mjøsbrua, men vil allikevel kunne representere at 

brukonstruksjonen fortsetter kontinuerlig videre utover til hver side.  

 

Ved en slik forenkling må det tas hensyn til at momentene i endefeltene, og ved nest ytterste 

opplagere, vil være større enn om modellen hadde hatt flere spenn. Derfor er det i denne 

modellen bare påsatt nyttelast på de tre midtspennene. De to ytterste spennene har bare 

egenvekt, og er kun med for å stabilisere midtspennene. Det tas derfor bare med 

dimensjonerende lastvirkninger fra de tre spennene i midten ved beregning av fagverk og 

dybelforbindelse. 

 

Modellen i Figur 14 har akkurat de samme dimensjoner som modellen i Figur 11, forklart i 

kapittel 5.3.1.5. Forskjellen er at beregningsmodellen for fagverket har staver som kun tar 

aksialbelastning, et grovere nettverk av noder i dekket og vertikal diagonalavstivning. Den 

vertikale avstivningen består av samme stålrør som er brukt for horisontal skråavstivning. 

Avstivningen er satt i kryss ved opplagere og på midten av hvert spenn, og tar kun 

strekkbelastning. Av Figur 14 nedenfor kan man også se at brua har opplagerbetingelser som 

muliggjør glidning i global x- og z-retning.  
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Figur 14 Beregningsmodell for fagverk 

 

Modellen har som sagt et grovere nettverk av noder i dekket. Dette er gjort med hensikt for å 

spare beregningstid i analyseprogrammet. Størrelsen på dekkeelementene er her 4,3125 m x 2 

m. På ett spenn går det dermed 16 elementer i global x-retning og 7 elementer i global z-

retning.  

 

Under- og overgurter har et prøvetverrsnitt på 1000 mm x 1000 mm. Trykk- og strekkstavene 

i fagverket har et prøvetverrsnitt på 700 mm x 700 mm. 

Tabell 22 og Tabell 23 nedenfor viser resultatene for beregning av dimensjonerende 

lastvirkninger gjort i STAAD.Pro. I vedlegg 9.2.7 vises det hvordan resultatene er 

fremkommet. 

 

Dimensjonerende lastvirkning på skrå og vertikalstaver 

Stav nr Funksjon Last komb. Ligning Retning Kraft  

1374 Skråstav 22 6.10 b  Trykk, 𝑁!",! 4382,03 kN 

1376 Skråstav 22 6.10 b Strekk, 𝑁!",! 3909,62 kN 

1281 Vertikal stav 19 6.10 b Trykk, 𝑁!",! 1808,83 kN 

Tabell 22 Kraftresultanter trykk og strekk staver 
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Dimensjonerende lastvirkning på over- og under gurt 

Bjelke nr Funksjon Last komb. Ligning Retning Kraft 

1280 Overgurt 19 6.10 b Strekk, 𝑁!",! 2634,91 kN 

    Moment, 𝑀!",! 658,35 kNm 

    Moment, 𝑀!",! 105,61 kNm 

1186 Undergurt 19 6.10 b Trykk, 𝑁!",! 8916,34 kN 

    Moment, 𝑀!",! 571,18 kNm 

    Moment, 𝑀!",! 122,01 kNm 

1294 Undergurt 22 6.10 b Strekk, 𝑁!",! 6735,85 kN 

    Moment, 𝑀!",! 308,70 kNm 

    Moment, 𝑀!",! 103,68 kNm 

Tabell 23 Kraftresultanter over- og undergurter 

Dimensjonering av staver og gurter 

Tabell 24 nedenfor viser hvor mye av kapasiteten til stavene og gurtene i fagverket, som er 

brukt opp i forhold til 100 prosent kapasitet for ulike spenningsforhold. For selve 

kapasitetskontrollen opp mot kapasitetsligningene i EC5-1, se vedlegg 9.2.7. Kolonnene 2 til 

6, i Tabell 24, beskriver hvilken "spenningskapasitet" stavene og gurtene er kontrollert opp 

mot. Av tabellen ser man at undergurt nr. 1186 måtte kontrolleres opp mot to 

kapasitetsligninger, for de andre holdt det med en kontroll.  

 

Kapasitetskontroll av staver og gurter 

Krav⇒  ≤ 1,0 

Stav/gurt 

nr. 

Strekk Strekk m/ 

moment om 

to akser 

Trykk 

m/knekking 

Trykk 

m/knekking 

og moment 

om to akser 

Trykk 

m/knekking og 

største moment 

m/vipping 

1374 S. stav - - 0,569 - - 

1376 S. stav 0,588 - - - - 

1281 V. stav - - 0,209 - - 
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1280 O. gurt - 0,400 - - - 

1186 U. gurt - - - 0,681 0,518 

1294 U. gurt - 0,608 - - - 

Tabell 24 Kapasitetskontroll for staver og gurter i fagverk 

 

Av Tabell 24 ser vi at alle de kontrollerte stavene og gurtene i fagverket har igjen 

restkapasitet.  

Dimensjonerende lastvirkning på dybelforbindelse 

Ser her på kun en dybelforbindelse. Den valgte dybelforbindelse utgjør forbindelsen mellom 

tre fagverkstaver og undergurten. Figur 15 viser hvor forbindelsen befinner seg på brua. 

Stavene har nummer 1374, 1353 og 1376, sett fra venstre mot høyre. Lastkombinasjonen som 

gir de dimensjonerende aksialkreftene i stavene er kombinasjon nummer 22 (tidligere 

forklart). Antar her at forbindelsen mellom stavene og undergurten er leddet. Ut fra leddet går 

det dermed dybelplater inn i hver enkelt del i forbindelsen. Dyblene i stavene må 

dimensjoneres for aksialkreftene som oppstår der, mens dyblene i undergurten må 

dimensjoneres for resultantvirkningen fra alle stavene. 

 

 

Figur 15 Dybelforbindelse der de tre fagverkstavene møtes i undergurt 
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I vedlegg 9.2.7 vises utregning av leddkraft som overføres til dybler i undergurt. I Tabell 25 

viser de dimensjonerende kreftene som påvirker dybelforbindelsen. 

 

Dimensjonerende lastvirkning på dybelforbindelse 

Stav nr. Funksjon Last komb. Ligning Retning Kraft  

1374 Skråstav 22 6.10 b  Trykk, 𝑁!",! 4382,03 kN 

1353 Vertikalstav 22 6.10 b Trykk, 𝑁!",! 558,54 kN 

1376 Skråstav 22 6.10 b Strekk, 𝑁!",! 3909,62 kN 

Undergurt Undergurt 22 6.10.b Trykk, 𝑁!",! 5172,48 kN 

Tabell 25 Dimensjonerende lastvirkning på dybelforbindelse 

Kraften som overføres til undergurten danner vinkelen -10,376° med horisontalen og har 

pilretning i positiv global x-retning. Undergurten har vinkelen -9,543° med horisontalen (viser 

her til den del av undergurt som går fra knutepunkt og mot høyre i Figur 16 nedenfor). 

Differansen mellom vinklene er -0,832°. Dermed kan man si at kraften tilnærmet virker i 

undergurtens fiberretning (se vedlegg 9.2.7). 

 

Figur 16 nedenfor viser fagverkstavene 1374, 1353 og 1376 fra venstre mot høyre (markert 

med rødt). Den aktuelle dybelforbindelsen befinner seg der stavene møtes ved undergurten. 

 

Figur 16 Fagverkstavene 1374, 1353 og 1376 fra venstre mot høyre. 
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Dimensjonering av dybelforbindelse 

Tabell 26 gir oversikt over nødvendig antall dybler i forbindelsen. Utregning er gjort i 

vedlegg 9.2.7. 

 

Antall nødvendige dybler i staver og undergurt 

Bjelke/stav nummer/type Antall nødvendige dybler 

1374 40 

1353 6 

1376 36 

Undergurt 48 

Tabell 26 Antall nødvendige dybler i staver og undergurt 

Nedbøyning i bruas lengderetning 

Tabell 27 viser resultatet fra beregning av nedbøyning gjort i STAAD.Pro. Vedlegg 9.2.7 

viser utregninger og hvordan resultatet har fremkommet. 

 

Nedbøyning i fagverk (global x-retning)  

Nedbøyningskrav L/500 Beregnet nedbøyning (u.gurt i midtspenn) 

138 mm 90,59 mm 

Tabell 27 Nedbøyning i fagverk i lengderetning 

I Figur 17 viser hvor den største nedbøyningen befinner seg for brua i lengderetningen. 

Nedbøyningen befinner seg i node 1280 i bruas midtspenn ved undergurten (se rød prikk). Det 

er lastkombinasjon 19 som gir denne nedbøyningen. De to ytterste spennene har større 

nedbøyning, men disse sees bort fra da det kun er de tre midtspennene som betraktes her. Det 

er altså midtspennet som får den største nedbøyningen i global y-retning. Nedbøyningen er 

innenfor kravet på L/500.  
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Figur 17 Største nedbøyning av fagverket 

Optimalisert fagverk 

Uten å beregne dekket på nytt, er det laget en ny versjon av modellen i STAAD.Pro, men nå 

med følgende dimensjoner på fagverket: 

 

Komponent Opprinnelig dim. Ny dimensjon 

Skråstaver 700 x 700 mm 550 x 550 mm 

Over- og undergurt 1000 x 1000 mm 800 x 850 mm 

Hor. Vertikal avstiver 500 x 500 mm 300 x 300 mm 

Tabell 28 Dimensjoner optimalisert fagverk 
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Figur 18 Optimalisert fagverk for nedbøyning 

Reduksjonen i dimensjoner til fagverket ga som Figur 18 viser en nedbøyning i midtspennet 

på 126,754 mm. Dette er innenfor kravet på L/500. 

 

Etter kontroll av kreftene i staver og gurter fikk vi resultatene i Tabell 29 under. Se vedlegg 

9.2.8 for utregning. 

 

Kapasitetskontroll av staver og gurter 

Krav⇒  ≤ 1,0 

Stav/gurt 

nr. 

Strekk Strekk m/ 

moment om 

to akser 

Trykk 

m/knekking 

Trykk 

m/knekking 

og moment 

om to akser 

Trykk 

m/knekking og 

største moment 

m/vipping 

1374 S. stav - - 0,805 - - 

1376 S. stav 0,902 - - - - 

1281 V. stav - - 0,363 - - 

1280 O. gurt - 0,600 - - - 

1186 U. gurt - - - 0,942 0,732 

1294 U. gurt - 0,822 - - - 

Tabell 29 Optimalisert fagverk 
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6. ANALYSE OG DISKUSJON 

6.1 Samvirke mellom tre og betong 

6.1.1 Bjelkesystemet. 

Som det fremkommer av de manuelle beregningene, og simuleringene i Staad.Pro, har graden 

av samvirke stor betydning  for nedbøying, moment, skjærkrefter og aksialkreftene til 

samvirkesystemet. 

 

I den første situasjonen uten samvirke viser analyseprogrammet en nedbøying som tilnærmet 

lik de manuelle beregningene. Moment og skjær belastningen er den samme i begge tilfellene. 

Det oppstår ingen aksialkrefter.  

 

Når det gjelder situasjon to så er denne modellert på samme måte som hoved modellen av 

brukonstruksjonen. Både momentet og skjærkreftene til systemet blir redusert. Det oppstår 

også betydelige aksialkrefter både i bjelken og platen. Nedbøyingen forbundet med situasjon 

to er estimert av Staad.Pro til 13,5 mm. Forutsatt at beregningene etter «γ» metoden er korrekt 

indikerer dette en lav grad av samvirke i størrelsesorden 10 % -15 %. Det kan derimot 

diskuteres om det er fornuftig å sammenlikne denne modellen med hoved modellen av 

brukonstruksjonen.  Hoved modellen benytter en kraftig hulprofil som forbindelse. Denne har 

større areal, og antas å være stivere enn forbindelsen benyttet til bjelkesystemet.   

 

I det tredje tilfelle med kontinuerlig stålplate som skjærforbindelse angir analyseprogrammet 

en nedbøying på 7,27mm.  Sammenliknet med de manuelle beregningene indikerer dette en 

samvirke grad på 60 %. Når det gjelder moment og skjærbelastning er denne betydelig lavere 

en i tilfelle med ingen statisk samvirke. Aksialkreftene i bjelken og platen øker betydelig. 

Resultatet er et stivere system som motstår nedbøying, skjær og moment på en langt bedre 

måte en de andre tilfellene. Likevel, systemet oppnår bare delvis samvirke mellom tre og 

betong. 

 

Det kan diskuteres om noen av verdiene benyttet til de manuelle beregningene er mest 

hensiktsmessig. Det oppsto en utfordring under beregningen av verdien γ. Denne verdien er 

avhengig av grad av samvirke og baserer seg blant annet på den såkalte glidemodulen k. 
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Glidemodulen k er avhengig av type skjærforbindelse og baserer seg på empiriske tester. Som 

utgangspunkt ble det benyttet verdiene fra testene til Lukaszewska (2009) som gir en høy grad 

av samvirke. Det er også av betydning at γ metoden er beregnet på tradisjonelle forbindelser. 

Formelen forutsetter en avstand mellom forbindelsene.  Dette medfører at γ metoden gir en 

noe lavere samvirke grad en hva som reelt er mulig og oppnå med en kontinuerlig forbindelse. 

 

Under utregningene av tilfellene med lavere grad av samvirke ble γ faktoren tilpasset 

skjønnsmessig. Dette fordi det ikke foreligger verdier for glidemodulen k. Skjærkoeffisienten 

γ varierer fra 0 til 1 avhengig av graden av samvirke. Som det fremgår av resultatene 

samsvarer resultatet godt, og står i forhold til, situasjonen uten samvirke som er en 

limtrebjelke beregnet på vanlig måte med egenvekten til betongen som et tillegg til lasten.  

 

Når det gjelder moduleringen i analyseprogrammet så er det knyttet stor usikkerhet til 

situasjon som skal simulerer kontinuerlig stålnett som skjærforbindelse. For det første er 

nettet simulert som en plate. Dette gir en annen forbindelse en det som er reelt tilfelle. Også 

høyden på den delen av platen som går inn i limtrebjelken er større en i virkeligheten.  Ideelt 

sett skal også nettet forankres til armeringen noe som vil gi ytterligere stivhet. Betongplaten er 

ikke armert. Et annet moment av betydning er epoxylimet som skal feste nettet til 

limtrebjelken. Dette har en annen stivhet enn limtre og er ikke med i denne simuleringen. 

Likevel, systemet oppnår en høyere stivhet en de andre situasjonene.  

6.1.2 Samvirke mellom tre og betong 

Det kan diskuteres om det er behov for en høy grad av samvirke mellom tre og betong på en 

konstruksjon som Mjøsbrua. Dette avhenger av hva som er hovedhensikten med en 

samvirkebru.  

 

Er formålet med en samvirkekonstruksjon å redusere nedbøyingen og krefter i systemet er 

skjærforbindelsens ytelse av stor betydning. Som det fremkommer av de manuelle 

beregningene er forskjellen i nedbøyingen fra ingen til høy grad av samvirke 280 %. Likevel, 

når det gjelder Mjøsbrua skal betongdekket samvirke med et underliggende fagverk. Et 

fagverk motstår nedbøying på en svært effektiv måte. Nedbøying som følge av permanente 

laster og langtidseffekter kan også kompenseres med en overhøyde tilsvarende nedbøyingen. 

Det kan derfor være tilstrekkelig med en middels, til middels høy grad av samvirke.   
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Som det fremkom av testene utført av Skaare (2013) motstår samvirke elementer vibrasjoner 

og svingninger på en god måte. Dette er spesielt viktig når samvirke elementer benyttes som 

etasjeskiller. En ren trekonstruksjon har lav egenvekt og kan derfor være sårbar for 

vibrasjoner og svingninger som følge av forskjellige lastsituasjoner. Det viser seg imidlertid at 

skjærforbindelsens ytelse har mindre betydning for frekvensen enn den har for nedbøying. En 

lavere grad av samvirke kan derfor være tilstrekkelig for å redusere vibrasjoner og 

svingninger. Dette vurderes å være av mindre betydning på en konstruksjon som Mjøsbrua da 

alternativene er en ren betong konstruksjon. 

 

Det kan diskuteres om det er mulig å legge den reduserte moment og skjær belastningen til 

grunn for dimensjonering av en konstruksjon som Mjøsbrua. I følge simuleringene i 

STAAD.Pro oppnår sitasjonen uten samvirke et moment som er 2,8 ganger så stort som i 

situasjonen med høy grad av samvirke. Det reduserte momentet er derfor helt avhengig av at 

skjærforbindelsen oppnår den nødvendige ytelsen.  Det er knyttet stor usikkerhet til om det er 

mulig å oppnå samme grad av samvirke som fremkommer fra de empiriske testene. En 

løsning kan være å benytte en forbindelse med høy eller middels høy grad av samvirke, men 

dimensjonere konstruksjonen for en lav eller ingen grad av samvirke.  

6.1.3 Type skjærforbindelse 

Fordelen ved å bruke kontinuerlig stålnett som skjærforbindelse er muligheten for å oppnå en 

høy grad av samvirke mellom tre og betong. En høy grad av samvirke medfører en stivere 

konstruksjon som motstår nedbøying, skjær og moment på en svært god måte. Flere studier 

dokumenterer at denne skjærforbindelsen har høy ytelse og gir en høy grad av samvirke. Det 

er også oppført flere samvirkebruer med dette systemet i Tyskland og Nederland med gode 

resultater.  

 

Det er imidlertid knyttet usikkerhet til hvordan dette systemet oppfører seg når det benyttes 

kreosot impregnert limtre. Ingen av studien benyttet til denne oppgaven tar for seg denne 

problemstillingen. Det mangler også noe forskning som tar for seg langtids nedbøying med 

store temperatur forandringer som er tilfelle i innlandsområdet.   

 

En annen utfordring er presisjonen nødvendig under montasje av stålnettet. Det er knyttet noe 

usikkerhet til om det er mulig å oppnå samme grad av ytelse som fremkommer fra de 
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empiriske testene. Skal en benytte dette systemet er det er avgjørende at det benyttes 

tilstrekkelig med lim. Prosessen med å lime stålnettet til limtreelementene bør derfor gjøres 

innendørs under kontrollerte forhold med streng kvalitetskontroll.  

 

Fordelene med kryss-skruesystemet er lave material og montasje kostnader, og at systemet 

kan monteres på byggestedet. Tidligere tester av dette systemet viser en lavere grad av 

samvirke.  En test viser at det kan være mulig og oppnå en samvirkegrad på 60 %. Dette kan 

være tilstrekkelig ytelse på forbindelsen og gi et tilfredsstillende resultat. Det kan også for 

dette systemet diskuteres om det er mulig å oppnå samme ytelse på byggestedet som ved 

empiriske tester.   

6.2 Trefagverk og betongdekke 

 

Figur 19 Snittegning av samvirkebru Tyskland. Legg merke til radene med kontinuerlig skjærforbindelse. (Kilde: 

www.hbv-systeme.de) 

6.2.1 Skjærforbindelse mellom dekke og overgurt 

For å simulere samvirke mellom betong og tre er det i modellen benyttet 400 mm x 400 mm 

hulprofiler med veggtykkelse på 20 mm som skjærforbindelse mellom dekke og overgurt. En 

slik løsning vil ikke bli valgt i virkeligheten, men i beregningsprogrammet fungerer denne 

løsningen bra som en simulering. Som det fremkommer av testene (se vedlegg 9.2.2) utført i 

STAAD.Pro, vises det at denne måten å modellere på gir 2,17 ganger mindre nedbøyning. 

Sammenligner vi dette resultatet med resultatene fra kapittel 5.2 er det mye som tyder på at 

hovedmodellen har 60 prosent samvirke mellom betong og tre. 
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Brumodellen med hulprofil som forbindelse ble sammenlignet opp mot en lik modell med 

kontinuerlig plateforbindelse. Forskjellen i nedbøyning mellom modellene ble ikke stor. 

Modellen med plateforbindelse fikk litt mindre nedbøyning. Årsaken til at den kontinuerlige 

plateforbindelsen ble testet, var et forsøk på å simulere skjærforbindelse med stålnett 

beskrevet i kapittel 3.3.3. Hvor reel simuleringen i STAAD.Pro ble for akkurat dette tilfellet 

er noe usikkert. På bakgrunn av denne usikkerheten og at resultater for nedbøyning var mer 

konservative, ble skjærforbindelse med hulprofil benyttet videre i modellen. 

6.2.2 Betongdekke 

Lastvirkninger i betongdekket ble beregnet i STAAD.Pro modellen med ett bru-spenn. Denne 

modellen har bare diagonalavstivning i horisontalplanet, i motsetning til den kontinuerlige 

beregningsmodellen som også har diagonalavstivning i vertikalplanet. Grunnen til denne 

forskjellen er at modellen med ett bruspenn har fagverksstaver kun med rotasjonsfrihet om 

lokal z-akse i endenodene. Stavene i denne modellen er derfor rotasjonsstive om lokal y-akse 

og hindrer dermed fagverket i å kollapse sideveis i global z-retning. 

 

Denne "feilen" i modelleringen ble oppdaget da ettspennsmodellen skulle kopieres ut til en 

kontinuerlig modell, og fagverksstavene ble satt til kun å ta aksialkrefter. Fagverket fikk for 

stor forflytning i global z-retning og det ble nødvendig med vertikal diagonalavstivning i 

denne retningen. Konsekvensene for betongdekket, ved å skulle ha benyttet fagverkstaver 

med rotasjonsfrihet i endenoder, ville mest sannsynlig ha vært et økt moment i tverretningen 

på grunn av økt rotasjon om lokal x-akse i overgurten. 

 

På den annen side er det heller ikke helt reelt å ha full rotasjonsfrihet i endenodene for 

fagverksstavene, da disse nodene i virkeligheten skal erstattes av dybelforbindelser. Det er 

antatt ledd i forbindelsen som kan rotere om lokal z-akse, men dybelforbindelsen vil gi en viss 

grad av rotasjonsstivhet om lokal y-akse. Dermed vil ikke overgurten kunne rotere i like stor 

grad om sin egen lokale x-akse og tverrmomentet (My) i dekket vil bli mindre. Dette gir 

grunnlag for å si at de benyttede lastvirkningene for dekket i global z-retning er realistiske. I 

tillegg kan man også si at de er til sikker side, da de er beregnet ut fra mest konservative 

opplagerbetingelse og ut fra ett bruspenn. 
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For lastvirkninger på dekket i global x-retning ble det brukt gjennomsnittsverdier fra to 

opplagerbetingelser i modellen med ett spenn. Gjennomsnittsverdien skal representere at brua 

går over flere spenn og dermed gi noe mer realistiske verdier for lastvirkning. Bakgrunnen er 

antagelse om at brua må være tregere å sette i bevegelse i global x-retning enn ett bruspenn.  

 

Forskjellen i lastvirkningene for de to opplagerbetingelsene var også større i global x-retning 

enn i global z-retning. Ved siden av denne tilnærmelsen, ble det for støttemoment ved pilarer 

benyttet verdier fra en forenklet beregning med programmet Force Effect. Dette momentet ble 

brukt til å regne ut strekkspenningen i dekket over pilarer. Momentet som fremkom fra den 

kontinuerlige modellen i dette programmet må sies å være til sikker side. En beregning av en 

mer realistisk 3D-modell i STAAD.Pro ville sannsynligvis ha gitt en mer nøyaktig og lavere 

strekkspenning på dette stedet. 

 

Årsaken til at bru-modellen med ett spenn ble lagt til grunn for beregning av betongdekket er 

den nødvendige beregningstid i STAAD.Pro. For å få pålitelige verdier for lastvirkning på 

plateelementene i dekket, er det avgjørende at hvert element ikke blir tegnet for stort i 

programmet. Skulle det ha blitt benyttet en kontinuerlig bru-modell i STAAD.Pro med små 

plateelementer ville beregningstiden ha gått betraktelig opp.  

 

Det har hele veien blitt lagt vekt på å lage modeller som ikke krever for lang beregningstid, 

slik at endringer og justeringer på modellene kunne gjøres fortløpende og kontrolleres opp 

mot hverandre. På den annen side ville en kontinuerlig modell med små plateelementer gitt 

mer nøyaktige resultater for betongdekket. Men, også på grunnlag av den usikkerhet det 

knytter seg til skjærforbindelsen mellom dekke og overgurt, er det en fordel at lastvirkningene 

for dekket er beregnet til sikker side ved å benytte forenklinger. 

 

For betongdekke ble det valgt å prøve 400 mm som dekketykkelse. Beregningene av trykk- og 

strekkarmeringen for bruddgrensetilstanden viste at det er mulig å få plass til den nødvendige 

armeringen med denne dekketykkelsen. Rissvidden viste seg å bli dimensjonerende for 

overkant dekke ved utkragningen, og for overkant dekke i global x-retning ved opplager. Her 

kan det være nødvendig å legge inn mer armering i dekket for å begrense rissvidden. 

Skjærarmering ble det ikke nødvendig å legge, men det må legges i kantarmering ved frie 

dekkeforkanter. Alt i alt holder betongdekket for de betraktede lastvirkningene, bare med 

forbehold om riss blir tatt hensyn til. 
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6.2.3 Fagverk 

For å finne lastvirkninger på fagverk og dybelforbindelser ble det brukt en kontinuerlig bru-

modell med fem spenn. I denne modellen ble det brukt et dekke med grovere plateelementer 

for å hindre at beregningstiden skulle bli for høy. Dette gjorde det enklere å justere fagverket 

og beregne lastvirkninger på nytt. 

 

Trykk- og strekkstavene i denne modellen ble kun satt til oppta aksialkrefter (Fx). Dette betyr 

at endenodene i stavene har rotasjonsfrihet om alle akser. Dermed blir det ikke moment i 

stavene. Selv om det er antatt ledd i forbindelsene mellom staver og gurter, vil dette leddet 

bare kunne rotere om lokal z-akse. Om lokal y-akse vil dette leddet sammen med 

dybelforbindelsen være mer eller mindre rotasjonsstivt, og dermed vil stavene få et moment 

om denne aksen. Hvor stort dette momentet ville ha blitt avhenger også av hvor rotasjonsstivt 

forbindelsen er om denne aksen. Det kan være at det her burde ha blitt brukt de verste tilfeller 

av både aksialkraft og moment for å få dimensjonerende lastvirkning. 

 

Over- og undergurt delene er stivt forbundet og får dermed både aksialkrefter og momenter. 

Dette er riktig i forhold til virkelig oppførsel på disse delene. Et forbehold må tas i forhold til 

undergurt. Denne skal være buet for hvert spenn på 69 meter. I analyseprogrammet ble det en 

utfordring å modellere buede bjelkeelementer. Dermed ble hele undergurten modellert som 

buet ved bruk av rette bjelkeelementer. Skal elementene i undergurten være buede i 

virkeligheten må det tas hensyn til det økte momentet som vil oppstå. 

 

Kapasitetskontrollene gjort for stavene i fagverket viser at samtlige kontrollerte staver har 

overkapasitet, og at man kan gå fra å benytte 700 mm x 700 mm staver til å benytte 550 mm x 

550 mm staver. Som nevnt før er stavene spesifisert til kun å ta opp aksial belastning. Det kan 

diskuteres om de i tillegg burde ha vært dimensjonert for moment, på grunn av at 

leddforbindelsen mellom stavene er rotasjonsstiv om en akse. For over- og undergurter viser 

kapasitetskontroller at også her er det overkapasitet, og at det kan benyttes 800 mm x 850 mm 

bjelker i stedet for 1000 mm x 1000 mm bjelker. Ny nedbøyningsberegning viser at brua 

holder seg innenfor nedbøyningskravet på 138 mm, for global x-retning, ved benyttelse av det 

optimaliserte fagverket.  
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Når det gjelder dybelforbindelsen, med slisseplater, mellom staver og gurter er disse kun 

dimensjonert for aksial belastning. Det er antatt ledd der slisseplatene fra gurter og staver 

møter hverandre i forbindelsen. Dette leddet kan rotere om lokal z-akse. Om den lokal y-akse 

er det mulig at det vil bli et moment som bøyer slisseplatene i forbindelsen. Slisseplatene er 

ikke beregnet for et slikt moment i denne oppgaven. 

6.2.4 Last 

For begge modeller har det blitt forsøkt å finne de lastplasseringer som gir mest ugunstig 

lastvirkning på dekke og fagverk. På grunn av tidsrammen for denne oppgaven har det ikke 

vært anledning til å prøve alle mulige kombinasjoner og plasseringer av nyttelast. Dermed er 

det mulig at andre lastplasseringer eller lastkombinasjoner kan gi mer ugunstige lastvirkninger 

enn de som er lagt til grunn her. På den annen side er det allikevel prøvd ut såpass mange 

kombinasjoner og plasseringer av lasten at det ikke bør være snakk om store forskjeller i 

bruks- og bruddgrensetilstanden. Utmattings-, brann- og ulykkes-laster har ikke blitt tatt i 

betraktning, og det vil derfor være noe usikkerhet forbundet med om de dimensjonerende 

lastvirkningene, benyttet for beregning av betongdekke og fagverk, er de endelige. 

6.3 Miljø 

En viktig faktor som gjør treverk til et miljøvennlig alternativ er de lave utslippene fra 

produksjonen. Dette er betydelig lavere en ved produksjonen av betong. I tillegg er treverk en 

del av naturens kretsløp og har et potensiale for fornybar energi. Som det fremkommer av 

LCA vurderingen kommer trebru alternativet bedre ut en betongbru alternativet. Svakhetene 

som fremheves ved denne vurderingen er at karbonatiseringsprosessen er utelatt ved 

vurderingen av CO2 utslipp knyttet til betong. Det er også knyttet usikkerhet til risikoen for 

utsvetting av kreosot fra trebru alternativet.  

 

Benyttes prosentandelene som Alfredesen mfl. (2008) har estimer for betong, utgjør 

reduksjonen som følge av karbonatiseringen, kun en liten andel av det totale utslippet. 

Andelen CO2 utslipp forbundet med kalsiniering utgjør 60 % av de totale utslippene.     

Deretter utgjør CO2 bindingen som følge av karbonatiseringen 5-20 % av denne andelen. Det 

maksimale potensiale for denne reduksjonen er derfor på 20 %. Totalt utgjør dette en 

reduksjon på 12 % av CO2 utslippet forbundet med betong alternativet. De totale CO2 

utslippene fra trebru alternativet er fortsatt 36 % laver enn betongbru alternativet.  
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Når det gjelder betong kommer den største miljøbelastningen fra produksjonen av råmateriale. 

Andelen CO2 fra oppvarmingen utgjør i 40 % av de totale utslippene. I dag benyttes i 

hovedsak fossilt brensel til denne prosessen. Det er et potensiale for å benytte fornybar energi 

til denne oppvarmingen, noe som vil medføre lavere total miljøbelastning. Ved en LCA 

vurdering av et bygg kommer bruk av betong bedre ut. Dette skyldes at betong er et tungt 

materiale. Tunge materialer har gode termiske egenskaper. Dette medfører en betydelig 

reduksjon i byggets energibehov i driftsfasen. Denne effekten uteblir for en brukonstruksjon.   

 

Bruk av kreosot kan utgjøre en menneskelig og miljømessig risiko. Kreftfaren knyttet til bruk 

av kreosot er først og fremst knyttet til eksponering mot huden. For en brukonstruksjon 

dimensjonert for trafikklast, med et underliggende fagverk, vurderes risikoen for menneskelig 

kontakt med materialet som svært lav. Når det gjelder utsvetting og utvasking av kreosot bør 

dette vurderes av spesialister på området. Dette med tanke på at Mjøsa er en drikkevanns 

kilde. Det er usikkert hvor stor andel kreosot som har potensialet for utsvetting og utvasking. 

Dette må sees opp mot størrelsen på vannkilden for å avgjøre denne risikoen. 

 

Det kan diskuteres om økt bruken av skogen som klimatiltak er hensiktsmessig. Som det 

fremkommer av rapporten utarbeidet av Klima og forurensningsdirektoratet er balansen 

mellom avvirking og tilvekst avgjørende. Økt avvirking kan føre til en midlertidig økning av 

CO2 utslippene. Økes derimot tilveksten tilsvarende, eller mer, kan skogen og tre materialer 

fungere som et karbonsluk som binder og lagre CO2.  At norsk skog driftes på en bærekraftig 

måte er derfor avgjørende for økt bruk av tre som miljøtiltak. 

 

Bruk av kreosotimpregnert treverk kan også diskuteres. Kreosot utgjør en menneskelig og 

miljømessig risiko. Det er en betydelig risiko for utsvetting av kreosotolje i de første 

leveårene til materialet. Miljørisikoen knyttet til kreosot må ses opp mot andre aktuelle 

materialer. Når det gjelder bruk av stål som materiale benyttes ofte maling som også kan ha 

en toksisk effekt. Dette gjelder både under påføring og ved avrenning og slitasje. Det samme 

gjelder for betong. Betong inneholder flere kjemikalier som kan avgis til omgivelsene når 

materialet utsettes for vær, vind og temperaturforandringer.  Det finnes i dag ingen gode 

erstatninger for bruk av kreosot. Det forskes imidlertid på området med sikte på å finne en 

erstatning innen 2018.    
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7. KONKLUSJON 

Samvirke på hovedmodellen  

Bjelkesystemet ble modellert for å avgjøre hvordan analyseprogrammet behandler samvirke 

mellom tre og betong. Systemet ble sammenliknet med manuelle beregninger. Resultatene 

viser at den høyeste grad av samvirke som er mulig å oppnå med denne måten å modellere på 

er rundt 60 %.  Resultatene fra bjelkesystemet viser at det er ca. 300 % forskjell i 

nedbøyingen mellom ikke noe og fullt samvirke. Når det gjelder hovedspennet av 

brukonstruksjonen utgjør forskjellen i nedbøying mellom ikke noe samvirke og med samvirke 

ca. 200 %. Dette kan indikere at hovedmodellen modellert i analyseprogrammet har 60 % 

samvirke mellom fagverket og betongdekket.    

Skjærforbindelse 

Når det gjelder valg av skjærforbindelse er det vanskelig å konkludere. Valget avhenger av 

hvor høy grad av samvirke som er nødvendig. Både kryss-skrue systemet og det kontinuerlige 

stålnettet har fordeler og ulemper som kan vurderes ulikt. Likevel, det er mye som tyder på at 

det er mulig å oppnå en høyere grad av samvirke med et kontinuerlig stålnett som 

skjærforbindelse. Flere studier dokumenterer en høy ytelse forutsatt at prosessen med inn- 

limingen av stålnettet utføres på en tilfredsstillende måte. 

 

Som det fremkommer av tidligere forsøk ved NTNU oppnådde det kontinuerlige stålnettet en 

samvirkegrad på mer enn seksti prosent selv om det oppsto utfordringer under prosessen med 

å lime nettet til limtrebjelken.  En samvirkegrad på over seksti prosent er fortsatt et 

tilfredsstillende resultat. Dette kan være tilstrekkelig for å redusere nedbøying, moment og 

skjærkrefter i systemet. Likevel, ved å føre en streng kvalitetskontroll ved innlimingen av 

stålnettet er det vår oppfatning at det er mulig å oppnå en høy grad av samvirke.  

Laster 

Det har blitt forsøkt å finne de lastplasseringene og kombinasjonene som gir de største 

lastvirkningene. På grunn av tidsrammen til oppgaven ble ikke alle mulige plasseringer og 

kombinasjoner testet. Det er heller ikke tatt med utmattings-, brann- og ulykkeslaster. Det er 

derfor mulig at det finnes lasttilfeller som kan være med på å gi lastvirkninger av større 
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dimensjoner. Likevel skal det være tatt med nok tilfeller, plasseringer og kombinasjoner av 

laster, slik at forskjellene ikke vil bli dramatiske. 

Betongdekke 

Et betongdekke på 400 mm tykkelse holdt for de lastvirkningene som ble benyttet i 

dimensjoneringen. Det eneste forbehold er riss som ble dimensjonerende i overkant av dekket 

ved opplager og utkragning. Mengden armering på disse stedene bør derfor økes. Det må 

legges til her, at beregningene av dimensjonerende lastvirkninger for dekket, er gjort til sikker 

side. Dermed er det mulig at den rissvidden det er kommet frem til her er for stor. 

Fagverk 

Dimensjoneringen av fagverket viser at det er mulig å benytte 800 mm x 850 mm 

limtrebjelker for over- og undergurter, og 550 mm x 550 mm limtrebjelker for trykk- og 

strekkstaver. Et forbehold når det gjelder stavene er at de kun er dimensjonert for aksialkraft 

og knekking. Dermed er de ikke dimensjonert for å ta moment. Dette må sees opp mot den 

statiske utformingen av fagverket. 

 

Dimensjoneringen av dybelforbindelsen viser at det er uproblematisk å få plass til plater og 

dybler nok i gurter og staver. Det ble bare gjort beregning av én slik forbindelse for hele 

modellen. Denne beregningen ble bare gjort for fagverket med prøvetverrsnitt. Slisseplatene 

er ikke beregnet for bøying. Dette må vurderes ved en mer nøyaktig dimensjonering. 

Miljøpåvirkning 

Når det gjelder miljøpåvirkningen fra materialene kommer tre bedre ut enn betong på de fleste 

områdene.  Den største forskjellen ligger i CO2 utslippene. Det er mye som tyder på at treverk 

som materiale står for minimum 36 % mindre utslipp av CO2 enn betong. Likevel, betong og 

tre har forskjellige egenskaper. Miljøspørsmålet må ses opp mot helheten og andre ønskede 

egenskaper ved konstruksjonen.  En samvirkebru vil utgjøre en betydelig mindre 

miljøbelastning, når det gjelder utslipp av CO2, enn en ren betongbru. 

 

Bruk av kreosot utgjør en menneskelig og miljømessig trussel.  Likevel, det er liten risiko for 

menneskelig kontakt med kreosot på en konstruksjon som Mjøsbrua. Kreosot er nødvendig 
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for å oppnå nødvendig levetid på treverket. Det finnes i dag ingen fullgode alternativer, så 

bruk av kreosot er en forutsetning for å benytte limte som materiale.   

Svar på hovedspørsmål 

En samvirkebru utført i betong og limtre kan være en god løsning for den nye Mjøsbrua. De 

andre fem brualternativene for den nye Mjøsbrua er rene betongbruer. En fordel med en 

samvirkebru er lavere egenvekt. Dette kan gi mindre belastning på pilarer og fundamenter. 

Miljøbelastningen fra en samvirkebru vil også være mindre enn ved en ren betongbru.    

Videre arbeid 

Det finnes ingen kjente bruer med statisk samvirke mellom tre og betong i Norge.  På grunn 

av Mjøsbruas størrelse, og konsekvensene valg av løsning kan ha, bør samvirkesystemet 

testes ut på en brukonstruksjon i mindre skala. Helst en kontinuerlig konstruksjon med to eller 

flere spenn. Dette for å opparbeide førstehånds kunnskap om oppførselen til en samvirkebru. 

Et viktig moment er å avgjøre hvordan skjærforbindelsen oppfører seg når den benyttes 

sammen med kreosot impregnert limtre. Et annet moment som bør studeres er hvordan 

samvirke konstruksjonen motstår langtids nedbøying med store temperaturforandringer som 

er tilfelle i innlandsområde. 

  

Temperaturutvidelser er også et moment som bør studeres nærmere. Betong og limtre har 

forskjellige utvidelses koeffisienter. Med tanke på bruas totale lengde, og at både dekket og 

fagverket er kontinuerlig, vil dette medføre en utfordring som kan ha betydning for den 

konstruktive utformingen. 
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9. VEDLEGG 

Vedlegg 9.1 Samvirke 

Manuelle beregninger 

Samvirke etter EC 5-1 «γ» metoden. Analyse av samvirkesystem med T tverrsnitt. 

Eksempel: 

Betong: 

Bredde b1=  600 mm 

Høyde h1=  50 mm 

A1=    30000 mm 

E1=    21718N/mm2 

I1=    6,25 ∙ 106 mm4 

 

Limtre: 

Bredde b2=  90 mm 

Høyde h2=   450 mm 

A2=   40500 mm2 

E2=   13700N/mm2 

I2=   6,83 ∙ 108 mm4 

Glidemodulen k=485 N/mm 

L=8000 mm 

 

Last:  

Q= Q last/m + Q el. Betong/m + Q el. Limtre/m= 2,4 + 0,706 + 0,187 = 3,293 kN/m 

Skjærkoeffisienten:  

γ = (1,0 + π2E1A1s1/ k1L2)-1 = (1+
!!    !"#"$  ∙  !""""  ∙  !""

!"#$$$  ∙  !"""!
 )-1 = 0.906 

Avstander mellom eksisterende nøytralakse:  

a = h1/2 + h2/2 = 250 mm  

Avstanden til ny nøytralakse: 

a2 =  
0,906  ∙  21718  ∙  30000  ∙  (450+50)

  2  𝑥  (0,906  ∙  21718  ∙  30000+1  ∙  13700  ∙  40500) =128,9 mm 

a1 = a-a2 = 121,1 mm 



 v 

Effektiv bøyestivhet:  

(EI)ef = (E1I1 + γE1A1a1
2 ) + (E2I2 + γE2A2a2

2) = 21718 ∙ 6,25 ∙ 106 + 0,906 ∙ 21718 ∙ 30000 ∙ 

121,12 + 13700 ∙ 6,83 ∙ 108 + 1 ∙ 13700 ∙ 40500 ∙ 128,92 = 2,73685904 ∙ 1013 

 δ =   5  ∙  3,293  ∙  80004

384  ∙  2,73685904  ∙  1013
 = 6,41 mm 

 

Utregning av de øvrige tilfellene: 

Grad av samvirke A A2 A1 δ 

100 % 250 125 115 6,22 

60 % 250 103,3 146,7 7,37 

10 % 250 26,3 223,4 13,36 

1 % 250 2,9 247,1 17,74 

 

Uten samvirke: Limtrebjelke med betongen kun som et tillegg til lasten: 

q = 2,4 + 0,706 + 0,187 = 3,293 kN/m    M = 26,34 kNm 

Nedbøying δ = 
!  ∙  !,!"#  ∙  !"""!

  !"#  ∙  !"#$$  ∙  !"#$$  ∙  !"!
 = 18,79 mm 
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Beregninger av bjelkesystem fra STAAD.Pro. 

Bjelke 1 
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Bjelke 2 
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Bjelke 3. 
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Vedlegg 9.2 Utregninger trefagverk med betongdekke  

Vedlegg 9.2.1: Beregninger av rissvidde og fastheter 

Tillatt rissvidde etter Formel 21  

Overside/sidekant brudekke: 

w!"# = 0,3 ∙
75
50   =   0,45  mm > 0,3 ∙ 1,3 = 0,39  mm ⇒ w!"# =   0,39  mm 

Underside brudekke: 

w!"# = 0,3 ∙
55
35   =   0,471  mm > 0,3 ∙ 1,3 = 0,39  mm ⇒ w!"# =   0,39  mm 

 

Dimensjonerende trykk- og strekkfasthet for betong etter Formel 22 og Formel 23 

Bruddgrensetilstanden: 

f!" =
α!! ∙    f!"
γ!

=
0,85 ∙ 45
1,5 = 25,50  N/mm!   

f!" =
α!" ∙ f!"#,!.!"

γ!
=
0,85 ∙ 2,7
1,5 = 1,53  N/mm! 

Bruksgrensetilstanden: 

f!" =
α!! ∙    f!"
γ!

=
0,85 ∙ 45
1,0 = 38,25  N/mm!   

f!" =
α!" ∙ f!"#,!.!"

γ!
=
0,85 ∙ 2,7
1,0 = 2,30  N/mm! 

 

Dimensjonerende fasthet for armeringsstål etter Formel 24  

Bruddgrensetilstanden: 

f!" =
f!"
γ!
=
500
1,15 = 435  N/mm! 

E!" =
E!"
γ!

=
200000
1.15 = 174000  N/mm! 

Bruksgrensetilstanden: 

f!" =
f!"
γ!
=
500
1,0 = 500  N/mm! 

E!" =
E!"
γ!

=
200000
1,0 = 200000  N/mm! 
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Vedlegg 9.2.2: Kontroll av samvirke 

 
Modell med plateforbindelse 

 

 

 

Figur 20 Modell med 50 mm plateforbindelse 
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Modell med forbindelse av hulprofil (400x400, t = 20 mm)  

 

 

 

Figur 21 Modell med hulprofilforbindelse 
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Modell med null samvirke 

 

 

 

Figur 22 Modell uten samvirke mellom tre og betong 
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Felles punkt for sammenligning av nedbøying 

Node 12 i undergurt utgjør sammenligningspunkt for nedbøying mellom de tre modellene vist 

over. Node 12 er markert med rødt på bildet under. 

 

Figur 23 Node 12; felles punkt for sammenligning av nedbøyning 

 

Optimalisering av platetykkelse 

På ett eller annet tidspunkt vil platevolumet bli så stort at nedbøyningen vil øke igjen på grunn 

av egenvekten av stålet. Nedenfor, i Figur 24 til og med Figur 26, er resultatene fra tester i 

STAAD.Pro, gjort for å se når reduksjonen i nedbøyning stopper opp for økende 

platetykkelse. Ved platetykkelse mellom 5 og 10 cm øker nedbøyningen igjen. 

Sammenligningen her har bare skjedd på grunnlag av bruddlast. 
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Figur 24 Resultater fra optimalisering av platetykkelse 
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Figur 25 Resultater fra optimalisering av platetykkelse 
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Figur 26 Resultater fra optimalisering av platetykkelse 

 

Sammenligning av: modell med null samvirke, modell med plateforbindelse på 50 mm 

og modell med 400x400 hulprofilforbindelse 

Bruspenn uten samvirke har ingen betongplate. Egenvekt fra asfalt og betong er her satt som 

linjelast (87,5 kN/m) til overgurter. Sammenligningsgrunnlag for nedbøying er kun egenvekt 

fra asfalt, treverk og betong. Sted for sammenligning av nedbøying er ved node 12 i 

undergurt. Resultatene for nedbøyningstesten gjort i STAAD.Pro for modellene er presentert i 

Figur 27 til og med Figur 29 nedenfor. Av resultatene kan man se at modellen med 

plateforbindelse kommer best ut, og at forskjellen i nedbøyning mellom hulprofil og plate 

ikke er veldig stor. Man kan også se at forbindelsen mellom dekke og overgurt, utført med 

hulprofil, gir ca. 2,17 ganger mindre nedbøyning enn modellen med null samvirke mellom tre 

og betong. 
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Figur 27 Modell uten samvirke; resultat fra nedbøyningstest 

 

 

 

 

Figur 28 Modell med plateforbindelse på 50 mm; resultat fra nedbøyningstest 
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Figur 29 Modell med hulprofilforbindelse; resultat fra nedbøyningstest 
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Vedlegg 9.2.3: Dimensjonerende lastvirkninger i global x-retning 

I Figur 30 og Figur 31, nedenfor, er det gitt et eksempel på hvor stort det globale momentet på 

brua kan bli. I Figur 30 fremkommer den jevnt fordelte lasten på 332 kN/m på følgende måte: 

total egenvekt for ett spenn er delt på legden av spennet og ganget med lastfaktor 1,2, alle 

akslinger og jevnt fordelte laster fra lastmodell 1 er tatt med, og fordelt på lengden av spennet 

og ganget med lastfaktor 1,35. Jevnt fordelt trafikklast på gangfelt er også tatt med og ganget 

med lastfaktor 1,35. Lastbildet er her mer forenklet enn det i Figur 12 i kap.5.3.1, men total 

lasten er omtrent den samme i begge tilfeller. Programmet som ble benyttet for utregningen er 

AUTODESK FORCEEFFECT.  

 

 

Figur 30 Ett bruspenn på 69 meter regnet fritt opplagt 
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Figur 31 Skjær- og momentdiagram for ett bruspenn regnet som fritt opplagt 

 

I Figur 31 ser vi skjær- og momentdiagrammet for bruspennet. Av momentdiagrammet kan vi 

se at det globale momentet er i størrelsesorden 197581,5 kNm midt på bruspennet. 

 

Det dimensjonerende lokale momentet for dekket, MEd,x, er lik 177,07 kNm/m. Denne verdien 

fremkommer som et snitt fra to forskjellige opplagringsbetingelser og lastkombinasjon nr. 42, 

og er hentet fra element nr. 654 i STAAD.Pro. I Figur 32 og Figur 33 nedenfor er elementet 

merket med henholdsvis rødt og gult. Moment verdiene (Mx) er markert med svart i tabellene 

ved siden av modellen. 

 

 

Figur 32 Mx for element nr. 654 med fastlagring ved opplager 
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Figur 33 Mx for element nr. 654 med bevegelighet i x- og z- retning 

 

Det dimensjonerende momentet MEd,x er beregnet som gjennomsnittet av de to 

momentverdiene ovenfor og fremkommer slik: 

 

M!",! =
205,874  + 148,259

2 = 177,0665  kNm/m 

  

Lastkombinasjon 42 gir full trafikkbelastning på bruspennet, med aksling lastene (LM1) på 

rekke over midten av spennet. Lastfelt 1 med jevnt fordelt trafikklast og aksling er plassert til 

høyre i kjørebanen. Lastfelt 2 og 3 ligger her til venstre for lastfelt 1. På gangfeltet (over 

høyre utkragning og ut mot dekkekant) er det jevnt fordelt trafikklast og aksling fra service-

kjøretøy. For akslingene i lastfelt 1 og på gangfelt er det også satt på bremselaster i x- og z-

retning. Lastkombinasjon 42 er brukt sammen med ligning 6.10b i EC. 

 

MEd,x ganget med en lastbredde på 14 meter (føringsbredden på en kjøreretning) gir oss et 

bilde på hvor stor andel av det globale momentet som blir tatt opp av betongdekket: 

 

𝑀!",!    ∙   14  𝑚   =   177,07  𝑘𝑁𝑚/𝑚   ∙   14  𝑚   =   2478,98  𝑘𝑁𝑚 

 

Vi ser at dette er veldig lite i forhold til det globale momentet (se Figur 30 og Figur 31). 

Dekket har altså et lite lokalt moment sett i forhold til globalmomentet, men allikevel høy 

aksiell trykkspenning. Den aksielle trykkspenningen må komme av høyt globalt moment, og 

det lille lokalmomentet i dekket må skyldes at fagverket tar mesteparten av globalmomentet. I 

Figur 34, nedenfor, har vi laget en regnemodell som forsøker å vise akkurat dette. 
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Figur 34 Regnemodell for fordeling av bøyespenning over brutverrsnitt 

 

Figur 34 viser et sammensatt tverrsnitt av brua. Begge fagverkene er her slått sammen til en 

bjelke som bærer dekket. Trykk- og strekkstavene i fagverket er samlet i et felles volum som 

utgjør steget i bjelken. Utregning av dette steget ble gjort ved å regne ut totalt volum for alle 

stavene i begge fagverk. Dette volumet ble delt på gjennomsnittshøyden av fagverket ganget 

med lengden av bruspennet. Av dette fremkom tykkelsen av steget på 600 mm. For å finne 

bøyespenningen som fordeler seg over dette tverrsnittet må vi først gjøre en antagelse på hvor 

nøytralaksen (N.A.) befinner seg. For å gjøre det enkelt antar vi den befinner seg der den 

felles tyngdepunktsaksen til alle arealene i tverrsnittet befinner seg (se Figur 34). Det 

understrekes at denne regnemodellen forutsetter fullt samvirke mellom betongdekke og 

fagverk. Under følger utregning av plasseringen til den felles tyngdepunktsaksen og 

brutverrsnittets treghetsmoment. 

 

Utregning av felles tyngdepunkts akse etter Formel 25  

A1   =   14 ∙ 0,400   =   5,600  m! 

A2   =   A4   =   2 ∙ 1   =   2  m! 

A3   =   4,375 ∙ 0,600   =   2,625  m! 

 



 xxviii 

Y!   =
A! ∙ y!
A!

  

=   
5,600 ∙ (0,200+ 6,375)+ 2 ∙ (0,500+ 5,375)+ 2,625 ∙ (4,375 2+ 1)+ 2 ∙ 0,500

5,600+ 2+ 2,625+ 2    

 

Y!   =   4,740  m    og    X!   =   7  m 

 

Utregning av tverrsnittets treghetsmoment, I, om nøytralaksen etter Formel 26 

I!.!.   = (I!! + A! ∙ y!
!) 

 

I!! +   A! ∙ y!
!   =   

14 ∙ 0,400!

12 + 5,600 ∙ (2,035− 0,200)!   =   18,931  m! 

 

I!! +   A! ∙ y!
!   =   

2 ∙ 1!

12 + 2 ∙ (2,035− 0,900)!   =   2,743  m! 

 

I!! +   A! ∙ y!
!   =   

0,600 ∙ 4,375!

12 + 2,625 ∙ (4,740− (
4,375
2 + 1))!   =   10,514  m! 

 

 

I!! +   A! ∙ y!
!   =   

2 ∙ 1!

12 + 2 ∙ (4,740− 0,500)!   =   36,122  m! 

 

I!.!.   =   18,931  m! + 2,743  m! + 10,514  m! + 36,122  m!   =   68,310  m! 

 

  I!.!.   =   68,310 ∙ 10!"  mm! 

 

 

Utregning av bøyespenninger over i dekke etter Formel 27 og Formel 28  

Midten av fritt opplagt bruspenn: 

 

σ!.,!.!"#$  !"##"   =   
M!"#$%"  !"#

W!
  =   

M!"#$%"  !"#

I!.!.
∙ y!   =   

197581,500 ∙ 10!

68,310 ∙ 10!" ∙ 2035 
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σ!.,!.!"#$  !"##" =   5,890  N mm! (trykk) 

 

σ!.,!.!"#$  !.!"#$   =   
M!"#$%"  !"#

W!
  =   

M!"#$%"  !"#

I!.!.
∙ y!   =   

197581,500 ∙ 10!

68,310 ∙ 10!" ∙ 4740 

 

σ!.,!.!"#$  !.!"#$   =   13,710  N mm! (strekk) 

 

 

σ!.,!.!"#$  !"##"   =   
M!"#$%"  !"#

W!
  =   

M!"#$%"  !"#

I!.!.
∙ y!,!.!.!"!!"   

 

σ!.,!.!"#$  !"##"   =
!"#$%!,!""∙!"!

!",!"#∙!"!"
∙   1635   =   4,730  N mm! (trykk) 

 

 

Trykkspenningsresultanten mot dekket blir: 

 

σ!.,!"##"   =   4,730+
5,890− 4,730

2   =   5,310  N mm! 

 

Resultatene ovenfor er satt inn i Figur 35 under. Figuren viser hvordan det globale momentet 

fordeler seg over brutverrsnittet, og man kan se at fagverket tar mesteparten av dette 

momentet. Dermed blir ikke det lokale momentet i dekket veldig stort i forhold til global 

momentet for hele bruspennet. Selv om ikke lokal momentet i dekket er stort viser Figur 35 at 

dekket allikevel får en stor aksial trykkspenning, på bakgrunn av det globale momentet.  
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Figur 35 Bøyespenningsfordeling over brutverrsnitt 

 

Trykkspenningsresultanten mot dekket blir:  σ!.,!"##"   =   5,310N/𝑚𝑚! 

Dette resultatet stemmer bra overens med resultatene fra STAAD.Pro. Resultatet fra 

programmet, presentert i Figur 12 i kap.5.3.1, gir en trykkspenning på 5,904 N/mm2. 

Resultanten fra vår utregning ble 5.31 N/mm2. Dette stemmer bra. Dette må også bety at 

modellen fra STAAD.Pro har samvirke mellom betong og tre. At dette samvirket er hundre 

prosent er det ikke noe grunnlag for å si. 

 

Det må her vurderes om betongen kan ta det aksielle trykket alene eller om dekket må ha 

trykkarmering, i tillegg skal det også strekk armeres for det lokale momentet i dekket i x-

retning. Ettersom betongdekket skal gå kontinuerlig over hele brua er det naturlig at også 

fagverket går mer eller mindre kontinuerlig over hele brua. Dette betyr at det vil oppstå 

momenter over opplagrene (pilarene) som vil gi store strekkspenninger i betongdekket. 

 

Nedenfor viser Figur 36 fem bruspenn a 69 meter som går kontinuerlig over opplagere. Den 

største jevnt fordelte lasten på 297 kN/m utgjør egenvekt av tre, betong, stål og asfalt ganget 

med en lastfaktor på 1,2. Her er ikke akslingene tatt med som jevnt fordelt last, men alle 
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akslingene fra lastmodell 1 er satt på som en punktlast i midterste felt. Denne lasten er også 

ganget med lastfaktor 1,35. Den jevnt fordelte lasten over de tre midtspennene utgjør jevnt 

fordelt trafikklast fra alle lastfelt inkludert gangfelt. Denne også ganget med lastfaktor 1,35. 

 

 

Figur 36 Fem bruspenn (en kjøreretning) kontinuerlig over opplager 

 

Det tas her kun hensyn til de tre midtspennene og de to innerste opplagrene, på grunn av at 

brua fortsetter kontinuerlig videre over flere spenn enn vist. Dermed vil støttemomentene 

jevne seg mer ut enn de gjør ved en betraktning av fem spenn. 

 

Figur 37 nedenfor viser momentdiagrammet for Figur 36 Ved de innerste opplagrene blir det 

globale momentet 190267,094 kNm. Dette momentet vil nå gi strekk i stedet for trykk i 

betongdekket. Dette strekket må tas opp av strekksonen til betongen. Siden betongen ikke 

antas å ha strekkfasthet, må denne strekkspenningen tas opp av strekkarmeringen alene. Av 

Figur 37 nedenfor ser man også at det er noe konservativt å finne dimensjonerende 

feltmoment for dekket ut i fra et spenn, fritt opplagt. 
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Figur 37 Skjær- og momentdiagram for kontinuerlig system 

 

Midtopplagere fra kontinuerlig modell: 

 

σ!,!"##"   =   
M!"#$%"  !""#$%&'

W!
  =   

M!"#$%"  !""#$%&'

I!.!.
∙ y! 

 

σ!.,!.!.    !"##"   =   
190267,094 ∙ 10!

68,310 ∙ 10!" ∙ 2035   =   5,668  N mm! 

 

σ!.,!.!.    !"##"   =   
190267,094 ∙ 10!

68,310 ∙ 10!" ∙ 1635   =   4,554  N mm! 

 

Strekkspenningsresultant over opplager: 
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σ!.,!"##"   =   4,554+
5,668− 4,554

2   =   5,111  N mm! 

 

Strekkspenningsresultant i dekket over midtopplagere: 𝜎!., = 5,111  𝑁 𝑚𝑚! 

Resultatene som er presentert ovenfor kan nå brukes til å vurdere armerings behovet for 

dekket i global x-retning. Det understrekes at resultatene ikke kan brukes til en nøyaktig 

prosjektering av dekket, men kan gi en antydning på om 400 mm vil holde som dekketykkelse 

for brua.  

 

Trykkspenningen, σt., dekke, som ble regnet ut ovenfor og sammenlignet med resultater fra 

STAAD.Pro (se Figur 12 i kap.5.3.1) tas ikke med videre som dimensjonerende verdi. Isteden 

brukes en gjennomsnittlig verdi som fremkommer av forklaringen nedenfor. 

 

Figur 38 nedenfor viser max trykkspenning (SX) i global x-retning i betongplaten for 

grensebetingelse med fastlagring ved opplager, og lastkombinasjon 17 (se forklaring i kap. 

5.3.1.5) brukt sammen med ligning 6.10b i EC. Max trykkspenning, SX, befinner seg på 

element nr. 673 (gult merke i lilla område). Av tabellen på bildet kan man se at SX = -5,904 

N/mm2 (se markert rad). 

 

 

Figur 38 Trykkspenning (SX) på element nr. 673 (fastlager) 

 

Figur 39 nedenfor viser max trykkspenning (SX) i global x-retning i betongplaten for 

grensebetingelse med glidning i x- og z-retning ved opplager, og lastkombinasjon 17 brukt 

sammen med ligning 6.10b i EC. Max trykkspenning, SX, befinner seg på element nr. 701 
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(gult merke i lilla område). Av tabellen på bildet kan man se at SX = -9,430 N/mm2 (se 

markert rad). 

 

 

Figur 39 Trykkspenning (SX) på element nr. 701 (bevegelig i x- og z-retning) 

 

Dimensjonerende trykkspenning i dekket blir da gjennomsnittet av disse to verdiene: 

 

σ!".,!"##"   =
9,430+ 5,904

2 =   7,667  N mm! 
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Vedlegg 9.2.4: Dimensjonerende lastvirkninger i global z-retning 

Feltmoment 

Figur 40 under viser hvor element 682 befinner seg og hvordan det lokale momentet, My, i 

tverretningen på elementene er fordelt (se fargeskala på dekket). Det gule merket på midten 

av dekket er element 682. Momentverdien fremkommer på bakgrunn av lastkombinasjon 20 i 

STAAD.Pro og ligning 6.10b i EC. I denne lastkombinasjonen er ikke trafikklast på de 

utkragede dekkedelene. Lastfelt 1 ligger helt til høyre i kjørebanen og lastfelt 2 rett til venstre 

for dette. I disse lastfeltene akslingene med og er plassert midt på bruspennet. De jevnt 

fordelte trafikklastene i disse to lastfeltene går over hele bruspennet. Bremselast for x- og z-

retning er påsatt for akslingene i lastfelt 1. Av tabellen Figur 40 kan man se at My = 267,570 

kNm/m (se markert rad). 

 

Figur 40 Feltmoment i global z-retning 

 

Utkragningsmoment 

Figur 41 nedenfor viser max utkragningsmoment (My) i global z-retning i betongplaten for 

grensebetingelse med glidning i x- og z-retning ved opplager, og lastkombinasjon 17. Max 

utkragningsmoment befinner seg på element nr. 645 (svart merke i rødt/gult område). Av 

tabellen Figur 41 kan man se at My = 164,980 kNm/m (se markert rad). 
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Figur 41 Utkragningsmoment i global z-retning 



 i 

Skjær i dekket ved opplager 

Den dimensjonerende skjærkraften i dekket for tverretningen finner vi på element 647 i 

STAAD.Pro og det er lastkombinasjon 39 og ligning 6.10b i EC som gir denne verdien. I 

denne lastkombinasjonen befinner lastfelt 1 seg i midterste lastfelt, det vil si rett på innsiden 

av venstre opplager (overgurt). Lastfelt 3 befinner seg på venstre utkrager og lastfelt 2 

befinner seg på høyre side av lastfelt 1. Akslingene i alle lastfelt og på gangfelt står på rekke 

over midte av spennet. De jevnt fordelte trafikklastene i lastfeltene og på gangfeltet går over 

hele spennet. I Figur 42 under er element 647 markert med gult. Den røde enden av 

fargeskalaen viser maks positive verdier av skjærspenningen og den mørke lilla viser "maks" 

negative verdier (se også vedlegg 9.2.6). Av tabellen i Figur 42 kan man se at SQY = 0,650 

N/mm2 (se markert rad). 

 

Dimensjonerende skjærkraft blir: 𝑉!" = 𝑣!" ∙ 𝑏 ∙ 𝑑 = 0,650   ∙ 1000 ∙ 310,5 =   201825  𝑁 

 

 

Figur 42 Skjærspenning ved opplager i global z-retning 

 

 

 

 

 



 ii 

Vedlegg 9.2.5: Beregning av armering i dekke (begge spennretninger) for 

bruddgrensetilstanden 

Nødvendig strekkarmering (global x-retning) pr meter i felt etter  Formel 29 og Formel 

30 

m =   
M!",!

f!" ∙ b ∙ d!!
 

 

d!   =   400− (c!"#,!.!  !"##" + 1.15 ∙
∅
2), antar  ∅ = 20  mm 

 

d!   =   400− (55+ 1,150 ∙
20
2 ) = 333,500  mm 

 

m =    !"",!""∙!"!

!",!"""∙!"""∙!!!,!""!
  = 0,06244  

 

A!"#   =   
!!",!

!!"∙(!!!,!"∙!)∙!!
  =    !"",!""∙!"!

!"#∙(!!!,!"#∙!,!"#$$)∙!!!,!
  

A!"# = 1269,107  mm! m  

 

Minimum strekkarmering (global x-retning) i felt og maks senteravstand mellom 

armerings stenger etter Formel 42 og Formel 43.  

A!"#,!"#   =   0,26 ∙
f!"#
f!"

∙ b ∙ d!   =   0,26 ∙
3,8
435 ∙ 1000 ∙ 333,5   =   757,467  mm!/m   

 

S!"#   =   2h ≤ 250   ⇒   S!"#   =   250  mm 

 

Valgt strekkarmering (global x-retning) i felt: 

Prøv φ20 c/c 225 mm, Asx1 = 1396 mm2/m 

 

 

Nødvendig trykkarmering (global x-retning) pr meter i felt etter Formel 38 til Formel 40 

Trykksonehøyde: 

x!" =   0.36 ∙ d!   =   0,36 ∙ 333,50   =   120,06  mm 

 



 iii 

Trykksonens kapasitet (uten trykkarmering) pr. meter: 

N!",!   =   T! + S! − S! 

T!   =    f!" ∙ x!" ∙ b   =   25,50 ∙ 120,06 ∙ 1000   = 3061530  N   =   3061,53  kN 

S! =    f!" ∙ A!"#   =   435 ∙ 1396   = 607260  N   =   607,26  kN 

S! =   0 

 

N!",!   =   3061,53− 607,26   =   2454,27  kN 

 

Dimensjonerende aksialkraft pr. meter: 

N!",!   =   σ!".,!"##" ∙ b ∙ h   =   7,667 ∙ 1000 ∙ 400   =   3066800  N   =   3066,800  kN 

 

N!",!   =   3066,800  kN > N!",!   = 2454,270      kN   ⇒   N.G. 

 

Nødvendig trykkarmering i felt blir: 

 

A!"# =   
N!",! − N!",!

f!"
  =   

(3066,800− 2454,270) ∙ 10!

435   =   1408,115  mm!/m 

 

 

Minimum trykkarmering (global x-retning) i felt og maks senteravstand mellom 

armerings stenger etter Formel 42 og Formel 43  

A!"#,!"#   =   0,26 ∙
f!"#
f!"

∙ b ∙ d!   =   0,26 ∙
3,8
435 ∙ 1000 ∙ 333,5 = 757,467  mm!/m   

 

S!"#   =   2h ≤ 250   ⇒   S!"#   =   250  mm 

 

Valgt trykkarmering (global x-retning) i felt: 

Prøv φ20 c/c 200 mm, Asx2 = 1571 mm2/m 

 

 

Nødvendig strekkarmering (global x-retning) over opplager iht. Formel 32 til Formel 34  

Dimensjonerende aksial strekk kraft pr. meter: 
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N!",!   =   σ!".,!"##" ∙ b ∙ h   =   5,111 ∙ 1000 ∙ 400   =   2044400  N/m   =   2044,400  kN/m 

 

Nødvendig strekkarmering, Asx3: 

 

N!",! = N!",! = f!" ∙ A!"#, dette gir: 

 

A!!"   =   
N!",!
f!"

  =   
2044,400 ∙ 10!

435   =   4699,770  mm!/m 

 

Minste areal av strekkarmering (se ovenfor), As,min = 757,467 mm2/m 

 

Største senter avstand mellom stenger (se ovenfor), Smax = 250 mm 

 

Minste friavstand mellom stenger horisontalt iht. Formel 44  

S! = 2 ∙ ∅   

S!,∅"# = 2 ∙ 25 = 50  mm 

S!,∅"# = 2 ∙ 32 = 64  mm 

 

Valgt strekkarmering (global x-retning) over opplager (pilarer): 

Prøv φ25 c/c 100 mm, Asx3 = 4909 mm2/m eller φ32 c/c 167 mm, Asx3 = 4825 mm2/m  

 

 

Nødvendig strekkarmering (global z-retning) i felt iht. Formel 29 og Formel 30  

d!   =   400− (55+ 1,150 ∙ 20+ 1,150 ∙
20
2 )   =   310,500  mm 

 

m   =   
267,570 ∙ 10!

25,500 ∙ 1000 ∙ 310,500!   =   0.10884 

 

A!"# =   
267,570 ∙ 10!

435 ∙ (1− 0,610 ∙ 0,10884) ∙ 310,500   =   2121,887  mm!/m 
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Minste areal av strekkarmering (global z-retning) og største senteravstand, i felt, 

mellom stenger iht. Formel 42 og Formel 43  

A!"#,!"#   =   0,260 ∙
f!"#
f!"

∙ b ∙ d!   =   0,260 ∙
3,800
435 ∙ 1000 ∙ 310,500   =   705,228  mm!/m   

 

4.8.X: 

 

S!"#   =   2h ≤ 250   ⇒   S!"#   =   250  mm 

 

Valgt strekkarmering (global z-retning) i felt: 

Prøv φ20 c/c 143 mm ⇒ Asy1 = 2199 mm2/m 

 

Kontroll for nødvendighet av trykkarmering (global z-retning) i felt iht. Formel 31 og 

Formel 35 

M!"   =   0,2952 ∙ f!" ∙ b ∙ d!   =   0,2952 ∙ 25,500 ∙ 1000 ∙ 310,500!   =   725,738  kNm/m 

 

Dersom;  M!",!   >   M!", må dekket trykkarmeres 

 

𝐌𝐄𝐝,𝐲     =   𝟐𝟔𝟕,𝟓𝟕𝟎   <   𝐌𝐜𝐝   = 𝟕𝟐𝟓,𝟕𝟑𝟖    ⇒  Trenger ikke trykkarmering 

 

Nødvendig strekkarmering (global z-retning) ved utkragning av dekke iht. Formel 42 og 

Formel 43 

d!,!"#. = 400− (75+ 1,150 ∙ 25+ 1,150 ∙
20
2 )   =   284,750  mm 

 

m   =   
164,980 ∙ 10!

25,500 ∙ 1000 ∙ 284,750!   =   0,07979 

 

A!"# =
164,980 ∙ 10!

435 ∙ (1− 0,610 ∙ 0,07979) ∙ 284,750 = 1400,067  mm!/m 
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Minste areal av strekkarmering (global z-retning) og største senteravstand, ved 

utkragning, mellom stenger iht. Formel 42 og Formel 43  

A!"#,!"# = 0,260 ∙
f!"#
f!"

∙ b ∙ d! = 0,260 ∙
3,800
435 ∙ 1000 ∙ 284,750 = 646,743  mm!/m   

 

S!"# = 2h ≤ 250   ⇒   S!"# = 250  mm 

 

Valgt strekkarmering (global z-retning) ved utkragning: 

Prøv φ20 c/c 200 mm ⇒ Asy2 = 1571 mm2/m 

 

Skjærkapasitet i dekket uten skjærarmering iht. Formel 45  

V!",! = C!",! ∙ k ∙ (100 ∙ ρ! ∙ f!")
!
! + k! ∙ σ!" ∙ b ∙ d  

V!",! = 0,12 ∙ (1+ !""
!"#,!

) ∙ (100 ∙ !"##
!"""∙!"#,!

∙ 45)
!
! + 0,15 ∙ 0 ∙ 1000 ∙ 310,5  

V!",! = 212941,808  N 
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Vedlegg 9.2.6: Nedbøyning og rissvidde for betongdekket 

E-modul for beregning av langtidsnedbøyning av betongdekke iht.Formel 49  

E!,!"" =
E!"

1+ (∞, t!)
=
36000
1+ 1,4 = 15000  N mm! 

 

Nedbøyningskrav (global z-retning) iht. kap. 4.7.8, første avsnitt 

δ!"##$%% =
L
500 =

14000
500 = 28  mm 

 

Nedbøyning i felt (global z-retning) iht.Formel 46 

δ! = δ!" + δ!" = 8,666  mm+ 3,709  mm = 12,375  mm < δ!"##$%% = 28  mm ⇒ OK 

 

Oppbøyning på utkragning (global z-retning) iht.Formel 46 

δ! = δ!" + δ!" = 6,432  mm+ 2,761 = 9,193  mm < δ!"##$%% = 28  mm ⇒ OK 

 

Figur 43 under viser langtidsnedbøyning, δLT, i betongdekkets tverretning for felt og 

utkragning. Nedbøyning for felt kommer fra node forskyvning i node nr. 687 (rød prikk i felt) 

og oppbøyning på utkrager kommer fra node forskyvning i node nr. 671 (rød prikk på 

utkragning). Tabellen i Figur 43 viser verdiene (se markert rad og raden ovenfor). Det er 

verdiene for forskyvning i global y-retning som er brukt her. E-modulen Ec,eff er lagt inn i 

programmet og Poissons tall er satt lik null. 

 

 

Figur 43 Langtidsnedbøyning i dekke for global z-retning 

 

Figur 44 under viser korttidsnedbøyning, δKT, i betongdekkets tverretning for felt og 

utkragning. Nedbøyning for felt kommer fra node forskyvning i node nr. 687 (rød prikk i felt) 
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og oppbøyning på utkrager kommer fra node forskyvning i node nr. 671 (rød prikk på 

utkragning). Tabellen i Figur 44 viser verdiene (se markert rad og raden ovenfor). Det er 

verdiene for forskyvning i global y-retning som er brukt her. E-modul lagt inn i programmet 

er Ecm og Poissons tall er satt lik null. 

 

 

Figur 44 Korttidsnedbøyning i dekke for global z-retning 

 

 

Beregning av rissvidde overkant dekke ved opplager i global x-retning iht.Formel 51 til 

Formel 55  

Utregning av maksimal rissavstand: 

d = 400− (75+ 1,15 ∙
25
2 ) = 310,625  mm 

ρ =
4909

1000 ∙ 310,625 = 0,015804 

ρ!.!"#. =
1396

1000 ∙ 310,625 = 0,004494 

ρ!.!"#.
ρ =

0,004494
0,015804 = 0,284376 

n = 16,65 (se tabell s.6-12 (Alfredsen mfl. 2008)) 

n ∙ ρ = 16,65 ∙ 0,015804 = 0,263130 

e!"#$$%"&. = c!"# + 1,15 ∙
∅
2 = 55+ 1,15 ∙

25
2 = 66,50  mm 

α = 0,263130 ∙ (1+ 0,284376) ∙ 1+
2 ∙ (1+ 0,284376 ∙ 66,500310,625)

0,263130 ∙ (1+ 0,284376)! − 1 = 0,482112 

A!,!"" = b ∙ h!,!"" 
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h!,!"" = min
2,5 ∙ 400− 310,625 = 223,438

400− 0,482112 ∙ 310,625 = 250,244
400 2 = 200

≥ 400− 310,625+ 1,5 ∙ 25 

h!,!"" = 200  mm 

 s!,!"# = 3,4 ∙ c!"# + 0,17 ∙ ∅ ∙
!!,!""
!!

= 3,4 ∙ 75+ 0,17 ∙ 25 ∙ !"""∙!""
!"#"

= 428,151  mm 

 

Utregning av stålspenning: 

Her kan ikke Formel 54 brukes. Her må aksialkraften på stedet deles på stedets armerings 

areal for å få stålspenning. For å få en aksialkraft som er mer realistisk for rissdannelse, 

brukes det her aksialkraften på stedet fra bruddgrensetilstanden. Denne kraften reduseres iht. 

gjeldende lastfaktorer i bruksgrensetilstanden (se kap. 4.7.8 "Beregning av rissvidde"). For 

egenvekt i bruksgrensetilstanden får vi ingen økning eller reduksjon fra lastfaktorer. 

Egenvekten, for bruddgrensetilstanden aksialkraften er hentet fra, er her økt med 20 prosent, 

mens trafikklasten er økt med 35 prosent. Iht. kap. 4.7.8 skal dominerende nyttelast (altså 

trafikklast her) ganges med 0,5 for riss beregning. Reduseres "brudd"- aksialkraften nedenfor 

med 25 prosent, bør dette bli en mere realistisk "riss-kraft" og som samtidig er til sikker side. 

Stålspenningen blir: 

 

σ! =
N!",!
A!

=
2044400  N ∗ 0,75

4909  mm! = 312,345  N mm! 

 

Utregning av tøyning: 

 

(ε!" − ε!") =
!

!"""""
∙ (312,345− 0,4 ∙ 3,8(!"""∙!""

!"#"
+ !"""""

!"###
)) ≥ 0,6 ∙ !"#,!"#

!"""""
  

(ε!" − ε!") = 0,001210 > 0,000937 ⇒ OK 

 

Utregning av rissvidde: 

 

w! = 428,151  mm   ∙ 0,001210 = 0,518  mm 

 

 

Beregning av rissvidde overkant dekke ved opplager i global x-retning iht. Formel 51 til 

Formel 55 



 x 

Utregning av maksimal rissavstand: 

 

ρ =
1571

1000 ∙ 284,75 = 0,005517 

ρ!.!"#. =
1099,5

1000 ∙ 284,75 = 0,003861 

ρ!.!"#.
ρ =

0,003861
0,005517 = 0,699837 

n = 16,65 (se tabell s.6-12 (Standard 2008c)) 

n ∙ ρ = 16,65 ∙ 0,005517 = 0,091858 

e!"#$$%"&. = c!"# + 1,15 ∙ ∅+ 1,15 ∙
∅
2 = 55+ 1,15 ∙ 20+ 1,15 ∙

20
2 = 89,5 

α = 0,091858 ∙ (1+ 0,699837) ∙ 1+
2 ∙ (1+ 0,699837 ∙ 89,5

284,75)

0,091858 ∙ (1+ 0,699837)! − 1 = 0,342362 

A!,!"" = b ∙ h!,!"" 

h!,!"" = min
2,5 ∙ 400− 284,750 = 288,125

400− 0,342362 ∙ 284,75 = 302,512
400 2 = 200

≥ 400− 284,75+ 1,5 ∙ 20 = 85,25 

 

h!,!"" = 200  mm 

 s!,!"# = 3,4 ∙ c!"# + 0,17 ∙ ∅ ∙
!!,!""
!!

= 3,4 ∙ 75+ 0,17 ∙ 20 ∙ !"""∙!""
!!"#

= 687,845  mm 

 

Utregning av stålspenning: 

Bruker her dimensjonerende moment for utkragning i bruddgrensetilstanden. Gjør samme 

reduksjon her som ovenfor. 

 

σ! =
164,980 ∙ 10! ∗ 0,75

(1− 0,3423623 ) ∙ 1571 ∙ 284,75
= 312,232  N mm! 

 

Utregning av tøyning: 

(ε!" − ε!") =
!

!"""""
∙ (312,232− 0,4 ∙ 3,8(!"""∙!""

!"#!
+ !"""""

!"###
)) ≥ 0,6 ∙ !"#,!"!

!"""""
  

(ε!" − ε!") = 0,0005514 < 0,0009367   



 xi 

(ε!" − ε!") = 0,0009367 

 

Utregning av rissvidde: 

w! = 687,845  mm   ∙ 0,0009367 = 0,644  mm 
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Vedlegg 9.2.7: Fagverk og dybelforbindelse 

Dimensjonerende aksial trykkraft  for skråstaver (stav nr. 1374) 

Dimensjonerende trykk, NEd,t, for skråstaver ble funnet på stav nummer 1374, som er markert 

med rødt i ”Figur 45 Dimensjonerende skråstav, trykk” under. Staven har lengde lik 7028 

mm. Det er lastkombinasjon 22 sammen med ligning 6.10b i EC som gir trykkraften i staven. 

Denne lastkombinasjonen gir bare trafikklast i midtspennet . Den jevnt fordelte trafikklasten 

fra alle lastfelt og gangfelt gå over hele spennet. Aksling lastene i alle feltene går over midten 

av spennet, og det er påsatt bremselast i global x- og z-retning for akslingene i lastfelt 1 og på 

gangfelt. Lastfelt 1 befinner seg helt til høyre i kjørebanen med lastfelt 2 og 3 til venstre. Vind 

er satt på fagverket for alle tre spennene i midten. I tillegg er det påsatt vindlast på siden av 

dekket for å ta med effekten av kjøretøy som fanger vinden og overfører krefter til dekket. 

 

 

 

Figur 45 Dimensjonerende skråstav, trykk 
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Dimensjonerende aksial trykkraft: N!",!"#$$ = 4382,029  kN 

Dimensjonerende aksial strekkraft for skråstaver (stav nr. 1376) 

Dimensjonerende strekkraft, NEd,s, for skråstaver befinner seg på stav nummer 1376. Staven er 

merket med rødt i ”Figur 46 Dimensjonerende skråstav, strekk” nedenfor. Det er 

lastkombinasjon 22 (forklart over) sammen med ligning 6.10b i EC  som forårsaker 

strekkraften i staven. 

 

 

Figur 46 Dimensjonerende skråstav, strekk 

 

Dimensjonerende aksial strekkraft: 

N!",! = 3909,624  kN 



 xiv 

Dimensjonerende aksial trykkraft for vertikaltaver (stav nr. 1281) 

I ”Figur 47 Dimensjonerende vertikalstav” vises vertikalstaven (markert med rødt) med 

dimensjonerende aksial trykkraft. Dette er stav nummer 1281. Lastkombinasjon 19 sammen 

med ligning 6.10b i EC forårsaker trykkraften på staven. Denne lastkombinasjonen har full 

trafikklast på alle tre midtspenn. I tillegg er det også vind på alle tre spenn. Ellers er de påsatte 

kreftene plassert likt som for lastkombinasjon 22. 

 

 

 

Figur 47 Dimensjonerende vertikalstav 

 

Dimensjonerende aksial trykkraft: 

N!",!"#$$ = 1808,829  kN 
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Dimensjonerende aksial strekkraft og moment for overgurt (stav nr. 1280) 

Dimensjonerende aksial strekkraft, moment om z- og y-akse ble funnet på bjelke nummer 

1280 (markert med rødt i Figur 48) er lastkombinasjon 19 (forklart tidligere) sammen med 

ligning 6.10b i EC som gir strekkraften og momentene i overgurten. 

 

 

 

Figur 48 Dimensjonerende overgurt 
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Dimensjonerende aksial strekkraft: 

N!",! = 2634,911  kN 

 

Dimensjonerende moment om y-akse: 

M!",! = 105,612  kNm 

 

Dimensjonerende moment om z-akse: 

M!",! = 658,349  kNm 

 

Dimensjonerende aksial trykkraft og moment for undergurt (stav nr. 1186) 
 

Figur 49 under viser bjelke nummer 1186 (markert med rødt), som er den delen av undergurten 

med dimensjonerende aksial trykkraft. I tillegg er momenter om z- og y-akse tatt med. 

Trykkraft og momenter oppstår på bakgrunn av lastkombinasjon 19 (se tidligere forklaring) 

sammen med ligning 6.10b i EC. 

 
Figur 49 Dimensjonerende undergurt 
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Dimensjonerende aksial trykkraft: 

N!",! = 8916,336  kN 

 

Dimensjonerende moment om y-akse: 

M!",! = 122,009  kNm 

 

Dimensjonerende moment om z-akse: 

M!",! = 571,180  kNm 

 

Dimensjonerende aksial strekkraft og moment for undergurt (stav nr. 1294) 

Dimensjonerende aksial strekkraft for undergurtene befinner seg på bjelke nummer 1294 i 

Figur 50 (markert med rødt). Momenter om z- og y-akse er også tatt med. Her er det 

lastkombinasjon 22 (forklart tidligere) sammen med ligning 6.10b i EC som er utslagsgivende 

for den dimensjonerende aksiale strekkraften og momenter. 
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Figur 50 Dimensjonerende undergurt med strekkraft 

 

Dimensjonerende aksial strekkraft: 

N!",! = 6737,247  kN 

 

Dimensjonerende moment om y-akse: 

M!",! = 103,677  kNm 

 

Dimensjonerende moment om z-akse: 

M!",! = 308,697  kNm 

 

Beregning av trykk- og strekkstaver iht. kapitel ”4.3.2 Komponenter kun utsatt for aksial 

belastning” og følgende tilleggs ligninger: 

 

Største strekk kraft i skråstag 

f!,!,! = f!,!,!,! ∙
!!"#
!!

           (EC5-1, pkt. 2.4.3)  

Formel 56 Dimensjonerende strekkfasthet 
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σ!,!,! =
!!",!"#$%%

!
        

Formel 57 Strekkspenning 

 

Største trykk kraft i skråstag 

f!,!,! = f!,!,!,! ∙
!!"#
!!

                     (ibid.) 

Formel 58 Dimensjonerende trykkfasthet 

 

σ!,!,! =
!!",!"#$$

!
        

Formel 59 Trykkspenning 

 

k!,! =
!

!!! !!
!!!!"#,!

!
           (EC5-1, pkt. 6.3.2) 

Formel 60 Knekkfaktor  

       

λ!"#,! =
!!
!

!!,!,!
!!,!"

                     (ibid.) 

Formel 61 Relativ slankhet 

 

k! = 0,5(1+ β! λ!"#,! − 0,3 + λ!"#,!! )                     (ibid.) 

Formel 62 Materialfaktor  

    

𝜆! =
!!
!!

                (Haugan, s. 101) 

Formel 63 Slankhet 
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σ!,!,!  dimensjonerende strekkspenning i fiberretningen 

f!,!,!  dimensjonerende strekk-fasthet i fiberretningen 

𝑘!,!     ”knekkfaktor” spenningsreduserende faktor avhengig av slankehet    

σ!,!,!  dimensjonerende trykkspenning i fiberretningen 

σ!,!,!  dimensjonerende trykkfastheten i fiberretningen 

 

Skråstav nummer 1374 (trykk): 

f!,!,! = f!,!,!,! ∙
!!"#
!!

= 26,5N/mm!    ∙ !,!
!,!"

= 18,435  N/mm!  

σ!,!,! =
!!",!"#$$

!
= !"#$%$&  !

!""  !!∙!""  !!
= 8,943  N/mm!  

k!,! =
!

!!! !!
!!!!"#,!

!
  

λ!"#,! =
!!
!

!!,!,!
!!,!"

  

k! = 0,5(1+ β! λ!"#,! − 0,3 + λ!"#,!! ) 

λ! =
!!
!!

   

λ!  /! =
!"#$  !!

!,!"#∙!""  !!
= 34,740  

λ!"#,!/! =
!",!"#
!

!",!
!!!""

= 0,540   

k!/! = 0,5 1+ 0,1 0,540− 0,3 + 0,540! = 0,711  

k!,!/! =
!

!,!""! !,!""!!!,!"#!
= 0,852      

!!,!,!
!!,!∗!!,!,!

= !,!"#/!!!

!,!"#∗!",!"#$/!!! = 0,569 < 1,0   ⇒ OK  

A!"# =
!!",!"#$$
!!,!∙!!,!,!

= !"#$%$&  !
!,!"#∙!",!"#$/!!! = 278992,489  mm!  

h!"# =
A!"#
b!"ø$

=
278992,489  mm!

520  mm = 536,524  mm 

 

Prøv 550 x 550 

 

Skråstav nummer 1376 (strekk): 

N!",! = 3909,624  kN 

σ!,!,! =
N!",!
A =

3909624  N  
700  mm   ∙ 700  mm = 7,979  N mm! 



 xxi 

f!,!,! = f!,!,!,! ∙
k!"#
γ!

= 19,5  N mm! ∙
0,8
1,15 = 13,565  N mm! 

σ!,!,! = 7,979  N mm! < f!,!,! = 13,565  N mm! ⇒ OK 

eller: 
σ!,!,!
f!,!,!

≤ 1,0   ⇒
7,979
13,565 = 0,588 < 1,0   ⇒ OK 

A!"# =
N!",!
f!,!,!

=
  3909624  N
13,565N/mm! = 288214,080  mm! 

h!"# =
!!"#
!!"ø$

= !""!#$,!"!  !!!

!!"  !!
= 524,026  mm  

  

Prøv 550 x 550 

 

Vertikalstav nummer 1281 (trykk): 

f!,!,! = f!,!,!,! ∙
!!"#
!!

= 26,5N/mm!    ∙ !,!
!,!"

= 18,435  N/mm!  

σ!,!,! =
!!",!"#$$

!
=   !"#""$%  !

!""  !!∙!""  !!
= 3.691  N/mm!  

k!,! =
!

!!! !!
!!!!"#,!

!
  

λ!"#,! =
!!
!

!!,!,!
!!,!"

  

k! = 0,5(1+ β! λ!"#,! − 0,3 + λ!"#,!! ) 

λ! =
!!
!!

   

λ!  /! =
!"""  !!

!,!"#∙!""  !!
= 34,602  

λ!"#,!/! =
!",!"#
!

!",!
!!!""

= 0,538   

k!/! = 0,5 1+ 0,1 0,540− 0,3 + 0,540! = 0,657  

k!,!/! =
!

!,!"#! !,!"#!!!,!"#!
= 0,967    

!!,!,!
!!,!∗!!,!,!

= !,!"#/!!!

!,!"#∙!",!"#$/!!! = 0,207 < 1,0   ⇒ OK  

 

Kan bruke 550 x 550 for trykk- og strekkstaver 
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Beregning av over- og undergurt iht.kapitel ”4.3.2 Komponenter utsatt for aksial- og 

moment belastning” og følgende tilleggs ligninger: 

 

k!"#$ =

1                                                  for  λ!"#,! ≤ 0,75  
1,56− 0,75λ!"#,!          for  0,75   ≤ λ!"#,! ≤ 1,4

!
!!"#,!
!                             for  1,4 ≤ λ!"#,!

      (EC5-1, pkt. 6.3.3) 

Formel 64 Vippefaktor 

 

λ!"#,! = !!,!
!!,!"#$

                     (ibid.) 

Formel 65 Relativ bøyeslankhet 

 

 

σ!,!"#$ =
!,!"∙!!

!∙!!"
∙ E!,!"                    (ibid.) 

Formel 66 Kritisk bøyespenning 

 

Over-og undergurtene har et prøvetverrsnitt på 1000 mm x 1000 mm. 

 

Overgurt, stav nummer 1280: 

Beregnes etter ligning 6.17 og 6.18 i EC5-1 på bakgrunn av strekk og bøying: 
σ!,!,!
f!,!,!

+
σ!,!,!
f!,!,!

+ k! ∙
σ!,!,!
f!,!,!

≤ 1,0 

σ!,!,!
f!,!,!

+ k! ∙
σ!,!,!
f!,!,!

+
σ!,!,!
f!,!,!

≤ 1,0 

 

Iht. pkt. 6.1.6 settes km lik 1,0. Dette gir: 
σ!,!,!
f!,!,!

+
σ!,!,!
f!,!,!

+
σ!,!,!
f!,!,!

≤ 1,0 

 

Dimensjonerende virkninger av belastning: 

N!",! = 2634,911  kN (strekk) 
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σ!,!,! =
N!",!
A =

2634911  N
1000  mm ∙ 1000  mm = 2,635  N mm! 

 

M!",! = 658,349  kNm 

σ!,!,! =
M!",!

W!
=
M!",!

b ∙ h!
6

=
658,349 ∙ 10!

1000 ∙ 1000!
6

= 3,950  N mm! 

 

M!",! = 105,612  kNm 

σ!,!,! =
M!",!

W!
=
M!",!

b ∙ h!
6

=
105,612 ∙ 10!

1000 ∙ 1000!
6

= 0,634  N mm!   

 

Dimensjonerende materialfastheter: 

f!,!,! = 13,565  N mm! 

f!,!/!,! = f!,!,! ∙
k!"#
γ!

= 32  N mm! ∙
0,8
1,15 = 22,261N mm!   

 

Kapasitetskontroll: 

σ!,!,!
f!,!,!

+
σ!,!,!
f!,!,!

+
σ!,!,!
f!,!,!

=
2,635
13,565+

0,634
22,261+

3,950
22,261 = 0,400 < 1,0 ⇒ OK 

 

 

Undergurt, stav nummer 1186: 

Beregnes etter ligning 6.23, 6.24 og 6.35 i EC5-1 på bakgrunn av trykk, bøying og fare for 

vipping og knekking: 

 
σ!,!,!

k!,! ∙ f!,!,!
+
σ!,!,!
f!,!,!

+ k! ∙
σ!,!,!
f!,!,!

≤ 1,0 

σ!,!,!
k!,! ∙ f!,!,!

+ k! ∙
σ!,!,!
f!,!,!

+
σ!,!,!
f!,!,!

≤ 1,0 

σ!,!
k!"#$ ∙ f!,!

!

+
σ!,!,!

k!,! ∙ f!,!,!
≤ 1,0 
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Dimensjonerende virkninger av belastning: 

N!",! = 8916,336  kN (trykk) 

σ!,!,! =
N!",!"#$$

A =
8916336  N

1000  mm ∙ 1000  mm = 8,916  N mm! 

 

 

M!",! = 571,180  kNm 

σ!,!,! =
M!",!

W!
=
M!",!

b ∗ h!
6

=
571,180 ∗ 10!

1000 ∗ 1000!
6

= 3,427  N mm! 

 

M!",! = 122,009  kNm 

σ!,!,! =
M!",!

W!
=
M!",!

b ∙ h!
6

=
122,009 ∙ 10!

1000 ∙ 1000!
6

= 0,732  N mm!   

 

Knekkfaktor om z- og y-akse: 

λ!  /! =
!"#$  !!

!,!"#∙!"""  !!
= 30,263  

λ!"#,!/! =
!",!"#
!

!",!
!!!""

= 0,471   

k!/! = 0,5 1+ 0,1 0,471− 0,3 + 0,471! = 0,619  

k!,!/! =
!

!,!"#! !,!"#!!!,!"#!
= 0,979   

 

Vippefaktor: 

k!"#$ =

1    (λ!"#,! ≤ 0,75)
1,56− 0,75 ∙ λ!"#,!    (0,75 ≤ λ!"#,! ≤ 1,4)

1
λ!!"#,!

    (1,4 ≤ λ!"#,!)
 

 

λ!"#,! =
f!,!
σ!,!"#$

 

 

σ!,!"#$ =
0,78 ∙ b!

h ∙ l!"
∗ E!,!" 
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σ!,!"#$ =
0,78 ∙ 1000!

1000 ∙ 8746 ∙ 11100 = 989,938  N mm! 

 

λ!"#,! =
32  

989,938 = 0,180 

k!"#$ =   1,0 ⇒ λ!"#,! = 0,180 < 0,75 

 

Kapasitetskontroll etter ligning 6.23: 
!!,!,!

!!,!∙!!,!,!
+ !!,!,!

!!,!,!
+ k! ∙

!!,!,!
!!,!,!

= !,!"#
!,!"!∙!",!"#

+ !,!"#
!!,!"#

+ 1 ∙ !,!"#
!!,!"#

= 0,681 ≤ 1,0 ⇒ OK  

 

Kapasitetskontroll etter ligning 6.24: 

Denne kontrollen får samme resultat som over pga. like faktorer (ikke forskjell på sterk og 

svak akse pga. kvadratisk tverrsnitt). 

 

Kapasitetskontroll etter ligning 6.35: 

!!,!
!!"#$∙!!,!

!
+ !!,!,!

!!,!∙!!,!,!
= !,!"#

!,!∙!!,!"#

!
+ !,!"#

!,!"!∙!",!"#
= 0,518 ≤ 1,0 ⇒ OK   

 

Undergurt, stav nummer 1294: 

Beregnes etter ligning 6.17 og 6.18 i EC5-1 på bakgrunn av strekk og bøying (se foran). 

Dimensjonerende virkninger av belastning: 

N!",! = 6737,247  kN (strekk) 

σ!,!,! =
N!",!
A =

6737247  N
1000  mm ∙ 1000  mm = 6,737  N mm! 

 

M!",! = 308,697  kNm 

σ!,!,! =
M!",!

W!
=
M!",!

b ∙ h!
6

=
308,697 ∙ 10!

1000 ∙ 1000!
6

= 1,852  N mm! 

 

M!",! = 103,677  kNm 

σ!,!,! =
M!",!

W!
=
M!",!

b ∙ h!
6

=
103,677 ∙ 10!

1000 ∙ 1000!
6

= 0,622  N mm! 
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Kapasitetskontroll: 
σ!,!,!
f!,!,!

+
σ!,!,!
f!,!,!

+
σ!,!,!
f!,!,!

=
6,737
13,565+

0,622
22,261+

1,852
22,261 = 0,608 < 1,0 ⇒ OK 

 

Dybelforbindelse 

Beregning av kraft fra staver overført til dybler i undergurt. Utført iht. kapitel ”4.3.3 

Dimensjonering av knutepunkter ” og følgende tilleggs formler: 

 

f!,!,! = 0,082(1− 0,01d)ρ!                          (EC5-1, pkt. 8.3.1.1) 

Formel 67 Karakteristisk hullkantfasthet i fiberretning 

 

𝑘!" =
1,35+ 0,015𝑑          𝑓𝑜𝑟  𝑚𝑎𝑠𝑠𝑖𝑣𝑡𝑟𝑒/𝑙𝑖𝑚𝑡𝑟𝑒
1,30+ 0,015𝑑                                                                𝑓𝑜𝑟  𝐿𝑉𝐿                   (EC5-1, pkt. 6.1.5) 

Formel 68 

 

f!,!,! =
!!,!,!

!!"!"#!!!!"#!!
= f!,!,! ∙ k!                           (EC5-1, pkt. 8.5.1.1) 

Formel 69 Karakteristisk hullkantfasthet ift. Vinkel 

 

M!,!" = 0,3 ∙ f!,! ∙ d!,!                              (ibid.) 

Formel 70 Flytmomentet til dybelen 

 

f!,! = 1,6 ∙ f!   (Fallsens "Kompendium i dimensjonering av trekonstruksjoner" 2012, s. 7-45)

  

Formel 71 Hullkantfasthet stålplate 

 

𝑓!,! = strekkfasthet dybel i N/mm2 

𝑡! = tykkelse på tynneste ytterdel ved flere snitt    

𝑑 = tykkelse på dybel 

𝜌! =  Karakteristisk densitet 
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𝛼 = Vinkel mellom kraft- og fiberretning 

 

Etter at kapasiteten til hver dybel er beregnet vil utplassering av dybler i forhold til ønsket 

antall i fiberretning og avstanden mellom disse gi et effektivt antall dybler, nef, lik: 

 

𝑛!" = 𝑚𝑖𝑛
𝑛

𝑛!,! !!
!"!

!                              (EC5-1, pkt. 8.5.1.1)

   

Formel 72 Effektivt antall dybler i fiberretning   

 

𝑛 = Antall dybler i en rekke i fiberretningen 

𝑎! = Avstand mellom dybler i fiberretningen 

For kraft vinkelrett på fiberretningen settes nef lik n. For vinkler mellom 0 og 900 bestemmes 

nef  ved interpolering. 



 xxviii 

 

Figur 51 Beregning av kraft, Rd, overført fra staver til dybler i undergurt 

 

 

 



 xxix 

 

Figur 52 Beregning av kraften Rd sin vinkel med fiberretning i undergurt 

 

 

 



 xxx 

Benytter her gjennomsnittlig tetthet, for limtre GL32c, lik kvalitet C21 

Karakteristisk hullkantfasthet: 

f!,!,! = f!,!,! = 0,082 ∙ (1− 0,01 ∙ 16) ∙ 335 = 23,075N mm! 

 

Karakteristisk flytemoment pr. dybel: 

M!,!" = 0,3 ∙ 510 ∙ 16!,! = 206729,943  Nmm 

 

Karakteristisk kapasitet pr. dybel pr. snitt langs dybel: 

Stavtverrsnittet er på 700 mm x 700 mm. Legger til grunn 7 plater a 8 mm og dybel-diameter 

lik 16 mm. Tykkelsen av trevirket, t1, blir da 46 mm. En noe økt kapasitet for dybler i 

undergurt pga. økt tykkelse, t1, i trevirket for de to ytterste snitt, tas ikke med i beregningene 

nedenfor. 

 

F!,!" = min

23,075 ∙ 46 ∙ 16 = 16983,2  N

23,075 ∙ 46 ∙ 16 ∙ 2+ !∙!"#$!%,!"#
!",!"#∙!"∙!"!

− 1 = 12717,927  N

2,3 ∙ 206729,943 ∙ 23,075 ∙ 16 = 20093,721  N

  

 

 

F!,!" = 12717,927 !
!"#$$

= 12,718   !"
!"#$$

  

 

Karakteristisk kapasitet pr. dybel: 

F!,!"!"!#$ = 12,718   !"
!"#$$

∙ 14  snitt = 178,052   !"
!"#$%

  

 

Dimensjonerende kapasitet pr. dybel: 

F!,!"!"!#$ = 178,052   !"
!"#$%

∙ !,!
!,!
= 109,570 !"

!"#$%
  

 

Nødvendig antall dybler i staver og undergurt 

Nødvendig antall dybler i stav nr. 1374: 

n = !"#$,!"#  !"

!"#,!"# !"
!"#$%

= 39,993 ≈ 40  stk.  

 

 



 xxxi 

Nødvendig antall dybler i stav nr. 1353: 

n = !!",!"#  !"

!"#,!"# !"
!"#$%

= 5,098 ≈ 6  stk.  

 

Nødvendig antall dybler i stav nr. 1376: 

n = !"#",!"#  !"

!"#,!"# !"
!"#$%

= 35,681 ≈ 36  stk.  

 

Nødvendig antall dybler undergurt: 

n = !"#$,!"#  !"

!"#,!"# !"
!"#$%

= 47,207 ≈ 48  stk.  

 

 

Nedbøying i fagverk i global x-retning 

kdef , deformasjonsfaktoren, iht. EC5-1 tabell 3.2 er 0,8 (klimaklasse 2). 

 

Dermed får vi endelig E-modul  i iht. ligning 4.7.85 lik: 

 

𝐸!"#$,!"# =
13700  𝑁 𝑚𝑚!

(1+ 0,8) = 7611,111  𝑁 𝑚𝑚! 

 

For betongdekket brukes Ec,eff = 15000 N/mm2 (se kap. 5.3.1). Lastkombinasjon tilnærmet 

permanent iht. EC pkt. 6.5.3 (1) ligning nr. 6.16b benyttes. Det benyttes ψ2-faktorer etter EC 

tabell NA.A2.1 (ψ2,trafikk = 0,2 og ψ2,vind = 0). Alle verdier legges inn i STAAD.Pro og 

nedbøying beregnes. 

 

Nedbøyningskrav iht. SSV HB 185 pkt. 5.1.2.1 sier at nedbøyning av brubanen på grunn av 

trafikklast alene ikke skal overstige L/350 uansett plassering av last. SSV HB 185 pkt. 

5.5.4.3.1 sier at nedbøyning for trebruer med asfalt ikke skal være større enn L/400 lokalt, 

men for at risikoen for oppsprekking i asfalten skal reduseres må nedbøyningen begrenses til 

L/500. HB 185, samme punkt, sier imidlertid ikke noe om dette kravet gjelder langtids- eller 

korttidsnedbøyning. Velger derfor å tolke kravet slik at det gjelder for total nedbøyning, det 

vil si summen av både langtids- og korttidsnedbøyning. Ved betraktning av et og et spenn, vil 

nedbøyningskravet for Mjøsbruas lengderetning bli: 
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𝛿!"##$!! =
𝐿
500 =

69000  𝑚𝑚
500 = 138  𝑚𝑚 

 

Bildet under viser node forskyvningen i global y-retning ved undergurten i midtspennet (rød 

prikk på undergurt angir hvor forskyvningen befinner seg). Verdien for denne forskyvningen 

er markert med svart på bildet.  

 

Figur 53 Nedbøyning i global x-retning 

 

Total nedbøyning fra STAAD.Pro blir: 

 

𝛿!"!#$ = 79,733  𝑚𝑚 < 𝛿!"##$!! = 138  𝑚𝑚 ⇒ 𝑂𝐾 
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Vedlegg 9.2.8: Fagverk optimalisert 

Skråstav nummer 1374 (trykk):  

N!",! = 4197,660  kN 

 

f!,!,! = f!,!,!,! ∙
!!"#
!!

= 26,5N/mm!    ∙ !,!
!,!"

= 18,435  N/mm!  

σ!,!,! =
!!",!"#$$

!
= !"#$%%&  !

!!"  !!∙!!"  !!
= 13,877  N/mm!  

k!,! =
!

!!! !!
!!!!"#,!

!
  

λ!"#,! =
!!
!

!!,!,!
!!,!"

  

k! = 0,5(1+ β! λ!"#,! − 0,3 + λ!"#,!! ) 

λ! =
!!
!!

   

λ!  /! =
!"#$  !!

!,!"#∙!!"  !!
= 44,22  

λ!"#,!/! =
!!,!!
!

!",!
!!!""

= 0,688   

k!/! = 0,5 1+ 0,1 0,688− 0,3 + 0,688! = 0,756  

k!,!/! =
!

!,!"#! !,!"#!!!,!""!
= 0,935      

!!,!,!
!!,!∙!!,!,!

= !",!"/!!!

!,!"#∙!",!"#$/!!! = 0,805 < 1,0   ⇒ OK  

 

 

Skråstav nummer 1376 (strekk): positivt 

N!",! = 3700,521  kN 

σ!,!,! =
N!",!
A =

3700521  N  
550  mm   ∙ 550  mm = 12,233  N mm! 

f!,!,! = f!,!,!,! ∙
k!"#
γ!

= 19,5  N mm! ∙
0,8
1,15 = 13,565  N mm! 

σ!,!,!
f!,!,!

=
12,233N mm!

13,565  N mm! = 0,902   < 1,0   ⇒ OK 
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Vertikalstav nummer 1281 (trykk): minus 

N!",! = 1894,834  kN  

 f!,!,! = f!,!,!,! ∙
!!"#
!!

= 26,5N/mm!    ∙ !,!
!,!"

= 18,435  N/mm!  

σ!,!,! =
!!",!"#$$

!
=   !"#$"%$  !

!!"  !!∙!!"  !!
= 6,264  N/mm!  

k!,! =
!

!!! !!
!!!!"#,!

!
  

λ!"#,! =
!!
!

!!,!,!
!!,!"

  

k! = 0,5(1+ β! λ!"#,! − 0,3 + λ!"#,!! ) 

λ! =
!!
!!

   

λ!  /! =
!"""  !!

!,!"#∙!!"  !!
= 44,039  

λ!"#,!/! =
!!,!"#
!

!",!
!!!""

= 0,685   

k!/! = 0,5 1+ 0,1 0,685− 0,3 + 0,685! = 0,754  

k!,!/! =
!

!,!"#! !,!"#!!!,!"#!
= 0,935    

!!,!,!
!!,!∙!!,!,!

= !,!"#/!!!

!,!"#∙!",!"#$/!!! = 0,363 < 1,0   ⇒ OK  

 

Kan bruke 550 x 550 for trykk- og strekkstaver 

 

Beregning av over- og undergurt iht.kapitel ”4.3.2 Komponenter utsatt for aksial- og 

moment belastning” og følgende tilleggs ligninger: 

 

𝑘!"#$ =

1                                                  𝑓𝑜𝑟  𝜆!"#,! ≤ 0,75  
1,56− 0,75𝜆!"#,!          𝑓𝑜𝑟  0,75   ≤ 𝜆!"#,! ≤ 1,4

!
!!"#,!
!                             𝑓𝑜𝑟  1,4 ≤ 𝜆!"#,!

               (se side xxiii)

         
Formel 64 

 

𝜆!"#,! = !!,!
!!,!"#$

                    (se side xxiii) 

Formel 65 
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𝜎!,!"#$ =
!,!"∙!!

!∙!!"
∙ 𝐸!,!"                   (se side xxiii) 

Formel 66 

 

Over-og undergurtene har et justert tverrsnitt på 800 mm x 850 med mer (b x h). 

 

Overgurt, stav nummer 1280: 

Beregnes etter ligning 6.17 og 6.18 i EC5-1 på bakgrunn av strekk og bøying: 
σ!,!,!
f!,!,!

+
σ!,!,!
f!,!,!

+ k! ∙
σ!,!,!
f!,!,!

≤ 1,0 

σ!,!,!
f!,!,!

+ k! ∙
σ!,!,!
f!,!,!

+
σ!,!,!
f!,!,!

≤ 1,0 

 

Iht. pkt. 6.1.6 settes km lik 1,0. Dette gir: 

 
σ!,!,!
f!,!,!

+
σ!,!,!
f!,!,!

+
σ!,!,!
f!,!,!

≤ 1,0 

 

Dimensjonerende virkninger av belastning: 

N!",! = 1654,632  kN (strekk) 

σ!,!,! =
N!",!
A =

1654632  N
800  mm ∙ 850  mm = 2,433  N mm! 

 

M!",! = 516,526  kNm 

σ!,!,! =
M!",!

W!
=
M!",!

b ∙ h!
6

=
516,526 ∙ 10!

800 ∙ 850!
6

= 8,476  N mm! 

 

M!",! = 80,576  kNm 

σ!,!,! =
M!",!

W!
=
M!",!

b ∙ h!
6

=
80,576 ∙ 10!

850 ∙ 800!
6

= 0,889  N mm!   

 

Dimensjonerende materialfastheter: 

f!,!,! = 13,565  N mm! 

f!,!/!,! = f!,!,! ∙
k!"#
γ!

= 32  N mm! ∙
0,8
1,15 = 22,261N mm!   
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Kapasitetskontroll: 
σ!,!,!
f!,!,!

+
σ!,!,!
f!,!,!

+
σ!,!,!
f!,!,!

=
2,433
13,565+

0,889
22,261+

8,476
22,261 = 0,600 < 1,0 ⇒ OK 

 

 

Undergurt, stav nummer 1186: 

Beregnes etter ligning 6.23, 6.24 og 6.35 i EC5-1 på bakgrunn av trykk, bøying og fare for 

vipping og knekking: 

 
σ!,!,!

k!,! ∙ f!,!,!
+
σ!,!,!
f!,!,!

+ k! ∙
σ!,!,!
f!,!,!

≤ 1,0 

σ!,!,!
k!,! ∙ f!,!,!

+ k! ∙
σ!,!,!
f!,!,!

+
σ!,!,!
f!,!,!

≤ 1,0 

σ!,!
k!"#$ ∙ f!,!

!

+
σ!,!,!

k!,! ∙ f!,!,!
≤ 1,0 

 

Dimensjonerende virkninger av belastning: 

N!",! = 8481,117  kN (trykk) 

σ!,!,! =
N!",!"#$$

A =
8481117  N

800  mm ∙ 850  mm = 12,472  N mm! 

 

 

M!",! = 417,089  kNm 

σ!,!,! =
M!",!

W!
=
M!",!

b ∙ h!
6

=
417,089   ∙ 10!

800 ∙ 850!
6

= 4,330  N mm! 

 

M!",! = 85,571  kNm 

σ!,!,! =
M!",!

W!
=
M!",!

b ∙ h!
6

=
85,571 ∙ 10!

850 ∙ 800!
6

= 0,944  N mm!   

 

Knekkfaktor om z-akse: 

λ!   =
!"#$  !!

!,!"#∙!"#  !!
= 35,604  
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λ!"#,! =
!",!"#
!

!",!
!!!""

= 0,554   

k! = 0,5 1+ 0,1 0,554− 0,3 + 0,554! = 0,666  

k!,! =
!

!,!!!! !,!!!!!!,!!"!
= 0,966   

 

Knekkfaktor om y-akse: 

λ! =
!"#$  !!

!,!"#∙!""  !!
= 37,829  

λ!"#,! =
!",!!"
!

!",!
!!!""

= 0,588   

k! = 0,5 1+ 0,1 0,588− 0,3 + 0,588! = 0,687  

k!,! =
!

!,!"#! !,!"#!!!,!""!
= 0,959   

 

 

Vippefaktor: 

k!"#$ =

1    (λ!"#,! ≤ 0,75)
1,56− 0,75 ∙ λ!"#,!    (0,75 ≤ λ!"#,! ≤ 1,4)

1
λ!!"#,!

    (1,4 ≤ λ!"#,!)
 

 

λ!"#,! =
f!,!
σ!,!"#$

 

 

σ!,!"#$ =
0,78 ∙ b!

h ∙ l!"
∙ E!,!" 

 

σ!,!"#$ =
0,78 ∙ 800!

850 ∙ 8746 ∙ 11100 = 745,365  N mm! 

 

λ!"#,! =
32  

745,365 = 0,207 

k!"#$ =   1,0 ⇒ λ!"#,! = 0,207 < 0,75 

 

Kapasitetskontroll etter ligning 6.23: 
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!!,!,!
!!,!∙!!,!,!

+ !!,!,!

!!,!,!
+ k! ∙

!!,!,!
!!,!,!

= !",!"#
!,!"!∙!",!"#

+ !,!""  
!!,!"#

+ 1 ∙ !,!!"
!!,!"#

= 0,942 ≤ 1,0 ⇒ OK  

 

Kapasitetskontroll etter ligning 6.24: 
!!,!,!

!!,!∙!!,!,!
+ !!,!,!

!!,!,!
+ k! ∙

!!,!,!
!!,!,!

= !",!"#
!,!""∙!",!"#

+ !,!""  
!!,!"#

+ 1 ∙ !,!!"
!!,!"#

= 0,937 ≤ 1,0 ⇒ OK  

 

 

Kapasitetskontroll etter ligning 6.35: 

!!,!
!!"#$∙!!,!

!
+ !!,!,!

!!,!∙!!,!,!
= !,!!"

!,!∙!!,!"#

!
+ !",!"#

!,!""∙!",!"#
= 0,738 ≤ 1,0 ⇒ OK   

 

 

Undergurt, stav nummer 1294: 

Beregnes etter ligning 6.17 og 6.18 i EC5-1 på bakgrunn av strekk og bøying (se foran). 

Dimensjonerende virkninger av belastning: 

N!",! = 6380,458  kN (strekk) 

σ!,!,! =
N!",!
A =

6380458  N
800  mm ∗ 850  mm = 9,383  N mm! 

 

M!",! = 212,124  kNm 

σ!,!,! =
M!",!

W!
=
M!",!

b ∙ h!
6

=
212,124 ∙ 10!

800 ∙ 850!
6

= 2,202  N mm! 

 

M!",! = 63,073  kNm 

σ!,!,! =
M!",!

W!
=
M!",!

b ∙ h!
6

=
63,073 ∙ 10!

850 ∙ 800!
6

= 0,696  N mm! 

 

Kapasitetskontroll: 
σ!,!,!
f!,!,!

+
σ!,!,!
f!,!,!

+
σ!,!,!
f!,!,!

=
9,383
13,565+

0,696
22,261+

2,202
22,261 = 0,822 < 1,0 ⇒ OK 

 

Kan bruke 800 mm x 850 mm for over- og undergurt 
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Vedlegg 9.2.9: Konstruksjonsrapport fra STAAD.Pro, lokal modell 
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