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| denne oppgaven er det dimensjonert en platebru, utelukkende med spennarmering som ligger i
lukkede plastrer i bade lengde- og tverretning. Dette er for & forhindre armeringskorrosjon, en
skademekanisme som stér for store utgifter knyttet til vedlikehold og rehabilitering av dagens
betongbruer. Mulighetene for et nytt konsept for bestandige betongbruer er belyst og brua er
dimensjonert helt uten vanlig slakkarmering. Dette reduserer risikoen for korrosjon betraktelig.
Konseptet er inspirert av den gsterrikske brua Egg-Graben Briicke, som kun bestar av spennarmering,
foruten rustfri slakkarmering for & ta lokale krefter. Platebrua i oppgaven har en total lengde pa 78
meter og bestar av tre spenn, hvor midtspennet er 30 meter og de to resterende spennene er 24

meter. Siden brua er spennarmert i bade lengde- og tverretning ma det vaere plass til kablene, og det
er valgt et modifisert T-tverrsnitt med skra sidekanter for a ta hensyn til dette.

Brua er dimensjonert etter gjeldende regelverk i bade brudd- og bruksgrensetilstand med en brukstid
pa 100 ar, og programmet NovaFrame er benyttet for a lage en analysemodell i lengde- og
tverretningen. Malet med oppgaven har veert & fa tilstrekkelig trykk i hele konstruksjonen, slik at brua
ikke risser i bruksgrensetilstand, eller behgver minimumsarmering. Beregningene i bruksgrensetilstand
viste at tverrsnittet vil fa en st@rste strekkspenning pa 0,6 MPa, en verdi som er under
baystrekkfastheten pa 3,8 MPa, og dermed ikke gir riss. Beregningene i bruddgrensetilstand viste at
brua har tilstrekkelig moment-, skjaer- og torsjonskapasitet, men at det er behov for minimumsarmering.

Det er vist at krav til minimumsarmering kan unngas ved a forhindre riss, ta med tvangskrefter i
analysen og pavise duktilitet. For pavisning av duktilitet er det gjort en sammenligning av
bruddkrumningen og krumning i overgangen mellom risset og urisset tilstand. Det er vist at
bruddkrumningen er ti ganger sa stor som krumningen ved riss. Videre er tverrsnittets bruddkrumning
sammenlignet med bruddkrumningen for et tilsvarende slakkarmert tverrsnitt. Bruddkrumningen for
tverrsnittet er stagrre enn for det tilsvarende slakkarmerte tverrsnittet, og det konkluderes med
konstruksjonen har tilstrekkelig duktilitet. Kravet til minimumsarmering kan derfor unngas.

Det konkluderes med at konseptet for bestandige betongbruer er giennomfarbart, men at det ma ses
naermere pa lokal effekter og praktiske Igsninger. De lokale effektene skyldes innfesting av rekkverk,
samt konsentrerte krefter bak forankring.
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Forord

Denne masteroppgaven er utarbeidet ved Institutt for konstruksjonsteknikk, som en del av
studiet Bygg- og miljoteknikk ved Norges teknisk-naturvitenskapelige universitet (NTNU).
Masteroppgaven er skrevet av Fredrik Skogland og @yvind Fossum varen 2015, i samarbeid
med Statens vegvesen. Intern veileder ved NTNU har veert Jan Arve @Qverli og ekstern veileder

ved Statens vegvesen har veert Havard Johansen.

Hensikten med oppgaven er & se pd muligheten for et nytt konsept for gkt bestandighet i
betongbruer. I dagens bruer er det store utgifter knyttet til vedlikehold og rehabilitering pa
grunn av armeringskorrosjon. Etter gnske fra Statens vegvesen er det dimensjonert en bru
helt uten vanlige slakkarmeringen, da dette reduserer korrosjonsrisikoen betraktelig. I oppga-
ven benyttes kun plastisolert spennarmering i bruoverdekningen, og oppgaven belyser bade
utfordringer og fordeler knyttet til dette. Konseptet er inspirert av den prisvinnende brua Egg-
Graben Briicke i Osterrike, og Statens vegvesen er interessert i & finne ut om konseptet kan

overfores til vanlige platebruer, siden dette er brutypen det byggest mest av i Norge.

I oppgaven er brua modellert og analysert i programmet NovaFrame. Programmet har hay
leeringsterskel og det er derfor valgt a skrive et detaljert analysekapittel slik at det kan veere til
hjelp for studenter som skal skrive om lignende tema i fremtiden.

Vi gnsker & rette en stor takk til vare veiledere Jan Arve Overli og Havard Johansen for upa-
klagelig veiledning. Deres interesse og engasjement for konseptet har veert helt avgjorende
for resultatet. Vi vil ogsa rette en stor takk til Lars Narvestad ved Aas-Jakobsen AS og Thomas
Reed ved Statens vegvesen for god hjelp med modelleringen i NovaFrame. Til slutt ensker vi
a takke Terje Kanstad ved Institutt for konstruksjonsteknikk for god innfering i konseptet i
oppgavens tidlige fase.

Trondheim, 10. juni 2015

Frednh, SWM"‘Q gqu.'ni Foscon

- ") / .
Fredrik Skogland @yvind Fossum
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Sammendrag

I denne oppgaven er det dimensjonert en platebru, utelukkende med spennarmering som
ligger i lukkede plastror i bdde lengde- og tverretning. Dette er for & forhindre armeringskor-
rosjon, en skademekanisme som star for store utgifter knyttet til vedlikehold og rehabilitering
av dagens betongbruer. Mulighetene for et nytt konsept for bestandige betongbruer er belyst
og brua er dimensjonert helt uten vanlig slakkarmering. Dette reduserer risikoen for korrosjon
betraktelig. Konseptet er inspirert av den asterrikske brua Egg-Graben Briicke, som kun bestar
av spennarmering, foruten rustfri slakkarmering for 4 ta lokale krefter. Platebrua i oppgaven
har en total lengde pa 78 meter og bestdr av tre spenn, hvor midtspennet er 30 meter og de
to resterende spennene er 24 meter. Siden brua er spennarmert i bade lengde- og tverretning
ma det veere plass til kablene, og det er valgt et modifisert T-tverrsnitt med skrd sidekanter for

a ta hensyn til dette.

Brua er dimensjonert etter gjeldende regelverk i badde brudd- og bruksgrensetilstand med
en brukstid pa 100 ar, og programmet NovaFrame er benyttet for 4 lage en analysemodell i
lengde- og tverretningen. Malet med oppgaven har veert 4 fa tilstrekkelig trykk i hele kon-
struksjonen, slik at brua ikke risser i bruksgrensetilstand, eller behgver minimumsarmering.
Beregningene i bruksgrensetilstand viste at tverrsnittet vil fa en storste strekkspenning pa 0,6
MPa, en verdi som er under baystrekkfastheten pa 3,8 MPa, og dermed ikke gir riss. Beregnin-
gene i bruddgrensetilstand viste at brua har tilstrekkelig moment-, skjer- og torsjonskapasi-
tet, men at det er behov for minimumsarmering.

Det er vist at krav til minimumsarmering kan unngds ved & forhindre riss, ta med tvangs-
krefter i analysen og pdvise duktilitet. For pdvisning av duktilitet er det gjort en sammenlig-
ning av bruddkrumningen og krumning i overgangen mellom risset og urisset tilstand. Det er
vist at bruddkrumningen er ti ganger sa stor som krumningen ved riss. Videre er tverrsnittets
bruddkrumning sammenlignet med bruddkrumningen for et tilsvarende slakkarmert tverr-
snitt. Bruddkrumningen for tverrsnittet er storre enn for det tilsvarende slakkarmerte tverr-
snittet, og det konkluderes med konstruksjonen har tilstrekkelig duktilitet. Kravet til mini-

mumsarmering kan derfor unngas.

Det konkluderes med at konseptet for bestandige betongbruer er gjennomferbart, men at det
ma ses nermere palokal effekter og praktiske lasninger. De lokale effektene skyldes innfesting

av rekkverk, samt konsentrerte krefter bak forankringene.
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Abstract

This master thesis consists of the design of a concrete plate bridge in which only pre-stressed
reinforcement has been used. The pre-stressing steel is isolated in plastic ducts in both lon-
gitudinal and transverse direction. This is to minimize the risk of reinforcement corrosion.
Corrosion of the reinforcement in concrete infrastructure accounts for huge expenses related
to maintenance and rehabilitation every year. This report highlights the benefits of a new
way of designing concrete bridges, inspired by the Austrian bridge Egg-Graben Briicke. The
bridge was built using pre-stressing steel only, besides a small amount of stainless mild rein-
forcement to cope with the local effects behind the anchorage plates. Due to the bridge being
pre-stressed in the transverse direction, measures have been made to modify a traditional T-
section to have angled flanges. This is to make sure there is sufficient space for the anchorage
plate and to allow space for the transversal reinforcement to follow the centre of gravity for
the cross section.

The bridge is designed according to the Eurocode and has been controlled for the ultimate
and serviceability limit states. For the structural analysis, the modelling software NovaFrame
has been used. An overall goal for the design has been to have compression stresses throug-
hout the bridge deck. The reason for this is to verify that the bridge will not be subjected to
cracks and that there is no need for minimum reinforcement. The calculations for the service-
ability limit state show that the maximum tensile stress for the cross section is 0,7 MPa. This
value is less than the tensile strength in bending, 3,8 MPa. This indicates that the cross section
remains uncracked for the applied loading. The calculations in the ultimate limit state show
that the bridge has sufficient capacity for moment, shear and torsion, but shows high utiliza-
tion for the longitudinal moment and shear tension for both the longitudinal and transverse
direction.

It is shown that the minimum requirement for reinforcement may be avoided by preventing
cracks, including constraining forces in the analysis and by verifying a ductile behaviour in
an alternative way. The ductility of the structure is verified by considering the curvature when
the cross section cracks and the curvature when it goes to fracture. The curvature at fracture is
ten times as large as the curvature when cracking. In addition, the curvature at fracture for the
pre-stressed cross-section is larger than the curvature at fracture for a similar conventionally

reinforced section. It is therefore concluded that the bridge is sufficiently ductile.

It is concluded that the concept is feasible and is shown to be highly durable. It is recommen-
ded to conduct further research on local effects, two-way action and the practical aspects of

the construction phase.
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1 Innledning

Hensikten med oppgaven er & se p4 mulighetene for et nytt konsept for bestandige betong-
bruer. I dagens bruer er det store utgifter knyttet til vedlikehold og rehabilitering grunnet ar-
meringskorrosjon. Det er i denne oppgaven onskelig & dimensjonere en bru helt uten vanlig
slakkarmering, da dette reduserer faren for armeringskorrosjon betraktelig. Det er kun benyt-

tet plastisolert spennarmering i brua, og oppgaven belyser utfordringer knyttet til konseptet.

Oppgaven er basert pé en tidligere prosjektoppgave gitt i kurset KT6003 Prosjektering av bru-
er 1. Oppgavebeskrivelsen er lagt ved i vedlegg A, og vil heretter bli referert til som vedlegg A.
Masteroppgaven Prosjektering og analyse av en spennarmert betongbru av A.K. Kaldbekkda-
len og E.H. Strand [21], har tatt utgangspunkt i samme prosjektoppgave. Etter samrdd med
veileder er tverrsnittshoyden hentet fra denne oppgaven.

Det er i samrad med veilederne ogsa valgt & gjere endringer i henhold til vedlegg A, siden
brua ikke har slakkarmering. Tverrsnittet er endret for & gi plass til ondulerende spennkab-
ler i tverretningen. Det er ogsa valgt eksponeringsklasse XD1 for bade over- og undersiden
av tverrsnittet, slik at krav til trykkavlastning ma oppfylles. Bruas statiske system, plassering,

lastforutsetninger og materialdata samsvarer med vedlegg A.

I oppgaven analyseres bare brudekket da det er dette som er sentralt for bestandighetskon-
septet. Det er ikke gjort kontroll av seyler og det antas at dimensjoner for saylene enkelt kan
okes for & oppna tilfredsstillende kapasitet. Det er heller ikke gjort kapasitetskontroller for
oppspenningstilstand eller lokale krefter bak forankringene som gir spalte- og randstrekk.

Dette er problemstillinger som ansees som lgsbare.

Brua er analysert i programmet NovaFrame. En detaljert gjennomgang av analysen og pro-
grammets oppbygning er gjort i kapittel 6. Siden det blir refert til programmet underveis i
hele oppgaven, er det valgt & gi en kort beskrivelse i innledningen. NovaFrame utforer statiske
og dynamiske analyser av rammekonstruksjoner. Programmet bygger pa bjelketeori og legger
til grunn udeformerbare tverrsnitt. Ulikt fra elementmetodeprogram som benytter skall- og

plateteori i 3D, modelleres lengde- og tverretningen hver for seg, i to uavhengige modeller.

I rapportens innledende kapitler belyses bakgrunnen for konseptet og prosjekteringsgrunn-
laget. Videre folger en gjennomgang av armeringen i brua med fokus pa valgt spennsystem og
kabelforing. Deretter folger bruas lastpavirkninger og kombinasjonene av disse. Videre er det
gjort beregninger for tap av spennkraft og en detaljert beskrivelse av bruanalysen, samt ve-
rifikasjon av analyseresultatene. Brua kontrolleres deretter i brudd- og bruksgrensetilstand.
Avslutningsvis diskuteres utfordringer, gjennomferbarhet og konseptets fordeler.
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1.1. BAKGRUNN FOR OPPGAVEN 9
1.1 Bakgrunn for oppgaven

Armert betong kombinerer betongens gode kapasitet for trykk med stalets gode kapasitet for
strekk, noe som gir et sterkt komposittmateriale. Armert betong er et av de viktigste bygnings-
materialene i verden i dag, og armeringsstélet er helt nedvendig for a ta strekkpakjenninger,
siden betongen i praksis regnes uten strekkfasthet. I dagens brudimensjonering er det vanlig
a benytte en kombinasjon av slakk- og spennarmering. Ulempen med armering er at den kan
korrodere, noe som har fort til reparasjoner og ombygging for flere hundre millioner kroner
[8,s.4.27].

Hensikten med denne masteroppgaven er a prosjektere en bru hvor armeringen begrenses
til plastisolert spennarmering. Médlet er & gke bruas bestandighet ved fjerne all slakkarme-
ring som potensielt kan korrodere, samtidig som spennarmeringen isoleres i lukkede plastror
for eventuelle aggressive miljoer. Konseptet er inspirert av den prisberomte brua Egg-Graben
Briickei @sterrike, vistifigur 1.1. Brua var ferdigstilt i 2009 og er en sprengverksbru med lengs-
te spenn pa 7,9 meter. Brua har blant annet vunnet fib Award for Outstanding Concrete Struc-
tures, og benytter teknologi som aldri har blitt brukt tidligere. Brua er etteroppspent i bade
lengde- og tverretningen og har ikke vanlig slakkarmering, foruten rustfri armering bak kabel-
forankringer for & sikre kapasitet for lokale krefter. All spennarmeringen er fullstendig isolert
i plastrer og armeringens tilstand overvakes til en hver tid i lengderetning. Det argumente-
res derfor for at armeringskorrosjon kan elimineres som en faktor som kan redusere bruas
bestandighet.

Figur 1.1: Egg-Graben Briicke i Osterrike [3, Fig. 13].
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I samarbeid med Statens vegvesen er det onskelig & overfore konseptet til platebruer, siden
dette er den mest bygde brutypen i Norge i dag. Brutypen er populer fordi den er rimelig,
lett & bygge, og ofte estetisk vellykket. Brustatistikk fra Vegdirektoratet i 2003 viser at det nors-
ke vegnettet bestod av 5766 bruer pa fylkesveger og 10498 pa riksveger. Av disse bruene stod
platebruene for 44 prosent av alle bruene pa fylkesvegene, og 35 prosent av de pa riksvegene.
Dette gir et totalt antall pd 6215 platebruer, se figur 1.2 [8]. Dersom konseptet fra Egg-Graben
Briicke fungerer for platebruer, vil det kunne gi store gkonomiske gevinster knyttet til okt leve-
tid og redusert vedlikehold for fremtidige bruer.

Bevegelige bruer
Ferjekaibruer
Henge-/skrastagsbruer
Spreng-/hengv.bruer
Fagverksbruer
Hvelvbruer

Buebruer
Frittfrembyggbru
Kassebruer
Stalbjelkebruer

Prefabrikerte bjelkebruer

Plassprodusert bjelkebruer

Platebruer

Kulvert/rgr

0% 5% 10 % 15% 20% 25% 30% 35% 40 % 45 %

Fylkesveg M Riksveg

Figur 1.2: Brustatistikk fra Vegdirektoratet i 2003. Brutype i prosent av 5766 fylkesveger og
10498 riksveger [8, Fig. 4.21 0g 4.22].

1.2 Armeringskorrosjon

Armeringskorrosjon er den sterste arsaken til skader pa infrastruktur bygget med armert be-
tong. Nar armeringen korroderer, dannes korrosjonsprodukter som har sterre volum enn de
opprinnelig reaksjonskomponentene [5]. Disse kan i noen tilfeller sive ut giennom betongens
porestruktur, mens i andre tilfeller bygger de seg opp og skaper strekkspenninger i betongen.
Resultatet er rissdannelse og avskalling nar strekkspenningene overgar betongens strekkfast-
het. Dette reduserer det beregningsmessige betongarealet, samtidig som det gjor armeringen

eksponert for ytterligere korrosjon. I tillegg reduseres armeringsarealet, noe som reduserer
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konstruksjonens totale strekkkapasitet.

Korrosjon er en elektromekanisk prosess som oppstér ved at det dannes katodiske og anodis-
ke omrader pé stélets overflate. Dette skjer bade under armeringens produksjonen og i kon-
struksjonsfasen. Nér stalet formes, bayes og tilpasses, oppstar det ulike kjemiske og mekanis-
ke egenskaper langs det tilsynelatende homogene materialet [5]. Resultatet er ulikt elektrisk
potensial i flere punkter langs armeringstélet. Dersom en egnet elektrisk leder er tilstede mel-
lom punkter med ulikt elektrisk potensial, vil det ledes strom mellom anoden og katoden som
vist i figur 1.3.

vovy. QLoN -
€0, Cl 2 H,0 4 4
Corrosion o | g 4 967 107 + H,0 + 2¢° — 20H
Product ———_ P T |
Ahodo Cathode/

Reinforcing Steel
‘ - 20H

Fe** + 200 — Fe(OH) »
é -

Concrete

Figur 1.3: Den kjemiske prosessen ved armeringskorrosjon [25].

I utgangspunktet er dette uproblematisk, fordi den heye pH-verdien i betongen skaper en
beskyttelsesfilm rundt armeringen, som forhindrer korrosjon. Klorider kan komme inn i kon-
struksjonen, giennom betongenes poresystem eller riss, og fore til en redusert pH-verdi. Be-
tongen er basisk og har en pH-verdi pa ca. 13. Ved klorindusering vil betongen fa lavere pH-
verdi, noe som gjor at beskyttelsesfilmen brytes ned. Dette forer til at armeringen blir mer
sarbar for elektronutveksling mellom punkter med ulikt elektrisk potensial [5]. For at korro-
sjonsprosessen skal tilta, er systemet avhengig av at det er oksygen og fuktighet tilstede. En
betong med riss eller hoy porgsitet vil derfor veere mer utsatt for korrosjon nar den beskytten-

de filmen i betongen er brutt ned.

Et overordnet mal med oppgaven er a redusere risikoen for at korrosjon oppstar. Dette gjores
ved & begrense strekkspenningene i badde lengde- og tverrretningen, samt utelukke bruk av
vanlig slakkarmering i konstruksjonen. Det benyttes derfor et spennsystem med plastisolerte

kabler, som beskytter spennarmeringen fra omgivelsene.
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2  Prosjekteringsgrunnlag

Som nevntiinnledningskapittelet er prosjekteringsgrunnlaget basert pd informasjonen i ved-
legg A. Det er lagt inn nye forutsetninger og avgrensninger i samrad med veiledere, og pro-
sjekteringsgrunnlaget presenteres i dette kapittelet. Bakgrunnen for endringene er at Statens
vegvesen gnsker & overfore Egg-Graben Briickes bestandighetskonsept til vanlige platebruer i

Norge, og det ma da legges til grunn noen nye forutsetninger.

2.1 Regelverk og analyseverktoy

Under vil gjelende regelverk og analyseverktgyene som er brukt i oppgaven presenteres.
Standarder:

* Eurokode 0: Grunnlag for prosjektering av konstruksjoner. NS-EN 1990:2002 + NA:2008
+ NA Endringsblad A1:2010.

* Eurokode 1: Laster pa konstruksjoner, Del 1-1: Allmenne laster. Tetthet, egenvekt, nytte-
laster i bygninger. NS-EN 1991-1-1:2002 + NA:2008.

e Eurokode 1: Laster pa konstruksjoner, Del 1-4: Allmenne laster. Vindlaster. NS-EN 1991-
1-4:2005 + NA:2009.

* Eurokode 1: Laster pa konstruksjoner, Del 2: Trafikklast pd bruer. NS-EN 1991-2: 2003 +
NA:2010.

e Eurokode 1: Laster pé konstruksjoner, Del 5: Allmenne laster. Termiske pavirkninger.
NS-EN 1991-1-5:2003 + NA:2008.

* Eurokode 2: Prosjektering av betongkonstruksjoner, Del 1-1: Allmenne regler og regler
for bygninger. NS-EN 1992-1-1:2004 + NA:2008.

» Eurokode 2: Prosjektering av betongkonstruksjoner, Del 2: Bruer. NS-EN 1002-2:2005 +
NA:2010.

Handbeker:

e Handbok N400: Bruprosjektering - Prosjektering av bazerende konstruksjoner i det of-
fentlige vegnettet (versjon 2015-01-26)

Europeisk teknisk godkjenning, ETA:

e European Technical Approval, DYWIDAG Post-Tensioning Systems, ETA-13/0815

13
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Dataprogrammer:

¢ NovaFrame
Mathcad Application 15
Autodesk Revit

Microsoft Excel
CrossX
fap2d

2.2 Bruas design og geometri

Figur 2.1: 3D-modell av brua.

Brua er en etteroppspent platebru pé totalt 78 meter, som vist i figur 2.2. Den har tre spenn,
hvor spennet i felt 1 og 3 er 24 meter, og spennet i felt 2 er 30 meter. Brua er monolittiske
forbundet mellom bruplaten og seylene i akse 2 og 3, noe som gir momentstive forbindelser.
akse 1 er brua lagret pa et fastlager, ogi akse 4 er den lagret pd et glidelager. Bruas overbygning
er rett i bdde vertikal- og horisontalplan, altsa uten kurvatur eller helning. I kontrollene som
kommer senere i rapporten blir det referert til aksene og feltene i figur 2.2, sa disse er verdt &

merke seg.

Brua stepes i ett, og det er ikke benyttet byggefaser. Utfordringer knyttet til byggefaser er at
det statiske systemet endres for hver byggefase. Brua vil i tillegg fa ulike kryptall for de for-
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Akse 1 Akse 2 Akse 3 Akse 4

2000

24000 30000 N 24000
7 78000 7

Figur 2.2: Brua med mdlsetting i millimeter.

skjellige fasene. Avhengig av hvilken metode som benyttes for & stope de forskjellige fasene,
ma som regel kablene forankres og spennes opp i hver stopeskjot. I samrdd med veiledere er
det avklart at det er praktisk mulig & bygge stillas for den aktuelle brua, og dermed stope den
i ett. Ved & ikke benytte byggefaser vil betongen i brua oppna lik styrke langs hele brulengden
samtidg, og de plastisolerte spennkablene trekkes gjennom hele brulengden. Det er derfor

ikke gatt neermere inn pa effektene rundt etappevis bygging av brudekket i denne oppgaven.

Alle laster som virker pd seylene er neglisjert, og det er ikke gjort noen kapsitetskontroller for
dem. Dette er fordi det er brudekket som er viktig med hensyn pa bestandighetskonseptet.
Det vil ikke veere noe problem & dimensjonere sgylene med tilfredsstillende kapasitet i etter-
kant. Seylene gitt i vedlegg A er allikevel tatt med i modelleringen av konstruksjonen for 4 fa
med stivhetsbidraget. Videre er det antatt at grunnen har tilstrekkelig kapasitet og dynamiske
effekter blir ikke behandlet.

Tverrsnitt

Brutverrsnittet er basert pd T-tverrsnittet i vedlegg A, men er endret for & ta hensyn til ka-
belferingen. Det er onskelig & oppnd jevn kabelforing i tverrsnittet, og samtidig fa plass til
spennarmeringen i tverretning. Det er derfor valgt et tverrsnitt med skra sidekanter som vist
i figur 2.3, i stedet for T-tverrsnittet i vedlegg A. Med et vanlig T-tverrsnitt ville kabelen i tver-
retningen kollidert med kabelene i lengderetning over stotte. Dette problemet unngas ved det
valgte tverrsnittet i denne oppgaven. Brutverrsnittet er vist i figur 2.3 og seyletverrsnittene er

vist i figur 2.4.

Tidlig i designfasen var det vurdert & benytte et brudekke med rektanguleer form for a fa jevn
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kabelforing. Dette ville samsvart med tverrsnittet brukt i Egg-Graben Briicke, men ble raskt
forkastet. Grunnen til det er at det lengste spennet for brua i denne oppgaven er 16 meter
lengre enn Egg-Graben Briickes. Ved a benytte et rektanguleert tverrsnitt vil egenvekten bli
storre om kabeleksentrisitetene skal veare lik som for det valgte tverrsnittet, noe som ikke er
gunstig med tanke pd momentkapasiteten. De skrd sidekanten er ogsa valgt av estetiske arsa-

ker, da det gjor at brutverrsnittet ser mykere ut i terrenget.

9500
/||/ /|I/
AT
o
(]
[o0]
OAT
o
[Te]
2250 L 5000 L 2250 L
7 7 7

Figur 2.3: Brutverrsnitt.

Sgyle i akse 2 og 3

Sgyle i akse 1 og 4

Figur 2.4: Soyletverrsnitt.



2.3. MATERIALEGENSKAPER 17

2.3 Materialegenskaper

2.3.1 Betong

Betongen som er benyttet i brua har fasthetsklasse B45. Materialegenskapene er hentet fra
tabell 3.1 i Eurokode 2, og relevante verdier er gitt i tabell 2.1.

Tabell 2.1: Materialegenskaper for betong, B45.

Materialegenskaper for betong, B45

Karakteristisk sylindertrykkfashet etter 28 dogn fek 45 MPa
Dimensjonerende betongtrykkfasthet fea 25,5 MPa
Middelverdi av sylindertrykkfasthet fem 53 MPa
Middelverdi av aksialstrekkfashet fetm 3,8 MPa
Karakteristisk aksialstrekkfasthet, 5 % sannsynlighet  f;;x0,05 2,7 MPa
for underskridelse

Karakteristisk aksialstrekkfasthet, 5 % sannsynlighet  f;;x0.95 49 MPa
for overskridelse

Midlere elastitetsmodul etter 28 dogn Ecm 36 GPa
Materialfaktor Ye 1,5
Tyngdetetthet for armert betong O c.armert 25 kN/m3
Tyngdetetthet for uarmert betong O c,uarmert 24 KkN/m3
Bruddteyning Ecus 3,5 %o

2.3.2 Spennarmering

Spennarmeringen som benyttes i brua er av typen Y1860S7 fra produsenten DYWIDAG Sys-
tems International, og er gitt i den europeiske tekniske godkjenningen [7]. Relevante materia-
legenskaper er gjengitt i tabell 2.2.

Tabell 2.2: Materialegenskaper for spennarmering, DYWIDAG 6815.

Materialegenskaper for spennarmering, DYWIDAG 6815

Karakteristisk strekkfasthet Trk 1860 MPa
Karakteristisk strekkfasthet, 0,1 %-grense fpo1k 1640 MPa
Elastitetsmodul Ep 195000 MPa

Materialfaktor Ys 1,15
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2.4 Prosjekteringsutfordringer for bestandighetskonseptet

Det er en rekke utfordringer som ma lgses dersom slakkarmeringen skal utelukkes helt i kon-
struksjonen. Det stilles krav til minimumsarmering og den beregningsmessige slakkarmerin-
gen har som funksjon a sikre omlagring av krefter i kritiske omrader. Dette vil i prinsippet si at

store krefter i et bestemt omrade onskes spredt utover et storre omrade for a sikre kapasitet.

Videre skal minimumsarmeringen sikre duktilitet i bruddgrensetilstand. Med duktilitet me-
nes det at bruddet ved en ytre lastvirkning skal skje kontrollert og gi synlige deformasjoner for
kollaps. Dette oppnés ved 4 armere konstruksjonen slik at armeringen flyter for betongen gér
i brudd. Stélet har et mye storre flyteplatd enn betong, og i det stélet flyter vil betongen risse
opp. Dette gir synlige deformasjoner i tverrsnittet for brudd, og brukeren far et forvarsel om at
kapasiteten ikke er tilstrekkelig. Minimumsarmeringen har derfor en viktig funksjon i & sikre
duktil oppfersel ved brudd.

En annen viktig grunn for at det er krav til minimumsarmeringen, er at rissdannelser i beton-
gen skal begrenses. [ underkanten av tverrsnittet i spennene og overkant av tverrsnittet over
stottene, vil det oppsta strekkspenninger som folge av boyning fra opptredende moment. Be-
tongens strekkapasitet er sveert lav, og det er derfor avgjorende & benytte armeringsstal for
a forhindre rissdannelse i konstruksjonen. Méten 4 tilfredstille kravet til minimumsarmering
p4, uten & benytte slakkarmering, blir belyst underveis i oppgaven og er ytterligere diskutert i
kapittel 10.

En annen utfordring med konseptet er & oppna tilstrekkelig kapasitet for de konsentrerte las-
tene som vil oppstd bak forankringene pd grunn av forspenningen. Forspenningskraften vil
fore til store rand- og spaltestrekkrefter, som ma tas av slakkarmering. Denne armeringen ber
veere rustfri for & bevare bestandighetskonseptet.



3 Armering

Betong er et materialet som har gode trykkegenskaper, men sveert darlige strekkegenskaper. I
praksis regnes betongen som om den ikke kan oppta strekkpakjenninger, og den har en strekk-
fashet som er bare en tidel av sin egen trykkfasthet [19]. Stal derimot har veldig hoy strekkfast-
het, og i armert betong benyttes stalstenger eller stdlkabler i konstruksjonens strekksoner for
a oppta strekkpékjenningene. For at armeringen skal kunne oppta strekkreftene mé det sikres
tilstrekkelige heft mellom betongen og stélet slik at materialet oppfarer seg unisont. P4 den-
ne maten oppnds et materialet med bade hay strekk- og trykkfasthet. For 4 sikre heft mellom
betongen og armeringen er det valgt & benytte injiserte kabelror i denne oppgaven, og dette

vil bli forklart neermere i delkapitlene som folger.

I dette kapittelet vil det gis en enkel innforing av konseptet spennarmert betong, samtidig
som krav til overdekning og valg av spennsystem blir presentert. Tverrsnittets kabelforing og

kabelforankring blir ogsa presentert i dette kapittelet.

3.1 Bakgrunnsteori om spennarmering

For betongelementer med lange spenn er det helt avgjorende & benytte spennarmering. Siden
betongens kapasitet for strekk er sé lav, vil den i frie spenn risse opp og gd i strekkbrudd. Om
det imidlertid settes pa en ytre trykkraft vil denne motvirke strekkspenningene i betongen
og oke strekkapasiteten. En forenklet beskrivelse av hvordan spennarmering fungerer vises i
figur 3.1.

(a) Uten at klossene presses sammen

0 N K s R e e
v VvV Vv Vv v

(b)  Klossene presses sammen

Figur 3.1: Illustrasjon av konseptet spennarmering [9, Fig. 1.6].
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Det er to méter & spennarmere betong pa. Som foroppspent eller etteroppspent. For feropp-
spent betong stopes betongen rundt spennarmering som allerede er gitt en initialtoyning
mellom to ytre forankringspunkt [9]. Nar betongen har oppnddd ensket fasthet, kuttes spenn-
armeringen fra de ytre forankringene og strekkraften i kabelen overfores som trykkraft pa be-
tongen gjennom heftforbindelsen mellom armeringens rillede overflate og betongreseptens
bestanddeler. For etteroppspent betong ligger kablene i ror av plast eller metall som er stopt
inn i betongen. Nar betongen har fatt ensket trykkfasthet spennes kabelen opp ved at det i
ene enden av roret monteres et passivt anker og i andre enden péaferes en strekkraft fra en
jekk. Nar kabelen har fatt onsket spenning forankres den ved hjelp av en lasekile som glir i 1ds
i forankringen nar kabelen prover & trekke seg sammen til sin opprinnelig lengde. Resultatet
er trykkrefter mellom forankringspunktene, som reduserer strekkspenningene fra ytre kraft

som vist i figur 3.2. Brua i denne oppgaven er etteroppspent.

a
Last

lllllllllllui¢l¢¢l¢llll T

? a Strekk

(@) lkke forspent

a
Last

l¢¢ll¢lii¢¢l§illil¢llill T

n=. -3
Spennkraft memple = = = —— - - — e - == e g

* a f Spenninger i a-a

(b) Forspent

Figur 3.2: Spenninger for ikke oppspent og oppspent bjelke [9, Modifikasjon av fig 1.7].

For & utnytte effektene av spennarmeringen ytterligere, legges kablene med en eksentrisi-
tet fra tverrsnittets tyngdepunkt. Dette gir elementet en oppbeyning der hvor armeringen er
plassert under tyngdepunktet og en nedbeyning der hvor armeringen er plassert over tyngde-
punktet. Dette folger av primaermomentet som tilsvarer kabelens strekkraft pa et gitt punkt,
multiplisert med kraftens momentarm, eksentrisitet, i samme punkt. Ideelt sett skal spenn-
armeringens eksentrisitet over elementets lengde folge momentdiagrammet fra ytre laster.
Dette gjores for eksempel ved at kabelrgrene stopes inn i betongen med en parabelform der
hvor elementet er utsatt for en jevnt fordelt last.

For kontinuerlige bjelker vil krumningen fra primaermomentet motvirkes av opplagerbetin-

gelsene. Der bjelken for eksempel gnsker & krumme oppover som folge av spennarmering
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med eksentrisitet under tyngdepunktet, vil opplageret tvinge bjelken i posisjon. Dette gir et
tvangsmoment i konstruksjonen. I kontinuerlige konstruksjoner slik som brukonstruksjoner
med flere spenn, ma derfor effekten av tvangsmomentet inkluderes i analysen, da dette i noen
omrader motvirker de gunstige effektene fra primermomentet, som vist i figur 3.3. Spennar-
meringens totale moment, summen av primaermoment og tvangsmoment, blir i denne opp-

gaven navngitt full. Effektene uten primarmoment fra forspenning er navngitt tvang.

f e e — !

Primeermoment

Tvangsmoment

Fullt bidrag fra forspenning

Figur 3.3: Primcer- og tvangsmoment fra spennkabler i kontinuerlig bjelke [9, Modifikasjon av
fig. 5.5].

3.2 Bestandighet og overdekning

En bestandig konstruksjon skal oppfylle kravene til brukbarhet, styrke og stabilitet gjennom
sin dimensjonerende brukstid. Dette skal oppfylles uten at det oppstar vesentlig reduksjon
av bruksverdi, eller behov for omfattende uforusett vedlikehold. Armeringsstél skal korro-
sjonsbeskyttes, og dette avhenger av tykkelsen av betongoverdekning, rissdannelser, beton-
gens tetthet og kvalitet [16, pkt. 4.1]. Pa grunn av disse kravene ma konstruksjonen ha en
betongoverdekning for at armeringen skal beskyttes for korrosjon. Brukstiden for denne bru-

konstruksjonen er 100 ar.

Konstruksjonen blir eksponert for ulike miljopavirkninger gjennom sin levetid, og Eurokode

2 deler inn i kjemiske og fysiske angrep [16, pkt. 4.2]:

Kjemiske angrep: Fysiske angrep:

* Bruken av bygningen eller konstruksjonen (lag- e Temperaturendring
ring av vaesker osv.) * Slitasje

* Syrelosninger eller saltsulfatlosninger e Vanninntregning

¢ Klorider i betongen
* Alkali-tilslagsreaksjoner
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3.2.1 Eksponeringsklasse

En eksponeringsklasse sier noe om hvilket milje konstruksjonen er eksponert for og er viktig
for bestemmelse av betongoverdekningen. Som nevnt i kapittel 1.2, er armeringskorrosjon
forarsaket av klorider grunnen til at det enskes & se naermere pa konseptet for bestandige
betongbruer. I samrdd med veileder er brua satt i eksponeringsklasse XD1 for bade over- og
underside av tverrsnittet. Eksponeringsklasse XD1 gjelder korrosjon fremkalt av klorider som
ikke stammer fra sjgvann. Det vil si konstruksjoner som er utsatt for moderat fuktighet, og et
eksempel er betongflater som er utsatt for luftbarne klorider [16, Tab. 4.1].

3.2.2 Betongoverdekning

Betongens nominelle overdekning er korteste avstand fra betongoverflaten inn til den kon-
struktiv spennarmeringen. Det vil si avstanden fra betongoverflaten til ytterkanten av plast-
roret som forsegler spennarmeringen. Betongens nominelle overdekning, ¢,,,;, bestemmes
etter ligning 3.1 [16, pkt. 4.4.1(2)P].

Cnom = Cmin + ACdey (3.1

Minste overdekning, c;,i,

Minste overdekning har til hensikt & sikre overforing av krefter ved hjelp av heft, beskytte stal
mot korrosjon og gi tilfredsstillende brannmotstand. Verdien bestemmes ved ligning 3.2 [18,
pkt. 7.4.1].

Cmin = max(cmin,b; Cmin,dur) (3.2)

Minste overdekning som folge av krav til heft, c,;,;, ,

Minste overdekning som folge av krav til heft settes til den minste verdien av kabelorerets dia-
meter og 80 millimeter [16, pkt. NA.4.4.1.2]. Spennarmeringen i brua har sirkuleere kabelror,
med en diameter lik 100,5 millimeter i lengderetning, og 90,0 millimeter i tverretning. Minste
overdekning som folge av krav til heft blir da 80 millimeter i begge tilfeller.
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Minste overdekning som felge av miljopavirkning, c;,;,,qur

Minste overdekning som folge av miljopavirkning skal i henhold til tabell 7.2 i Hindbok N400
settes lik 60 millimeter for eksponeringsklasse XD1. Denne verdien skal gkes ytterligere 10

millimeter for spennarmering, og ender pa totalt 70 millimeter [18, pkt. 7.4.1].

Tillatte avvik, hensyn ved prosjektering, Acg;.,

I henhold til Eurokode 2 skal den nominelle overdekningen gkes pa grunn av tillatt avvik,
Acgey- Denne verdien overstyres av Handbok N400 og settes lik 20 millimeter [18, pkt. 7.4.2].

Den nominelle overdekningen blir lik for bade lengde- og tverretningen og er vist i tabell 3.1.

Tabell 3.1: Nominell overdekning i lengde- og tverretning.

Cmin + ACdey = Cnom

Lengderetning 80mm 20mm 100 mm
Tverretning 80mm 20mm 100 mm

3.3 Spennarmering

3.3.1 Spennssystem

Spennsystemet som er valgt for brua er fra produsenten DYWIDAG-Systems og de tekniske da-
taene er hentet fra den europeiske tekniske godkjenningen, ETA-13/0815 [7]. Denne godkjen-
ningen har som mal 4 sikre at egenskapene gitt av produsenten kan benyttes i kommersielle
sammenhenger for alle EU-land, samt alle medlemmer av E@S-avtalen. Systemet bestar av
forankringstypen MA 2311 som har tillegssarmering og helix. Tilleggsarmeringen ber utfores
med rustfri armering for & bevare bestandighetskonseptet. Ved etteroppspenning legges forst
kabelrgrene i tverrsnittet etter valgt kabelforing og deretter stopes betongen. Videre trekkes
kablene gjennom konstruksjonen og spennes opp med en jekk i aktiv ende nar betongen har
tilstrekkelig trykkfasthet. Forankringen i aktiv ende for kablene spennes opp er vist i figur 3.4.
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MA forankringskropp Trompet Kabelror

Kabelror-
d p&o OA\ & / kobler /
—h b —-—

Helix

Tilleggsarmering

Figur 3.4: Forankring i aktiv ende for kabler spennes opp [7, Annex 10].

Etter at kablene er spent opp, injiseres kabelrarene med betongmaertel for & etablere heft mel-
lom betongen og spennkablene. Mortelen fores inn i en liten &pning i forankringen, hvor det
ogsd er en ventil som slipper ut trykk i kabelroreret. Forankringen i aktiv ende etter at kablene

er spent opp er vist i figur 3.5.

Mortelens
inngang

* Sy —

Mortellokk

N
Lasekile |
o o
Lasekileplate .~ N

Figur 3.5: Forankring i aktiv ende etter at kablene er spent opp [7, Annex 10].

For kablene i lengderetning er det valgt 15-taus spennkabler, mens det for lengderetningen er
valgt 12-taus spennkabler. Hvert tau har et areal p4 150 mm?, noe som gir et totalt areal pa
2250 mm? per kabel i lengderetning og 1800 mm? per kabel i tverretning. Spesifikasjonen er
hentet fra den europeiske tekniske godkjenning, og alle mél og data for spennsystemet folger
av tabell 3.2, og figurene 3.6 og 3.3.
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Figur 3.6: Forankringssystem [7, Annex 11 og 12].
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Tabell 3.2: Forankringsdata [7, Annex 11 og 12].

Lengderetning Tverretning

Forankringsplate Diameter ¢N 190 mm 170 mm

Diameter ¢N* 148 mm 128 mm

Tykkelse p 70 mm 65 mm

Dybde p* 60 mm 55 mm

Forankringskropp Diameter Pa 250 mm 220 mm

Diameter ¢b 150 mm 130 mm

Diameter ¢b* 130 mm 120 mm

Hoyde j 200 mm 180 mm

Tykkelse s 23 mm 17 mm

Trumpet length m 390 mm 350 mm

Minimums- Min. senteravstand ay =ay 390 mm 350 mm

avstander Min. kantavstand! Iy =TIy 285 mm 265 mm

Helix Min. utvendig diameter  ¢d;* 310 mm 265 mm
Tilleggsarmering Min. antall lag n 8 8

Min. armeringsdiameter  ¢d; 16 mm 14 mm

Ytre mal X=Yy 370 mm 330 mm

1) r; =0,5-a; + com — 10 mm, hvor i indikere x eller y
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Tabell 3.3: Spesifikasjoner for spennkabler.

Lengderetning Tverretning
Spennkabel Y1860S7 Spennkabel Y1860S7

$15.7 mm $15.7 mm
Antall tau per kabel 15 12
Areal per tau 150 mm? 150 mm?
Kabelareal, A, 2 250 mm? 1 800 mm?
Karakteristisk flytespenning, f, 1 860 MPa 1 860 MPa
Maks oppspenningskraft, P, 3321 kN 2657 kN

3.3.2 Kabelror i plast

Med utgangspunkt i Egg-Graben Briicke er det valgt et spennsystem med kabelror i plast. I
Norge er det vanlig & benytte korrugerte stalror i brukonstruksjoner, men siden det overord-
nede mélet med oppgaven er 4 oke bruas bestandighet, ma korrosjonsutsatte materialer for-
hindres. Ved & legge spennarmeringen i plastrer forsegles spennarmeringen fra eventuelle
aggressive miljper. Den internasjonale betongorganisasjonen, fib, karakteriserer spennarme-

ringens bestandighet mot korrosjon i tre nivaer i Bulletin 33 [24]:

* PL1 Systemene vi vanligvis benytter i Norge, med metalror som er injiserte
med betong.

* PL2 Systemer med plastror hvor spennarmeringen betraktes som herme-
tisk lukket fra omgivelsene, bade ved forankring og langs hele element-
lengden.

« PL3 Systemer med plastrer hvor det elektriske potensialet inne i roret over-

vakes av sensorer. Slik har man kontroll pa nar og hvor korrosjon initi-
eres og kan gjore tiltak deretter.

Med det plastisolerte systemet, kan det diskuteres om bestandighetskravene i Eurokode 2 er
for konservative, og dette kommer av at bestandighetskravene er utarbeidet med tanke pa
spennkabler i stalror. I denne oppgaven er det valgt kabelror i plast med overvakning etter
niva PL3 for lengderetningen og niva PL2 for tverretningen. I tverretningen vil kablene ligge
dypt inne i tverrsnittet og ansees derfor som sveert korrosjonssikre. For lengderetningen er
det onskelig & kunne overvike spennkablenes tilstand over bruas levetid, siden konseptet er
nytt og bruas bareevne er helt avhengig av at spennkablene er inntakt. Dette gjores ved at
en rekke elektriske ledninger festes til punkter langs spennstdlet og pa utsiden av plastroret.
Det males deretter elektrisk potensial ved at det regelmessig fores strom mellom ledningspar.
Den malte spenningsreduksjonen sier noe om betongens evne til 4 lede strem og om det er

defekter i plastroret. Dersom malingene viser stor motstand er isoleringen inntakt og kablene
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forhindret fra korrosjon. Om malingene viser lav motstand tyder det pa at det er lav pH, hay
porositet eller hoyt fuktniva i systemet, eller defekter i plastroret [24]. Dette indikerer at det
er stor risiko for korrosjon. Alle ledningene kobles til en eller flere monitorbokser som lagrer

maledata og sender den til de som er ansvarlig for ettersyn av brua.

Ved bruk av plastrer som forsegler spennkablene helt, samtidig som betongen overvékes, er
gjerne bestandighetskravene i Eurokode 2 vel konservative. Det er allikevel valgt & folge kra-

vene, da det er gjort for lite forskning pad omradet.

Kabelroret som er valgt er vist i figur 3.7, og tilherende spesifikasjoner er vist i tabell 3.4. Ka-

belrorene har riller for 4 etablere heft med betongen.

Figur 3.7: Kabelror i plast [7, Annex 25].

Tabell 3.4: Spesifikasjoner for kabelror i plast [7, Annex 25].

Lengderetning Tverretning

Antall kabler 15 12
Diameter

Innside, A 85,5 mm 76,0 mm

Ribber, ¢pC 100,5 mm 91,0 mm
Veggtykkelse, D 2,5 mm 2,5 mm
Ribbeavstand, E 39,5 mm 52,5 mm
Faktor for utilsiktet vinkelendring, k 0,005 rad/m 0,005 rad/m
Friksjonskoeffisient, 1 0,14 rad~! 0,14 rad~!

3.3.3 Injiserte kabler

Det er valgt injiserte kabler bade i lengde og tverretning for & oppna heft mellom betongen
og armeringen. Injiseringsmasse med hay trykkfasthet overforer kreftene fullstendig mellom
stalet og betongen, og trykkfastheten er satt lik betongens trykkfasthet, 45 MPa. Det alkaliske
miljoet i injiseringsmassen vil ogsa bidra til & danne en beskyttende film rundt spennarmin-

gen som forebygger korrosjon. Dette er beskrevet i kapittel 1.2.
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I tilfeller hvor det er gnskelig & etterstramme kablene for & motvirke tidsavhengige tap, kan
ikke kabelrgrene injiseres. I slike tilfeller er det ikke samvirke mellom betongen og stdlet. Bade
de umiddelbare tapene og langstidstapen er medregnet i konstruksjonens kapasitet i brudd-
og bruksgrensetilstand, og det er derfor ikke behov for etterstramming over konstruksjonens
levetid. I en konstruksjon som kun bestar av spennarmering, er det helt ngdvendig & ha inji-
serte kabler slik at spennkablenes resterende toyningskapasitet kan benyttes som vanlig strek-
karmering.

3.3.4 Minimumsavstander for spennkabler

Det skilles mellom minimumsavstander mellom forankringer, og minimumsavstander for spenn-
kablene i tverrsnittet. I pkt. 8.10.1.3 i Eurokode 2 stilles det krav til minimum senteravstand
mellom spennkablene, samt krav til utforelse. De tre praktiske kravene til utforelse er:

* Betongen skal kunne stopes sikkert uten at kanalene skades.
* Betongen skal kunne motstd omlenkningskreftene fra kabelkanalen i omrader med krum-
mede kabler under og etter oppspenning.
* Injiseringsmasse ikke vil lekke inn i noen av de gvrige kabelkanalene under injiseringen.
>dg+5

20
=50 mm

Figur 3.8: Vertikal- og horisontal senteravstand mellom spennkabler.

Kravene til minimumsavstander folger av figur 3.8, hvor dg representerer storste tilslagsstor-
relse og ¢ kabelrgrets ytre diameter. Tilslagsstorrelsen i denne oppgaven er antatt & veere 20
millimeter. Med en rerdiameter pd 100,5 millimeter i lendgeretningen og 90,0 millimeter i
tverretningen, er det disse avstanden som blir dimensjonerende i bdde horisontal og vertikal
retning.

Smin,lengde = 100,5 mm

Smin, tverr = 90,0 mm
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3.3.5 Forankringibruenden

Forankringene og minimumsavstandskravene fremgar av spennsystemets spesifikasjoner, som
vist i figur 3.6 og i tabell 3.2. Det er valgt & spenne opp halvparten av kablene i akse 1 og den
andre halvparten i akse 4. Dette er gjort for 4 fordele spennkrafttapet jevnt langs hele brua.
Spennkrafttapet er storre i passiv ende enn i aktiv ende, og dette skyldes primeert friksjons-
tapet. Tap av spennkraft er forklart neermere i kapittel 5. For en total oversikt over de ulike

kabelgruppene og hvilken ende de forankres i, henvises det til kapittel 6.7.

Hvordan kabelgruppene forankres i bruenden er vist i figur 3.9. Siden brua er symmetrisk
om midtfelt, vil forankringene i akse 1 og akse 4 bli identiske. P& grunn av de store kreftene
som oppstar bak forankringen, ma det sikres tilstrekkelig senteravstander. Senteravstanden i
bédde x- og y-retning er 390 millimeter for lengderetningen og 350 millimeter for tverretnin-
gen. Kantavstanden er 285 millimeter for lengderetningen og 265 millimeter for tverretningen.

Begrunnelse for oppdeling av kabelgrupper og forankring av disse folger av kapittel 3.3.6.

@@@«@@@@@@k@@»@@@l
O e O © T~ @/4/@*
R AR e S CRCRC ROl

@ Ondulerende OK (103/104) @ Rett OK (101/102)
@ Ondulerende UK (113/114) @ Rett UK (111/112)
@ Ondulerende midt (120/121) @ Rett skra (115/116)

Figur 3.9: Forankringenes plassering i tverrsnittets i akse 1 og 4.

N

285 413 317 285

Figur 3.10: Malsetting i millimeter av forankring.

Forankringen i tverretning er vist per meter i figur 3.11.
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Figur 3.11: Forankring i tverretning per meter.

3.3.6 Kabelforingilengderetning

Plassering av kabelforankringene i tverrsnittet og kabelforingen i bruas lengderetning er sen-
trale aspekter ved oppgaven. Nar brua skal konstrueres utelukkende med spennarmering er
det mange hensyn som ma betraktes for & utnytte armeringen optimalt, bade for & oppna de
onskede effektene av spennarmeringen, men ogsa for 4 dekke funksjonen til slakkarmerin-
gen.

Det er en rekke utfordringer som oppstar nar slakkarmeringen skal byttes ut med spenn-
armering. De opplagte foringene som legges er senteravstand for forankringer og kabelror.
Ettersom brua stepes i ett, er det valgt kabler som trekkes gjennom hele bruas lengde. Dette
gir lange kabler med forholdsvis store tap. Ettersom slakkarmeringen i stor grad legges for &
forhindre riss og oke kapasiteten for strekkspenninger i kritiske punkt, md spennarmeringen

virke slik at strekkspenninger ikke forekommer.

Dette er lost ved & legge rette kabler i under- og overkant av tverrsnittet langs hele brua. I
overkant er det valgt & legge 10 rette kabler, og siden tverrsnittet blir smalere i underkant,
legges det 4 rette kabler her. Dette gir flere kabler i overkant, enn i underkant, noe som er
naturlig siden brua har sterste momenter over stottene, med strekk i overkant. Forankringene
har storre krav til minimum kantavstand, sa det er derfor valgt & krumme de rette kablene
rett etter forankringen slik at de oppndr maksimum eksentrisitet nesten over hele lengden.
Funksjonen til de rette kablene er blant annet & gi trykkspenninger i overkant og underkant
langs hele brua for & forhindre riss. I tillegg bidrar de til momentkapasitet i felt og over stotte.

Kabelforingen er vist i figur 3.12 for lengderetning. De rette kablene i overkant er navngitt rett
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OK og de rette kablene i underkant er navngitt rett UK.

Det er valgt 4 legge ondulerende kabler som forankres i henholdsvis over- og underkant av
tverrsnittet, og de ondulerer likt fra forste spenn til tredje spenn. Fire ondulerende kabler
forankres i overkant og fire ondulerende kabler forankres i underkant. Mellom midtfelt 1 og
midtfelt 3 vil de ondulerende kablene fra bade over- og underkant folge samme eksentrisitet.
Grunnen til at kablene starter ulikt er for & tilfredsstille avstandskravene etter den europeiske
tekniske godkjenningen. Funksjonen til de ondulerende kablene er & folge momentidiagram-
met fra de ytre lastene, og dermed motvirke belastningen. Dette gir okt momentkapsitetet
langs hele brubanen. De ondulerende kablene i over- og underkant er navngitt ondulerene
OK og ondulerene UK, se figur 3.12.

For 4 unngd endemomenter, ke momentkapasiteten ytterligere og samtidig tilfredsstille krav
til senteravstand ved forankringene, er det valgt a plassere fire ondulerende kabler like under
tyngdepunktet i bruenden. Disse vil folge samme eksentrisitet som de ovrige ondulerende
kablene mellom midtfelt 1 og midtfelt 3. De ondulerende kablene som forankres midt i tverr-
snittet er navngitt ondulerende midt, se figur 3.12.

Det er ogsa valgt a legge inn armering langs den skra sidekanten i tverrsnittet for 4 fa jevn
armering, samtidig som det er nodvendig med okt trykk i konstruksjonen. Disse kablene er
navngitt rett skrad, se figur 3.12. Kablene som er farget radt, sort og gult vil alltid veere p&d samme
sted i tverrsnittet, mens resten ondulerer.

Kabelfgring med eksentrisitet
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==Rett OK ==Rett UK ‘Ondulerende OK
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Figur 3.12: Kabelforing for hver kabel med eksentrisitet i lengderetning.

Tverrsnittet med armering og malsetting for snitt over stottene er vist i figur 3.13. Tverrsnitt

med armering og malsetting for snitt i feltene er vist i figur 3.14.
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Figur 3.13: Tverrsnitt med spennkabler over stottene.
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Figur 3.14: Tverrsnitt med spennkabler i felt.

3.3.7 Kabelforing i tverretning

For tverretningen vil snittet over sgylene i akse 2 og 3 vere storst belastet. Dette kommer av
at aksellasten fra kjoretayene vil kunne plasseres ute pa flensen. Dette medferer vesentlige
moment- og skjerkrefter ved innfestningen til stotte.

For & oppna kapasitet for disse kreftene er det valgt a legge kabler for & oppna trykk i hele
konstruksjonen. Kablene forankres i tverrsnittets tyngdepunkt for & unngd endemomenter,
og kablene er parabelformet frem til snittet over soylen. Kabelen er forankret i tverretningens
tyngdepunkt, og langs steget er det en konstant eksentrisiteten 100 millimeter over tyngde-
punktet, som vist i figurene 3.15 og 3.16. Det storste kapasitetsbidraget fra spennkablene i
tverretning vil veere askialtrykket, men det er ogsa onskelig & benytte primarmoment. En ek-
sentrisitet pa 100 millimeter en en god balanse mellom gunstig primaermoment, og ugunstig
tvangsmoment som vil oppstd som pa grunn av at sgylen forhindrer krumning av tverrsnittet.
Kablene i tverretning vil ligge under kablene i lengderetningen i dette snittet, og pa samme
mate som for tverretningen er det valgt & spenne opp annenhver kabel i venstre og hoyre
ende, for & oppna jevne tap av spennkraft.

Utover i feltet i lengderetningen vil momentet og skjaerkraften i tverretningen avta. Store deler
av den eksentriske trafikklasten vil tas som bgyning i lengderetningen, og deler som torsjon
ved stottene. Dette kommer av at tverrsnittet ansees som udeformerbart i feltet og vil gi ro-

tasjon ved eksentrisk lastpakjenning. Hensikten med tverrarmeringen i felt er derfor ikke 4 ta
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moment- eller skjerkrefter, men a gi tilstrekkelig trykkspenninger for & unnga riss i konstruk-
sjonen. Senteravstanden for tverrkablene er satt lik 500 millimeter. I feltet vil kabelen folge
tverrsnittets tyngdepunkt. Dette gjor at kablene far hverken primeer- eller tvangsmoment, og
hele bidraget blir i form av trykk.

For detaljert beskrivelse av det statiske systemet for tverretningen og tilherende kabelforing,
henvises det til kapittel 6.11.2.

2,25m 50m
9,5m

Figur 3.15: Kabelforing i tverretning.
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Figur 3.16: Utsnitt som viser eksentrisitet i tverretning.

3.3.8 Kontroll av spennkablenes krumningsradie

I henhold til pkt. 2.7 i den europeiske tekniske godkjenningen [7], skal kablenes krumnings-
radie ikke veere mindre enn kravet, R,,;,. Det er derfor utfort en kontroll for & verifisere at
kabelforingen tilfredsstiller kravet til minste krumningsradie. Det er ikke gitt beregnede ver-

dier i godkjenningen, sd kravet md beregnes etter folgende formel:

2'pm0'd

Rpin =
d;- PR,max

I formelen er P,y maksimum oppspenningskraft, som bestemmes ved & multiplisere totalt
kabelareal, A,, med 85 prosent av spennstélets karakteristiske 0,1 %-strekkgrense, fpo,1x-Den-
ne verdien vil veere ulik for lengde- og tverretningen. Den nominelle diameteren for spenntau-
ene, d, er 15,7 millimeter, og diameteren av innsiden av kabelroret er definert som d;. pr max
er maksimum trykk ved oppspenning og verdien er satt til 140 N/mm som en konservativ

betraktning etter den europeiske tekniske godkjenningen. Kravene i henholdsvis lengde- og
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tverretning blir som folger:

R 2-0,85-2250 mm?- 1640 MPa
in,lengde = =9J,im
e 85,5 mm-140 -2

2-0,85-1800 mm?- 1640 MPa
Rmin,tverr = N =0,

Kablenes krumningsradie, R, er beregnet etter Thales teorem i figur 5.1 i Matematisk formel-
samling av K. Rottmann [12]. Krumningen kontrolleres over stotte, da det er her den vil vare
storst. Thales teorem legger til grunn 90 graders vinkel mellom sidekantene CA og CB, og at h,
stéar vinkelrett pa sidekant AB, se figur 3.17. Ved enkle geometriske betraktninger blir uttrykket

for krumningsradien som folger:

Rzg hvor ¢ = h,-tan@ + h.-tan (90° - 6)

h
R= 7“ - (tan® + coth) (3.3)

Figur 3.18 viser parabelen med mest krumning som er kontrollert etter Thales teorem i lengde-
retningen. Ut i fra figuren kan vinkelen, 6, bestemmes:

)

0 = arctan

=4,399°
9

)

Figur 3.17: Thales teorem [12, Fig. 5.1].

Ved a benytte ligning 3.3 kan krumningsradien i lengderetningen bestemmes:

)

Riengde = —— - (tan4,399° + cot4,399°) = 25,5m > Rpin,iengde = 9,7 M

Krumningsradien er storre enn kravet, og kabelforingen er tilfredsstillende med hensyn pa
krumning. For kablene i tverretningen er krumningen sa liten at det ikke vil veere noe pro-
blem 4 tilfredsstillet kravet. Det blir er derfor ikke kontrollert, og det konkluderes med at ka-
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belforingen tilfredsstiller kravet til minste krumningsradie for hele brua, i bdde lengde- og

tverretning.
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C 0
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Figur 3.18: Utsnitt for kontroll av ondulerende kabler i lengderetningen.

3.4 Totalt antall kabler i konstruksjonen

Det totale kabelareal og antall kabler i konstruksjonen er vist i figur 3.5.

Tabell 3.5: Totalt kabelareal for brua.

Lengderetning Tverretning

Totalt antal kabler 32 156
Totalt armeringsareal 72000 mm? 280 800 mm?
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4 Laster

I dette kapittelet vil lastene som virker pd brua med forutsetninger og avgrensninger bli pre-
sentert. Avslutningsvis presenteres lastkombinering for brudd- og bruksgrensetilstand.

4.1 Permanente laster

En permanent last er en last som er tilneermet konstant innen det tidsrom man betrakter, og
er i folge Hindbok N400 [18] definert som:

* Tyngden av konstruksjonen (egenlast)

* Tyngden av ballast og utstyr som ikke fjernes

4.1.1 Egenlast

Densiteten for armert normalvektsbetong, pc.arm settes til 25 kN/m3, mens densiteten for uar-
mert betong er satt til 24 kN/ m3, etter Haindbok N400 [18, pkt. 7.3.2]. Ved & multiplisere tverr-
snittsarealet med densiteten for armert betong, blir brutverrsnittets karakteristiske egenlast,
gk som folger:

gk = Pearmert - Ac = 25kN/m> - 11,225 m? = 280,6 kN/m

I vedlegg A er det gitt forutsetninger for egenlast pa konstruksjonen. Egenlasten fra slitelag,
kantdragere og tilherende rekkverk settes sammen til en sentrisk linjelast pa 40 kN/m i bruas
lengderetning. Egenlast fra endeskjort og vanger ved akse 1 skal settes som en nedadrettet
punktlast ved bruenden, med en verdi pa 350 kN. Denne punktlasten plasseres én meter til
venstre for akse 1, noe som gir et moment pa 350 kNm i akse 1. Egenlasten fra endetverrbze-
rerne og soylene skal neglisjeres.

37
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4.2 Variable laster

En variabel last er en last som varierer i tid, og er i folge Handbok N400 [18] definert som:

¢ Trafikklaster
e Naturlaster

e Andre variable laster i forbindelse med ballast, fabrikasjon, installering, fjerning osv.

Naturlaster omfatter pavirkning fra sne, vind, is, skred, temperatur, jordskjelv, bolger og strom.
I denne oppgaven blir det kun tatt hensyn til trafikk-, vind- og temperaturlaster, da det er disse
som gir relevante lastvirkninger pa konstruksjonen. Snolast vil ikke veere en utfordring, siden
brua hele tiden skal mékes og holdes fri for sne.

4.2.1 Trafikklast

Trafikklastene er bestemt etter Eurokode 1: Laster pd konstruksjoner, Del 2: Trafikklast pa bru-
er [14]. Standarden gjelder for bruer med belastede spenn under 200 meter, og bruas lengste
spenn er 30 meter og standarden gjor seg derfor gjeldende. Trafikklastene som skal bestem-
mes er vertikale laster fra kjoretoy som kan forekomme pa brua, og det vil bli presentert ulike
lastmodeller. Det md ogsa bestemme horisontale krefter som folge av kjoretoy som bremser,
akselererer eller skrenser i bruas horisontalplan. For fullstendige beregninger med referanse-

henvisninger av trafikklast, se vedlegg G.

Foringsbredde

For trafikklastene kan plasseres pa brutverrsnittet ma det bestemmes en foringsbredde, w, og

antall kjorefelt, n [14, pkt. 4.2.3]. Foringsbredden skal bestemmes som:

¢ minste avstand mellom fortauskanter, eller

e indre avstand mellom rekkverk, eller

e minste avstand mellom fortauskant og rekkverk, der hvor det er fortau pa én side av
brubanen, eller

* minste avstand mellom rekkverk, fortau eller fysiske veidelere i vegbanen.

Brubanen har hverken fortau eller fysiske hindringer som skiller trafikkretningene, og forings-

bredde blir 8,5 meter, som er indre avstand mellom kantdragere med rekkverk.
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Kjorefelt

Antall kjorefelt beregnes etter tabell 4.1 i Eurokode 1, og kjorefeltene er teoretiske felt for last-
plassering og samsvarer ikke med de virkelige kjorefeltene for brua. Denne oppdelingen, og
lastene som folger av hvert kjorefelt, forer til minst gunstig plassering av trafikk langs brubred-
den. Antall kjerefelt for brua blir:

) =il %)
n=intl —| = int =2
3 3

Beregningen gir to kjorefelt med en kjorefeltbredde pé 3 meter og et resterende omrade pa
2,5 meter. Kjorefeltene nummereres kronologisk etter hvilket som gir minst gunstige effekt.
Kjorefelt 1 plasseres ytterst pa brutverrsnittet, etterfulgt av kjorefelt 2 og deretter det resteren-
de omréadet. For illustrasjon av feringsbredde og kjorefelt, se figur 4.1.

2500 3000 3000
Resterende omrade ! Kjgrefelt 2 ' Kjgrefelt 1
8500
Faringsbredde

Figur 4.1: Oppdeling av kjorefelt.

Vertikale krefter

For traffiklaster som virker vertikalt pd brua, ma det velges lastmodeller [14, pkt. 4.3.1]. Last-
modellene tar for seg ulike lastopptredener og plassering langs bruas lengde- og tverretning.
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Lastmodell 1 (LM1)

Lastmodell 1 omhandler trafikk som normalt sett vil kunne forventes pa brua, og referes vide-
re til som LM]1. Lastmodellen omfatter kasituasjoner med et hoyt antall tunge kjoretoy. LM1
bestar av de to partielle systemer, som referes til som a) ogb).

a) Konsentrert dobbeltakslet last:

* Bare én dobbeltakslet last plasseres per kjorefelt.

* Lasten plasseres sentrisk i kjorefeltets akse.

e Hver av de to akslingene betraktes med to identiske hjul med kvadratisk form og side-
kant 0,4 meter.

b) Jevnt fordelt last:

* Plasseres pa mest ugunstige sted i lengderetningen.

De to partielle systemene med lastene som forekommer i de ulike kjorefeltene er vist i tabell
4.1.

Tabell 4.1: Partielle systemer med tilhorende trafikklaster.

a) Konsentrert dobbelakslet last b) Jevnt fordelt last

Qix [kN] qik [kN/m]
Kjrefelt 1 300 9
Kjorefelt 2 200 2,5
Resterende omrade 0 2,5
b

Figur 4.2: Lastplassering for LM1, hvor X indikerer kjoreretning [14, Fig. 4.2b].

For endelig lastfordeling for LM1 benyttes reduksjonsfaktorene ag og a, etter pkt. 4.3.2(3)
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i Eurokode 1, som vist i tabell 4.2. I tabellen indikerer i kjorefelt og r indikerer resterende

omrade.

Tabell 4.2: Reduksjonsfaktorer for LM1.

Korreksjonsfaktor Verdi Gjelder for

Punktlast aQi 1,0 i=1,2

Jevnt fordelt last g1 0,6 i=1
Qgi 1,0 i>1
Agr 1,0 r

De endelige verdiene for lastene i LM1 er vist i tabell 4.3. Karakteristiske verdier, Qx og gi er

hentet fra [14, tabell 4.2], og det er disse verdiene som settes inn i NovaFrame som linje- og

punktlaster.
Tabell 4.3: Lastfordeling for LM1 pa de ulike kjorefeltene.
Akslellast [kN] Jevnt fordel last [kKN/m?]
Kjorefelt 1 Q1k~aQ1 =300 ik Qg1 = 5,4
Kjorefelt 2 Q2 - g2 =200 ok Ag2 = 2,5
Resterende omrade  Q,r-a, =0 qrk-Qgr =2,5
Lastmodell 2 (LM2)

Lastmodell 2 tar for seg tunge kjoretoy og hvordan lasten fra disse vil gi virkninger i bruas
lengde- tverretning, og refereres videre til som LM2. Lasten behandles som en enkeltakslet last
pa 400 kN. Lasten skal plasseres pa minst gunstige sted pa brua. Plasseringen i bade lengde-
og tverretningen vil derfor avhenge av hvilke tverrsnittskontroller som betraktes. Hjulenes
kontaktflate i LM2 er storre enn i LM1, siden det tas hoyde for storre kjoretoy. Aksellasten, Q.
pd 400k N gir derfor en last pd 200k N per hjul, og plasseringen er vist i figur 4.3. Oppdeling

per hjul er hensiktsmessig for lokale kontroller.
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2,00

Figur 4.3: Lastplassering for LM2 med kontaktflate, hvor X indikerer kjoreretning [14, Fig. 4.3].

Lastmodell 3 (LM3)

Lastmodell 3 tar hoyde for at spesialkjoretoy kan benytte brua. Eksempler kan vere militeere
kjoretoy eller ved transport av store objekter. Denne modellen vil vaere aktuell for bruer i neer-
heten av militeere fasiliteter eller ved industri som produserer og transporterer store objekter.
Det foreligger ingen informasjon om at brua er lagt til et slik omréde og det sees derfor bort
fra LM3 i denne oppgaven.

Lastmodell 4 (LM4)

Lastmodell 4 tar hgyde for at det kan forekomme store menneskemengder pa brua. Et slikt
tilfelle vil veere aktuelt i naerheten av fotballstadioner, konsertarenaer og lignende. Bruas ter-
rengruhetsklassen tilsier at brua ligger i et landbruksomréde, med spredte sma bygninger eller
treer. Det antas med bakgrunn i dette, og at brua ikke har gangfelt, at det ikke er nedvendig a
ta hoyde for store menneskemengder pa brua.

Brua i denne oppgaven dimensjoneres kun for de vertikale lastene fra LM1 og LM2.

Horisontale krefter

P& brua vil det kunne oppstéd horisontale krefter fra trafikk i tillegg til de vertikale. Kreftene
som ma tas heyde for er bremse- og akselerasjonskrefter, tverrkrefter og sentrifugalkrefter.
For at det skal oppsté sentrifugalkrefter ma det veere en horisontal krumning pa brudekket,
og siden brua er helt rett, vil det ikke oppsta sentrifugalkrefter.
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Bremse- og akselerasjonskrefter

Nar kjoretoy bremser eller akselererer vil friksjon mellom brubane og dekkene gi horisontale
krefter i bruas lengderetningen. Disse kreftene er like store, bare motsatt rettet. Punktlasten
er beregnet i henhold til pkt. 4.4.1(2) i Eurokode 1, og omgjores til en linjelast i bruas lengde-
retning. Fordelt over bruas lengde pa 78 meter gir dette folgende linjelast:

_ Qi _05-a1-CQi) +01-ag-quer-L 4864 kN

= =6,23 kN/m
L L 8m

qik

Tverrkrefter

Ved bremsing kan kjoretay skli og bevege seg i tverretningen, og denne kraften settes til 25
prosent av bremsekraften [14, pkt. 4.4.2(4)]:

qirk =0,25-q1x = 1,56 kN

4.2.2 Lastgrupper for trafikklaster

Tabell NA.4.4a i Eurokode 1 er gjengitt i figur 4.4, og viser mulige kombinasjoner av de karak-
teristiske trafikklastene fra de ulike lastmodellene.

KJOREBANE
Lastmodell Vertikale krefter Horisontale krefter
Referanse 43.2 4.3.3 44.1
LM1 LM2 Bremse- og
(Boggilast og jevnt (Enkel aksling) akselerasjonskrefter
Lastsystem fordelt last)
Karakteristiske
grla verdier
Karakteristiske
Lastgrupper | grib verdier
D Karakteristiske
forekommende .
. verdier
gr2 verdier

Figur 4.4: Gjengivelse av relevante verdier fra tabell NA.4.4a i Eurokode 1 [14].
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4.2.3 Vindlast

Vindlast er beregnet etter Handbok N400 [18, kap. 5.5.3] og Eurokode 1: Laster pa konstruksjo-
ner, Del 1-4: Allmenne laster. Vindlaster [17, pkt. 5.5.3.1].

Vindlastklasse

Det er tre ulike vindlastklasser som avgjor hvorvidt dynamisk lastvirkning skal tas heyde for
[18].

Vindlastklasse I gjelder for brukonstruksjoner med ubetydelig dynamisk lastvirkning fra vind.
Eksempler pé brutyper i denne klassen er platebruer og bjelkebruer i betong eller stél, fag-

verksbruer, fritt frambyggbruer i ferdigtilstand og hvelvkonstruksjoner.

Vindlastklasse II gjelder for brukonstruksjoner med dynamisk lastvirkning fra vind som ikke
kan neglisjeres. Eksempler pé brutyper i denne klassen er fritt frambyggbruer i byggetilstand,
slanke sogyler og tarn i byggetilstand, henge- og skrastagsbruer med begrenset spennvidde. Ett
av folgende krav ma veere oppfylt:

* Hoyeste egensvingeperiode er storre eller lik 2 sekund og spennvidden er mindre enn
300 meter.

* Hoyeste egensvingeperiode er mindre enn 2 sekund og spennvidden er storre eller lik
300 meter.

Vindlastklasse III gjelder for brukonstruksjoner med utpreget dynamisk lastvirkning fra vind.
Eksempler er brukonstruksjoner med seerlig spesiell utforming, for eksempel slanke gangbru-

er. Begge betingelsene gitt under méa vare oppfylt:

* Hoyeste egensvingeperiode er storre eller lik 2 sekund.

e Spennvidde er storre eller lik 300 meter.

Brukonstruksjonen i denne oppgaven har sterste spenn pa 30 meter, ogi folge Eurokode 1 kan
dynamiske beregninger neglisjeres for spenn mindre enn 40 meter [17, pkt. 8.2(1) Merknad 3].
Brua kan derfor plasseres i vindlastklasse I.

Forutsetninger

Det er gitt flere forutsetninger for vindberegningen i Prosjektoppgave 2013 (vedlegg A), og dis-

se presenteres i tabell 4.4 og 4.5. Siden oppgaven bare tar for seg selve brudekket blir vindlas-



4.2. VARIABLE LASTER 45

ten pa seylene neglisjert.

Tabell 4.4: Forutsetninger for vindberegning.

Sted Trondheim kommune, Sor-Trondelag
Returperiode 50 ar

Overbygningens hgyde over terreng 15 m

Terrengruhetskatogori II

Tabell 4.5: Forutsetninger for ulike vindfaktorer.

Nivafaktor Calt 1,0
Retningsfaktor Cdir 1,0
Arstidsfaktor Cseason 1,0
Faktor for returperiode pad 50 &r  cprop 1,0
Terrengformfaktor co(2) 1,0

Beregninger

I figur 4.5 er aksesystemet for beregningene definert. X-retning er parallell med brudekkets
bredde og vinkelrett pa spennet, y-retning gar langs spennet, og z-retning er vinkelrett pa
dekket. Malet er 4 bestemme resulterende vindkraft pa konstruksjonen som linjelaster [kN/m]
i de tre retningene, bdde med og uten trafikklast. Det antas at trafikklast gir en rektanguleer
lastflate med en hgyde pa 2 meter over brudekket. I dette avsnittet er hovedmomentene i
beregningen gjengitt. For fullstendige beregninger med referansehenvisninger, se vedlegg I.

Vind L

—>

| — — y
dI M 14 x
Figur 4.5: Aksesystem for vindberegning [17, Fig. 8.2].

Referansevindhastigheten, v}, for Trondheim kommune er 26 meter per sekund. Denne vind-

hastigheten ma transformeres for & fa endelig pakjenning fra vind pa brukonstruksjonen.
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Forst beregnes basisvindhastigheten, vj, hvor fire faktorer multipliseres med referansevid-
hastigheten. Faktorene tar hgyde for vindretning, arstidvariasjoner, nivéforskjeller og sann-
synligheten for at gitt verdi overskrides.

Up = Cdir * Cseason " Cprob* Vb0 = 26m/s

Deretter beregnes stedsvindhastighet, v,,(z), med en middelvind pa 10 minutter. Det vil si en
midlere vindhastighet over et tidsrom pa 10 minutter. Her transformeres referansevindhastig-
heten videre med tanke pa ruheten og topografien i omradet. Omradet er klassifisert i terren-
gruhetskatogori II, noe som tilsvarer landbruksomrade, et omrdde med spredte sma bygnin-
ger eller treer. Referansevindhastigheten multipliseres med en terrengformfaktor (cy(z)) og en
ruhetsfaktor (¢, (z)).

Um(2) = ¢, (2)-co(2) =28,2m/s

Videre mé& maksimalt vindkasthastighetstrykk beregnes, g,(z). Det vil si summen av steds-
vindhastighet og en turbulenskomponent (I, (z)). Stedsvindhastigheten transformeres fra &
veere en midlere vindhastighet, til vindtrykket i det hayeste punktet for brua. Vindkasthastig-
hetstrykket er avhengig av luftens densitet (p) og en toppfaktor (k). Vindkasthastighetstryk-
ket henholdsvis uten og med trafikklast blir:

4p(2) =0,5p Uy(2)?- (1 +2-k,- Iv(z)) = 1,11 kN/m?

dp,trafikk(2) =0,5-p- Vp,trafikk(z)2 =0,78 kN/m*

Basisvindhastighetstrykket er:

qr=05-p-v;=0,42m/s

Endelig vindpdavirkningen pd brua beregnes etter Eurokode 1 [17, kap. 8]. I folge pkt. 8.3.2(1)
kan det benyttes en forenklet metode dersom en dynamisk responsanalyse ikke er nodvendig.
Siden brua er i vindlastklasse I, neglisjeres dynamisk responsanalyse og forenklet metode blir
benyttet. Vindkraft per meter i henholdsvis x-, y- og z-retning blir da bestemt ved folgende

formler:



4.2. VARIABLE LASTER 47

1
Fw,xzé'p'vi'cx'Aref,x (4.1)
Fiyy=0,25-Fy (4.2)
1
Fuy,z= E'p' Ui'CZ'Aref,z (4.3)

Vindlastfaktoren, C;, bestemmes ved 4 multiplisere en eksponeringsfaktor (c.) med en kraft-
faktor (cf ;), hvor i indikerer vindretningen. Vindlastfaktoren er ulik i x- og z-retning, og den
generelle formelen blir;

Ci=ce-cyi

qp(2)
qb

hvor ¢, =

For tilfellet uten trafikklast settes cy,y lik 1,3 [17, pkt. 8.3.1(1)], mens cy,, settes lik +0,9, etter
anbefaling i nasjonalt tillegg [17, pkt. NA.8.3.3(1)]. For tilfellet med trafikklast vil vindlastfak-
torene reduseres siden de er avhengige av sideforholdet. Kjoretoyene gjor at det skal adderes
0,6 meter til tverrsnittsheyden, noe som gir en total heyde pd 1,9 meter.

Referansearealet, A,.r, er det teoretiske lastarealet som blir pakjent av vindkraft. For vindkraft
i x-retning skal referansearealet settes lik hoyden av tverrsnittet, d, multiplisert med bruas
enhetslengde, L, pd 1 meter. I z-retning skal arealet settes til bredden av tverrsnittet, B, mul-
tiplisert med enhetslengden. For tilfellet med trafikklast skal den totale hoyden i z-retningen
settes lik summen av heyden av brudekke og kjoretayet.

Resulterende vindkrefter, etter beregning av ligning 4.1 til 4.3, er presentert i tabell 4.6. Tabel-
len viser vindkrefter bAde med og uten trafikklast. Resultatene viser at vindkreftene oker i x-
og y-retning med trafikklast, noe som skyldes at lastarealet blir storre. I z-retning derimot, vil
trafikklasten gi en redusert vindkraft pd grunn av vindlastfaktoren. Vindkraft i z-retning skal
plasseres med en eksentrisitet pa +2,375 meter i x-retning fra senterlinjen til brua, noe som gir
vridningsmoment om y-aksen. Vindkreftene i de ulike retningene er & anse som uavhengige

av hverandre.

Tabell 4.6: Vindkraft i x-, y- og z-retning, bdade med og uten trafikklast.

Vindkraft Uten trafikklast [kN/m] Med trafikklast [kN/m]

Fy x 2,73 4,17
Fy,y 0,68 1,04
Fu. +9,45 +6,55
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4.2.4 Temperaturlast

Temperaturendringer og temperaturforskjeller i ulike konstruksjonsdeler, forer til ekspansjon
og kontraksjon av bruatverrsnittet. Dette forer til tvangskrefter pa steder brua ikke kan ut-
vide seg, eller hvor den ikke kan krumme fritt. Temperaturlastene er beregnet etter NS-EN
1991-1-5:2003+NA:2008: Eurokode 1, Laster pd konstruksjoner, Del 5: Allmenne laster, Termis-
ke pavirkninger [15].

Temperaturpdvirkningen bestar av en jevnt fordelt temperaturandel og en temperaturgradi-
ent, som regnes ut hver for seg, og kombineres for 4 finne de minst gunstige tilfellene som
kan oppstd. En jevn temperaturekning i spennet vil gi trykkspenninger i tverrsnittet, og spen-
ningene kan gke ytterligere ved at det oppstar en krumning som felge av ulik temperatur i
vertikal- eller horisontalretningen. Som regel ses det bort fra den horisontalt varierende tem-
peraturandelen. Dette kommer av at temperaturforskjellen over tverretningen ofte er veldig
liten, samtidig som det er fa laster som virker i tverretningen. Brua har derfor god kapasitet for
denne temperaturendringen og det er sett bort fra denne i oppgaven. I tillegg er den vertikale
temperaturandelen antatt lineaert varierende og det sees bort fra den ikke-lineeer, varierende

temperaturandelen. For fullstendige beregninger for termiske laster, se vedlegg H.

Den jevnt fordelte temperaturandelen og den lineert varierende temperaturandelen er vist i
figur 4.6.

y / Z
e :
|| | -

s | P
) =
- BT
\ | —
I\ - L
| |

'‘Massesenter
AT, AT,,

Figur 4.6: Jevnt fordelt temperaturandel, AT,, og linecert varierende temperaturandel, ATy,
[15, Fig. 4.1].

Jevnt fordelt temperaturandel

Den jevnt fordelte temperaturandelen beregnes ut fra karakteristisk lufttemperatur for det

aktuelle omradet. Denne verdien har en returperiode pa 50 ar, noe som gir en sannsynlighet
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pa 2 prosent for arlige overskridelse. De karakteristiske ekstremalverdiene for lufttemperatur
for omradet brua er i, er gitt som en forutsetning i vedlegg A og er som folger:

Thmax=30°C

Tonin=—20°C

Disse verdiene er et resultatet aven Gumbel-fordeling med data fra 118 malestasjoner. Maksimum-
og minumumsverdiene er malt ved havoverflaten og bar justeres for heayden ved brudekket.

Da det ikke er oppgitt noen hgyde for hvor brua ligger i terrenget, benyttes disse verdiene som
justerte hoyder i resten av oppgaven. Initialtemperaturen, Ty, er i denne oppgaven satt lik an-
befalt verdi, 10°C. Platebruer klassifiseres som brutype 3, og dette gir forventede maksimum-

og minimumsverdier [15, NA: 6.1.3.1(4)]:

Teymax = Tmax_3oc = 27OC

Te,min = Tmln +8OC = _120C

Karakteristisk verdi for maksimal temperaturkontraksjonsintervall, ATy co5, for den jevnt for-
delte temperaturandelen og karakteristisk verdi for maksimalt temperaturekspansjonsinter-

vall, ATy exp, for jevnt fordelt temperaturandel blir som folger:
ATN,CO”Z = To - Te’min = IOOC_ (_IZOC) = 220

ATN,exp = Te;max — To = 27°C-10°C=17°C

Vertikalt linezert varierende temperaturandel

Virkningen av en temperaturgradient over bruas tverrsnittsheyde ma tas hensyn til. Brudek-
kets overside vil i de fleste tilfeller ha en hoyere temperatur enn undersiden, da oversiden er
eksponert for direkte strdling fra solen, mens undersiden er i skygge. Det motsatte vil ogsa
kunne skje, da med en mindre temperaturdifferanse. I begge tilfeller gir temperaturforskjel-
len over tverrsnittshgyden en krumning som gir tvangsmomenter der hvor tverrsnittet ikke
tillates fri rotasjon.

I henhold til tabell NA.6.1 i Eurokode 1, bestemmes verdier for den lineeert varierende tempe-
raturdifferenseandelen:
ATy hear =15 °C

ATw,coo1 =8 °C
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ATy near Tepresenter at oversiden er varmere enn undersiden, og ATy co0; T€Presenterer at
undersiden er varmere enn oversiden. Videre skaleres verdiene etter tykkelsen pa brudekkets
slitelag med faktoren kg,,. Dette kommer av at slitelaget vil ha en isolerende effekt pa be-
tongtverrsnittet. Slitelaget i denne oppgaven er 140 millimeter, for spennvidde mindre enn 50
meter [18, pkt. 5.3.2.2]. Faktorene som tar hensyn til slitelags tykkelse blir som felger [15, Tab.
6.1]:

Overside varmere enn underside: ksur =0,54

Underside varmere enn overside: ksur = 1,00

Etter reduksjon blir verdiene for den lineeert varierende temperaturdifferanseandelen som
folger:
ATM,heczt : ksur =0,54- 15°C = 8,1 °C

AM,cool : ksur = 1,0-8°C = 8,00C

Samtidighet av jevnt fordelt- og linezrt varierende temperaturandel

Det skal settes opp kombinasjoner for samtidighet av jevnt fordelt temperaturandel og line-
ert varierende temperaturandel. Det skal i tilegg legges inn reduksjonsfaktorer, wy og wyy, i
henhold til pkt. 6.1.5(1) i Eurokode 1. Det er disse kombinasjonen som skal inn i analysen i
NovaFrame, og de atte kombinasjonene er vist i tabell 4.7.

Tabell 4.7: Kombinasjoner for temperatur i NovaFrame.

Kombinasjon Gradient Uniform
1 ATy heat wn-A TN,GXP
2 A TM,heat wWnN A TN,con
3 A TM,Cool wn-A TN,exp
4 AT, cool wN - ATN,con
5 W - ATy heat ATNexp
6 WM - AT heat ATN,con
7 Wi - A TM,cool A TN,exp
8 W - ATy cool ATN,con
Gradient Uniform Reduksjonsfaktor
ATM,heat = 8,1°C ATN,exp = 17,00C wN = 0,35

ATM,COOI = - 8,OOC ATN’Con = - 22,00C wp = 0,75
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4.3 Deformasjonslaster

I henhold til Hindbok N400 er en deformasjonslast en last som er knyttet til paforte defor-
masjoner eller konstruksjonsmaterialets egenskaper [18, pkt. 5.6]. De er ofte tidsavhengige og

eksempler kan veere:

e Svinn, kryp og relaksasjon

* Forspenning av konstruksjonen

I dette delkapittelet er kryp og svinn presentert. Deformasjonslastene knyttet til forspenning

er presentert i kapittel 5.

4.3.1 Kryp

Kryp er en tidsavhengig deformasjon som skyldes ytre belastning. Betong som er pédkjent av

aksialtrykk, vil fortsette & trykkes sammen, selv etter at lasten er pafert [23]. Dette fenomenet

er ogsa kalt stukning, og gir en deformasjon i form av negativ teyning over tid. Krypdefor-

masjonen bestemmes ved 4 beregne kryptoyningen, €..(t, t), etter pkt. 3.1.4(3) i Eurokode 2
[16].

Oc

ECC(t) tO) = (p(t) tO) 'ECO = (P(t; t()) * E_

Cc
Krypteyningen er avhengig av kryptallet, ¢(z, f), som bestemmes etter Tillegg B i Eurokode 2.
Kryptallet pker med tiden, og man regner med at ca. 75 prosent av krypteyningen er oppnadd
etter ett ar [20]. Dersom betongens trykkspenning ikke overstiger 0,45- f;x ved belastningstids-
punktet for tilneermet permanent lastkombinasjon i bruksgrensetilstand, kan linegert kryp be-
nyttes [16, pkt. 7.2(3)]. Trykkspenningen er kontrollert i kapittel 9.4.3, og overstiger ikke dette

kravet. Lineeert kryp er er derfor benyttet i beregningene.

I henhold til Handbok N400 skal brua kontrolleres for dimensjonerende brukstid, samt like
etter at brua er dpnet for trafikk [18, pkt. 7.2.3]. I denne oppgaven er hovedfokuset & oppna til-
strekkelig kapasitet, i bdde brudd- og bruksgrensetilstand etter en dimensjonerende brukstid
pa 100 ar. Det er derfor ikke gjort en kontrollanalyse for tidspunktet rett etter at brua er apnet
for trafikk.

Kryptallet avhenger av omgivelsens relative fuktighet, tverrsnittsdimensjoner, og sammen-
setningen av betongen. Den relative fuktigheten for brudekket er satt til 70 prosent etter pkt.
7.2.3 i Hdndbok N400. Krypbidraget fra soylene er neglisjert i denne oppgaven.
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Kryptallet bestemmes ved folgende formel:

(P(t; tO) = (PO : ,Bc(t; [0),

hvor ¢y er det normerte kryptallet, og B.(t, f) er en faktor som skal beskrive kryputviklingen i
forhold til tid etter belastning. Parameteren, ¢, indikere betongens alder i dogn i det tidspunk-
tet man onsker & betrakte, mens parameteren, f;, indikerer betongens alder ved belastning.
I denne oppgaven er ¢ satt til dimensjonerende brukstid pd 100 ar, noe som tilsvarer 36 500
degn. For & finne betongens alder ved belastning, ma det bestemmes hvilket tidspunkt brua
har oppnddd tilstrekkelig trykkfasthet. I henhold til forutsetningene for oppgaven i vedlegg A,
skal brua oppna en trykkfasthet pa 32 MPa for den kan spennes opp. Denne beregningen er
gjort i vedlegg C, og ga tilstrekkelig trykkapasitet etter syv degn. Fullstendige beregninger for
kryptallet finnes i vedlegg ] og K. Beregningene ga folgende verdier for kryptallene etter 100
ar:

P 100,é1,lengde = 1,626

P 100,ar,tverr = 1,712

Kryputviklingen i bruas lengderetning er vist i figur 4.7.

1.700 1.500
1.600 1.400
1.500 1.300
1.400 1.200
1.300
1.100 1.000
= 1.000 = 0.900
£ 0.900 £ 0.800
& 0.800 = 0.700
¥ 0.700 * 0.600
0.600 0.500
0.500 0.400
0.400 '
0.300 0.300
0.200 0.200
0.100 0.100
0.000 0.000
0 5 101520 25 30 35 40 45 50 55 60 65 70 75 80 85 90 95100 0 1 2 3 4 s
Antall &r Antall ar

Figur 4.7: Kryputviklingen for brua. Figur t.v. viser 100 ar, figur t.h. viser 5 ar.

Krypteyningene er beregnet helt nederst i vedlegg D og E, og er som folger:
€ cc,lengde = 0,572 Yoo

€cc,tverr = 0,281 %o
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4.3.2 Svinn

Deformasjonslasten svinn oppstar pa grunn av utterking av betongen, noe som forer til en
volumendring som gjor at betongen trekker seg sammen. Svinn er i motsetning til kryp ikke
lastavhengig. Utterkningen gir negative, aksielle svinntgyninger, og den totale svinntgynin-
gen, €., er sammensatt av to bidrag. Det ene bidraget er svinntoyning ved utterking, .4, og
det andre er autogen svinntgyning, €., [23, kap. 3.3].

Ecs=Ecd T Eca

Utterkingsvinnet er en funksjon av fukttransport gjennom den herdede betongen, og vil der-
for utvikles langsomt. Det autogene svinnet utvikler seg i takt med betongens fasthetsutvik-
ling, og den starste delen av dette bidraget utvikler seg pa et tidlig stadium etter utstopning.
Det autogene svinnet er altsa en linezer funksjon av betongfastheten [16, pkt. 3.1.4(6)].

Svinntgyningen er beregnet etter pkt. 3.1.4 og tillegg B i Eurokode 2 [16]. Fullstendige bereg-
ninger for henholdsvis lengde- og tverretning er gitt i vedlegg ] og K.

De totale svinntgyningene etter 100 ar blir som folger:
E¢s,100,drlengde = 0,291 %o

Ecs,100,ar;werr = 0,297 %o

Svinnteyningens utvikling for brua i lengderetning er vist i figur 4.8.

0.300 0.220
0.280 0.200
0.260
0240 0.180
~0.220 = 0.160
% 0.200 X
o 0150 » 0.140
- 0.160 = 0.120
§ 0.140 § 0.100
c 0.120 c
£ 0100 £ 0.080
" 0.080 @ 0.060
0.060 0.040
0.040
0.020 0.020
0.000 0.000
0 5 10152025 3035 40 45 50 55 60 65 70 75 80 85 90 95100 0 1 2 3 4 5
Antall ar Antall ar

Figur 4.8: Utvikling av svinntoyning for brua. Figur t.v. viser 100 dr, figur t.h. viser 5 ar.
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4.4 Kombinering av laster

For kombinering av laster benyttes Eurokode 0: Grunnlag for prosjektering av konstruksjoner.
NS-EN 1990:2002+NA:2008 + NA Endringsblad A1:2010 [13], heretter referert til som Eurokode
0. Reglene i Eurokode 0 tar hensyn til konstruksjonens sikkerhet og skal forhindre personska-
der, og er en vurdering av hva som er akseptable skadefrekvenser basert pa en sosiogkono-

misk vurdering.

Prosjektering i Europa er i dag basert pa partialfaktormetoden, en metode som kontrolle-
rer om lastvirkningen overskrider konstruksjonens motstand i ulike grensetilstander [11, kap.
2.1]. Grensetilstandene som er betraktet i denne oppgaven er bruddgrensetilstand og bruks-
grensetilstand. I bruddgrensetilstand tas det hensyn til konstruksjonens baereevne, mens det
i bruksgrensetilstand tas hensyn til funksjonalitet. Partialfaktorene, y, benyttes for & oke den
karakteristiske lasten, Fy, og redusere materialets kapasitet, se ligning 4.4. Dette gjores for a
ta hensyn til usikkerhet rundt bestemmelse av lastene, geometriske avvik og usikkerhet i mo-
dellen. Her er y ¢ en lastfaktor storre enn 1, som multiplisert med den karakteristiske lasten
gir en dimensjonerende last, F,;. y s er en materialfaktor som reduserer materialets kapasitet
og gir en dimensjonerende verdi, R;. Partialfaktorene er innfort som en kompensasjon for at
det er en sannynlighet pd 5 prosent for underskridelse av Ry og overskridelse av Fj.

Ry
Fi<Ry4 hvor F; = YfFr og Rg=— (4.4)
Y™
Pavirkning Symbol W (U2 W, Wyinq ¥
. rla (LM1 + horisontale .
Trafikklaster g ( Boggilast 0,73 0,7 0,2/0,5 0,8
laster)
Jevnt fordelt last 0,73 0,7 0,2/0,5 0,8
Horisontale laster 0,73 0,7 0,2/0,5 0,8
grlb (enkel askling) 0,73 0,7 0,2/0,5 0,8
gr2 (horisontale laster) 0,73 0,7 0,2/0,5 0,8
Vindkrefter Fwk - Vedvarende dim. situasjoner 0,7 0,6 0,0/0,5 0,8
Fw - Kombinert med trafikklast 0,7 0,6 0,0/0,5 0,8
Temperatur ¥ | Ty 0,7 0,6 0,0/0,5 0,8
1 Wy iniger en faktor beregnet pd a definere sjeldent forekommende laster.
3) Der vindlasten behandles som den dominerende lasten, representeret ved Fuk, bdr Wofor trafikklast settes lik 0, jf. ogsa
A2.2.2(5).
4) Pavirkningen av temperatur medtas i alle lastkombinasjoner, ogsa i bruddgrensetilstan, dersom virkningen er ugunstig.
5)Ved beregning av rissvidder i hehold til NS-EN 1992 for lastkombinasjon “tilnaermet permanent” benyttes verdien 0,5.
Verdiene 0,2 respektive 0 kan benyttes ved beregning av langtidseffekter for tidsavhengige egenskaper.

Figur 4.9: Gjengivelse av relevante verdier fra tabell NA.A2.1 i Eurokode 0 [13].



4.4. KOMBINERING AV LASTER 55

Enkeltelaster betraktes som uavhengige stokastiske prosesser og det vil derfor vere liten sann-
synlighet for at de opptrer med sin karakteristisk verdi samtidig. For & ta hensyn til dette
skal det benyttes en kombinasjonsfaktor, v, for variable laster. Disse verdiene er gitt i tabell
NA.A2.1i Eurokode 0, og relevante verdier er gjengitt i figur 4.9.

I lastkapitlene 4.2.1 og 4.2.4, som omhandler trafikk- og temperaturlast, er det allerede laget
delkombinasjoner for like typer karakteristiske laster. Eksempelvis er vertikale og horisontale
trafikklaster lagt sammen til én lastgruppe, og tilsvarende er det gjort for den jevnt fordelte
temperaturandelen og temperaturgradienten. Dette er gjort for & fa feerre laster & forholde seg

til, siden det er mange kombinasjoner som lages.

4.4.1 Bruddgrensetilstand (ULS)

I bruddgrense skal konstruksjonens bareevne ivaretas. Her kontrolleres konstruksjonen opp
mot laster som det er sveert liten sannsynlighet for at opptrer i lopet av bruas dimensjone-
rende brukstid. Dersom en kombinasjon av laster gir virkninger som overgdr bruas kapasitet,
vil den gd i brudd. Dette kan skje pa ulike mater, og i henhold til pkt. 6.4.1 i Eurokode 0, skal
folgende bruddgrensetilstander pavises:

* EQU: Brudd som felge av instabilitet og tap av statisk likevekt i konstruksjonen.
e STR: Brudd i konstruksjonen eller konstruksjonselementer.
e GEO: Brudd eller for store deformasjoner i grunnen.

e FAT: Utmattingsbrudd i konstruksjonen eller konstruksjonselementer.

I denne oppgaven er det bare deformasjonsbrudd i konstruksjonen (STR) som er relevant, og
kombinasjoner for denne bruddgrensetilstanden vil bli behandlet videre. Lastene kombine-
res etter ligning 4.5 og 4.6 [13, pkt. 6.4.3.2(3)]. Det er ligningen som gir den minst gunstige
kombinasjonen som skal benyttes, og faktorene som inngér er forklart i figur 4.10. I figuren er
det gitt to verdier for enkelte faktorer, og det velges etter hva som blir gunstig eller ugunstig.

Ligning 6.10a Z YG,ij,j . pr " ')/Q,IU/O,le,l . Z YQ,iWO,iQk,i (4.5)
Jj>1 i>1

Ligning 6.10b Y &y, jGr,; "+" YpP "+ " ¥01Qk1 "+" D YQ,iW0,iQk,i (4.6)
Jj>1 i>1

I ligningene representerer G permanente laster, P forspenning, Q variable laster og ¢ reduk-
sjonsfaktor for permanente laster, dersom de gir gunstig virkning. Plusstegnet med anforsels-

“w. »

tegn, “+”, betyr at last kombineres med, og ). betyr kombinert virkning av. For permanente
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laster benyttes indeksen “j” for lastnummer, mens for variable laster benyttes indeksen “i”.

Vedvarende og
forbigaende Permanente laster . Dominerende @vrige variable
A . Forspenning .
dimensjonerende variabel last laster
situasjoner
Ungunstig Gunstig
(Ligning 6.10 a) V6,j,sup Gkjsup V6,j,inf Gk, inf Vo P Va1 Yo Qua Va1 Yo, Qi
(Ligning 6.10 b) € VG,j,sup Gk,j,sup Y6,jinf Gk,jinf Vo P Va1 Qi1 Va1 Wo, Qi
V6,j,sup / Y6,j,inf =1,35/1,0 for ugunstig/gunstig permanent last
13 =0,89 for egenvekt
Yo =09/11 mest ugunstige av fglgende verdier
Ya =1,35 for vegtrafikk fra kjgretgyer og fotgjengere, hvis ugunstig (0 hvis gunstig)
Ya =1,60 for vindlast hvis ugunstig (0 hvis gunstig)
Ya =1,20 for temperaturlast hvis ugunstig (0 hvis gunstig)
Ya =1,50 for gvrige variable laster hvis ugunstig (0 hvis gunstig)
1) verdiene hentes fra tabell NA.A2.1 i NS-EN 1990:2002/A1:2005/NA:2010

Figur 4.10: Gjengivelse av relevante verdier fra tabell NA.A2.4 (B) i Eurokode 0 [13].

4.4.2 Bruksgrensetilstand (SLS)

I bruksgrense skal konstruksjonens funksjonalitet ivaretas. Her kontrolleres konstruksjonen
opp mot laster som ofte vil opptre ved vanlig bruk, og disse lastene vil veere mindre enn i
bruddgrensetilstand. I bruksgrensetilstand skal laster kombineres for & finne minst gunstige
kombinasjon for & kontrollere spenninger, rissvidder og nedbeyning i konstruksjonen. Kra-
vene i bruksgrense skal sikre at brua har enskede egenskaper for bestandighet, forskyvnin-
ger, utseende og brukeropplevelse for de som benytter den. I bruksgrensetilstand kontrolleres
brua for tre ulike kombinasjoner:

 Karakteristisk kombinasjon
* Ofte forekommende kombinasjon

* Tilnaermet permanent kombinasjon

Lastkombinasjonene blir etter pkt. 6.5.3(2) i Eurokode 0, som vist i ligningene 4.7 til 4.9. De

er ogsd vist i figur 4.11, som er en gjengivelse av relevante verdier fra tabell NA.A2.6 i samme
standard.
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Karakteristisk ) Gr;"+"P"+" Qr1"+" D ¥0,iQx,i 4.7)
j=1 i>1
Ofte foreckommende ) Gj;"+"P"+" w1,1Qk1 "+" D ¥2,iQk,i (4.8)
j=1 i>1
Tilnermet permanent Y Gg;"+"P"+" ) w5,;Qy,; (4.9)
j=1 i=1
. Permanente laster G4 Forspenning Variable laster Qq
Kombinasjon - : -
Ugunstig Gunstig Dominerende last | Andre laster
Karakteristisk Gkj,sup Gu,j,inf P Qi1 Yo, Qu,i
Ofte forekommende Gij,sup G jinf P P11 Q1 P2, Qi
Tilneermet permanent Gijsup Gy jinf P Wa1 Qi Wy, Qi

Figur 4.11: Gjengivelse av relevante verdier fra tabell NA.A2.6 i Eurokode 0 [13].

4.4.3 Oppsummering av lastkombinasjoner

De endelige lastkombinasjonene som er benyttet i denne oppgaven er vist i tabell 4.9. Under
folger en liste med forkortelser som er benyttet i modelleringen i NovaFrame.

G Egenlast

PT Forspenning

CS Kryp og svinn

TR Trafikklast

TE Temperaturlast

\Y% Vindlast

V-TR  Vindlast med trafikk pa brua

Dom. Dominerende last
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Tabell 4.9: Lastkombinasjoner i brudd- og bruksgrensetilstand.

Kombinasjon Forklaring G PT CS TR TE V  V-TR
ULS

ULS-STR1 Med TR 1,35/1,0 0,9/1,1 1,0/0,0 095 0,84 - 1,12
ULS-STR2 Uten TR 1,35/1,0 0,9/1,1 1,0/00 - 084 1,12 -
ULS-STR3 TR dom. 1,2/1,0 09/1,1 1,0/00 1,35 084 - 1,12
ULS-STR4 TE dom. 1,2/1,0 09/1,1 1,0/0,0 0,95 1,2 - 1,12
ULS-STR5 TE dom.,uten TR  1,2/1,0 0,9/1,1 1,0/0,0 - 1,2 1,12 -
ULS-STR6 V-TR dom. 1,2/1,0 09/1,1 1,0/00 095 0,84 - 1,6
ULS-STR7 Vdom., uten TR 1,2/1,0 09/1,1 1,0/00 - 084 16 -
SLS

SLS-KAR Karakteristisk

SLS-KAR1 TR dom. 1,0 1,0 1,0/0,0 1,0 0,7 - 0,7
SLS-KAR2 TE dom. 1,0 1,0 1,0/0,0 0,7 1,0 - 0,7
SLS-KAR3 V-TR dom. 1,0 1,0 1,0/0,0 0,7 0,7 - 1,0
SLS-KAR4 Vdom. 1,0 1,0 1,0/0,0 - 0,7 1,0 -
SLS-OFTE Ofte forekom.

SLS-OFTE1 TR dom. 1,0 1,0 1,0/0,0 0,7 - - -
SLS-OFTE2 TE dom. 1,0 1,0 1,0/0,0 0,2 0,6 - -
SLS-OFTE3 V-TR dom. 1,0 1,0 1,0/0,0 0,2 - - 0,6
SLS-OFTE4 V dom. 1,0 1,0 1,0/0,0 - - 0,6 -
SLS-PERM Tilnaermet perm.

SLS-PERM1 TR dom. 1,0 1,0 1,0/0,0 0,5 - - -
SLS-PERM2 TE dom. 1,0 1,0 1,0/0,0 0,2 0,5 - -
SLS-PERM3 V-TR dom. 1,0 1,0 1,0/0,0 0,2 - - 0,5
SLS-PERM4 V dom. 1,0 1,0 1,0/0,0 - - 0,5 -




5 Tap av spennkraft

Forspenning er gunstig for & motvirke ytre laster, og derfor er det onskelig at hele kraften
som péfores kabelen overfores til betongen. Slik er det derimot ikke. Oppspenningskraften
som paferes kabelen utsettes for flere tap over konstruksjonens levetid, og det skilles mellom
umiddelbare- og tidsavhengige tap. De umiddelbare tapene, ldsetap og friksjonstap, skjer rett
etter oppspenning, mens de tidsavhengige tapene skjer over konstruksjonens levetid. Disse
tapene md med i beregningen siden det er viktig a verifisere at konstruksjonen har tilstrekke-
lig kapasitet for ytre laster, ogsd med en lavere spennkraft enn den opprinnelige spennkraften.
Tap av spennkraft er beregnet etter kap. 5.10.4 til 5.10.6 i Eurokode 2 [16]. Fullstendige bereg-
ninger for umiddelbare tap per kabel, og giennomsnittsverdi for alle, er gjort i Microsoft Excel
og vist i form av diagrammer. Fullstendige beregninger for tidsavhengige tap er gitt i vedlegg

D for lengderetningen, og vedlegg E for tverretningen.

Det umiddelbare tapet som skyldes elastisk deformasjon av betongen [16, Pkt. 5.10.5.1], er i
samrad med ekstern veileder H. Johansen neglisjert. I det en kabel spennes opp, vil betongen
stukes og fa en deformasjon. Denne deformasjonen er tilneermet proporsjonal med spenn-
kraften, og derav navnet elastisk deformasjon. 1 praksis betyr dette at tidligere oppspente kab-
ler vil fa redusert spennkraft pa grunn av stukningen. Kabelen som spennes opp forst far sterst
tap, mens kabelen som spennes opp sist vil fa null tap [10, Pkt. 4.7.2]. Dette tapet er imidlertid
veldig lite og NovaFrame tar det ikke med i analysen. Elastisk deformasjon er derfor ikke tatt
med i denne oppgaven.

59
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5.1 Umiddelbare tap

5.1.1 Friksjonstap

I det kabelen spennes opp, vil kabelens overflate vare i kontakt med kabelroret, noe som ska-
per friksjonskrefter i motsatt retning av den kabelen strekkes i. Friksjonskreftene motvirker
glidning mellom spennarmeringen og kabelroret, og er et resultat av normalkraften fra arme-
ring mot roret. Dette er igjen et resultat av kabelrgrets vinkelendringer mellom forankringene.
Ut i fra dette vil friksjonstapet veere lik null ved aktiv ende og ske mot passiv ende, avhengig

av vinkelendringene. Figur 5.1 viser hvordan friksjonstapet virker over lengden.

/"
Forutsetter sma vinkler slik at: 97/‘

cosO~1 og sinB~0 p ‘6 dx

Figur 5.1: Friksjonstap i kabelror med vinkelendring [23, Fig. 5.1].

Sterre vinkelendringer gir storre normal- og friksjonskrefter pa kabelroret, noe som betyr at
de ondulerende kablene fér storre friksjonstap enn de rette. Friksjonskoeffisienten, p, for ka-
belraret som benyttes er 0,14 per radian i henhold til den europeiske tekniske godkjenningen
[7, Annex 25]. I tillegg vil det komme et friksjonstap pa grunn av utilsiktede vinkelendringer.
Kabelrgret vil aldri veere helt rett mellom aktiv og passiv forankring, noe som gjor at mindre
lokale vinkelendringer vil oppsta. Faktoren for utilsiktet vinkelendring, k, er 0,005 radian per

meter, i henhold til den europeiske tekniske godkjenningen [7, Annex 25].

Friksjonstapet beregnes etter pkt. 5.10.5.2 i Eurokode 2 [16], og gir folgende tap i en avstand x
fra aktiv forankring:
AP,J(X) =Py- (1 _ e—ﬂ(0+kX))
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Dette kan ogsa uttrykkes som kabelkraften etter friksjonstap, pa folgende mate:
P(x) — PO . e—u(0+kx)

[ formlene ovenfor er 6 summen av tilsiktet vinkelendring i snittet som betraktes, og Py er den
effektive spennkraften ved aktiv ende.

I denne oppgaven er friksjonstapet beregnet etter formelen ovenfor i Microsoft Excel, hvor
variablene x og 6 er hentet fra rapporten Tendon geometry detailed i NovaFrame. Deretter er
tapet beregnet langs hver kabelgruppe, som vist i figur 5.2. Til slutt er det beregnet et midlere
tap, som er gjennomsnittet av alle tapene vektet etter antall kabler i hver kabelgruppe. Figuren
viser at det midlere friksjonstapet vil variere jevnt mellom 6,0 og 6,2 prosent. Friksjonstapet er
symmetrisk om midten av brua, x = 39 meter, og dette skyldes at det er spent opp like mange
kabler i akse 1 som i akse 4. Tapet er ogsa storst for de ondulerende kablene i den passive

enden.
Friksjonstap
24%
22% |
20% |
18%
16%
< 14%
E‘ 12%
10%
8%
6% 7w_4
4% -
> ‘h
0% T T T T T T T T T T T T =
0 6 12 18 24 30 36 42 48 54 60 66 72 78
Lengde [m]
==Rett OK, akse 1 ==Rett OK, akse 4 =—=Rett UK, akse 1 ==Rett UK, akse 4

==Q0ndulerende OK, akse 1 ===Ondulerende OK, akse 4 ===Ondulerende UK, akse 1 ===Ondulerende UK, akse 4
Ondulerende midt, akse 1==Ondulerende midt akse 4 ===Skra, akse 1 Skra, akse 4

===\lidlere tap

Figur 5.2: Friksjonstap for hver kabelgruppe og midlere tap.
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5.1.2 Lasetap

I det spennarmering forankres, vil det skje en inntrekking av lasekilene. Dette er ikke til & unn-
gd og gir et umiddelbart spenningstap i kabelen. Dette tapet vil spre seg fra aktiv ende, langs
kabelen over en lengde, x;. Det vil si at friksjonen som ved oppspenning gir et friksjonstap
ved lasing, vil redusere lasetap over kabelens lengde. Dersom det ikke hadde veert friksjon
ville 1asetapet forplantet seg helt til passiv ende. Storrelsen pé inntrekkingen av lasekilene er
6 millimeter, i henhold den europeiske tekniske godkjenningen [7, Tab. 4]. I figur 5.3 er det
illustrert hvordan lasetapet reduserer oppspenningskraften over lengden, x;. AP(0) er selve

lasetapet, og vil veere lik null fra og med lengden x;.

A\ /—\P

— e

——

AN

P{x)

AP(O)E " :\/‘;:)\

0 XL L

Figur 5.3: Illustrasjon av ldsetapets virkning [10, Fig. 3].

Lasetapet er beregnet etter pkt. 4.7.5 i Praktisk prosjektering av etteroppspente betongbruer av
H. Johansen [10], og kraftdifferansen blir som folger:

AP(.X) — PO . (e—H(T_(+K)x _ e—,l,t(1_(+K)(2)CL—x) (5.1)

Lasetapet virker over lengden, x;, som er gitt ved:

1 E,-A,-AL;-u-(K+K)
xL:—_—ln(l—\/ pfp il (5.2)
UK +K) Py

I formlene ovenfor er AL; selve inntrekkingen av lasekilene pd 6 millimeter. k er midlere

krumning, altsd midlere vinkelendring per meter. Midlere krumningen finnes ved & divide-
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re total vinkelendring over hele kabelen med total kabellengde, som vist i ligning 5.3.

01
K= — 5.3
K I (5.3)

Beregningene for lasetapet er gjort pd samme maéte som for friksjonstapet, i Microsoft Excel.
Tapet er beregnet langs hver kabelgruppe, som vist i figur 5.4. Til slutt er det beregnet et midle-
re tap, som er gjennomsnittet av alle tapene vektet etter antall kabler i kabelgruppene. Figuren
viser at det midlere lasetapet ved aktiv forankring vil veere 1,7 prosent. Ut i fra figuren vises de
ulike kabelgruppenes virkelengde for lasetap, x;, i det tapet blir null. De ondulerende kable-
ne har en virkelengde for ldsetap mellom 15 og 17 meter, mens de rette har en virkelengde
mellom 32 og 34 meter.

Dette gir et krafttap ved aktiv forankring mellom 2,4 og 5,0 prosent, noe som tilsvarer en kraft-
differanse, APy, mellom folgende verdier:

80kN = AP(0) = 166kN

Lasetap
5.0%
4.5%
4.0%
3.5%

3.0%

Tap [%]

2.5%
2.0%
1.5%
1.0%

0.5%

0.0% T T T T T T 1
36 42 48 54 60 66 72 78
Lengde [m]
===Rett OK, akse 1 ===Rett OK, akse 4 ===Rett UK, akse 1 =—=Rett UK, akse 4

===0ndulerende OK, akse 1 ===Ondulerende OK, akse 4 ===Ondulerende UK, akse 1 ===Ondulerende UK, akse 4
Ondulerende midt, akse 1===Ondulerende midt akse 4 ===Skr3, akse 1 Skra, akse 4

@==\idlere tap

Figur 5.4: Ldasetap for hver kabelgruppe og midlere tap.
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5.1.3 Totale umiddelbare tap

Ved & addere lasetapet og friksjonstapet, blir det totale umiddelbare tapet som vist i figur 5.5.
Det midlere tapet vil variere jevnt mellom 6,3 og 7,7 prosent.

Umiddelbare tap

24%
22% |
20%
18%
16%
§' 14% -
§ 12% - S mm—
10%
8% i———
6%
4% -
2%
0% . . . - : : : : : : : : i
0 6 12 18 24 30 36 42 48 54 60 66 72 78
Lengde [m]
==Rett OK, akse 1 ==Rett OK, akse 4 =—=Rett UK, akse 1 =—=Rett UK, akse 4

===0ndulerende OK, akse 1 ===Ondulerende OK, akse 4 ===Ondulerende UK, akse 1 ===Ondulerende UK, akse 4
===0ndulerende midt, akse 1===Ondulerende midt akse 4 ===Skra, akse 1 ===Skra, akse 4

e==Midlere tap

Figur 5.5: Totale umiddelbare tap for hver kabelgruppe og midlere tap.
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5.2 Tidsavhengige tap

De tidsavhengige tapene som oppstar i konstruksjonen skyldes kryp, svinn og relaksasjon.
Disse tapene vil utvikle seg gjennom hele konstruksjonens levetid, og er viktig & ta med i ka-
pasitetskontrollene. I denne oppgaven er det onskelig & unnga strekkspenninger som er stor-
re enn tillatt strekkspenning for betongen i bruksgrensetilstand. Derfor vil tap vaere ugunstig
med tanke pé antall kabler som ma benyttes. For & kompensere for stort tap mé derfor flere
kabler benyttes for & oppné ensket effekt i konstruksjonen. P4 en annen side er tapet guns-
tig i kapasitetskontroller for skjeer- og momentkapasitet, siden den resterende kapasiteten i
spennstélet kan utnyttes. Hvis en spennkabel har et tap pa 20 prosent vil det si at kabelen,
som i utgangspunktet er spent opp til maksimum oppspenningskraft, kan strekkes 20 prosent
ytterligere for den flyter.

Tapsbidraget fra kryp og svinn er avhengig av spennarmering i over- og underkant, sa det er
foretatt beregninger for storste moment i bade felt og over stotte. Deretter er tapet vektet etter
antall kabler.

5.2.1 Kryp

For 4 bestemme det tidsavhengige tapet som skyldes kryp, betraktes spenningsendringen fra
langtidslast til korttidslast i spennarmeringen. Spenningene bestemmes pa samme mate som
i beregningene for bruksgrensetilstand i kapittel 9.3. Spennkablene transformeres til et et
ekvivalent betongtverrsnitt, noe som gir nytt tyngdepunkt, ¢p, og nytt arealtreghetsmoment
I;, se figur 5.6. Siden brutverrsnittet har spennkabler i bade over- og underkant er det valgt
a beregne endelig spenningsendring som vektet gjennomsnitt av endring i over- og under-
kant. Deretter divideres den midlere spenningsendringen pa spennarmeringens maksimum

spenning, o p, max, for 4 bestemme toyningstapet.

0, (trykk)
R
Aok o° o N
..%%__ — | — ! — - —tpb
o | = F ;9— H—% t;;
Aquk e M;
] —)
f g /
Tverrsnitt Oppspenningskraft Krefter i tpb 0, (strekk?)

Figur 5.6: Beregningsmodell for spenninger i tverrsnittet.
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Beregningene i vedlegg D gir folgende tap pd grunn av kryp, i felt og over stotte:

Ekryp,felr = 40 % Ekryp,stotte = 9,0 %

5.2.2 Svinn

Det tidsavhengige tapet som skyldes svinn, bestemmes ved 4 se pa spenningsendringene som

oppstdr i spennarmeringen. Beregningsmodellen som er benyttet er vist i figur 5.7.

I det betongen svinner fritt vil spennarmeringen tvinges til 4 folge betongen. Dette er fordi det
er heft mellom betong og armering, og likevekt gjenopprettes. Beregningsmodellen benytter
en fiktiv aksialkraft, N5, som skal gjenopprette denne likevekt ved heft. Til slutt benyttes et
statisk ekvivalent system med bdde den fiktive aksialkraften og et ekvivalent moment, M;.
Deretter beregnes spenningene i spennarmeringen i bade over- og underkant, for & bestem-
me toyningstapet. Tapet vektes og angis som et gjennomsnitt av tap i over- og underkant, se

vedlegg D.

=" I ==

| |
| |
| |
| |
|

I N,
_— - =
S (.. —
a) Betong svinner fritt b) Armering tvinges til & folge betongen

. Agp vinn
c) Heft etableres d) Statisk ekvivalent

Likevekt gjenopprettes til c)

Figur 5.7: Beregningsmodell for svinn [23, Fig. 6.4].

Beregningene i vedlegg D gir folgende toyningstap av spennkraft pa grunn av svinn, i felt og
over stotte:

Esvinn,felt = 3,4 % Esvinn,stotte = 3,6 %
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5.2.3 Relaksasjon

Relaksasjon er at spenningsnivaet i en strekkbelastet kabel avtar over tid, og dette skyldes stal-
materialets mekaniske egenskaper. Det skjer et spenningsfall pd grunn av konstant teyning i
lang tid, som vist i figur 5.8. Ao, representerer relaksasjonstapet, mens o ; representerer

den initielle forspenningen.

Cp A

Cpi —— —_
Aoy = spenningsfall i spennarmering
- pga relaksasjon ved konstant
toyning

| —>
|

€pr

Figur 5.8: Spenningsfall pa grunn av relaksasjon [23, Fig. 6.5].

Beregning av relaksasjonstapet er gjort i henhold til pkt. 3.3.2(7) i Eurokode 2, og vil vere likt
for felt, og over statte. Spennkablene som er valgt er i relaksjonsklasse 2, noe innebeerer lav
relaksasjon. Dette gir et relaksjonstap pd 2,5 prosent, 1000 timer etter oppspenning [16, pkt.
3.3.2(6)]. Ved 4 benytte formelen for relaksasjonstap for klasse 2, blir det totale tapet 5,1 % [16,
formel 3.29]. Denne verdien kan reduseres pa grunn av at kryp og svinn vil gi deformasjoner i
betongen, noe som gir ubalanse i indre krefter. Etter merknaden i pkt. 5.10.6, reduseres tapet

med 20 prosent, og det endelig relaksjonstapet blir som folger:

E relaksasjon = 9,1 %+ 0,8 =4,1%
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5.2.4 Totalt tidsavhengig tap

Totalt tap ved addering

Ved & addere alle toyningstapene fra henholdsvis kryp, svinn og relaksasjon, vil det det totale
toyningstapet, €4, bestemmes:

Etap = Ekryp t Esvinn t Erelaksasjon
Dette gir folgende tap i felt og over stotte:

Etapfelr = 11,5% Eap.stotte = 12,7%

Forenklet beregning etter Eurokode 2

Det totale tidsavhengige tapet sammenlignes med en forenklet beregning etter pkt. 5.10.6(2) i
Eurokode 2, og den storste verdien benyttes i kapasitetskontrollene. Formelen for spennkraft-
tapet med den forenklede beregningsmetoden er gjengittiligning 5.4. Spenningen, Ao p, c+s+r,
beregnes for spennarmeringen i over- og underkant. Deretter divideres gjennomsnittet av dis-

se spenningen pa spennarmeringens maksimum spenning, o p, max.

E

€cs*Ep+0,8-Ac, + Ec’f" “@(t,t0) - O¢ 0P
APcisir=Ap-A0pcisir=Ap- B A " (5.4)
1+ g2 22 (1+ 75 25,) (14 0,8 ¢(1, 1)

Det totale toyningstapet etter ligning 5.4 ble som folger:
Eap.feir = 12,2% E tap.stotte = 13,4 %

Resultatene fra den forenklede beregningsmetoden gir tilneermet like verdier som ved adde-
ringsmetoden, men med et gkt tap pd 0,7 prosent. Resultatene fra ligning 5.4 benyttes videre

i kapasitetskontrollene.
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5.2.5 Verifikasjon av tidsavhengige tap

For a verifisere de handregnede tidsavhengige tapene er rapporten Tendon losses detailed i
NovaFrame brukt. Denne rapporten gir totalt tap langs hele kabelgruppen. Ved & finne det
midlere totale tapet, for deretter & trekke fra det midlere ldsetapet beregnet for hdnd, bestem-
mes det midlere tidsavhengige tapet. Resultatet er gittifigur 5.9, og tabell 5.1 viser differansen
i de snittene som er kontroller for hdnd. Sterste differanse er over stotte pa 2,5 prosent, mens
for felt er differansen 1,5 prosent. Avvikene kan skyldes at tapene i over- og underkant i hand-
beregningene er vektet, men de er sma og indikerer at beregningene er riktige. Ved & summere
de umiddelbare tapene (rod linje) og de tidsavhengige tapene (gronn linje), fas det totale tapet

(bla linje). Tapene fra hdndregning benyttes videre i rapporten.

Midlere tap
23% -\\.— ——”-
21%
19%
17%
£15%
5
= 13%
11%
9%
7%
5%
0 6 12 18 24 30 36 42 48 54 60 66 72 78
Lengde [m]
==Totalttap  ==Midlere umiddelbare tap Midlere tidsavhengige tap

Figur 5.9: Midlere tap langs brulengden i lengderetning.

Tabell 5.1: Verifikasjon av tidsavhengige tap over stotte og i felt.

Over stotte I felt
Element 300, 0.0 Element 250, 0.5
Tap fra NovaFrame 14.9 % 14.7 %
Tap fra handberegning 13.4% 12.2 %

Differanse 1.5 % 2.5%
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5.3 Tap av spennkrafti tverretning

Ettersom det er gatt i dybden i beregningene for lengderetningen, samt verifisert tapene fra
NovaFrame, er det valgt & hente resultatene direkte ut fra NovaFrame for tverretningen. Figur
5.10 viser de midlere tapene, og disse verdiene blir brukt videre i kapasitetsberegningene for
tverretning. Det totale midlere tapet ligger rundt 20 prosent, og det midlere umiddelbare tapet
er dominert av ldsetapet i motsetning til lengderetning. Dette er rimelig siden kabellengden
og total vinkelendring er vesentlig mindre.

Midlere tap av spennkraft i tverretning
22%

20% -

18% -

o 16% -
(]
[
14% -
12% -
10% -
8% T T T T T T T T T
0 1 2 3 4 5 6 7 8 9
Lengde [m]
==Mlidlere totalt tap ==Midlere umiddelbare tap Midlere tidsavhengige tap

Figur 5.10: Midlere tap av spennkraft i tverretning.

5.4 Oppsummering

Det er viktig & ta med bédde de umiddelbare og de tidsavhengige tapene i analysen, siden dette
medforer ulik kabelkraft i ulik kontrollsnitt. Tapene som blir benyttet videre i kapasitetskon-
trollene er de midlere tapene gitt i figur 5.9. I figur 5.11 er det totale tapet per kabelgruppe
presentert, samt den midlere tapsverdien. Det midlere totale tapet varierer jevnt mellom 21
og 23 prosent. Figur 5.12 viser den resterende spennkraften etter totalt tap. For tap i tverret-
ningen gjelder figur 5.10.
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Figur 5.11: Totalt tap per kabelgruppe og midlere tap langs brulengden.

Spennkraft etter totalt tap

Figur 5.12: Spennkraft etter totalt tap.
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6 Modellering og analyse i NovaFrame

6.1 Beregningsprogrammet NovaFrame

I denne oppgaven er analyseprogrammet NovaFrame versjon 5, utviklet av Aas-Jakobsen AS,
benyttet for & modellere og analysere brua. NovaFrame utforer statiske og dynamiske ana-
lyser av rammekonstruksjoner. Ulikt fra elementmetodeprogrammer som benytter skall- og
plateteori for & produsere lastvirkninger og resultater i 3D, vil man i NovaFrame modellere
lengde- og tverretningen hver for seg i to uavhengige modeller. Dette gjor at lastvirkningene
i lengde- og tverretning ogsa er uavhengig av hverandre. Dette er fordi NovaFrame bygger pa
bjelketeori og ser bort fra toveisvirkninger. Brua kan beregnes med bjelketeori fordi bruas ut-
strekning i heyde- og tverretning er kort i forhold til spennets lengde. NovaFrame legger til

grunn udeformerbare tverrsnitt.

Det kunne vert gunstig & benytte et elementmetodeprogram i analysen, spesielt over sgy-
lene hvor det vil vaere en toveisvirkning for platen. I modellen i denne oppgaven behandles
lengde- og tverretningen i to ulike modeller, noe som medforer at laster kommer med fle-
re ganger. Laster plasseres pa ulike steder i bruas lengderetning, mens man i tverretningen
vil plassere tilsvarende laster ytterst pa bruas flenser. I prinsippet vil lastvirkningene tas med
nesten to ganger, da toveisvirkningen ikke er betraktet. Beregningene i NovaFrame er derfor

konservative for omrader som har toveisvirkning.

Den store fordelen ved & benytte NovaFrame, er at programmet automatisk plasserer tra-
fikklastene pa minst gunstige steder for de ulike kontrollene som gjores. Dette medforer en
enorm tidsbesparelse, da det vil veere hundrevis av ulike kombinasjoner av de ulike trafikklas-
tene som ma proves for a finne de dimensjonerende tilfellene. Videre er det en fordel & bli
kjent med prinsippene bak bjelketeorien, og belyse utfordringene som oppstar i krysningen

mellom bjelketeori og plateteori for konseptet.
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6.2 Parametere

Tverrsnittene i modellen er tilegnet en materialtype og et sett med designparametere. Dette er
nedvendig for at programmet skal kunne utfore analyse av rammemodellen og gjore design-
beregninger. Verdiene for slakkarmering er ikke av interesse i denne oppgaven, da det ikke
benyttes. Materialegenskapene som endres fra forhdndsdefinerte verdier for betong i Nova-

Frame er:

* Dimensjonerende trykkfasthet, f.i, settes til 45 MPa.
Elastisitetsmodulen, E,,,;, okes til 36 000 MPa etter tabell 3.1 i Eurokode 2 [16]
Den karakteristiske strekkfastheten, f}0 1x, settes til 1640 MPa

* Det antas sementklasse N, slik som i beregningene for kryp og svinn

6.3 Aksesystem

NovaFrame benytter ulik notasjon for det globale og det lokale aksesystemet. I figur 6.1 vises
det globale aksesystemet, som bestdr av koordinatene X, Y og Z. I figur 6.2 vises det lokale
aksesystemet som bestadr av koordinatene L, M og N. I denne figurene illustreres ogsa hva
som er definert som positive krefter. For nodekrefter, randbetingelser og forskyvninger benyt-
tes det globale aksesystemet, mens for tverrsnittorientering og tverrsnittskrefter benyttes det

lokal aksesystemet.

A\ ' _/F7

Y (M) Pl / MN

Figur 6.1: Globalt aksesystem og definisjon av Figur 6.2: Lokalt aksesystem og definisjon
kraftretning i NovaFrame. av kraftretning i NovaFrame.
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6.4 Referanselinjer og akser

Modellen bygges opp med utgangspunkt i referanselinjer som plasseres i sentrale snitt i badde
horisontal- og vertikalretning. Referanselinjene gjor at elementer, noder og laster enkelt kan
plasseres. Det er derfor viktig & bestemme seg tidlig for hvor det er hensiktsmessig a plasse-
re referanselinjene. Gjennomtenkte referanselinjer gjor modellen ryddig og oversiktlig, og er
sveert tidsbesparende. Den forste referanselinjen som defineres er referanselinje 0, og denne
linjen er en abstrakt linje som samler de ulike tverssnittene i modellen. Referanselinje 0 kan
betraktes som en database for tverrsnitt som ikke automatisk skal tilegnes elementer langs en

spesifikk referanselinje.

6.4.1 Horisontale referanselinjer

Selve brubanen er definert som referanselinjen SL bru, og denne ligger sentrisk i overkant av
brudekket, se figur 6.3. Dette er den eneste horisontale referanselinjen i modellen og den vik-
tigste referanselinjen for modelleringen. SL bru fungerer som en overordnet referanselinje for
de vertikale referanselinjene og aksene som gir grunnlag for bruas geometri. Referanselinjen
er definert under fanen horizontal geometry, med startverdien 0 meter, og sluttverdien i 78

meter.

b b b b

] ] ] ]

@© @ @© @

- L] w =
Col. Elgv.: 20.00 Col. Elgv.: 20.00 SL bru Col. Elgv.: 20.00 Col. Elgv.: 20.00
Col. Elev.: 16.70 L Col. Elev.: 16.70

k3 T L 3

Col. Elev.: 4.70 —
23 Col. Elev:: 370

Figur 6.3: Referanselinjer og akser for brumodellen i NovaFrame.

6.4.2 Vertikale referanselinjer

Det er ikke nodvendig & benytte akser i modellen, men det er likevel gjort for & f& en over-
siktlig modell. Aksene gjor det ogsa lettere & plassere noder. Modellen har fire akser, og alle er
gitt i forhold til den horisontale referanselinjen ved overkant av brudekket. Aksene er plassert

sentrisk i alle sgylene i henhold til geometrien vist i figur 2.2 i kapittel 2.2.
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6.5 Tverrsnitt

Under fanen sections defineres de ulike tverrsnittene for brua. Her ligger det en rekke for-
héndsdefinerte tverrsnitt, og det er mulig & definere egne tverrsnitt ved 4 benytte geometri-
koordinater. For tverrsnittet i denne oppgaven ma koordinater legges inn, og dette gjores ved
a benytte tverrsnittstypen massive general og legge inn koordinatene under fanen points.

Tverrsnittskoordinatene plasseres mot klokken, og dette er sveert viktig siden NovaFrame la-
ger utsparinger om koordinatene plasseres med klokken. Videre er det valgt én koordinat som
skal veere koblet til den horistonale referanselinje. Punkt 6 er koblet til referanselinjen SL bru,

som vist i figur 6.4.

\ 9500 mm |

- e
R

N
w

Figur 6.4: Tverrsnitt i NovaFrame.

Brutverrsnittet er tilegnet referanselinjen SL bru. Det vil si at et hvert element som plasseres
i forhold til referanselinjen automatisk tildeles dette tverrsnittet. Ettersom brua har verken
horisontal eller vertikal kurvatur og det samme tverrsnittet skal stopes langs hele brulengden,
defineres det bare ett tverrsnitt i horisontalretningen.

I vertikalretningen er det definert to ulike tverrsnitt, ett for sgylene i akse 1 og 4 og ett for
soylene i akse 2 og 3. Tverrsnittene er tilegnet sine respektive akser og dimensjonene er vist i

figurene 6.5 og 6.6.

\ 5000 mm |

Figur 6.5: Soyle i akse 2 0g 3.
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600 mm

| 7500 mm |

Figur 6.6: Soyle i akse 1 og 4.

NovaFrame regner tverrsnittene som udeformerbare, noe som betyr at tverrsnittene forblir
i sin opprinnelige form under kraftpakjenningen. Dette vil pd noen omrader gi storre tverr-
snittskrefter enn i virkeligheten hvor tverrsnittet vil kunne baye seg og gi etter for en del av
lastpdkjenningen. Dette blir tydelig der eksentrisk plassering av trafikklast forer til store tor-
sjonskrefter inn mot seylene. I virkeligheten vil tverrsnittet i feltet rotere som folge av denne

kraften, og torsjonsmomentet reduseres.

6.6 Geometri

6.6.1 Noder og elementer

Det er lagt inn noder, og elementer mellom hver node, sentrisk i brudekket og i saylene. No-
dene og elementene plasseres pa steder hvor det er onskelig a lese ut analyseresultater. Dette
er typisk ved geometriendringer, over stottene og ved stopeskjoter. Jo flere elementer i model-
len, jo mer neyaktig blir analyseresultatene. Det er i henhold til Praktisk prosjektering av H.
Johansen tilstrekkelig med 10 elementer per spenn, da dette gir god nok neyaktighet [10, pkt.
4.2].

Nodene bestemmes i nodes — geometry input, og siden det er valgt at hele brua stopes i ett,
er det enklest & benytte seg av referanselinjer for angivelse av nodeplassering. Det velges hvor
mange noder som skal plasseres mellom hvert profilnummer, kalt station number i Nova-
Frame. For brudekket er det valgt noder mellom station 0 og station 78, og dette definerer
starten og slutten av brudekket. Forste felt har nodenummering fra 101 og ut med en gkning
pé 10 for hvert element. Felt 2 starter med 201, og felt 3 starter med 301. Dette gir en oversiktlig
modell og det er enkelt & vurdere resultatene. Nodeplassering og nummerering er vist i figur
6.7.
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Figur 6.7: Plassering av noder i NovaFrame.

Elementene er nummerert pé tilsvarende mate som for nodene, men elementene i felt 1 star-
ter pa 100, elementene i felt 2 starter pad 200 og elementene i felt 3 starter pa 300. Dette er
vist i figur 6.8. NovaFrame benytter ogsd en undernummerering hvor elementene deles opp i
tre verdier, som vist i figur 6.9. Programmet gir analyseresultater i hvert punkt. For utsnittet av
element 230, gis resultater i starten ved punkt 0.0, i midten ved punkt 0.5 og i enden ved punkt
1.0. I kapasitetskontrollene i kapittel 8 henvises det til elementer pa folgende méte: Element
230(0.5). Dette betyr midt pa element 230. Node- og elementnummereringen for soylene er
basert pa aksenummerne.

1

P

100,110,120 130 140 150 160 170 180 190 200 210 220 230 240 250 260 270 280 290 300 310, 320 330,340 350 360, 370, 380 390,

23 3

"
2 2
2 3
20 |
! %
-

L ]

Figur 6.8: Plassering av elementer i NovaFrame.

. 230 .
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Figur 6.9: Utsnitt av ett element fra NovaFrame, med undernummerering.
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6.6.2 Opplager

Brua har et fastlager i akse 1 og et glidelager i akse 4. Tillatt bevegelsesretning er vist i grant
i figurene 6.10 og 6.11. Det tillates ogsa horisontal bevegelse i tverretningen i ett av de to la-
gerene i bade akse 1 og i akse 4. Dette er for 4 unnga tvangskrefter i tverretningen som folge

av temperaturendringer i tverrsnittet.

Hvert opplager kobles til brutverrsnittets tyngdepunkt ved en master/slave-kobling. Disse er
markert som en rod stiplet linje mellom noder. Med en master/slave-kobling gjor programmet
at kreftene i noden som er satt som master, overfores direkte til noden som er satt som slave.

Dette er ogsa gjort i akse 2 og 3, hvor sgylene stopes monolittisk til brudekket.

% %

Figur 6.10: Fastlager i akse 1. Figur 6.11: Glidelager i akse 4.

6.6.3 Randbetingelser

Hver soylefot modelleres som fast innspente slik som vist i figurene 6.10 og 6.11. Selve funda-

mentene er ikke tatt med i beregningen og det antas at saylene er fast innspente.
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6.7 Spennkabler

I NovaFrame defineres spennkablene under preprocess — tendons. Her defineres kablenes
materialegenskaper og storrelse, injiseringsmertelens trykkfasthet, antall kabler, kabelforing,
tap og forspenningskraften. Kabelstorrelser er satt inn slik som vist i kapittel 3, og mortelka-
pasiteten er satt lik betongens trykkfasthet, 45 MPa.

Kabelgrupper

Det er definert tolv ulike kabelgrupper for modellen i bruas lengderetning. En kabelgruppe
er en samling av kabler som har samme egenskaper og samme orientering i brua. Det spiller
ingen rolle hvilken eksentrisitet kabelgruppene har i tverretningen, da det er eksentrisiteten
i tverrsnittets hoyde som pavirker bidraget til prima@rmomentet. Kablene plasseres i kabel-
gruppens tyngdepunkt, og de tolv kabelgruppene er vist i tabell 6.1.

Overkant er definert som OK og underkant er definert som UK, ut i fra hvilken hoyde ka-
belgruppen forankres i. Gruppene som er navngitt med skrd, har kabler i den skra flensen
av tverrsnittet, og denne gruppen far mindre eksentrisitet til tverrsnittets tyngdepunktsakse.
Gruppene som er navngitt med midt, forankres rett under tverrsnittets tyngdepunkt. Videre
er det valgt a lage ulike kabelgrupper avhengig av hvor kablene spennes opp. Ettersom frik-
sjonstapet er storre i passiv ende enn i aktiv ende, er det valgt & splitte opp kablene i grupper
slik at like mange kabler forankres i akse 1 som i akse 4. Dette gir et jevnt tap av spennkraft

langs hele brulengden. Hvilken akse kabelgruppene spennes opp i fremgar av tabell 6.1.

Tabell 6.1: Oppspenning av kabelgruppene med hensyn pd akser og antall.

Nummer Kabel Spennes oppi Antall kabler
101 Rett OK Akse 1 6
102 Rett OK Akse 4 4
103 Ondulerende OK Akse 1 2
104 Ondulerende OK Akse 4 2
111 Rett UK Akse 1 2
112 Rett UK Akse 4 2
113 Ondulerende UK Akse 1 2
114 Ondulerende UK Akse 4 2
115 Rett UK skra Akse 1 2
116 Rett UK skra Akse 4 4
120 Ondulerende midt Akse 1 2
121 Ondulerende midt Akse 4 2
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Kabelforing

Kabelforingen i NovaFrame er vist i figur 6.12.

i 1

Ll

Figur 6.12: Kabelforing i lengderetning (skalert).

Tap av spennkraft

NovaFrame beregner tapet av spennkraft, og er avhengig av ulike inndata. Tapene er verifisert
i kapittel 5. Kryptoyningen fra kapittel 4.3.1 og svinnteyning fra kapittel 4.3.2 legges inn, og
l&setapet settes lik 6 millimeter, som nevnt i kapittel 5.1.2. For relaksasjon og friksjon ma det

gjores noen beregninger for a {4 riktige inndata.
Friksjonstap

NovaFrame benytter en annen formel enn Eurokode 2 ved beregning av friksjonstap. Forme-
len NovaFrame bruker er gitt i pkt. 4.3.1 i programmets brukermanual [1], og er som folger:

P(x)np = Py- e HOFknr)
Eurokode 2 beregner friksjonstapet pa folgende maéte:
P(x) = Py-e HO+D

For & f& NovaFrame til & regne etter Eurokode, mé faktoren for utilsiktede vinkelendringer, &,
endres. Dette gjores ved 4 sette de to ligningene lik hverandre, for a lgse ut hva faktoren blir
i NovaFrame. Som vist i kapittel 5.1.1 er k satt lik 0,005 per meter og friksjonstkoeffisient, y,
satt lik 0,14 per radian.

P(x)Np=P(x) = Py-e HWOHRNED = py. o 0D g — feypx = —pf — pkx

kng=p-k=0,14-0,005=0,0007

I NovaFrame blir da friksjonsfaktor 0,0007, og faktor for utilsiktet vinkelendring er 0,005.
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Relaksasjon

For beregning av relaksasjon i NovaFrame ma inputverdiene S1, S2 og T2 settes inn, se figur
6.13. I NovaFrame star det at S1 og S2 skal angis i prosent av S02, men dette er en tekstfeil i
programmet. Etter informasjon fra ekstern veileder, viser det seg at teksten henger igjen fra
en tidligere standard, NS 3473. Det riktige etter dagens standard er & angi verdien i prosent av
fpo,1x- NovaFrame beregner relaksasjonstapet ved 4 lage en linear funksjon basert pé S1, S2

og S3, for deretter a ekstrapolere.

T2 er tapet 1000 timer etter oppspenning. Dette forekommer nér den initielle spenningen,
S2, er lik 0,7 - f,i [16, pkt. 3.3.2(5) Merknad]. Basert pé informasjon fra ekstern veileder er
det vanlig & regne med 4,5 % relaksasjon ved 0,8 - f,x. Dermed er det definert to punkter pa
en linje som beskriver sammenhengen mellom spenningsnivé og relaksasjon. Ekstrapoleres

denne linjen, vil den gi null relaksasjon ved 0,575 f,x. Inndataen blir som folger:

l_asm;&k_05m-umo_

— 65%
Fooi 1640
0,700 - 0,700+ 1860
2= Tpk _ —79%
Fooik 1640
T2 =25%

ST Sé »  Stress

Figur 6.13: Relaksasjon i NovaFrame [1, Pkt. 4.3.4].

Forspenningskraft

I NovaFrame angis forspenningskraften i prosentav fyo 1.  henhold til Eurokode 2 blir sterste
spenning som paferes spennkabelen, oy, max = 0,9 fpo,1x = 1476 MPa [16, pkt. 5.10.2.1(1)P].

Ut i fra dette settes oppspenningskraften I NovaFrame til 90 prosent av fyq 1«
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6.8 Laster

Lastene defineres under fanen preprocess — loads. NovaFrame har egne lastkalkulatorer for
laster som vindlast, temperaturlast, trafikklast, kryp og forspenning. Dette vil bli forklart neer-
mere i kapittelet som folger.

NovaFrame lagrer all inndata i en inputfil, som er en tekstfil med all informasjon som er lagt
inn i modellen. For en sd stor analysemodell som benyttes i denne oppgaven, er det viktig &
ha ryddige systemer for & kunne tolke inputfilen. I tabell 6.2 har hver last fatt et lastnummer
og en forkortelse, slik at det er lett & vite hvilken type last det dreier seg om. Eksempelvis vil
alle laster som starter med et totall veere en trafikklast, og alle som starter med et femtall vaere
en temperaturlast.

Tabell 6.2: Oversikt over nummerering og forkortelser for laster i NovaFrame.

Lastnummer Forkortelse Last

100 G Egenlast

200 TR Trafikk

300 Vv Vind pa bru uten trafikk
400 V-TR Vind pa bru med trafikk
500 TE Temperatur

600 PT Forspenning

700 CSR Kryp, svinn og relaksasjon

6.8.1 Egenlast

Egenlast fra slitelag, kantdragere og rekkverk er plassert som en linjelast langs brubanens sen-
terlinje, med en verdi pa 40 kN/m. Egenlasten for brutverrsnittet beregnes automatisk i No-
vaFrame, hvor betongens densitet er satt til 25 kN/m? for armert betong. Siden modellen i
NovaFrame ikke tar med endeskjort og vanger, er punktlasten pa 350 kN, som nevnt i kapittel
4.1.1, gjort om til et konsentrert moment i akse 1. Punktlasten far en arm pa én meter, noe
som gir et konsentrert moment pd 350 kN/m i akse 1.
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6.8.2 Trafikklast

For a gi NovaFrame et referansepunkt for plasseringen av trafikklastene, defineres en trafikk-
linje som sier hvor trafikken kan plasseres. Trafikklinjen folger elementene som utgjor bru-
dekket fra element 100 til 390. Det velges ogsa hvor mange plasseringer for trafikklasten No-
vaFrame skal gjore innad pa hvert element. Det er valgt 10 plasseringer langs hvert element,

noe som gir stor ngyaktighet i analysen.

Under fanen fraffic loads defineres de vertikale trafikklastene LM1 og LM2. Disse ligger inne
med predefinerte verdier etter Eurokode 1 [14], og velges sine respektive kjorefelt. Kjorefeltene
defineres innad pé kjgerebanen ved & definere maksimum- og minimumsintervall for lastplas-
sering i elementets tverretning, slik som vist i figur 6.14.

Track 1
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h 4
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Figur 6.14: Definerering av kjorefelt.

NovaFrame generere lasttilfeller ved a plassere LM1 og LM2 pé de minst gunstige stedene i
modellen. Trafikklasten kan plasseres hvor som helst langs bruas lengde- og tverretning, in-
nenfor de gitte kjorefeltene. Deretter kombineres de med de evrige lastene. For hvert lastilfelle
som legges inn under fanen traffic loads, genereres det 12 lasttilfeller i NovaFrame. Dette er
viktig & merke seg, siden lasttilfellene som er lagt inn i NovaFrame manuelt, ikke kan ha sam-
me nummer som et av de automatisk genererte. Det er derfor valgt & definere de vertikale

trafikklastene fra nummer 200, med en okning pa 20 for hver last.

De horisontale trafikklastene bremse-, akselerasjons- og tverrlast, modelleres pa vanlig mate
under fanen loads. Bremse- og akselerasjonslast er modellert som en sentrisk linjelast langs
brudekket. Tverrlasten er modellert som en jevnt fordelt linjelast i tverretningen, med lastan-
grepspunkt i brudekkets tyngdepunkt.
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6.8.3 Vindlast

Vindlast kan legges inn pa ulike mater. Det kan eksempelvis defineres et vindspekter for om-
radet brua er i, sa beregner NovaFrame ut virkningene fra dette ved 4 benytte tverrsnittsge-
ometrien. Det er valgt a regne ut vindlasten manuelt, som gjort i kapittel 4.2.3, for deretter &
plassere vindlastene som linjelaster i de respektive retningene.

Den vertikale vindlasten i z-retning plasseres som en linjelast i bruas tyngdepunkt med en
eksentrisitet pa 2,375 i x-retning. Lasten kan virke bade oppover og nedover, sa det er lagt inn
to laster, hvor den ene har negativt fortegn. Eksentrisiteten vil gi vridning om senterlinjen og
det oppstar torsjonsmoment. Vindlastene som virker pa lengde- og tverretningen er plassert
som linjelaster med angrepspunkt i tyngdepunktet.

6.8.4 Temperaturlast

Ved modellering av temperaturlast er NovaFrames egen lastkalkulator benyttet. Lasttypen
som er valgt under fanen loads er temperature. Her skal de atte lastkombinasjonene fra tabell
4.7 i kapittel 4.2.4 legges inn. Forst ma temperaturgradientene endres, slik at de tilfredsstiller
metoden NovaFrame benytter i sine beregninger. I figur 6.15, er det vist hvordan NovaFrame
beregner temperaturgradienten. Ligningene 6.1 og 6.2 viser de nye temperaturgradientene
som brukes i beregningene. Tabell 6.3 viser de atte lastkombinasjonene for temperaturlast,

etter at de er tilpasset NovaFrames beregningsmetode.

W-L

TL+
(TL4) - (TL-) TL- AN TN+
Gradient L = —---mmmmemmmeeeee
W-L
L W-N

(TN+) - (TN-)
Gradient N = —--memmmmeeeeeev
W-N

TN-

Figur 6.15: Gradient etter NovaFrames brukermanual [1, Fig. 4.1.2].

AT, B (TN+)—-(TN-) B 8,1°C_6231 °C 6.1)
M,heat,NF — W-N = 1.3m =0, m .
(TN+)—-(TN-) -8,0°C °C
ATwm,cool, NF = = =-6,154 — (6.2)

W-N B 1,3m m



86 KAPITTEL 6. MODELLERING OG ANALYSE I NOVAFRAME

Tabell 6.3: Kombinasjoner for temperatur i NovaFrame.

Kombinasjon Gradient [°C] Uniform [°C]
1 ATwm heat,NF = 6,231 wN - ATNexp = 5,950
2 AT heat,NF = 6,231 wN - ATN,con = —7,700
3 ATM,COOLNF = - 6,].54 wpN - ATN,exp = 5,950
4 ATwm,cool,NE = — 6,154 wN - ATN,con = —7,700
5 w1 - ATy heat NF = 4,673 ATN,exp = 17,000
6 wp - ATM,heat,NF =4,673 ATN,con =-22,000
7 WM - ATV, cool,NF = — 4,616 ATN,exp = 17,000
8 Wt ATy coolNF = — 4,616 AT con = — 22,000
Gradient Uniform Reduksjonsfaktor
ATM,heat,NF =6,231 °C ATN,eXp = 17,000°C oy =0,35
ATyt coolNE = — 6,154°C ATy con = —22,000°C wp =0,75

6.8.5 Kryp ogsvinn

Deformasjonslasten kryp defineres under fanen creep loads, men forst ma lastene som gir
kryp defineres under fanen creep combinations. Her legges egenlast og forspenning inn, og
det er viktig at forspenning legges inn som full forspenning, slik at aksialkreftene som gir stuk-
ning kommer med i modellen. Videre defineres krypdeformasjonen, og dette kan gjares pa to
mater. Enten gjor NovaFrame det automatisk ved at man definerer et start- og sluttidspunkt
i antall dager for belastning. Alternativt kan kryptallet skrives inn direkte, noe som er gjort i

denne oppgaven. Kryptallet som er satt inn er 1,626, slik som vist i kapittel 4.3.1.

Deformasjonslasten svinn defineres under fanen loads med lasttype shrinkage. Her angis en

negativ svinntgyning, €5, med en verdi pa 0,291 promille, slik som vist i kapittel 4.3.2.

6.8.6 Spennarmering

Lastene fra spennarmering defineres under fanen loads med lasttypen tendons. Her defineres
det hvilke effekter som skal inkluderes for spennkabelen, tvang eller full. Full forspenning er
summen av prima@rmomentet og tvangsmoment, mens tvang er kun tvangsmomentet. Full
forspenning bestemmes ved a sette verdien 0 i boksen parasite/full, mens tvangsmomentet
defineres med verdien 1 i samme boks.
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6.9 Lastkombinering

Lastkombinering i NovaFrame er gjort under fanen postprocess — loadcombinations. Her kan
det velges mellom ulike lastkombinasjoner som ordinary load combination, sort combina-
tion og sort combination line. Forstnevnte gir muligheten til & legge sammen for eksempel all
egenvekt og gi de ulike lastene hver sin lastfaktor. I sort combination har man mulighet til &
forenkle kombineringen ved & bruke kommandoer som only the worst og add if unfavourab-
le. Vindlasten, som kan virke i begge retninger, vil da kunne omgjores til kun én last, og si at
programmet skal bruke det som blir mest ugunstig av positiv og negativ verdi. Da vil den sette

det fortegnet som gir mest ugunstig lastkombinasjon, alt etter hva som kontrolleres.

Alle lastkombinasjonene i bade brudd- og bruksgrensetilstand er laget med sort combina-
tions. Dette er en enkel méte 4 si at programmet skal bruke det minst gunstige av de ulike
lasttilfellene med sine dominerende laster. Lastkombinasjonene er lagt inn slik som vist i ta-
bell 4.9.

Til slutt benyttes sort combination line for & bestemme de endelige lastkombinasjonen som
for eksempel ULS, 100 ar, full. Det kan ogsa bestemmes hvilke komponenter som skal tas med
i resultatene; skjerkrefter, momenter og aksialkrefter i de ulike retningene.

6.10 Korreksjon av torsjonsstivhet i NovaFrame

Torsjonstreghetsmoment, I;, sier noe om tverrsnittets evne til & motsté torsjon. En hoyere
verdi for I;, gir bedre motstand. I NovaFrame beregnes torsjonstreghetsmomentet ved 4 legge
sammen arealtreghetsmomentene i henholdsvis x- og y-retning, se ligning 6.3. Dette vil gi en
stivere lesning enn hva som er reellt, og vil dermed gi for stor torsjonsmotstand. Etter & ha lagt

inn tverrsnittet i programmet CrossX [6], blir torsjonstreghetsmomentet som vist i ligning 6.4.

I nE = Ic+ 1, = (0,136 +7,457) - 10" = 7,457 - 10" mm* (6.3)
I;=5,3033-10'2 mm* (6.4)
& It (St. Venart) 4 —e
| @] 5.3033e+012mm"4 l\ o L 7
T

Figur 6.16: Torsjonstreghetsmoment fra CrossX [6].
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I NovaFrame er det mulig 4 endre torsjonstreghetsmomentet ved & benytte en korreksjonsfak-
tor, kj;. Denne faktoren beregnes ved a se pa forholdet mellom beregnet torsjonstreghetsmo-
ment, og det som leses av i NovaFrame nar kj; er satt lik 1. Videre i analysemodellen endres
faktoren fra verdien 1 til den eksakte verdien i ligning 6.5.

I;

ki = =0,084 (6.5)

t,NF

6.11 Modellering av tverretning

For tverretningen er det valgt a se pa en platestripe med en bredde pa én meter. Snittet er
modellert rett over en monolittisk sgyle fordi det er her ytre laster vil gi storst moment og
skjeerkraft for tverretningen. Dette kommer av at den statiske modellen blir som utkragere pa
2,25 meter pd hver side av seylen. Det er ogsa her det er storst risiko for strekkspenninger i

overkant av dekket i tverretningen. Se figur 6.17 for tverrsnittsdata og forenklet statisk modell.

.

1
7

b = 1000

=

1300

1300
h=

L = 2250
| |

Figur 6.17: Geometriske verdier for tverretningen til venstre, og tverrsnitt til hoyre.

6.11.1 Statisk modell i NovaFrame

NovaFrame er et program for modellering av rammer og bjelker, og programmet er derfor
ikke like godt egnet til & modellere tverretningen. Utfordringen blir den monolittiske innfest-
ningen til brudekket, og hvordan den opptar krefter. Programmet beregner til senterlinjene
av hvert tverrsnitt, og den massive sgylene tar opp krefter helt inn til senter, noe som ikke er
reellt. Resultatet er at de tilgjengelige randbetingelsene brukt i NovaFrame vil variere noe fra

den virkelige situasjonen. Det er laget flere modeller for tverretningen for 4 finne den som best
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beskriver tverrsnittets oppforsel for lastpavirkning. Det er provd a forbinde dekket og saylen
til hverandre med ett fastlager og en rekke glidelager tett i tett, slik som vist i figur 6.18. Det-
te er en realistisk fremstilling ettersom den tillater sammentrekning som folge av trykkraften
fra forspenningen, samt tillater horisontal temperaturutvidelse. Denne lgsningen forhindrer
ogsa feltmoment, ettersom avstanden mellom opplagerne kan gjores uendelig sma. Proble-
met med denne lgsningen er at den skaper urealistiske storrelser pa tvangkreftene fra for-
spenningen og temperaturgradienten.

Det er ogsa gjort forsok med tverrsnitt som festes til en modellert sayle med en rekke master/slave-
koblinger, som beskrevet i kapittel 6.6.2. Fordelen med denne lgsningen er at den vil fa rea-
listiske tverrsnittskrefter over hele tverrsnittets hoyde. Problemet med denne lgsningen er at

den gir urealistisk store tvangskrefter.

WL L

NS 1 L Illn_i'llll'.tlh
J !.f Jl / Ij/.x.;.;_/____ I _I,I_,\,-\.H.nlE H ||\ i 111

Figur 6.18: Alternativ losning for tverretning.

Den endelige statiske modellen for tverretningen er en fritt opplagt bjelke pa to opplager, som
vist i figur 6.19. P4 denne méaten unngas effekter fra tvangskreftene som folge av forspenning
og temperatur, samtidig som tverrsnittet tillates ekspansjon og kontraksjon i lengderetningen.
Ettersom det dimensjonerende momentet og skjeerkraften vil oppsté i overgangen mellom ut-
krageren og seylen, er det valgt 4 se bort fra alle laster som virker i feltet mellom opplagerne.
Det er ingen tvil om at det vil oppsta tvangskrefter som fpolge av primeermoment og tempera-
turgradient. Det er imidlertid konkludert med at det mé benyttes et elementmetodeprogram
for & fa en realistisk fremstilling av disse kreftene, og at modellen som benyttes i NovaFrame
er velegnet for de resterende effektene.

W 111 4oy 11 141 45 ot i5q 481 4T o
i1 474 439
' - -*-i‘."{% 1T T T 31 L L L L L L T TveT L LT L1 wb% ‘,:‘. e B
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Figur 6.19: Modell i NovaFrame for tverretning.
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6.11.2 Spennkabler i tverretningen

I tverrentingen er valgt kabler med en senteravstand pa 500 millimeter, som vist i figur 6.20.
Kablene i tverretningen forankres i tyngdepunktet for & unngéd endemomenter, og fortset-
ter som parabler med en eksentrisitet pd 100 millimeter over tyngdepunktet ved soylen. Det
storste kapasitetsbidraget fra spennkablene i tverretning kommer fra aksialkraft, men det er
ogsé onskelig & benytte forspenningens primermoment. En lav eksentrisitet er et godt kom-
promiss mellom gunstig primeermoment og ugunstig tvangsmoment. Kablene i tverretning
vil ogsa ligge under kablene i lengderetningen rett over sgylen. Kabelferingen folger av figur
6.19. Det er valgt & spenne opp annenhver kabel i venstre og hoyre ende, for 4 balansere tape-

ne pa samme mate som for lengdearmeringen.

1 A I A

L
AT
[ADN T

Figur 6.20: Modell i NovaFrame for tverretning.

6.11.3 Laster i tverretning

Siden det er en platestripe pa én meter som blir betraktet, er alle de jevnt fordelte lastene fra
lengderetningen gjort om til punklaster som virker i tverrsnittets senterlinje. For trafikklaster
er det konkludert med at aksellasten fra LM2 er dimensjonerende. LM1 har to aksellaster pa
300 kN per aksel, men med en avstand pa 1,2 meter mellom hver aksel i lengderetning. LM2
har én aksellast pa 400 kN. Pa grunn av avstanden mellom akslingene i LM1, vil ikke begge
akslingen kunne opptre samtidig pa den utkragede platestripen. LM2 er derfor den dimen-
sjonerende trafikklasten i tverretning. Som en konservativ betraktning er hele aksellasten pa
400 kN i LM2 plasserti ytterkanten av foringsbredden, altséd 500 millimeter fra bruas ytterkant.
Dette er vist i figur 6.21.
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LC 212

Figur 6.21: Lastplassering av LM2 i NovaFrame, her som LC212.

6.11.4 Lastkombinering for tverretning

Alle laster i tverretningen er kombinert etter tabell 4.9 i kapittel 4, for bade brudd- og bruks-

grensetilstand.
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7  Verifikasjon av laster

Ved bruk av analyseverktoy er det en fare for at det kan oppsté feil i beregningsmodellen.
Det er derfor helt nodvendig & verifisere resultatene, enten med hdndberegninger eller andre
analyseverktoy, slik at det sikres at modellen gir korrekte resultater. I dette kapittelet vil lastene
verifiseres ved 4 benytte hdndberegninger eller andre analyseverktoy. Deretter sammenlignes

resultatene fra verifikasjonen opp mot resultatene fra NovaFrame.

7.1 Verifikasjon av egenlast

For verifikasjon av brudekkets karakteristisk egenlast, g, benyttes verdien fra kapittel 4.1.1, se
ligning 7.1. Felt- og stottemoment, samt opplagerreaksjonene er verifisert, og beregningene
er gjort i henhold til Matrisestatikk - Statiske beregninger av rammekonstruksjoner av K. Bell
[2]. Vekten av slitelag, endeskjort og vanger, kantdragere og rekkverk er ikke tatt med i denne
beregningen.

gk = Pearmert - Ac = 25kN/m> - 11,225 m* = 280,625 kN/m (7.1)

Figur 7.1: Rammemodell for verifikasjon av egenlast.

I figur 7.1 vises den statiske modellen som er brukt for verifikasjonen av egenlast. Modellen
har et fastlager i knutepunkt A, et glidelager i knutepunkt D og momentstive forbindelser i
knutepunkt B og C. Rammen pakjennes av den jevnt fordelte egenlasten, g, langs hele bru-
dekket. Videre folger verifikasjon av moment, skjerkrefter og opplagerreaksjoner pa grunn av

egenlast. For fullstendige beregninger, se vedlegg L.
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7.1.1 Verifikasjon av moment pa grunn av egenlast

Forst beregnes partikuleerlasningen, ved & bestemme fastholdingsmomentene. Momentene
er positive nér de gar med klokken, og negative nar de gir mot klokken. Dette gir folgende

lastvektor, R:

RY 0— Mg pa— Mpgac —841,875
R=R"-R'=| [-| |= = kNm (7.2)
of [R 0— Mg cg— Mg.cp —841,875

Deretter beregnes komplementarlasningen, ogsa kalt frigjeringstilstanden, slik at rotasjons-
frihetsgradene kan bestemmes. Stivhetsmatrisen, K, blir som folger:

ki ki 17,632 3,444
K= = x 10° kNm (7.3)
ko1 koo 3,444 17,346

Ved 4 lgse stivhetsrelasjonen kan rotasjonsfrihetsgradene, r, bestemmes:

n 5,954
K-r=R & r= =K '.R= x107° (7.4)
Iy ~6,036

Videre benyttes tilbakesubstitusjon for & fa endelig komplementarlgsning, ved & multipli-
sere de ulike stivhetene med rotasjonsfrihetsgradene. Til slutt benyttes superposisjon for a
f& de totale momentene. Da adderes komplementeerlgsningen med partikuleerlesningen. De
endelige maksmomentene fra hdndberegning og NovaFrame er sammenlignet i tabell 7.1. I
notasjonen, Mp4, betyr indeksen BA at momentet er til venstre for stotte B, altsd mot punkt
A. For Mpc, blir det da til hayre for stotte B, mot punkt C.

Tabell 7.1: Sammenligning av momenter fra handberegning med NovaFrame.

Felt 1 Stotte B Felt 2 Statte C Felt 3
Moment [kKNm] M¢e,y  Mpa  Mpc  Mgeirz, Mcp  Mcp  Mfeirs

Héandberegning 11222 20590 20845 10985 20836 20595 11220
NovaFrame 11053 20674 20463 10779 21119 20290 11283
Avvik 168 -84 381 -177 -283 304 -64

Avvik i prosent 5% -04% 1,8% 19% -14% 15% -06%

Beregningene viser et storste avvik pa 1,9 prosent, noe som er a anse som tilfredsstillende.

Momentdiagrammet pd grunn av egenlast fra NovaFrame er vist i figur 7.2.
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Figur 7.2: Momentdiagram fra NovaFrame pad grunn av egenlast.

7.1.2 Verifikasjon av skjeerkrefter pa grunn av egenlast

Verifikasjonen av skjeerkrefter pd grunn av egenlast, er gjort pd samme mate som verifikasjo-
nen av momentene. Forst bestemmes fastholdingskreftene, altsa partikulerlgsningen. Deret-
ter bestemmes komplementaerlgsningen ved 4 lgse ut stivhetsrelasjonen, ved bruk av tilbake-
substitusjon. Til slutt adderes begge losningene for 4 fa endelige skjeerkrefter i de enskede

snittene. Skjeerkreftene fra hdndberegning og NovaFrame er sammenlignet i tabell 7.2.

Tabell 7.2: Sammenligning av skjeerkrefter fra handberegning med NovaFrame.

Skjeerkraft [kN] Vg Vsa |%:%6 Ve Vep Vbe

Héndberegning 2510 4225 4210 4209 4226 2509
NovaFrame 2511 4223 4187 4231 4213 2522
Avvik -1 2 23 -22 13 -13

Avvikiprosent -0,0% 00% 05% -05% 03% -05%

Det storste avviket fra beregningene av skjaerkreftene er 0,5 prosent, noe som er svert tilfreds-

stillende. Skjeerkraftdiagrammet fra NovaFrame er vist i figur 7.3.

_-2511kN -4 187 kN

I/:["‘],———r»d_-_kl-l_ij']ﬂ'l B I | IjﬂTlr—ﬁ“ﬁklll_;ll_llc

Sy T
~L_ ™ 4923kN 4231kN 2522 kN F

% E F
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Figur 7.3: Skjcerkraftdiagram fra NovaFrame pd grunn av egenlast.
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7.1.3 Verifikasjon av opplagerreaksjoner pa grunn av egenlast

For & bestemme opplagerreaksjonene er skjerkreftene i samme punkt lagt sammen. Sam-
menligning av handberegninger og resultater fra NovaFrame er gjengitt i tabell 7.3. Det er

bare tatt hensyn til opplagerreaksjonene i z-retning.

Tabell 7.3: Sammenligning av opplagerkrefter fra handberegning med NovaFrame.

Opplagerkraft [kN] A, E, F, D,

Héndberegning 2510 8435 8435 2509
NovaFrame 2512 8411 8444 2522
Avvik -2 24 -9 -13

Avvik i prosent -01% 03% -01% -0,5%

Det storste avviket for opplagerreaksjoner er 0,5 prosent, og er a anse som sveert tilfredsstil-
lende. Det konkluderes med at egenlasten er behandlet pa riktig mate i NovaFrame.
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7.2 Verifikasjon av temperaturgradient

Det er foretatt en verifikasjon av momentdiagrammet som oppstér pa grunn av den jevnt for-
delte temperaturandelen pa brudekket. Tilfellet som verifiseres er nar oversiden av brua er
varmere enn undersiden, altsd ATy hear = 8,1 °C. Verifikasjonen er gjort med matrisestatikk
for rammemodellen i figur 7.4 [2]. Momentdiagrammet i NovaFrame sammenlignes med mo-

mentdiagrammet fra hdndberegning. Se vedlegg M for fullstendige beregninger.

Figur 7.4: Rammemodell for verifikasjon av temperaturlast.

Knutepunktene B og C er momentstive, knutepunkt A er et fastlager, mens knutepunkt D er et
glidelager. Det er benyttet fire rotasjonsfrihetsgrader, r; til r4, for & lose ut momentdiagram-

met som oppstar pd grunn av temperaturpakjenningen.

Siden konstruksjonen er statisk ubestemt vil det oppstd indre krefter i brua pd grunn av tem-
peraturpdkjenningen. Dette vil gi en oppbeyning, og konstruksjonen far krumning, se figur
7.5. Denne krumningen gir initialteyninger og dermed tvangsmoment. Tvangsmomentet, M),

bestemmes etter ligning 7.5, og Faktoren, a7, er betongens termiske utvidelseskoeffisient.

A D =TT =~ B =TT T T mal ¢ =TT~
e— &, e &, — &,
R: R Rs Rs

Figur 7.5: Oppboyning og tvangskrefter pa grunn av temperaturpakjenning.

ar-AT;
Mo = Elgere - K = Eldorie - TTMhea‘ =3219kNm (7.5)

Forst beregnes partikulaerlgsningen, ved & summere fastholdingsmomentene i figur 7.5. Mo-

mentene er positive ndr de gdr med klokken, og negative nar de gar mot klokken. Dette gir
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folgende lastvektor:
(R, ] My [-3219]
R, 0 0
R= =RF-R0= = kNm (7.6)
Rs 0 0
R, M, 3219

Deretter beregnes komplementearlosningen, ogsa kalt frigjeringstilstanden, slik at rotasjons-

frihetsgradene kan bestemmes. Stivhetsmatrisen blir som folger:

(k11 k1o ki3 kia| [ 861 4,305 0 0
ko1 koo ko3 koa 4305 19,784 3,444 0
K= = x 10°kNm (7.7)
ks; kso ks ksa 0 3,444 19,498 4,305
ki kip ki Kkaa 0 0 4,305 8,610

Rotasjonsfrihetsgradene blir da:

[ —4,308]
1,138
K-r=R o r=K'.R= | 154 x 1074 (7.8)

4,315

Nar rotasjonsfrihetsgradene er kjent, benyttes tilbakesubstitusjon for & finne momentene fra
komplementeerlosningen. Til slutt benyttes superposisjon, hvor partikuleer- og komplemen-

terlosningene adderes, for & fa de totale momentene.

For 4 kunne sammenligne resultatene fra hdndberegningen med NovaFrame, ma det legges
inn en temperaturgradient for A Ty heat = 8,1 °C i NovaFrame. Gradienten ma forst regnes om
etter programmets brukermanual [1, 8.1.2], se figur 7.6. Verdien fra ligning 7.9 settes deretter

inn i NovaFrame, og figur 7.7 viser resulterende momentdiagram.
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Figur 7.6: Gradient etter NovaFrames brukermanual [1, Fig. 4.1.2].

(TN+)—-(TN-) 8,1°C-0 °C

= =6,231 — (7.9)
W-N 1,3m m
Tabell 7.4 viser sammenligningen av hdndberegningene og de gjort i NovaFrame. Det storste
avviket er pa 3,4 prosent, og er & anse som tilfredsstillende. En feilkilde kan veere avrunding av

inndataen. Det konkluderes med at NovaFrame behandler temperaturlasten pa riktig méte.

Gradient N =

[ R NN NN NP E I NNEEE

4170kNm | 3484 kNm 3694kNm | 4060kNm

:d

Figur 7.7: Momentdiagram fra NovaFrame pd grunn av den jevnt fordelte temperaturandelen.

F

Tabell 7.4: Sammenligning av tvangsmomenter fra hdandberegning med NovaFrame.

Moment [kKNm] Mgs Mpc Mcp Mcp

Héandberegning 4093 3605 3622 4083
NovaFrame 4170 3484 3694 4060
Avvik =77 121 -72 23

Avvikiprosent -19% 34% -2,0% 0,6%
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7.3 Verifikasjon av spennarmering

Som nevnt i kapittel 3.1, gir spennarmeringen momentbidrag i form av bade primeer- og
tvangsmoment. For 4 verifisere kreftene fra spennarmeringen i NovaFrame er det valgt & sam-
menligne primermomentet beregnet for hdnd, med primeermomentet fra NovaFrame. Etter-
som NovaFrame enten beregner det totale momentet fra forspenningen, eller bare tvangsmo-
mentet, ma primermomentet fra NovaFrame bestemmes ved 4 trekke tvangsmomentet fra

det totale momentet pa folgende maéte:

Mprimaar = Myota1— M, tvang

Det er hentet ut fullt momentbidrag og tvangmoment fra NovaFrame i to punkter; over stotte
i akse 3 (element 300(0.0)) og i midten av felt 2 (element 250(0.5)). For & sammenligne, bereg-
nes primaermomentet for hdnd i tilsvarende punkt ved & multiplisere oppspenningskraften,
Pax, med antall kabler i hver kabelgruppe og kabelgruppens eksentrisitet. Det er tatt hoyde
for tap av spennkraft i hver kabelgruppe pa de aktuelle kontrollpunktene, siden NovaFrame
gjor det samme. Som kontroll benyttes egne beregnede verdier for tap av spennkraft. Her er
det valgt & benytte de midlere tidsavhengige tapene og de individuelle umiddelbare tapene
for hver kabelgruppe. Kablenes eksentrisitet vil ogsa variere ut i fra hvor det kontrolleres. Pri-

mermomentet beregnes for hand for kabelgruppene pa folgende mate:
Mprimeer = Pmax - € (1 — tap) - Niapler

Resultatet blir ett prima@rmoment for hver kabelgruppe. Disse momentene summeres og sam-
menlignes med momentene fra NovaFrame. Resultatet er vist i tabell 7.5 for felt ogi tabell 7.6
for over stotte:

Av tabellene fremgar det at det er sma avvik i prime@rmomentene. Det storste avviket er pd 2,4
prosent, og avvikene kan skyldes at de hdndberegnede tapene ikke er identiske med tapene
fra NovaFrame. Det konkluderes med at NovaFrame beregner momentet fra forspenning pa
riktig mate. Denne verifikasjonen viser ogsa at tapene som ble beregnet i kapittel 5 samsvarer

godt med tapene Novaframe benytter for spennkablene.
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Tabell 7.5: Verifikasjon av primcermoment i felt 2.
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Kabel Akse Umiddel- Tids- Totalt Eksen- Antall Primaer-
bare avhengige tap  trisitet kabler moment
tap tap (m] [(KNm]
Rett OK 1 3,1% 14,7 % 17,8 % 0,452 6 7401
4 2,9 % 14,7 % 17,6 % 0,452 4 4947
Ondulerende OK 1 12,9 % 14,7 % 27,6 % -0,548 2 -2637
4 12,7 % 14,7 % 27,4% -0,548 2 -2644
Rett UK 1 3,1% 14,7 % 17,8 % -0,548 2 -2991
4 2,9 % 14,7 % 17,6 % -0,548 2 -2999
Ondulerende UK 1 11,3 % 14,7 % 26,0% -0,548 2 -2695
4 11,1 % 14,7 % 25,8% -0,548 2 -2702
Rett UK skra 1 2,8 % 14,7 % 17,5% -0,145 2 -795
4 2,6 % 14,7 % 17,3% -0,145 4 -1593
Ondulerende midt 1 12,0 % 14,7 % 26,7% -0,548 2 -2667
4 11,8 % 14,7 % 26,5% -0,548 2 -2674
Sum primaermoment -12 048
Full fra NovaFrame -10299
Tvang fra NovaFrame 2040
Primarmoment fra NovaFrame -12339
Avvik 2,4 %
Tabell 7.6: Verifikasjon av primcermoment over stotte i akse 4.
Kabel Akse Umiddel- Tids- Totalt Eksen- Antall Primaer-
bare avhengige tap trisitet kabler moment
tap tap [m] [(KNm]
Rett OK 1 4,0 % 14,9 % 18,9% 0,452 6 7301
4 2,6 % 14,9 % 17,5% 0,452 4 4952
Ondulerende OK 1 17,4 % 14,9 % 32,3% 0,452 2 2032
4 7,7 % 14,9 % 22,6 % 0,452 2 2324
Rett UK 1 4,0 % 14,9 % 18,9 % -0,548 2 -2951
4 2,6 % 14,9 % 17,5% -0,548 2 -3002
Ondulerende UK 1 15,9 % 14,9 % 30,8% 0,452 2 2077
4 6,0 % 14,9 % 20,9% 0,452 2 2375
Rett UK skra 1 3,7% 14,9 % 18,6 % -0,145 2 -784
4 2,4 % 14,9 % 17,3% -0,145 4 -1594
Ondulerende midt 1 16,6 % 14,9 % 31,5% 0,452 2 2056
4 6,8 % 14,9 % 21,7% 0,452 2 2351
Sum primaermoment 17137
Full fra NovaFrame 16 533
Tvang fra NovaFrame -759
Primzermoment fra NovaFrame 17 292
Avvik 0,9 %
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7.4 Verifikasjon av vindlast

Vindlasten er verifisert pA samme mate som egenlast. Lasten som er kontrollert er den nedad-
rettede vindkraften pd 9,449 kN/m, og fullstendige beregninger er gitt i vedlegg N. Avvikene er
sma, akkurat som for egenlasten, og det konkluderes med at NovaFrame beregner vindlasten
riktig. Sammenligning av hdndberegninger og NovaFrame er gitt i tabell 7.7, og momentdia-

grammet fra NovaFrame er vist i figur 7.8.

Tabell 7.7: Sammenligning av momenter fra hdandberegning med NovaFrame.

Stotte B Statte C
Moment [kNm] Mpga Mpgc Mcg Mcp

Handberegning 693 702 702 694
NovaFrame 696 689 711 683
Avvik -3 13 -9 11
Avvikiprosent -04% 19% -1,3% 15%

ML

696 kNm ~__~"|™._- 689 kNm 711 kNm 683 kNm
> .

Pl e e ]1 ey

Figur 7.8: Momentdiagram fra NovaFrame pad grunn av nedadrettet vindlast.

7.5 Verifikasjon av kryp, svinn og trafikklast

I samrdd med veileder er det valgt 4 ikke bruk mer tid pé verifikasjon av laster, da det er utford-
ringene knyttet til bestandighetskonseptet som er hovedfokuset for oppgaven. Lastpakjen-
ningen fra kryp og svinn ansees som fornuftig, men bor ved realisering av konseptet verifise-
res. Heller ikke trafikklasten er verifisert, da denne vil oppfaore pd samme méate som egenlast
ogvind i NovaFrame. Det er allerede vist at modellen behandler vertikale laster korrekt.



8 Bruddgrensetilstand (ULS)

I bruddgrensetilstanden skal det pavises at konstruksjonen har tilstrekkelig kapasitet for de
ytre lastene. Tilstanden beskriver grensen hvor ett eller flere element i konstruksjonen ikke
tilfredstiller kravene til kapasitet. Det er flere mater konstruksjonen kan ga i brudd pa:

e Det oppstar flytemekanismer i konstruksjonen
e Materialbrudd som felge av store plastiske deformasjoner

» Tap av likevekt eller knekking av konstruksjonelementer

I Eurokode 2 kontrolleres bruddgrensetilstand opp mot kritiske spenninger for bade betongen
og armeringen. I betongkonstruksjoner er det onskelig med et duktilt brudd i bruddgrense, da
dette vil gi ytre tegn pa kapasitetsoverskridelse for konstruksjonen kollapser. Méten en duk-
til oppforsel sikres pd er vanligvis & armere brua slik at armeringen flyter for betongen gar i
trykkbrudd. Detaljert pavisning av duktilitet for brua er diskutert i kapittel 10. I dette kapitte-
let er konstruksjonen kontrollert for moment-, skjeer- torsjonskapasitet i lengderetningen og

moment- og skjerkapasitet tverretningen.

8.1 Diagrammer i bruddgrensetilstand (ULS)

Alle diagrammer og analyseverdier er hentet fra NovaFrame og vises i dette kapittelet. Forst vi-
ses diagrammer for dimensjonerende lastkombinasjoner med full forspenning i kapittel 8.1.1.
Deretter vises det i kapittel 8.1.2 dimensjonerende lastkombinasjoner hvor kun effektene fra
forspenningens tvangsmoment er tatt med. For skjeer- og torsjonskontrollene i lengderetnin-
gen er henholdsvis figurene 8.2 og 8.4 benyttet. For momentkontrollen i lengderetning er figur
8.5 benyttet. For hvert delkapittel vil det aktuelle diagrammet vises pa nytt, sa de to folgende
kapitlene er derfor tenkt som en total oversikt over bruas lastvirkning. Videre er det valgt &
ikke vise virkningene pa seylene, da disse ikke har betydning for oppgaven. For tverretningen

vises de aktuelle diagrammene i sine respektive kapitler.
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8.1.1 Lastkombinasjon ULS 100 dr, full

-29 641,91 kNm

=TT L%Tf [ mm*w

17 457,47 kNm

k3
o

Figur 8.1: Momentdiagram for lastkombinasjonen ULS 100 ar, full.
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Figur 8.2: Skjcerkraftdiagram for lastkombinasjonen ULS 100 ar, full.

-69 257,64 kN -92 250,83 kN

k3
L

Figur 8.3: Aksialkraftdiagram for lastkombinasjonen ULS 100 dr, full.
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Figur 8.4: Torsjonsmomentdiagram for lastkombinasjonen ULS 100 dr, full.

8.1.2 Lastkombinasjon ULS 100 dr, tvang
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Figur 8.5: Momentdiagram for lastkombinasjonen ULS 100 &r, tvang.
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Figur 8.6: Skjcerkraftdiagram for lastkombinasjonen ULS 100 ar, tvang.



106 KAPITTEL 8. BRUDDGRENSETILSTAND (ULS)
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Figur 8.7: Aksialkraftdiagram for lastkombinasjonen ULS 100 &r, tvang.
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Figur 8.8: Torsjonsmomentdiagram for lastkombinasjonen ULS 100 dar, tvang.



8.2. MOMENTKAPASITET 107
8.2 Momentkapasitet

Momentkapasitet i bruddgrensetilstanden er beregnet etter Betongkonstruksjoner - Beregning
og dimensjonering etter Eurocode 2 av S. 1. Serensen [23, kap. 7]. I lengderetningen er moment-
kapasiteten beregnet ved & bruke MN-diagram og betrakte forspenningen som en ytre last.
Dette kommer av at tverrsnittet har spennarmering i trykksonen. For & bestemme moment-
kapasitet i tverretning er forspenningskraften betraket som indre motstand. Dette er forklart
naermere i kapitlene som folger. For fullstendige beregninger av momentkapasitet henvises til
vedlegg O.

8.2.1 Momentkapasitet i lengderetning

Store deler av spennarmeringen ondulerer i bruas lengderetning, og det er derfor gjort fle-
re kapasitetskontroller for & bestemme bruas momentkapasitet. De opplagte kontrollsnitte-
ne er ved storste feltmoment i felt 2, og sterste stottemoment i akse 3. I tillegg er det gjort
betraktninger av snitt hvor de ondulerende kablene ligger i tverrsnittets tyngdepunkt. Arme-
ringstverrsnittet vil se likt ut, for alle punkter hvor de ondulerende kablene ikke gir kapasi-
tetsbidrag til MN-diagrammet. Det er derfor gjennomfort en kontroll i snitt som gir sterst
moment i underkant, og et som gir storst moment i overkant. Av snittene hvor de ondule-
rende kablene ligger i tyngdepunktet, oppstar storste moment som gir strekk i underkant i
element 280(0.5), og snittet med storste moment som gir strekk i overkant i element 320(0.0).

Snittene som kontrolleres er vist i figur 8.9.

Maks stgttemoment
(element 300, 0.0)

Maks moment i underkant i snitt hvor ondulerende
kabler ligger i tverrsnittets tyngdepunkt
(element 280, 0.5)

T |Maks moment i overkant i snitt hvor ondulerende
kabler ligger i tverrsnittets tyngdepunkt
(element 320, 0.0)

Maks feltmoment
(element 250, 0.5)

e

Figur 8.9: Kontrollsnitt for momentkapasitet.

Kapasitetskontrollene utfores ved & tvinge frem likevekt for fire ulike teyningstilstander, for

deretter & lage et diagram med kombinert aksial- og momentkapasitet, kalt MN-diagram.
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Teyningstilstandene som er benyttet er vist i tabell 8.1. Toyningstilstand 1 gir tverrsnittets
kapasitet ved rent trykk, mens teyningstilstand 2 gir kapasitet nar armeringen flyter samti-
dig som betongen gar i trykkbrudd, kalt balansepunktet. Toyningstilstand 3 og 4 gir kapasitet
ved strekkbrudd i armeringen ved store tgyninger. Disse punktene brukes for a definere hele
MN-diagrammet. Kapasitet over balansepunktet definerer et overarmert tverrsnitt. Kapasitet
lavere enn balansepunktet definere et underarmert tverrsnitt. Et underarmert tverrsnitt vil gi
duktil oppforsel for brudd som felge av at armeringen flyter for betongen gér i trykkbrudd.
Dersom tverrsnittet er overarmert vil et brudd skje umiddelbart som folge av at betongen gar

i trykkbrudd forst. Det er derfor onskelig 8 ha underarmerte tverrsnitt.

Betongens toyningsgrense, €., er satt til 3,5 promille i henhold til tabell 3.1 i Eurokode 2 [16].
Spennarmeringens toyningsgrense er satt lik betongens tgyningsgrense i tilstand 1, lik spenn-
armeringens dimensjonerende strekkfasthet i tilstand 2, og lik vilkérlige store toyninger for
tilstand 3 og 4, slik at MN-diagrammet kan defineres.

Tabell 8.1: Toyningstilstander for a bestemme momentkapasitet.

Teyningstilstand Betongens trykktoyning Armeringens strekktoyning
1) Rent trykk €c1=€Ecu=3,5 %o Ep1 = Ecy = 3,5 %o

2) Balansepunkt €c2=Ecy = 3,5 %o Ep2=Epd =17,3 %o

3) Stor armeringstayning €c3=Ecy=3,5%0 €p,3=5,0 %o

4) Veldig stor armeringstoyning Eca =Ecy=3,5 %o €p,a = 30,0 %o

I beregningene benyttes spennarmeringens resterende toyningskapasiteten, Ae,, og denne
kapasiteten er avhengig av hvor stort spennkrafttapet er. Et storre tap, medforer hoyere res-
terende toyningskapasitet. Den resterende toyningskapasiteten bestemmes ved folgende for-

mel:

!
Aep =€pa—¢€,
€pq er spennarmeringens dimensjonerende flytetoyning og 8;70 er den effektive toyningsdif-
feransen, ogsa kalt forhandsteyningen i spennstalet, se figur 8.10. For 4 bestemme sistnevnte
verdi mé den initielle toyningsdifferansen, £, bestemmes forst. Denne verdien bestemmes
ved & se hvor mye av toyningen fra maksimum oppspenningskraft som gér tapt pa grunn av

de umiddelbare tapene, lase- og friksjonstap:

(1 — €umiddelbare.tap) * O p,max
Ep

Videre skal denne verdien reduseres pa grunn av de tidsavhengige tapene kryp, svinn og rel-
aksasjon:

A€ ap = A€ tidgsavhengige.tap * € po
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Dermed kan den effektive toyningsdifferansen bestemmes, og alle verdiene for 4 beregne den
resterende toyningskapasiteten er kjente.

!
€0 = Epo — AEap

5 — Tp-c |Epcii
Apok N o - T“S 3 /
i - o
_%___?ieM,_mg S it et ____[Z::
- - S A a6
Apux N //‘

Figur 8.10: Toyningstilstand med strekk i underkant.

Ettersom kapasitetskontrollen tar med kapasitetsbidraget fra spennarmeringen, ma de opp-
tredende kreftene hentes fra lastkombinasjonen ULS 100 dr, tvang i NovaFrame. Hvis kreftene
hentes fra ULS 100 dr, full vil bidraget fra spennarmeringen komme med to ganger. Tilherende
aksialkraft hentes fra lastkombinasjonen ULS 100 dr, full. Momentdiagrammet fra lastkombi-
nasjonen ULS 100 dr, tvang er gittifigur 8.11.

,:l‘\\ ]\'\'\ - 45 356,89 kNm
e e R
2 Tl | 4

28 970,34 kNm

k3
L

Figur 8.11: Momentdiagram for lastkombinasjonen ULS 100 dr, tvang.
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Momentkapasitet i felt

For beregningene av momentkapasitet i lengderetning er det valgt & forenkle beregningsmo-
dellen. Armeringen i underkant av tverrsnittet er samlet i tyngdepunktet av armeringen, slik

at det unngas a regne med armering i fire ulike hoyder. Dette er vist for felt i figur 8.12.

23 10 kabler i OK
<e |
N%} L ] ° ~ L J [ L ] ‘ L ] L ] *° [ ] * g
B oo R 8 e
P S S S = ©
g @ [ ] | [ ] %
& [Tolu L] LN ] eeoe L J | [ ] oee0 LN ] L]
2 I
L 16 kabler i UK Totalt 6 kabler langs skra
| felt l'
10 kabler i OK
% N
g 8 3 3
fffffffffff O D
R N 8
; N
22 kabler i UK

Figur 8.12: Beregningsmodell for momentkapasitet i felt.

Beregningene for toyningstilstandene i felt (element 250(0.5) i NovaFrame) gir kapasitetene
gitt i tabell 8.2. Disse verdiene er satt inn i MN-diagrammet og vist i figur 8.13. Ut i fra MN-
diagrammet fremgar det at de opptredende kreftene ligger innenfor kapasitetsomradet og
tverrsnittet har tilstrekkelig kapasitet. De opptredende kreftene ligger ogséd under balanse-
punktet, noe som betyr at tverrsnittet er underarmert i felt. Dette er enskelig siden det gir et

duktilt brudd dersom det opptredende momentet okes.

Tabell 8.2: Kapasiteter for toyningstilstander og opptrende krefter i felt.

Teyningstilstand My [KNm] Ny [kN]
1) Rent trykk 7 856 335378
2) Balansepunkt 53322 148 161
3) Stor armeringstgyning 44 269 81029
4) Veldig stor armeringsteyning 14 094 5357

Opptredende krefter 28970 74 425
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Momentkapasitet i lengderetning i felt

400,000
350,000
300,000

250,000

N [kN]

200,000

150,000

100,000

50,000

0 10,000 20,000 30,000 40,000 50,000 60,000
M [kNm]

=¢=Kapasitet =@=Opptredende

Figur 8.13: MN-diagram for storste moment og tilhorende aksialkraft i felt.

Momentkapasitet over stotte

Det er ogsa gjort en forenkling av beregningsmodellen for snitt over stotte. Armeringen i un-

derkant av tverrsnittet er samlet i tyngdepunktet av armeringen, slik at det unngés & regne

med armering i fire ulike hoyder. Dette er vist for snitt over stotte i figur 8.14.

3 | 22 kableri OK
(\F‘? L] .I\. [ ] LN ] LN ) .‘. L N J LN ) [ ] L ] [ ] L ] g
2 = 3 °
oo( .u‘r)i. — ‘ h ° [
< " of e | ° ©
w n ©
R [Tol [ ] [ ] - L] [ ]
&+ 1
2 4 kabler i UK Totalt 6 kabler langs skra
Over stotte l'
| 22 kabler i OK
<&
o 87 ™™ 8 g8
,,,,,,,,,,, S| < **2*8**********
P - 3
] S o
(523 - ©
10 kabler i UK

Figur 8.14: Beregningsmodell for momentkapasitet over stotte.

Beregningene for teyningstilstandene over stotte (element 300(0.0) i NovaFrame) gir kapasite-

tene gitt i tabell 8.3. Disse verdiene er satt inn i MN-diagrammet og vist i figur 8.15. Momentet
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er, etter pkt. 5.3.2.2(3) i Eurokode 2, satt lik momentverdien ved soylens rand, altsd en halv
meter til hoyre for sgylen i akse 3. Dette gjor at det opptredende momentet reduseres med 8,5
prosent, fra 45357 kNm til 41486 kNm. Ut i fra MN-diagrammet fremgéar det at de opptredende

kreftene ligger innenfor kapasitetslinjen, og at tverrsnittet har tilstrekkelig kapasitet.

De opptredende kreftene ligger under balansepunktet, noe som betyr at tverrsnittet er un-
derarmert. Tverrsnittet vil oppné flyt i armeringen ved brudd, og da er det den resterende
toyningskapasiteten i spennstalet som er avgjerende for kapasiteten. Toyningskapasiteten er
igjen avhengig av spennkrafttapet, som har stor utslagskraft for momentkapasiteten. Kapasi-
teten er altsa sveert folsom for spennkrafttapet.

Tabell 8.3: Kapasiteter for toyningstilstander og opptrende krefter over stotte.

Toyningstilstand Mitptte [KNM]  Nggprre [KN]
1) Rent trykk 10571 335378
2) Balansepunkt 57752 136 453
3) Stor armeringstoyning 40 637 60405
4) Veldig stor armeringstgyning 4 446 -27411
Opptredende krefter 41 486 75432

Momentkapasitet i lengderetning over stgtte

400,000

350,000

300,000

250,000

200,000

N [kN]

150,000

100,000

50,000

0
0 ; 20,000 30,000 40,000 50,000 60,000 70,000
-50,000
M [kNm]

=¢=Kapasitet =@=Opptredende

Figur 8.15: MN-diagram for storste moment og tilhorende aksialkraft over stotte.
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Momentkapasitet hvor de ondulerende kablene ligger i tverrsnittets tyngdepunkt

Det er valgt a kontrollere snitt hvor de ondulerende kablene ligger i tverrsnittets tyngdepunkt-
sakse. Dette er gjort siden disse snittene har minst antall kabler, og far minst kapasitetsbidrag
fra spennarmeringen. Beregningsmodellen som er brukt er vist i figur 8.16, og de opptredende
kreftene er vist i figur 8.17.

3 10 kabler i OK
N\g . o |eo . . ] . . . ® |y
0 < Q 8
~a Qo L .
«© ﬁ 2\ o —& ~ °
3 o[ e L4 S
0 | ©
< 03 ° . E ° .
S
e 4 kabler i UK Totalt 6 kabler langs skra
10 kabler i OK
o~ [ o
E - o
S| o 3
o8 —-— - 3
) 3
b5e)
10 kabler i UK

Figur 8.16: Beregningsmodell for momentkapasitet hvor ondulerende kabler ligger i
tverrsnittets tyngdepunkt.

Strekk i OK:
15024 kNm

Strekk i UK:
8667 kNm

e ]

Figur 8.17: Momentdiagram i NovaFrame for lastkombinasjon ULS 100 dr, tvang.

Kapasitetene fra beregningene er gitt i tabell 8.4 og vist i MN-diagram i figur 8.18. Tverrsnit-
tet har god kapasitet for storste moment som gir strekk i bdde over- og underkant. Ideelt sett
skulle alle snitt langs hele brubanen blitt kontrollert, men dette er en omstendig prosess siden
kapasitetene bestemmes for hand. Ut i fra resultatene i figur 8.18, kan det antas at brua vil ha
tilstrekkelig momentkapasitet over hele brulengden. Den laveste aksialkraften som opptrer i
brua er ca. 70000 kN. Denne aksialkraften gir en tilherende momentkapasitet pa ca. 36 000

kNm for strekk i underkant, og ca. 39000 kNm for strekk i overkant (se hvor minste aksialkraft
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krysser kapasitetskurvene). Det betyr at tverrsnittet med strekk i overkant har en momentka-
pasitet pa 39000 kNm, uten at de ondulerende kablene bidrar. Det samme gjelder for strekk i
underkant med momentkapasiteten pd 36 000 kNm. Det er derfor rimelig & anta tilstrekkelig
momentkapasitet, men at en kontroll med et beregningsprogram er nedvendig for a verifisere

det. Dette blir ikke gjort i denne oppgaven.

Tabell 8.4: Kapasiteter for toyningstilstander, og opptrende krefter, med strekk i over- og
underkant hvor ondulerende kabler ligger i tverrsnittets tyngdepunkt.

Mstrekk, UK Nstrekk, UK Mstrekk,OK Nstrekk,OK

Teyningstilstand [kNm] [kN] [kNm] [kN]

1) Rent trykk -2 242 316 950 2242 316 950
2) Balansepunkt 49416 134 341 55087 142 080
3) Stor armeringstayning 37 849 75548 37991 66 260
4) Veldig stor armeringsteyning 8337 5735 1800 - 21556
Opptredende krefter 8667 70703 15024 75018

Momentkapasitet hvor ondulerende kabler ligger i tverrsnittets tyngdepunkt

350,000
300,000
250,000
200,000
_ 150,000
3
=
2 100,000
o x -
50,000 /
U
-10,000 0 10,000 20,000 30,000 40,000 50,000 60,000
-50,000
M [kNm]
Kapasitet for strekk i overkant =*=Qpptredende krefter for strekk i overkant
=o=Kapasitet for strekk i underkant =@=Opptredende krefter for strekk i underkant

=**Minste aksialkraft i brua

Figur 8.18: MIN-diagram for storste moment og tilhorende aksialkraft hvor ondulerende
kabler ligger i tverrsnittets tyngdepunkt.
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8.2.2 Momentkapasitet i tverretning

Som nevntiinnledningen er momentkapasiteten i tverretning beregnet med forspenning som
indre motstand. Dette skyldes at spennkablene ligger i strekksonen, og at det ikke er spenn-
armering i trykksonen. Tverrsnittet og beregningsmodellen er vist i figur 8.19. Tabell 8.5 for-
klarer de ulike faktorene som inngdr i beregningene. For fullstendige beregninger se vedlegg
O.

\ €

Tverrsnitt & P o
/T\ o
‘ AEp €po
‘ 8l | *88% | (B> ¢ X\ =
0 i e R O N
he]
| Hod] <3\
o

o
Snitt for kontroll av 1000 fea €
momentkapasitet

Figur 8.19: Tverrsnitt i tverretning med forspenningskraft betraktet som indre motstand.

Tabell 8.5: Forklaring til faktorene som inngdr i beregningene.

Faktor Forklaring

b Bruas effektive bredde i trykksonen
d Tverrsnittets effektive hoyde
a Trykksonefaktor
ad  Trykksonehoyde
Agp  Resterende toyningskapasitet i spennarmeringen
Ep Total teyning i spennarmeringen ved brudd
6;)0 Effektiv toyningsdifferanse eller forhandsteyning
Aewp  Reduksjon av toyningsdifferanse pga. friksjon, ldsetap, kryp, svinn og relaksasjon
€po Initiell toyningsdifferanse
€cu  Toyningsgrense for trykk i betong
Ap Spennarmeringsareal i strekksonen
Sp Strekkraft i spennarmeringen
T Betongtrykkresultant
z Indre momentarm

Toyningsgrensen for trykk i betongen, €.y, er satt lik som for lengderetningen, 3,5 %o. Det er
onskelig & oppna et underarmert tverrsnitt, og for & kontrollere dette, beregnes forst den ba-

lanserte trykksonefaktoren, a . Deretter settes betongtrykkresultanten lik strekkraften i spenn-
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armeringen for 4 bestemme det balanserte armeringsarealet, App,. Dette armeringsarealet vil

gi trykkbrudd i betongen samtidig som spennarmeringen flyter.

Ecu Ecu

A, t+ey fva
p %, ~€po+Ecu

ap

Ic=Sp < 08 -fea-ap-b-d=fpa-App

fcd
= Ayp=08-—-
P /;

pd

(Xb-b-d

Hvis armeringsarealet som er lagt inn er mindre enn balansert armeringsareal, er tverrsnittet
underarmert og momentkapasiteten beregnes etter ligning 8.1. Dette er tilfellet for tverrsnittet

i tverretningen.

Mpg=T. z ®8.1)
A
hwor g A
08 foq b-d

og z=(1-04-a)-d

-1 088,66 kNm
MinkiL

Figur 8.20: Momentdiagram for tverretning for lastkombinasjonen 100 dr, tvang.

Brudekket er kontrollert for det kritiske snittet rett over soyle i akse 2 og 3, som vist i figur 8.19.
Det er to spennkabler med tverrsnittsareal pa 1800 mm? per meter, og momentkapasitet med
utnyttelsesgrad er vist i tabell 8.6. Tverrsnittet har tilstrekkelig momentkapasitet.

Tabell 8.6: Bruas momentkapasitet i tverretning.

Mg [KNm]  Mpg [kKNm]  Utnyttelse
1089 3334 32,6 %
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8.3 Skjeerkapasitet

Skjeerkapasiteten i lengderetning er bestemt etter punkt 6.2 i Eurokode 2 for bjelker uten be-
regningsmessig behov for skjeerarmering. Det mé pavises kapasitet i beregningen for a sikre
at konstruksjonen kan ta de opptredende skjeerkreftene uten skjeerarmering. I dette kapittelet
kontrolleres tverrsnittet for skjeerstrekkapasitet og skjertrykkapasitet i bade tverr- og lengde-
retning. Mélet er & bevise at tverrsnittet ikke risser som folge av strekksresultanten i skjeerpa-
kjente omrader. P4 samme mate skal det bevises at betongen har tilstrekkelig trykkapasitet for
skjeerkraftens trykkresultant. For detaljerte beregninger av skjeerkapasitet se vedlegg Q.

8.3.1 Reduksjon av opptredende skjaerkraft

Den opptredende skjeerkraften er hentet fra lastkombinasjonen ULS 100 ar, full. Kombina-
sjonen med full forspenning benyttes fordi forspenningens aksialkraftbidrag mé veere med i
beregningen da denne forer til okt skjerkraftkapasiteten. Se figur 8.21 for skjeerkraftdiagram
fra NovaFrame.

MIFPN

-8 281,09 kN I

'Jllﬁixi'”]—'zf—'ilﬁﬂi]: ‘H-E . t::]:::z:[:fj‘“.*itj~, ",-1;HTLEITTL%;
= S 8044,05kN N .

L MEEN

k3
L

Figur 8.21: Skjeerkraftdiagram i NovaFrame for lastkombinasjon ULS 100 ar, full.

Den dimensjonerende skjerkraften, Vg4, reduseres ved & finne opptredende skjeerkraft i en
avstand d til heyre for opplegget i akse 2. Dette er gjort for & ta hoyde for seyletoppens utbre-
delse som vil gi redusert skjeerkraft ved seyletoppens senterlinje. NovaFrame beregner den
opptredende skjeerkraften etter et teoretisk opplegg i soylens tyngdepunkt, uten 4 ta med
soyleutbredelsen. Dette fremkommer av skjeerkraftdiagrammet fra NovaFrame i figur 8.21.
Det vil si at laster over opplegget, som i praksis vil tas som trykk i seylen, fortsetter & gi skjeer-
bidrag helt til sgylens senterlinje. Dimensjonerende skjarkraft er redusert etter pkt. 6.2.1(8)

for tverrsnitt som hovedsakelig pavirkes av en jevnt fordelt belastning.

Denreduserte opptredende skjerkraften bestemmes ved interpolasjon fra skjerkraftdiagram-
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met i NovaFrame og blir som folger:

Vpg=8281kN = Vg eq=6303kN

8.3.2 Skjeerstrekkapasitet

Beregningen for skjeerstrekkapsitet inkluderer kapasitetsokningen som kommer av trykkspen-
ningene fra spennarmeringen. Dette bidraget kommer med i faktoren o, i beregningen for

skjeerstrekkapasiteteten, Vg, :

NEga
Tep ="y~ <0,2fca

Underkant av tverrsnittet kan fa initierende skrdriss og strekkbrudd ved seylerandene. For-
uten aksialkraften fra forspenningen, vil momentets boyetrykkspenninger gi okt skjeerstrek-
kapasitet i tverrsnittets trykksone. I strekksonen vil momentet gi strekkspenninger som redu-
serer aksialkraften fra forspenning. Ettersom trykkspenningene fra forspenning vil veere stor-
re enn strekkspenningene fra momentet i hele konstruksjonen, vil hele tverrsnittet fortsatt ha
trykkspenninger. Se kapittel 9 for konstruksjonens spenningsanalyse. Med avtagende trykk-
spenninger fra tverrsnittets underkant til overkant, vil skrarissene starte med en vinkel som er
mindre enn 45 grader i forhold til bruas lengdeakse, og std normalt pa hovedstrekkspennin-
gen 0. Dette er vist med Mohrs sirkel i figur 8.22.

A
red T
T
<+
Ox
—t i
—_—
<45°
—> <
X G2 5, oy O c
a) Spenningstilstand b) Mohr’s spenningssirkel

Figur 8.22: Mohrs sirkel [23, Fig. 4.15].

I beregningen etter ligning 8.2 representerer p; armeringsforholdet. Dette bestemmes ved a
se pa forholdet mellom armeringsmengden og det effektive betongarealet, redusert slik at ar-
meringsmengden, Ay, tilsvarer den ubrukte delen av spennarmeringens arbeidsdigragram.
Det effektive betongareal er bestemt ved & multiplisere de umiddelbare tapene med det totale
armeringsarealet i strekksonen. Dette begrenser skjeerkapasiteten i spennstélet til den delen

av spennarmeringen som vil fungere som slakkarmering. Skjaerstrekkapsiteten for opprisset
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tverrsnitt, uten beregningsmessig behov for skjeerarmering, folger av ligning 8.2:

W=

3 1
Vid,c = max((cRd,C e+ (100- pi - for) + Kt -0 (0,35 K2 fLik -ac,,)) by -d

=6676 kN (8.2)

Tverrsnittets kapasitetsutnyttelsen blir som folger:

VEd,red

=94,4%
Rd,c

Den reduserte skjaerkraften er mindre enn kapasiteten og det er ikke behov for skjeerarmering.

8.3.3 Skjeertrykkapasitet

Konstruksjonen ma kontrolleres for skjertrykkapsitet, Vrg max, ved opplegg. Etter figur 8.23
kontrolleres det at betongtrykkspenningen, o, parallelt med rissvinkelen, ikke overstiger be-

tongens skjertrykkapasitet.

skrariss

sl{:‘iriss ,}, GC/ \

b / y l
LA~ A t=V/zb
A forankret X : ;
1/N2

strekkarmering

Figur 8.23: Trykkfelt mellom skrariss [23, Fig. 4.18].

Skjeetrykkapasiteten blir som folger:
Ved,max=0,5-by-d-v- foq=36070 kN

Dette gir folgende utnyttelse:
V
_Edyred _ 17,5%
VRd,max

Ut i fra dette konkluderes med at brua har tilstrekkelig skjeerstrekk- og skjeertrykkapsitet i

lengderetning.
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8.3.4 Skjeerkapasitet i tverretning

Skjeerkapasiteten for tverretningen er beregnet i snittet like under punktlasten fra LM2. Den
dimensjonerende skjeerkraften er 504 kN, som vist i skjerkraftdigrammet i figur 8.24. For
skjeerkraften i tverretning er lastkombinasjonen ULS 100 dr, full benyttet. Av diagrammet frem-
gér det at den dimensjonerende skjeerkraften er storst under hjultrykket fra LM2, og avtar inn
mot sgyleranden. Dette kommer av at spennarmeringen gir motsatt rettet skjeerkraft som fol-

ge av kabelens parabelform.

-437,85 kN .

s T T T T T T T T T T T T T T T T T T o
T o

504,00 kN

Figur 8.24: Skjcerkraftdiagram fra NovaFrame for tverretningen for lastkombinasjon ULS 100
ar, full.

-4758,82 kN

e _ -3820,92kN
W,i,i,i,i,J'.i.J'.i.J.J'.J.J'.J.i.i.i.i.i.ip%g\

Figur 8.25: Aksialkraftdiagram fra NovaFrame for tverretningen for lastkombinasjon ULS 100
ar, full.

Ved starste skjeerkraft, 500 millimeter fra ytterkanten, vil tverrsnittet ha folgende hayde:
hy, maks =800 mm+tana - 500 mm =915 mm

Her er vinkelen mellom horisontalplanet i den skrd flensen 12,53 grader, og kabelens eksentri-
sitet hentes fra NovaFrame. Denne ma vere kjent for & finne den effektive tverrsnittstykkelsen,
d. Ettersom det er sveert sma eksentrisiteter antas en lineeer stigning, og eksentrisiteten blir 8

millimeter i det kritiske snittet, som vist i figur 8.26.

Figur 8.26: Kabelens eksentrisitet i tverretningen.
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Snittet ved soyleranden kontrolleres ikke, siden den opptredende skjeerkraften er mindre i
dette snittet. De ondulerende kablene ligger ogsa hoyere og gir en storre effektiv tverrsnitts-
hoyde, samtidig som at den totale tverrsnittshoyden er storre. Skjerkraftkapasiteten for snittet
hvor LM2 er plassert er etter ligning 8.2 beregnet for opprisset tverrsnitt uten beregningsmes-
sig behov for skjeerarmering. Resultatet av beregningen er gitt i figur 8.7, og viser at konstruk-
sjonen har tilstrekkelig skjeerkapasitet i tverretningen. Det er ikke behov for skjerarmering.

Tabell 8.7: Skjeerkapasitet med utnyttelser for tverretningen.

Kapasitet [kN] Utnyttelse

Opptredende, Vi, 504
Skjaerstrekk, Vi, 524 96,2 %
Skjeertrykk, Vri max 2908 17,3 %




122 KAPITTEL 8. BRUDDGRENSETILSTAND (ULS)

8.4 Torsjonskapasitet

Bruas torsjonskapasitet er beregnet etter punkt 6.3 i Eurokode 2. Opptredende torsjonsmo-
ment er 5801 kNm ved innfestingen til venstre for akse 3, som vist i torsjonsmomentdiagram-
met i figur 8.27. Torsjonskapasiteten bestemmes ved a se om momentkapasiteten for riss og
trykkbrudd er storre enn det opptredende torsjonsmomentet. For detaljerte beregninger av

torsjonskapasitet se vedlegg R.

5790,75 kNm

LR L

S M™M™_5.800,91 kNm

Figur 8.27: Torsjonsmomentdiagram i NovaFrame for lastkombinasjon ULS 100 dr, full.

Den dominerende lasten som gir torsjon er den vertikale trafikklasten LM1 som plasseres
usymmetrisk over de to kjorefeltene. Dette torsjonsmomentet mé tas av sideveis avstivning
ved oppleggene i sayleaksene. Det er benyttet en forenklet metode for & pévise at tverrsnit-
tet har tilstrekkelig torsjonskapasitet. Ved & kun betrakte den rektanguleere delen som utgjor
tverrsnittets steg, kan det konkluderes med at det totale tverrsnittet vil ha tilstrekkelig tor-
sjonskapsitet. Det massive tverrsnittet er omgjort til et ekvivalent hulltverrsnitt ved & se pa

forholdet mellom tverrsnittsareal og tverrsnittets omkrets, se figur 8.28:

A
tef = 70 =516 mm

= 516
'\’\\>
h= 1300

b= 5000

Figur 8.28: Ren torsjon av lukket hulltverrsnitt.
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8.4.1 Risstorsjonsmoment

Tverrsnittet ma kontrolleres for risstorsjonsmoment. Det skal pdvises at tverrsnittet ikke far
riss eller strekkbrudd som folge av torsjonsmomentet. Nar tverrsnittet utsettes for torsjon
oppstar det skjeerspenninger, 7, over snittflaten som vist i figur 8.29. Disse skjerspenningene
vil pd grunn av likevekt gi strekk- og trykkresultanter, o, og o,. Disse spenningene er orientert
45 grader pa skjerspenningene, og o vil gi strekkspenninger som ikke ma overgéd betongens
dimensjonerende strekkfasthet, f.;;. Kapasitetskontroll for riss-torsjonsmomentet beregnes
pa folgende mate:
Trac,c =2 feta* Ak - fer = 5550 kN

Dette gir utnyttelsen:
Tga

=104,5%
Rdc,c

G2 B

Teq

L

Spenninger

Riss 45, /

Figur 8.29: Spenninger og riss ved torsjon [23, Fig. 4.25].

Kontrollen viser at det opptredende torsjonsmomentet er storre enn kapasitet for risstorsjons-
moment. Ettersom store deler av tverrsnittet ikke er tatt med i den forenklede kontrollen, vil
det totale tverrsnittet ha tilstrekkelig kapasitet for torsjonsriss. Det konkluderes derfor med at
riss pd grunn av torsjon ikke oppstar i konstruksjonen. Eurokode stiller videre krav til mini-
mumsarmering nar torsjonskapasiteten for riss er storre enn det dimensjonerende torsjons-
momentet. Det er ikke gnskelig med minimumsarmering i konstruksjonen, og det er diskutert

i kapittel 10 hvordan kravet kan unngas.
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8.4.2 Torsjonskapasitet for trykkbrudd

Resultanten o, vil gi trykkspenninger i betongen som ma kontrolleres opp mot betongens
dimensjonerende trykkfasthet, f.;. Torsjonsmomentkapasiteten for trykkbrudd beregnes pa
folgende mate:

Tra,max =2V~ fea- Ac-tef -sinf - cos6 = 27308 kN

For & kontrollere kapasitet for trykkbrudd som folge av skjerspenninger ma kombinasjonen
av torsjon og skjer kontrolleres fordi begge gir risiko for trykkbrudd pa samme sted. Ettersom
dimensjonerende skjerkraft er i akse 2, er det i kombinasjonen av torsjon og skjeer valgt &
benytte storste torsjon og sterste skjeer, selvom de ikke opptrer samme plass. Dette gir en
konservativ kapasitetskontroll, og utnyttelsen blir som folger:

T v,
Ed | _TEd _ 409

TRd,max VRd,max

Tverrsnittet har god kapasitet for kombinasjon av trykkspenninger fra torsjon og skjer. Det

konkluderes derfor med at tverrsnittet har tilstrekkelig kapasitet for torsjon.

8.5 Oppspenningstilstanden

Ved utformingen av oppgaven ble det i samrad med veiledere fastslétt at det i forste omgang
var interessant a finne ut om konseptet kunne realiseres for dimensjonerende laster over kon-
struksjonens brukstid. Oppspenningstilstanden er derfor ikke kontrollert utover krav til trykk-
spenninger i konstruksjonen ved oppspenning, se kapittel 9.3.

Konseptet vil medfore storre krefter fra forspenning enn for vanlige bruer med bade spennar-
mering og slakkarmering. Det er imidlertid en rekke tiltak som kan gjores for & sikre at kon-
struksjonen har kapasitet ogsa i oppspenningstilstanden. Trykkapasiteten kan okes ved & ut-
sette oppspenningen til betongen har fatt tilstrekkelig fasthet. Et annet alternativ er & spenne
opp et tilstrekkelig antall kabler for a sikre kapasitet for bruoverdekningens egenvekt. Deretter
kan de resterende kablene spennes opp nar slitelag, kantdragere, rekkverk og laster fra trafikk
tilfores. Det konkluderes p& bakgrunn av dette at konseptet vil kunne tilpasses til a sikre ka-

pasitet ogsé i oppspenningstilstanden.
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8.6 Oppsummering

Bruddgrensetilstanden er kontrollert etter kravene i kapittel 6 i Eurokode 2. Under folger det
tabeller med en oversikt over kapasitetskontrollene som er giennomfert for bade lengde- og
tverretning. I tabell 8.8 er det referert til MN-diagrammene for momentkapasiteten. Moment-
kapasiteten er tilfredsstillende bade over stotte og i felt, samt i de kritiske punktene hvor de
ondulerende kablene ligger i tverrsnittets tyngdepunkt.

Tabell 8.8: Oversikt over kapasitskontrollene for lengderetning.

Opptredende Kapasitet Utnyttelse

Momentkapasitet [kKNm]

Over stotte 41 486 Se MN-diagram i figur 8.15

I felt 28970 Se MN-diagram i figur 8.13

Kritisk snitt strekk OK 15 024 Se MN-diagram i figur 8.18

Kritisk snitt strekk UK 8 667 Se MN-diagram i figur 8.18
Skjeerkapasitet [kN]

Skjeerstrekk u/behov for skjerarmering 6 303 6676 94,4 %

Skjeertrykk 6303 36 070 17,5 %
Torsjonskapasitet [kKNm]

Trykkbrudd 5801 27 308 21,2 %

Risstorsjonsmoment 5801 5550 104,5 %

Kombinasjon skjeer og torsjon 44,2 %

Tabell 8.9: Oversikt over kapasitskontrollene for tverretning.

Opptredende Kapasitet Utnyttelse

Momentkapasitet [kKNm]
Ved saylerand 1089 3334 32,6 %
Skjeerkapasitet [kN]
Skjeerstrekk under trafikklast 504 524 96,2 %
Skjeertrykk under trafikklast 504 2908 17,3 %

Ut i fra tabellene fremgar det at tverrsnittet har tilstrekkelig kapasitet i bruddgrensetilstand,
bortsett fra kapasitet for risstorsjonsmomentet. I denne beregningene er det gjort en forenk-
ling som bare tar med stegets bidrag til torsjonskapasiteten. Siden overskridelsen er kun 4,5
prosent, vil tverrsnittet ha tilstrekkelig kapasitet dersom hele benyttes.
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9  Bruksgrensetilstand (SLS)

Bruksgrensetilstander kontrolleres etter kapittel 7 i Eurokode 2 [16]. Det skal pavises at kon-
truksjonen tilfredsstiller krav til bruk, formal og bestandighet gjennom hele sin brukstid [23].
I bruksgrenstilstanden skal folgende krav kontrolleres:

* Spenningsbegrensning
* Rissviddebegrensning

* Nedbgyningsbegrensning

9.1 Stadium I og stadium II

Betongtverrsnittet kan ha to ulike tilstander i bruksgrense, stadium I og stadium II. 1 stadium I
forblir betongen urisset fordi strekkspenningene er mindre enn betongens strekkfasthet. Der-
som det pdavises at strekkspenningene blir betydelige og overgar betongens strekkfasthet vil
riss oppsté og tverrsnittet ma beregnes i stadium II. Begge tilstandene har linezere egenska-

per.

I stadium I har betongtverrsnittet bade trykk- og strekkapasitet, og hele tverrsnittsheyden bi-
drar til tverrsnittets stivhet. I stadium Il risser betongen i strekksonen, og strekksonen vil vaere
spenningsles. For spennarmerte tverrsnitt, pdkjent av bade moment og aksialkraft, vil stivhe-
ten kun fa bidrag fra trykksonen i stadium II. Det vil si at stivheten i stadium II er lavere enn i
stadium I [23, kap 5.2.4].

Ettersom brukonseptet skal gi okt bestandighet, er mélet & benytte spennarmeringen slik at
den motvirker strekkspenningene som oppstar pa grunn av ytre last, og samtidig forhindrer
rissdannelse. Riss vil fore til at reell overdekning reduseres og dermed oke risikoen for klorid-
indusert korrosjon. Spennarmeringen skal derfor fore til at strekkspenningene ikke overskri-
der betongens bayestrekkfasthet, f.;,, badde i tverrsnittets over- og underkant. Bakgrunnen
for at det er valgt betongens bayestrekkfasthet, og ikke aksialstrekkfasthet, er at aksialkreftene
fra trafikk og vindlast er smé& sammenlignet med beoyestrekkspenningene fra egenvekt og ver-
tikal nyttelast. For & sikre krav til bestandighet for konseptet, kan ikke riss forekomme. Det er

derfor bare gjort beregninger i stadium I for brukonstruksjonen i denne oppgaven.

127
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9.2 Diagrammer i bruksgrensetilstand (SLS)

Alle diagrammer og analyseverdier er hentet fra NovaFrame og vises i dette kapittelet. Det
er kun diagrammene fra full forspenning som tas med. Forst vises diagrammene for karak-
teristsk lastkombinasjon, deretter ofte forekommende lastkombinasjon og til slutt tilneermet
permanent lastkombinasjon. Det er valgt & ikke vise virkningene pa seylene, da disse ikke har
betydning for oppgaven. For tverretningen vises de aktuelle diagrammene i sine respektive
kapitler.

9.2.1 Lastkombinasjon SLS karakteristisk 100 ar, full

\' o -19 227,23 kNm

s M B A A Jj

12 871,26 kNm

k3
L

Figur 9.1: Momentdiagram for lastkombinasjonen SLS karakteristisk 100 ar, full.

~6614,85kN v

DI]::I:: ;‘Erjfjjjt]\.‘ N e S I I S —— — 3‘\ : ""'J':_Z:LEZEII::IIT:I::_—Q;

* % yaen  6352,70 kN 1

k3
L

Figur 9.2: Skjcerkraftdiagram for lastkombinasjonen SLS karakteristisk 100 ar, full.
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-77 653,97 kN - 83 822,42 kN

T I T I T I T TR ITIIIIT]

= 1 T b

k3
L

Figur 9.3: Normalkraftdiagram for lastkombinasjonen SLS karakteristisk 100 ar, full.

4 259,30 kNm
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Hﬂﬁjﬂ JIT ATTTT MHUT ik

S 4266,66 KNm

2
k3

Figur 9.4: Torsjonsmomentdiagram for lastkombinasjonen SLS karakteristisk 100 dr, full.

9.2.2 Lastkombinasjon SLS ofte forekommende 100 dr, full

ML

-14 294,75 kNm

s s NS II\‘Q:EDN { T Iy

Figur 9.5: Momentdiagram for lastkombinasjonen SLS ofte forekommende 100 dr, full.
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-5721,06 kN

MinPN

- W
"

~ }:zj::::llf.:?:::l::::t:ﬂjfl:; e "f\‘\tj:jzij:m:.::—]:‘:gjjjjzt 4

e 601531 kN

Figur 9.6: Skjcerkraftdiagram for lastkombinasjonen SLS ofte forekommende 100 ar, full.

-78 327,76 kN - 83 760,03 kN

A NRRRNEN

T I T T T T L

2

Figur 9.7: Normalkraftdiagram for lastkombinasjonen SLS ofte forekommende 100 dr; full.

2 867,53 kNm

LT

M2 872,10 kNm

Figur 9.8: Torsjonsmomentdiagram for lastkombinasjonen SLS ofte forekommende 100 dr,

full.
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9.2.3 Lastkombinasjon SLS tilncermet permanent 100 ar, full

9 880,57 kNm

Figur 9.9: Momentdiagram for lastkombinasjonen SLS tilncermet permanent 100 dr, full.

-5428,22kN e

-

éiézr;milﬁ::pﬂ:t;q - t:::}f:rj:.:—};;‘:?ltj:::;t::l—_i:::i:’.::{“‘. ANy

¥ } veew 5721,91 kN \ 2

Figur 9.10: Skjeerkraftdiagram for lastkombinasjonen SLS tilncermet permanent 100 ar, full.

- 78 407,03 kN -83 730,10 kN
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Figur 9.11: Normalkraftdiagram for lastkombinasjonen SLS tilncermet permanent 100 dr, full.
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2 048,24 kNm

ARazssst; N RR s s i e i

M -2 051,50 kNm

k4
e

Figur 9.12: Torsjonsmomentdiagram for lastkombinasjonen SLS tilneermet permanent 100 dr,

full.

9.3 Spenningsbegrensning

Det stilles krav til begrensning av trykkspenningene i betongen etter pkt. 7.2 i Eurokode 2 [16].
Kravene er utarbeidet for 8 unngd langsgaende riss, dannelse av mikroriss eller store krypde-
formasjoner i konstruksjonen. Trykkspenningene i brua ma ikke overstige verdien av beton-
gens karakteristiske trykkfasthet multiplisert med en faktor, k. Lastkombinasjonene som skal
kontrolleres mot kritisk verdi for trykkfasthet i bruksgrensetilstand er karakteristisk og tilncer-
met permanent. Spenningene i konstruksjonen skal ikke overgd betongens strekkfasthet, f;;,

for karakteristisk, ofte forekommende og tilneermet permanent lastkombinasjon.

Det stilles ogsa krav til spenningsbegrensning for spennkablene, og det skal pavises at mid-
delverdien av spenningen i hver kabel ikke overskrider kritisk verdi i henhold til pkt. 7.2(5).

Kravene til spenningsbegrensning er i denne oppgaven kontrollert ved 4 sammenligne hdnd-
beregning i to punkter langs bruas lengderetning, med verdier fra listemenyen concrete stres-
ses i NovaFrame. Dette er gjort for a verifisere at NovaFrame beregner spenningene riktig.
Ideelt sett er det onskelig & oppna trykkspenninger i hele konstruksjonen, og det er derfor
interessant & se spenningsforlgpet langs hele brulengden. NovaFrame er i den anledning et
effektivt verktgy, sammenlignet med hdndberegninger.

Héandberegning for verifikasjon av spenninger i NovaFrame

Punktene som er kontrollert for hdnd er i snittet med storste moment i overkant i akse 3, og
i snitt med storste moment i underkant i felt 2. Det er beregnet et transponert tverrsnitt som
omgjor spennarmeringen til et ekvivalent betongareal, A; [23, kap. 6.2]. Dette forer til at tverr-

snittets tyngdepunkt vil flytte seg oppover over statte og nedover i felt, med avstanden y;. I
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figur 9.13 vises beregningsmodellen som er benyttet. Tyngdepunktet for det rene betongtverr-
snittet er definert som ¢pb, mens det nye, hvor spennarmeringen er inkludert som et ekviva-
lent betongareal, er definert som tp. Avstanden mellom disse tyngdepunktene er definert som

¥:. Videre er y avstanden fra ¢pb, definert som positiv nedover.

0, (trykk)
I x’“ P—b
Ap-OK o° 0 N
- S 4“7‘*4”*‘4%i7‘*7‘ |-/ —tpb
s [ =ES 12 < f
Ap.UK I
. & —
i Pu Z
Tverrsnitt Oppspenningskraft Krefter i tpb O, (strekk?)

Figur 9.13: Beregningsmodell for spenninger i tverrsnittet.

For strekk i underkant blir formelen for det transformerte tverrsnittsarealet, som folger, hvor
n er forholdet mellom stalets og betongens elastitetsmodul:

Ar=Ac+(n—-1)- (Ap,uk “Cuk — Ap,ok “€ok)

Ved & sette opp en momentlikevekt kan y; bestemmes:

n-1)- (Ap,uk cCuk — Ap,ok *€ok
Ve =
Ay)

Naér tverrsnittets tyngdepunkt endres vil ogsa arealtreghetsmomentet endres. Beregningen av
det nye arealtreghetsmomentet blir som folger for strekk i underkant, hvor I, er det rene be-
tongtverrsnittets arealtreghetsmoment:

I, = Ix"‘Ac'y%"'(T]_ 1)'Ap,uk'(euk+yr)2+Ap,ok'(eok+yt)2

For & bestemme spenningene benyttes elastitetsteorien for det transponerte tverrsnittet:

N M 9.1)
o=—+— .
Ar I Y

I spennningsformelen er N opptredende aksialkraft og hentes fra lastkombinasjonene med

full virkning av spennarmeringen. Momentet, M;, som virker i det nye tyngdepunktet, p, blir
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som folger, hvor M er storste opptredende moment i samme lastkombinasjon:

Mt:M—N'y[

Spenningsberegning ved bruk av concrete stresses i NovaFrame

Etter samtale med Lars Narvestad i Aas Jakobsen er det kjent at NovaFrame ikke benytter
transponert tverrsnitt i spenningsberegningene. NovaFrame beregner spenningene pa van-

lig méte etter elastitetsteorien, som vist i ligningen under:

Ngqg  MEgg
+ y
Ac Iy

ONF =

Det ma benyttes lastkombinasjoner som kun tar med tvangskrefter for a fa ut korrekte spen-
ninger i NovaFrame. Dette kommer av at spenningsberegningen under concrete stresses tar
med bidraget fra primermomentet automatisk. Hvis lastkombinasjoner legges inn med full
forspenning vil primeereffekten komme med to ganger. Handberegningen i vedlegg F, som
er gjort for karakteristisk lastkombinasjon, er sammenlignet med verdiene fra NovaFrame i
tabell 9.1. Tabellen viser at NovaFrame i alle tilfeller gir noe storre trykkspenninger enn hand-
beregningen, noe som vil veere konservativt. Dette forer til at strekkspenningene i NovaFrame
blir lavere enn hdndberegningene. NovaFrame beregner altsa konservativt med hensyn pa
trykkspenninger, men ikke for strekkspenningene. Ut i fra tabellen fremgar det at den stors-
te differansen mellom handberegning og beregning i NovaFrame er 0,7 MPa. Ved kontroll av
strekkspenninger ma tverrsnittet derfor, i veerste fall, tale et tillegg pa 0,7 MPa.

Snittene som er kontrollert for hand har sterst armeringsareal i henholdvis overkant og un-
derkant. Det betyr at det er i disse snittene forskjellen for armeringsareal, mellom overkant og
underkant, vil veere storst. Derfor vil disse snittene gi den storste verdien for y; som kan opp-
std i bruas lengderetning. Det er y; som er avgjorende for forskjellen mellom beregningene i
NovaFrame og hdndberegningene. Det vil si at alle andre transponerte snitt langs brubanen

vil ha en lavere verdi for y; enn de kontrollerte snittene, og dermed fa lavere differanse.

Med bakgrunn i dette konkluderes det med at spenningene hentet fra NovaFrame kan benyt-

tes, men strekkspenningene ma tdle et tillegg pa 0,7 MPa, uten a overstige kritisk verdi.
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Tabell 9.1: Sammenligning av spenninger fra hdndberegning og NovaFrame.

NovaFrame Handberegning Differanse

Felt 1 Overkant -12,1 MPa -11,5MPa 0,6 MPa
Underkant - 1,8 MPa - 1,5 MPa 0,3 MPa

Over stotteiakse3 Overkant 0,6 MPa 0,7 MPa -0,1 MPa
Underkant -16,9 MPa - 16,2 MPa 0,7 MPa

9.4 Rissviddebegrensning

Det stilles krav til begrensning av rissvidde, w,y, etter pkt. 7.3 i Eurokode 2. Riss er et resultat
av ytre belastning, og skal begrenses slik at konstruksjonens funksjon eller bestandighet ikke
skades eller gir et uakseptabelt utseende. Riss kan ogsé oppsta pd grunn av plastisk svinn eller
kjemiske reaksjoner inne i betongen, som for eksempel alkalireaksjoner. Sistnevnte ma tas
heyde for i utarbeidelsen av betongresepten, mens effektene av foerstnevnte begrenses ved a

redusere strekkspenningene som oppstéar i konstruksjonen.

Tabell 9.2 gir konstruksjonens rissviddekrav. Disse kravene er utarbeidet av bestandighets-
messige arsaker og er avhengig av miljoet konstruksjonen stér i. Rissvidde er et mal pa hvor
dypt rissene vil gd inn i betongkonstruksjonen. Riss gjor at avstanden fra spennarmeringen til

ytre miljopavirkninger reduseres, og dermed oker risikoen for korrosjon i disse omradene.

Tabell 9.2: Rissviddekrav [16, Tab. NA.7.1N].

Eksponeringsklasse Forspente konstruksjonsdeler med spenn-

armering med kontinuerlig samvirke

Lastkombinasjon Grenseverdi

XD1 Ofte forekommende 0,20k,
Tilneermet permanent  Trykkavlastning

I lastkombinasjonen ofte forekommende stilles det krav til trykkavlastning. Trykkavlastning
betyr at hele kabelrgret pluss avstanden Acg,, skal ligge i trykksonen, som vist i figur 9.14 [16,
Tab. NA.7.1N]. Etter samtale med Lars Narvestad i Aas Jakobsen er det kjent at NovaFrame
var utviklet for analyser av spennarmerte jernbanebruer hvor formaélet var nettopp a lage et
verktoy som raskt kunne pdvise trykkavlastning over hele spennet. Ettersom dette konsep-
tet ogsa stiller strenge krav til reduksjon av strekkspenninger, er programmet sveert egnet til

beregning av spenningsbildet i brua. Ogsa for rissviddebegrensning er listemenyen concrete
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stresses benyttet. Dette har vert et helt avgjorende i designprosessen for a fa en oversikt over
hvor strekkspenninger kan bli problematisk.

@

Figur 9.14: Avstandskrav til trykkavlastning ved strekk i overkant.

Acdev

Rissene i lengderetningen vil oppstd normalt pa lengderetningen i omrddene med storste
strekkspenninger. Dette gir riss i underkant i felt og i overkant ved stotte. Brua er i ekspo-
neringsklasse XD1 i bade under- og overside av bruspennet. Med likt eksponeringskrav for
begge sidene, folger samme overdekningskrav og lik k.. Kraven til rissviddebegrensning etter
tabell 9.2 blir som folger:

Ofte forekommende lastkombinasjon: w4 = 0,20k,

Tilneermet permanent lastkombinasjon: w;,,x = trykkavlastning

Faktorene k. tar hgyde for virkningen av storre overdekning enn kravet til ¢;,;n,qur, 08 be-

stemmes etter folgende ligning [16, pkt. NA.7.3.1]:

C
ko=—22" <13

Cmin,dur
Da brukonseptet hverken har beregningsmessig slakkarmering eller minimumsarmering til
begrense storrelsen pé eventuelle riss, er kabelfgringen valgt slik at den skal gi til trykkspen-
ninger i hele konstruksjonen. Det vil i prinsippet si at hele konstruksjonene skal ha trykkav-
lastning til tverrsnittsrandene i bade over- og underkant, noe som eliminerer rissforekomst. I
kontrollen vil spenningene sammenlignes mot kritisk verdi, f.;, da det er strekkspenninger

over denne verdien som gir riss.

I delkapitlene som folger, vises diagrammer med de ulike spenningskontrollene over hele
brua, for lastkombinasjonene karakteristisk, ofte forekommende og tilncermet permanent.
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9.4.1 Karakteristisk lastkombinasjon

I henhold til pkt. 7.2(2) i Eurokode 2, skal den starste trykkspenningen, o, ikke overskride den
kritiske verdien, k; f.\ for karakteristisk lastkombinasjon [16]. For a forhindre riss skal storste
strekkspenning, o, ikke overskride betongens bayestrekkfasthet, f.;,.

O ¢ kar < k1 for = 0,6 -45 MPa =27 MPa

O tkar < ferm = 3,8 MPa

Itillegg er trykkspenningene i oppspenningstilstanden kontrollert etter pkt. 5.10.2.2(5). Trykk-
fastheten ved oppspenning etter syv dogn er 33,3 MPa, og det skal pdvises at spenningene
begrenses etter folgende krav:

Oc¢kar = ki fex(t) =0,6- fox(7) =20 MPa

Spenningen er hentet fra NovaFrame og er vist i figurene under for hele brulengden. Figur
9.15 viser storste og minste spenning i overkant, figur 9.16 viser storste og minste spenning i
underkant og figur 9.17 viser trykkspenninger i overkant og underkant ved oppspenning. De
rette linjene viser grenseverdiene.

Spenninger i OK for lastkombinasjon karakteristisk

4
2 . X |
-i tﬁﬁﬂ%ﬁﬁﬁ—mﬁl 8
. / ~— / ~_
§ 8 — el A\ ~~ \ L —
20 >~ SN Y, —
e —
£ -12 ~—
c
S -14
&-16
-18
-20
-22
-24
-26
-28 Lengde [m]
==Maksimum spenning OK ==Minimum spenning OK

Grenseverdi for strekkspenning===Grenseverdi for trykkspenning

Figur 9.15: Spenninger i overkant av tverrsnitt for karakteristisk lastkombinasjon.
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Spenninger i UK for lastkombinasjon karakteristisk

Spenning [MPa]
58
7
\(
g

~
\(

Lengde [m]
==Maksimum spenning UK ==Minimum spenning UK

Grenseverdi for strekkspenning===Grenseverdi for trykkspenning

Figur 9.16: Spenninger i underkant av tverrsnitt for karakteristisk lastkombinasjon.

Spenninger ved oppspenning (trykkfasthet: 33,3 MPa)
0 T T T T T T T T T T T T T

") 0 6 12 18 24 30 36 42 48 54 60 66 72

Spenning [MPa]
_
o

14 -
-16 -
18 -

78

: s<><>)(><><><>)(><>—

Lengde [m]

==Maksimum trykkspenning OK  ==Grenseverdi for trykkspenning  ==Maksimum trykkspenning UK

Figur 9.17: Trykkspenninger ved oppspenning med trykkfasthet 33,3 MPa etter syv dogn.

Ut fra diagrammene for karakteristisk lastkombinasjon fremgér det at spenningene i bade

over- og underkant, langs hele brua, tilfredsstiller kravene til spenningsbegrensning. Det opp-

star derfor ikke riss i lengderetningen. Ogsa for oppspenningstilstanden er trykkspenningene

godt innenfor grenseverdiene. Storste trykkspenning i overkant og sterste strekkspenning i

underkant ligger i andre snitt enn de kontrollerte snittene for maks moment. Dette er en av

utfordringene med & konstruere en bru med mange ondulerende kabler. Det er enskelig med

storst mulig effekt fra primeermomentet, derfor ma det veere flere kabler i strekksonen enn i
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trykksonen. En konsekvens av dette er at omrader hvor de ondulerende kablene ligger i tverr-
snittets tyngdepunkt, og dermed ikke gir bidrag til primermoment, ogsa far store spenninger.
Spenningene er likevel innenfor de kritiske verdiene og taler en gkning pa 0,7 MPa, for kor-
reksjon pa grunn av transponert tverrsnitt, som nevnt i kapittel 9.3. Det er ingen rissviddekrav
for karakteristisk lastkombinasjon.

9.4.2 Ofte forekommende lastkombinasjon

For ofte forekommende lastkombinasjon er det ingen krav til begrensning av trykkspenninger.

For begrensning av strekkspenninger gjelder samme krav som for de andre kombinasjonene:
O rofte = fetm =3,8 MPa

Figur 9.18 viser storste og minste spenning i overkant, og figur 9.19 viser storste og minste
spenning i underkant.

Spenninger i OK for lastkombinasjon ofte forekommende

Spenning [MPa]

Lengde [m]

=M aksimum spenning OK ==Minimum spenning OK

Grenseverdi for strekkspenning===Grenseverdi for trykkspenning

Figur 9.18: Spenninger i overkant av tverrsnitt for ofte forekommende lastkombinasjon.
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Spenninger i UK for lastkombinasjon ofte forekommende

Spenning [MPa]

Lengde [m]

==Maksimum spenning UK ==Minimum spenning UK

Grenseverdi for strekkspenning==Grenseverdi for trykkspenning

Figur 9.19: Spenninger i underkant av tverrsnitt for ofte forekommende lastkombinasjon.

Ut fra diagrammene for ofte forekommende lastkombinasjon fremgar det at spenningene i
bade over- og underkant langs hele brua er under grenseverdien som gir riss. Det pavises
trykkspenninger langs hele brua, og det fremgar at det ved en spenningseokning pa 0,7MPa
ikke vil fore til at konstruksjonen risser opp. Siden det er trykk i hele konstruksjonen for denne

lastkombinasjonen er rissviddekravet, 0,20k,, tilfredsstilt.

9.4.3 Tilneermet permanent lastkombinasjon

Ettersom det er antatt lineeer kryptoyning i beregningen av kryp i kapittel 4.3.1, ma det kon-
trolleres at spenningene i betongen for tilnaeermet permanente lastkombinasjon ikke overskri-
der kritisk verdi, k, f.. I tillegg mé strekkspenningene veere lavere enn bgyestrekkfastheten,

fetm:
O-C’perm < 0,45fck = 20,3 MPa

Ot,perm = fetm =3,8 MPa

Figur 9.20 viser storste og minste spenning i overkant, og figur 9.21 viser stgrste og minste

spenning i underkant.
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Spenninger i OK for lastkombinasjon tilnaermet permanent
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Spenning [MPa]

Lengde [m]

==Maksimum spenning OK ==Minimum spenning OK

—=Grenseverdi for strekkspenning===Grenseverdi for trykkspenning

Figur 9.20: Spenninger i overkant av tverrsnitt for tilncermet permanent lastkombinasjon.

Spenninger i UK for lastkombinasjon tilnaermet permanent

Spenning [MPa]
N
N
«
\
\‘

Lengde [m]

==Maksimum spenning UK ==Minimum spenning UK

==Grenseverdi for strekkspenning===Grenseverdi for trykkspenning

Figur 9.21: Spenninger i underkant av tverrsnitt for tilneermet permanent lastkombinasjon.

Ut fra diagrammene for tilneermet lastkombinasjon fremgéar det at spenningene i bédde over-
og underkant langs hele brua er under kravet som gir riss. Det fremgar ogsa at det kapasitet
for spenningsekning pd 0,7 MPa, uten at det oppstar riss. Det er trykk i hele konstruksjonen
for denne lastkombinasjonen, og dermed er kravet til trykkavlastning tilfredsstilt.
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9.4.4 Spenningsbegrensning i spennarmering

For spennarmeringen ma det pavises at middelverdien av spenningen i hver kabel ikke over-
skrider kritisk verdi i henhold til pkt. 7.2(5) for karakteristisk lastkombinasjon:

Spenningsdiagrammet for karakteristisk lastkombinasjonen er vist i figur 9.22, og viser at
spennarmeringen ligger i trykksonen. Det betyr at strekkspenningen i spennkabelen ikke okes
pa grunn av ytre belastning. Den midlere strekkspenningen i spennkabelen kan derfor settes
til oppspenningskraften etter umiddelbare tap. Fra tabell 5.5 hentes det laveste midlere tapet
for 1ase- og friksjonstap, som er 6,3 prosent. Dette gir folgende midlere spenning i spennkab-
lene:

O mid = 0pPmax-(1—0,063) =1368 MPa

Kravet til den midlere spenningen i spennkablene er oppfylt.

o, = 0,62 MPa

AT -

o, = 16,86 MPa

Figur 9.22: Spenningsdiagram for storste strekkspenning i karakteristisk lastkombinasjon.

9.4.5 Oppsummering spennings- ogrissviddebegrensning i lengderetning

Det eridette kapittelet vist at krav til spennings- og rissviddebegrensning er oppfylt for lengde-
retningen i bruksgrensetilstand. Konstruksjonen vil ikke fa riss, hverken som folge av trykk-
spenninger, eller strekkspenninger. Dette gir sveert gode forutsetninger for en bestandig kon-
struksjon. Karakteristisk lastkombinasjon er den eneste lastkombinasjonen som gir strekk-
spenninger, men at spenningene er lavere enn kravet som gir riss. Dette gir alikevel behov for

minimumsarmering, og vil bli diskutert i kapittel 10.
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9.4.6 Spennings- og rissviddeberensning for tverretning

For tverretningen er det gjort tilsvarende spenningskontroller som for lengderetning. Etter-
som spenningene i NovaFrame er verifisert med handberegning i lengderetningen er det ikke

gjennomfort en slik kontroll for tverretningen.

I pkt. 7.7.2 i Handbok N400 heter det at krav til trykkavlastning bare gjelder for spennarmerin-
gen ilengderetning, og for slakkarmerte bruer vil det derfor ikke veere krav til trykkavlastning
i tverretning. Det er imidlertid sveert viktig & unnga riss som folge av store strekkspenninger i
tverretningen. Dette er fordi rissene som oppstér i overkant av den utkragede delen av brudek-
ket, ved saylene, vil ga parallelt med bruas lengderetning. Det vil si at rissene som oppstar pa
grunn av ytre belasting pa flensen, gar parallelt med spennarmeringen ilengderetningen, som

vistifigur 9.23. Dette reduserer overdekningen til spennarmeringen i lengderetningen over et

fmiant
o ® @ e

Figur 9.23: Langsgdende riss som folge av last pa flens i tverretning.

mye storre omrade enn de tverrgdende rissene. Rissene i overkant vil i tillegg gi storre risiko
for korrosjon pd grunn av klorider fra vegsalt. P4 bakgrunn av dette, og at brua har spennar-
mering i tverretningen, kontrolleres strekkspenninger i over- og underkant av tverrsnittet. For
tverretningen kontrolleres bare lastkombinasjonen karakteristisk, da denne gir storste strekk-
og trykkspenninger.
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Spenninger for utkragende del for lastkombinasjon karakteristisk

Lengde [m]
===Maksimum spenning OK ==Minimum spenning UK

—==Grenseverdi for strekkspenning===Grenseverdi for trykkspenning

Figur 9.24: Spenninger langs utkraget del i tverretning for karakteristisk lastkombinasjon.

Figur 9.24 viser spenningene i bade over- og underkant langs den utkragede delen av tverret-
ningen. Det fremgar at spenningene er godt innenfor grenseverdiene og at det vil vere trykk-
spenninger langs hele den utkragede delen. Det konkluderes derfor med at tverretningen har
tilstrekkelig kapasitet for & unnga riss.
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9.5 Nedbeyningsbegrensning

Det stilles krav til deformasjon av brukonstruksjonens brubane etter Hindbok N400, og den
skal ikke ha storre nedbeyning enn L/350, hvor L er lengden av det betraktede spennet [18,
pkt. 3.6.1]. Nedbeyningskravene for de ulike feltene er gitt i tabell 9.3, og med nedbeyning
menes det deformasjon i bade positiv og negativ retning. Dette kravet bygger pa funksjonali-
tet, brukerens folelse av at konstruksjonen er sikker, og estetiske hensyn. Store nedbeyninger
kan eksempelvis fore til vannansamlinger pd brudekket eller at billister fgler usikkerhet rundt

bruas baerevne.

Tabell 9.3: Bruas nedbgyningskrav.

Spenn Lengde Nedbeyningskrav

Felt 1 24 m < 69 mm
Felt 2 30m < 86 mm
Felt 3 24m <69 mm

Kravet skal utfores for trafikklast alene, med karakteristisk verdi. Nedbeyning pa grunn av
permanente laster og langtidseffekter, skal kompenseres for med overhgyde med lastkom-
binasjonen tilncermet permanent. Det er i denne oppgaven valgt 4 gjore en forenklet kontroll
i NovaFrame for a se hvordan deformasjonene er etter 100 ar.

For 4 kontrollere deformasjonen er det laget en ordinary load combinationi NovaFrame. Grun-
nen til dette er at NovaFrame ikke beregner forskyvninger og rotasjoner for lastkombinasjone-
ne i sorted combination lines. Dette kommer av at programmet da ma lagre en enorm mengde
data, som i de aller fleste punkter langs bruas lengde ansees som uviktige. Deformasjoner fra
NovaFrame bestemmes ved & lage et lasttilfelle, i stedet for en lastkombinasjon, for den last-
kombinasjonen som skal betraktes.

I denne kontrollen er det valgt & betrakte lastkombinasjonen SLS, 100 dr full, hvor bade primeer-
og tvangsmomentet er med, for deretter & finne storste moment i hvert felt. Ved 4 lese ut hvilke
laster som inngér i kombinasjonen i menyen combination tracer, kan den gjenskapes som en
samling av enkeltlaster i ordinary load combination. Det er ogsé viktig & finne plasseringen av
dimensjonerende trafikklast for dette tilfellet, da virkelengden pa den jevnt fordelte lasten og
plasseringen av den doble aksellasten ma veere kjent nar det skal legges inn manuelt. Dette
finnes i menyen plot traffic position. Etter & ha lest ut plasseringen av de dimensjonerende
trafikklastene lages de manuelle lastkombinasjonene. Disse lastkombinasjonen kontrolleres
for nedbeyning.
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Momentet i felt 1 er storre enn i felt 3, og siden de har lik lengde, er det valgt & bare kontrollere
felt 1 og felt 2. Lastkombinasjonene som gir sterst moment i de ulike feltene er vist i figur 9.25
0g 9.27. Trafikkplasseringene er vist i figur 9.26 0g 9.28.

No.: Name: fac facxPL fac*PM fackPN fackML facxMM facxMN
181 G - brubane 1.000 0.0 -138.4 182.2 11044.5 0.0 0.0
102 G - superegenvekt 1.000 0.0 -19.7 26.0 1574.3 0.0 0.0
103 G - endeskj@rt og va 1.000 -0.0 8.1 -19.90 -159.5 -0.0 -0.0
640 PT - full samlet 1.000 -0.0 -81684.1 -23.2 -10998.7 0.0 0.0
201 TR - bremse-/akseler 1.000 0.0 397.1 26.5 201.8 0.0 0.0
202 TR - tverrlast pga s -1.000 14.8 -0.0 -0.0 0.0 30.6 212.8
223 ML-Max TR - LM1 felt 1.000 62.7 -101.1 -290.4 3433.7 1711.4 597.4
243 ML-Max TR - LM1 felt 1.000 10.6 -64.0 -191.2 2117.6 322.3 101.4
263 ML-Max TR - LM1 rest 1.000 -4.4 -6.3 -4.5 324.9 -35.2 -41.6
402 V-TR - z-retning ned 0.700 9.8 -2.3 3.0 180.3 50.4 93.5
502 TE - Kombinasjon 2 0.700 -0.0 217.6 -115.7 1327.9 -0.0 -0.0
721 CSR - kryp 100 Ar, f 1.000 -0.0 762.6 28.8 484.5 -0.0 -0.0
701 CSR - svinn 100 Ar 1.000 -0.0 1003.6 24,9 763.4 0.0 -0.0

Calc. sum : 93.7 -79626.9 -352.8 10294.7 2079.5 963.5
DB. sum : 93.7 -79626.9 -352.8 10294.7 2079.5 963.5
Figur 9.25: Lastkombinasjon for storste moment i felt 1.
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Figur 9.26: Trafikkplassering for storste moment i felt 1.

No.: Name: fac fackPL facxPM facxPN fackML facxMM facxMN
101 G - brubane 1.000 0.0 -96.1 442.8 10430.7 -0.0 0.0
102 G - superegenvekt 1.000 0.0 -13.7 63.1 1486.8 -0.0 0.0
103 G - endeskj@rt og va 1.000 0.0 1.0 2.0 16.5 0.0 -0.0
640 PT - full samlet 1.000 9.0 -83393.0 -140.7 -10299.1 -0.0 0.0
201 TR - bremse-/akseler -1.000 0.0 -223.6 -0.1 25.9 0.0 -0.0
202 TR - tverrlast pga s -1.000 -0.7 0.0 0.0 0.0 -1.1 464.8
223 ML-Max TR - LM1 felt 1.000 6.4 -101.7 340.0 3413.0 -1440.1 1906.7
243 ML-Max TR - LM1 felt 1.000 1.2 -60.7 221.9 2096.7 -276.1 322.8
263 ML-Max TR - LM1 rest 1.000 -0.2 -13.5 8.9 338.3 16.6 -135.3
402 V-TR - z-retning ned 0.700 0.4 -1.6 7.2 170.3 -16.7 241.7
502 TE - Kombinasjon 2 0.700 -0.0 100.1 -35.5 2629.8 -0.0 -0.0
721 CSR - kryp 100 Ar, f 1.000 0.0 525.9 -106.4 453.6 2.0 -0.0
701 CSR - svinn 100 Ar 1.000 -0.0 654.8 -165.1 594.4 -0.0 -0.0

Calc. sum : 7.0 -82622.0 638.2 11356.8 -1717.5 2800.7
DB. sum 7.0 -82622.0 638.2 11356.8 -1717.5 2800.7

Figur 9.27: Lastkombinasjon for storste moment i felt 2.
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Figur 9.28: Trafikkplassering for storste moment i felt 2.

De beregnede nedbeyningene fra NovaFrame er vist i tabell 9.4, og det fremgar av resultatene
at nedbeyning ikke vil veere et problem for brua.

Tabell 9.4: Nedboyningsresultater fra NovaFrame.

Felt 1 Felt 2

Storste moment i element 140(0.0) 250(0.5)
Nedbeyning 10mm 13 mm

Qvre grense 69 mm 86 mm

9.6 Oppsummering

Det er vist at bade betong og spennarmering tilfredstiller krav til spennings- og rissviddebe-
grensning. Alle snitt i bruas lengde- og tverretning har lavere strekkspenninger enn betongens
bayestrekkfasthet, og vil derfor ikke risse opp. Det er derfor ikke beregnet rissvidder for brua.
I tillegg er det vist at nedbegyning ikke vil veere et problem for brua.

Tabell 9.5 oppsummerer spenningsbegrensningene i konstruksjonen, og oppptredende spen-
ninger er hentet fra NovaFrame. Her representerer indeksene RD kapasitet, c trykk og ¢ strekk.
Overkant av tverrsnittet representeres som OK og underkant som UK.
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Tabell 9.5: Oppsummering av spenningsbegrensning.

KARAKTERISTISK LASTKOMBINASJON

Min. spenning Kapasitet Maks. spenning Kapasitet
O¢,Rd O ¢ kar Oc¢,Rd > Oc,kar Ot,Rd Otkar Ot,Rd > Otkar
OK -27,0MPa -12,7MPa OK 3,8 MPa 0,6 MPa OK
UK -27,0MPa -16,9 MPa OK 3,8 MPa -1,0 MPa OK

OFTE FOREKOMMENDE LASTKOMBINASJON

Min. spenning Kapasitet Maks. spenning Kapasitet
O¢,Rd Uc,ofte O¢,Rd > Uc,ofte Ot Rd Ut,ofte Ot Rd > Ut,ofte
OK - -11,7 MPa - 3,8MPa -1,5MPa OK
UK - -14,4 MPa - 3,8 MPa -2,2 MPa OK

TILN/ERMET PERMANENT LASTKOMBINASJON

Min. spenning Kapasitet Maks. spenning Kapasitet
Oc,Rd Oc,perm Oc,Rd > Oc,perm Ot,Rd Ot,perm  OtRd > Ot,perm
OK -20,3MPa -11,5MPa OK 3,8 MPa -1,7MPa OK

UK -20,3MPa -14,2MPa OK 3,8 MPa -2,5MPa OK




10 Diskusjon

Det er underveis i denne oppgaven belyst flere utfordringer knyttet til konseptet. Hovedut-
fordringen er 4 tilfredsstille Eurokodes krav til minimumsarmering og duktilitet. Disse og and-
re utfordringer diskuteres i dette kapittelet. Avslutningsvis belyses anbefalinger til videre ar-
beid knyttet til konseptet.

10.1 Krav til minimumsarmering

Minimumsarmering i en betongkonstruksjon har som funksjon 4 ta krefter som oppstar ved
tvungne pavirkninger, unngé store riss og forhindre spre bruddformer [16, pkt. 9.1(3)]. Ilengde-
retningen stilles det krav til minimum armeringsareal i strekksoner etter pkt. 9.2.1.1, og det er
dette kravet det er onskelig & fravike, da det ikke onskes 4 benytte slakkarmering. Tvangskref-
ter fra forspenning, temperatur, kryp og svinn er inkludert i analysen i NovaFrame. Det vil si
at det allerede er vist at konstruksjonen har tilstrekkelig kapasitet for tvungne pavirkninger i
béde brudd- og bruksgrensetilstand. Minimumsarmeringens forste funksjon er derfor ivare-
tatt. Videre er det vist at strekkspenningene i bruksgrensetilstand er lavere enn boyestrekk-
fastheten, og at det ikke vil forekommer riss i konstruksjonen. Det er derfor ikke ngdvendig
a kontrollere minimumsarmering etter pkt. 7.3.2 i Eurokode 2. Minimumsarmeringens funk-

sjon for & unnga store riss ansees derfor ogsa som tilfredsstilt.

Minimumsarmeringens siste funksjonen er & sikre duktil oppfersel ved brudd, og blir behand-
leti kapittel 10.2.

10.2 Duktilitet

For at brua skal veere pdlitelig er det sveert viktig at den har duktil oppfersel og gir tilstrekkelig
forvarsel for den gdr i brudd. Duktil oppforsel oppnés ved at spennstélets plastiske materia-
legenskaper utnyttes i strekk, slik at betongen risser opp og gir observerbare forandringer i
konstruksjonen. Betongen i seg selv er et sprott materiale og vil ha minimale plastiske defor-
masjoner for et trykkbrudd, og dermed kollapse uten forvarsel. Duktilitet kan pavises pa flere
madter, og i henhold til pkt. 5.10.1(6) i Eurokode 2, er metodene som kan benyttes som folger:
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Metode A:
Legge inn minimumsarmering i samsvar med pkt. 9.2.1.

Metode B:
Bruke foroppspente kabler med heft.

Metode C:
Sikre enkel adkomst til forspente konstruksjonsdeler av betong for d undersoke og kon-
trollere spennkablenes tilstand ved hjelp av ikke-destruktive metoder eller ved overvik-
ning.

Metode D:
Dokumentere at spennkablene har tilstrekkelig kapasitet i enhver henseende.

Metode E:
Pavise at hvis brudd oppstar, enten pd grunn av okt belastning eller redusert forspenning,
sa vil under ofte forekommende lastkombinasjon av pdavirkninger, tverrsnittet risse opp
og momenter omfordeles for beereevnen overskrides.

I det nasjonale tillegget fremgar det at det er metode A, B eller E som skal benyttes for 4 pa-
vise duktilitet for spennarmert betong. Det poengteres at metode D alltid skal veere oppfylt,
men at det ikke er tilstrekkelig alene. Metode C bor i mange tilfeller supplementere én av de
tre andre metodene. Metode D ansees allerede som tilfredsstilt ut i fra kontrollene i bruks- og
bruddgrensetilstand. Metode C er ogsa tilfredsstilt siden det er valgt et overvakningssystem
som madler det elektriske potensialet i kabelrarene i bruas lengderetning. Som nevnt i kapit-
tel 10.1 er det ikke onskelig & benytte slakkarmering i konstruksjon av bestandighetshensyn.

Metode A kan derfor ikke brukes for 4 verifisere konstruksjonens duktilitet.

Det kan argumenteres for at brua allerede har duktil oppfersel ettersom momentkapasitets-
beregningene i kapittel 8.2 viser at tverrsnittene er underarmerte. Det betyr at armeringen
flyter for betongen gar i trykkbrudd, noe som igjen vil gi synlige betongriss i omrddene med
storste strekkspenninger. For spennarmering er ikke denne sammenhengen like opplagt for
a bevise tilstrekkelig duktilitet. Dette kommer av at konstruksjonen er mer sarbar for brudd i
spennarmeringen enn i slakkarmeringen, da spennkabelene vil veere langt mer belastet. Vide-
re er det heller ikke opplagt hvor stort intervallet er mellom belastningen som gir betongriss
og belastningen som gir armeringsbrudd. Dette intervallet har betydning for om konstruksjo-
nen har duktil oppforsel eller ikke, og kontrolleres etter metode E.
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Duktilitetskontroll etter metode E

Duktilitetskontrollen er gjennomfert for tverrsnittet over stotten i akse 3. Dette er det mest
momentbelastede snittet, og ved okt belastning er det her konstruksjonen vil ga i brudd. Full-
stendige beregninger av duktilitet finnes i vedlegg S.

Det er valgt & se pd sammenhengen mellom moment og krumning for tre tilstander, som vist i
tabell 10.1. I den forste tilstanden beregnes tverrsnittets krumning for momentet i overgangen
fra stadium I til stadium II. Dette er overgangen fra urisset til risset tilstand og momentet
kalles rissmomentet. Den andre tilstanden som er beregnet er i stadium II, og tverrsnittet er
i risset tilstand. Den tredje tilstanden er momentbelastningen ved brudd og dens tilhgrende

krumning. Tilstandene er satt inn i et moment-krumning-diagram, som vist i figur 10.1.
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Figur 10.1: Moment-krumning-diagram for duktilitetskontroll.

Tabell 10.1: Punkt som utgjor M-x -diagrammet i figur 10.1.

Krumning [%] Moment [kNm]

1) Ved riss 0,00125 24 590
2) I'stadium II 0,00431 54 677
3) Ved brudd 0,01323 84 764

Dersom rissmomentets tilhgrende krumning er betraktelig mindre enn bruddkrumningen,
er dette en god indikasjon pa at konstruksjonen vil ha duktil oppfersel frem mot brudd. Be-
regningene viser at ved brudd vil tverrsnittet ha en krumning pa 0,01323 per meter, og ved
overgangen til stadium II vil tverrsnittet ha en krumning pa 0,00125 per meter. Krumningen
ved brudd er over ti ganger s stor som krumningen ved riss og indikerer tilfredsstillende duk-
til oppforsel fra riss oppstar til brudd inntreffer.
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Utfordringen med dette forholdet er at det i utgangspunktet bare sier noe om den relative
differansen mellom tverrsnittets risskrumning og bruddkrumningen. Det sier imidlertid in-
genting om hvorvidt krumningens storrelse er stor eller liten i forhold til krumninger det nor-
malt kan forventes ved brudd av betongkonstruksjoner. For & gi de beregnede verdiene et
referansepunkt er det derfor valgt & sammenligne det spennarmerte tverrsnittet med et til-
svarende normalarmert tverrsnitt. Det normalarmerte tverrsnittet tilfredsstiller krav til dukti-
litet fordi slakkarmeringen flyter for betongen gar i trykkbrudd. Det er derfor onskelig & fin-
ne krumningstallet for det normalarmerte tverrsnittet ved brudd. Dersom det spennarmerte
tverrsnittet har lik eller storre krumning, kan det argumenteres for at det spennarmerte tverr-
snittet ogsa tilfredsstiller krav til duktilitet. Brudd for et normalarmert tverrsnitt er definert
ved armeringstgyningen vist i figur 10.2:

€5 =2€yk =5 %o

Bruddkrumningene for det spennarmerte og det normalarmert tverrsnittet er:

K brudd.spennarmert = 0,01323 —

m
Ecut2€yk  3,5%0+2 -5 %0 1
K brudd.normalarmert = d = 1150 m =0,01174 E

Forholdet mellom krumningene blir:

K brudd.spennarmert

=1,127

K brudd.normalarmert

Beregningen viser at bruddkrumningen for det spennarmerte tverrsnittet er 12,7 prosent stor-
re enn for det normalarmerte tverrsnittet. Det vil si at det spennarmerte tverrsnittet far storre
krumning ved brudd enn krumningen som gir duktilt brudd for et normalarmert tverrsnitt.
Det er ogsa vist at intervallet mellom at riss oppstar og at det spennarmerte tverrsnittet gar i
brudd er stort. Dette indikerer at deformasjonene oker gradvis fra riss oppstar til et eventuelt
brudd. I tillegg vil spennkablenes tilstand til enhver tid overrvakes, slik at eventuelle kabel-
brudd som folge av korrosjon varsles i god tid. Det konkluderes pa bakgrunn av dette med at
tverrsnittet vil ha duktil oppfersel, og det derfor ikke er behov for minimumsarmering etter
pkt. 9.2.1.1 i Eurokode 2.
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Figur 10.2: Toyninger ved brudd for normalarmert tverrsnitt.

10.3 Krav til minimumsarmering pa grunn av torsjon

I kapittel 8.4 ble det vist tilstrekkelig kapasitet for det opptredende torsjonsmomentet, og at
torsjonsriss ikke vil forekomme. Det vil si at det ikke er behov for beregningsmessig torsjonsar-
mering, bare minimumsarmering etter pkt. 9.2.1.1, siden torsjonsmomentkapasiteten, Trq ,
er storre enn det opptredende torsjonsmoment, Tg4. Dette kravet er tilsvarende minimums-
krav som for lengderetningen. Det innebeerer at samme minimumsarmering skal tilfredstille
begge krav. Det er vist at minimumsarmeringen for lengderetningen ikke er nodvendig fordi
dens funksjon til & omfordele tvangskrefter, begrense riss og sikre duktil oppfersel er tilfreds-

stilt. Det konkluderes derfor med at krav til minimumsarmering er tilfredsstilt ogsa for torsjon.

10.4 Tolkning av bestandighetskrav

Det er vist i badde bruksgrensekontrollen, og i kapitlene om minimumsarmering og duktilitet,
at brukonseptet oppfyller Eurokodes bestandighetskrav. Dette er lgst ved & begrense strekk-
spenningene i hele tverrsnitet, i badde lengde- og tverretning, slik at rissdannelse forhindres i
konstruksjonen. Dette vil veere en sveert bestandig tilneerming for en vanlig spennarmert be-
tongbru med slakkarmering, men det kan argumenteres for at det er for konservativt for brua
i denne oppgaven. Riss vil i utgangspunktet veere uproblematisk for konseptets bestandighet,
da spennstalet er forhindret fra 4 korrodere pé grunn av beskyttelsen fra plastroret.

En alternativ tilneerming for a ivareta krav til bestandighet for konseptet, kan veere a tillate at
strekkspenningene overstiger boyestrekkfastheten og dermed godta riss. Det ma da pdvises at

rissenes dybde er begrenset av trykksonen i stedet for slakkarmeringen. En mer gkonomisk
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tilneerming til konseptet kan derfor veere & pavise trykkavlastning i bade lengde- og tverret-
ning for alle lastkombinasjoner i bruksgrensetilstand. Etter pkt. NA.7.3.1(5) innebeerer dette
at hele kabelrgret mé ligge minst avstanden Acg,, inn i trykksonen. Det kan da tillates strekk i
betongen sa lenge kabelror befinner seg 20 millimeter inn i trykksonen. Kravene til rissvidde-
begrensning blir da veiledende for utseende og funksjon, mer enn de blir veiledende for be-
standighet. Arsaken til at det anbefales trykkavlastning i stedet for rissviddebegrensning, er
at det ikke er opplagt hvordan plastrer, og skjotene mellom disse, oppforer seg i strekk. Ved
a tillate strekkspenninger i betongens overkant ma det imidlertid ogsa argumenteres for en

annen méate & komme seg unna kravet til minimumsarmering.

Brua, slik den er dimensjonert i denne oppgaven, ansees likevel som sveert bestandig som fol-
ge av den konservative tilneermingen etter Eurokodes krav. I omréder hvor det stilles strenge
krav til bestandighet, er en losningen som forhindrer riss over hele tverrsnittet ogsa overforbar

til spennarmerte konstruksjoner med bade spennarmering i stalrer og slakkarmering.

10.5 Utfordringer og forslag til videre arbeid

10.5.1 Spaltestrekk

Nar spennkablene strammes og forankres vil betongen fa store konsentrerte trykkspenninger
bak forankringsplaten. Dette skyldes at store krefter skal overfores pa sma kontaktflater. Disse
trykkreftene vil spre seg gradvis utover i tverrsnittet og gi strekkresultanter som illustrert i figur
10.3. Det er i prinsippet tre mater bruenden kan gé i brudd pa som folge av forankringskraften
[22]:

* Avskalling av kantene som folge av at forankringene er for neer tverrsnittets rand.

* Triaksiale spenninger, spaltestrekk, i betongen som overgar betongens strekkfasthet.

* Lokal knusing av betongen bak forankringsplaten som folge av at trykkspenningen over-
gar betongens trykkfasthet ved oppspenning.

Det forste punktet er unngétt ved a folge den europeiske tekniske godkjenningens krav til
kantavstander. Videre er det som regel strekkspenningene som blir dimensjonerende for for-
ankringkapasiteten, og det oppstar spaltestrekk som vist i figur 10.3. Spaltestrekk ma tas av
slakkarmering og det anbefales rustfri armering for & oppna ensket bestandighet for brukon-
septet. Spaltestrekkarmeringen skal bestemmes ut i fra strekkraften, T, etter pkt. 6.5.3 i Euro-
kode 2, alt ettersom det er begrenset eller full trykkutbredelse. Det bar legges rustfrie boyler
rundt forankringene og kablene, slik det er gjort for Egg-Graben Briicke, se figur 10.4. Lokal
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knusing av betongen kontrolleres etter pkt. 6.7.

Det er i samrad med veiledere valgt 4 ikke bestemme nedvendig spaltestrekkarmering i den-
ne oppgaven. Siden det ikke er slakkarmering i konstruksjonen, konkluderes det med at det er
tilstrekkelig plass til & legge rustfri armering for & ta kreftene ved forankring i bade bruenden
og langs hele tverretningen. Det er viktig 4 legge til rette for gode praktiske losninger slik at be-
tongen kan stopes ut og vibreres. Dersom det imidlertid skulle bli problematisk med de store
trykkspenningene, spesielt i bruendene, kan det veere en mulighet & benytte fiberarmering
eller karbonbdand i tillegg til spaltestrekkarmeringen. Dette er ikke belyst i denne oppgaven,
men er et forslag til fordypningstema for fremtidige oppgaver.

Figur 10.3: Spaltestrekk [4, Fig. C6.12]. Figur 10.4: Spaltestrekkarmering for
Egg-Graben Briicke [3, Fig. 10].

10.5.2 Kabelforing

Utfordringen for valgt kabelforing er at det i overkant i felt og i underkant ved stette, vil bli
store horisontale avstander mellom kablene. Dette kommer av at de ondulerende kablene
folger tverrsnittsdelen som er strekkpakjent. Det vil derfor etterlates relativt store tomrom
uten armering i bruas trykksone i felt og over stotte, som vist i figurene 3.14 og 3.13. I pkt.

9.3.1.1(3) stilles folgende krav til storste senteravstand for armeringen i plater:

Smax,slabs,lengderetning =400 mm

S max,slab,tverretning = 450 mm
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Det er ikke klart hvorvidt disse kravene ma gjelde ogsa for spennarmeringen. En alternativ
mate 4 lose dette pé er & ondulere de rette kablene i tverrsnittets over- og underkant, i hori-
sontal retning slik som vist i figur 10.5. Slik kan en jevn senteravstand oppnés mellom kablene

langs hele bruas lengderetning.

Figur 10.5: Brua sett ovenfra hvor kablene i overkant ondulerer horisontalt.

Et annet alternativ er & legge flere sma kabler langs tverrsnittets rander. Problemet med & ha
rette kabler i bade over- og underkant er at primeermomentet nuller hverandre ut. Det er der-
for ogsa behov for storre kabler som ondulerer over hele brulengden, som vist i figur 10.6.
Skissen er ikke veiledende for antall kabler eller senteravstand med illustrerer losningen. Det-
te sikrer mindre senteravstand i overkant og underkant, samtidig som de gunstige effektene

fra primermomentet ivaretas.

Figur 10.6: Forslag til kabelforing hvor midtkablene ondulerer, og randkablene er rette.

Kabelareal og eksentrisiteter valgt i denne oppgaven ansees som godt egnet for & bevise kon-
septets gjennomferbarhet. Det vil imidlertid veere ulike mater & legge kablene pa som kan gi
andre gode lgsninger. Her anbefales det & vurdere muligheter for optimalisering.

10.5.3 Toveisvirkning

Som nevnt i kapittel 6.1 gir NovaFrame begrensede muligheter til & analysere toveisvirknin-
ger. Toveisvirkningen er spesielt interessant over og i nerheten av seylene. Siden det ogsé er
spennarmering i tverretning er det sveert interessant a synliggjore hvordan platen beerer las-
tene i de ulike retningene. I felt vil det ogsa veere interessant & se hvor hvor stor del som tas
som beyning i lengderetningen og hvor stor del som tas som bgyning i tverretning. Denne
analysen lar seg ikke gjore med et rammeprogram og det anbefales derfor a se pa disse pro-

blemstillingene i et elementmetodeprogram.
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10.5.4 Lokale effekter fra kollisjon pa rekkverk

For trafikkerte bruer stilles det krav til kjoresterkt rekkverk. Dette ma téle kollisjoner fra kjore-
toy som er pa vei ut av kjorebanen. Disse lokale kreftene ma fores ned i brudekket, noe som
krever forankring med armering. Det anbefales at forankring fra rekkverk fores ned i spalte-
strekkarmeringen for tverretningen. Slik vil det armerte omradet utnyttes og det benyttes
minst mulig rustfri armering. Det kan veere problematisk at kollisjonskrefter fores ned i spenn-
kabelens forankring, da spennkabelen gir beering i tverretning. Effektene av dette krever de-
taljprosjektering som er av stor interesse for konseptet.

10.5.5 Okonomi og baerekraftighet

Det er vist i denne oppgaven at konseptet er giennomferbart og at det er mulig 4 prosjektere
en platebru uten slakkarmering. Det foreslds videre 4 giennomfere en total livslapsanalyse for
béde kostnader og okologisk fotavtrykk. Det er ingen tvil om at det vil spare samfunnet for
store utgifter dersom vedlikehold og reparasjoner for fremtidens betongkonstruksjoner redu-
seres. Det tenkes at det totale stdlvolumet i konstruksjonen vil reduseres siden spennstalet
har hoyere kapasitet enn vanlig slakkarmering, og at stalrarene byttes ut med plastror. Det er
imidlertid helt avgjorende med et gkonomisk og miljemessig insentiv for at konseptet skal tas
i bruk. En livslgpsanalyse vil derfor veere nodvendig for &8 dokumentere eventuelle gkonomis-

ke og miljomessige gevinster for & utvikle felles retningslinjer for dimensjoneringskrav.
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11 Konklusjon

Det er i denne oppgaven vist at det er gjennomferbart & dimensjonere en platebru med et
lengste spenn pa 30 meter, ved a kun benytte plastisolert spennarmering. Utfordringene ved
konseptet er at konstruksjonens armering er begrenset til spennarmering. Dette innebaerer at
spennarmeringen alene ma tilfredstille krav til kapasitet i brudd- og bruksgrensetilstand. Det
er vist at beregningssmessig behov for konvensjonell slakkarmering, samt Eurkokodes krav til
minimumsarmering og duktilitet, kan fravikes. Dette er gjort ved & inkludere tvangskrefter i
den statiske analysen, begrense strekkspenninger til betongens boyestrekkfasthet i bade tverr-
og lengderetning, samt pavise tilstrekkelig duktilitet ved krumningsbetraktninger.

Kapasitetskontroller etter Eurokode viser at brua har tilstrekkelig bruddkapasitet for de opp-
tredende lastene. I tillegg er det vist at betongen forblir urisset og at trykkspenningene som
folge av forspenningen ligger under kritisk verdi i bruksgrensetilstanden. Videre er det belyst

at enkelte omrédder ma detaljprosjekteres for lokale krefter.

Brua ansees som sveert korrosjonssikker, da den bygges uten slakkarmering. I tillegg har spenn-
kablene god korrosjonsbeskyttelse fordi de isoleres fullstendig fra omgivelsene i lukkede plast-
ror. Resultatet er en brukonstruksjon som har minimalt behov for vedlikehold og derfor har
potensiale til & gi store samfunnspkonomiske og miljomessige besparelser over sin levetid.
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A  Oppgavetekst - Prosjektoppgave 2013

KT6003 Prosjektering av bruer 1

Prosjektoppgave

Innledning

Ei planlagt plasstgpt og etteroppspent bjelke/platebru med lengde 24 + 30 + 24 = 78 meter skal
dimensjoneres i henhold til gjeldende regelverk. Tverrsnittshgyde (H) og spennarmering (mengde og
plassering) skal bestemmes. Lengdesnitt, tverrsnitt og forslag til kabelfgring er vist i vedlagte figur.

Forutsetninger

Utfgrelse
Overbygningen forutsettes utfgrt i én stgp med forskaling pa reis fra bakken.

De som gnsker, kan regne med fglgende tre byggefaser:
1. Fgrste etappe: 1 +24 + 6 =31 meter fra venstre bruende til 6 meter forbi akse 2
2. Andre etappe: 30 meter fram til 6 meter forbi akse 3
3. Tredje etappe: 18 + 1 = 19 meter fram til hgyre bruende

Geometri og grensebetingelser

Forutsetninger:
e Brua er horisontal (ingen vertikalkurvatur) og rett (ingen horisontalkurvatur)
e Brua har 1,0 meter utstikk forbi landkaraksene pa begge ender
o Akse 1: Skivesgyle 7,5 m x 0,6 m, lagre med fastholding i bruas lengderetning
e Akse 2/3: Skivesgyler 5,0 m x 1,0 m, monolittisk forbindelse
e Akse 4: Skivesgyle 7,5 m x 0,6 m, lagre uten fastholding i bruas lengderetning
e Fundamentering pa berg i alle akser

Tverrsnitt
Bruplatas bredde, «stegets» bredde og vingenes tykkelse er kjent, mens ngdvendig tverrsnittshgyde

skal bestemmes.

Materialer
Forutsetninger:
e Betongkvalitet B45
e Slakkarmering B 500 NC
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Laster
Forutsetninger for egenvekter:
e Egenvekt for endeskjgrt og vanger i akse 1 modelleres som vertikallast 350 kN (nedover)
ved bruenden.
e Egenvekt for endetverrbaerere neglisjeres.
e Super-egenvekt (slitelag, kantdragere og rekkverk) modelleres som sentrisk last 40 kN/m.

Forutsetninger for temperatur:
e Temperatur-virkninger: Tmax = 30 °C, Trmin = -20 °C

Forutsetninger for vindlaster:
e Brua ligger i Trondheim kommune i Sgr-Trgndelag
e Retningsfaktor, sesongfaktor og nivafaktor settes lik 1,0 (Cgir, Cseasons Cait = 1,0)
e Returperiode i ferdigtilstand settes lik 50 ar (cyro, = 1,0)
e Terrengformfaktor, co(z) = 1,0
e Overbygningens hgyde over terreng, z=15m
Terrengruhetskategori Il
Vindturbulens, k; = 1,0
Total bruplatebredde inkl kantdragere, b=9,5m
Vind med samtidig virkende trafikk skal regnes med en maksimal kastvindhastighet pa
35 m/s i henhold til NS-EN 1991-1-4+NA pkt NA.8.1 (4).
e Vindlast pa sgyler neglisjeres.

Spennarmering
Spennarmering med 15 stk 150 mm? tau pr kabel antas brukt. Aktuelle systemer kan veere for
eksempel Dywidag (DSI) eller Cona CMI BT (BBR VT). Data/forutsetninger finnes i relevante ETA’er:
e ETA-06/0022 (DSI)
e ETA-09/0286 (BBR)

ETA-ene finnes pa leverandgrenes nettsider. Google-sgk med titlene fgrer som regel fram.
Kabelfgring, plassering av forankringer, antall kabler osv skal bestemmes.
Forslag til kabelfgring (forutsatt utfgrelse i én stgp) finnes i vedlagte figur og bestar av to
kabelgrupper:
1. Kabelgruppe 1 spennes opp ved akse 1 og har innstgpte passive forankringer i motsatt ende.
2. Kabelgruppe 2 spennes opp ved akse 4 og har innstgpte passive forankringer i motsatt ende.
Ved utfgrelse i tre etapper forutsettes kabelfgring tilpasset byggefasene.
Det forutsettes brukt kabelrgr med diameter 100 mm, og minimum trykkfasthet for betongen ved

oppspenning settes lik 32 MPa (sylinder) / 40 MPa (terning).

Miljg
Eksponeringsklasser: XD1 for overside, XC3 for underside.
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Oppgaver
Oppgave 1: Prosjekteringsgrunnlag

Lag en summarisk oversikt over ngdvendige grunnlagsdokumenter, inkludert standarder, handbgker,
ETA’er osv. Gi en kort (to linjer) presentasjon av analyseprogrammet som benyttes.

Bestem dimensjonerende materialegenskaper for bade betong, slakkarmering og spennarmering.
Kartlegg viktige forutsetninger vedr kryp og svinn for betongen.

Vis viktige forutsetninger for valgt spennsystem, inkludert parametere for spennkrafttap, minimum
senteravstander og kantavstander for kabelforankringene, oppspenningskraft mm.

Bestem minimumsarmering (slakkarmering) for tverrsnittet. Velg (innledende) lengdearmering med
senteravstand 150 mm slik at kravet til minimumsarmering er tilfredsstilt.

Bestem ngdvendig overdekning, og kartlegg plassering av slakkarmering og spennarmering, samt
kabelforankringer, i tverrsnittet.

Bestem karakteristiske verdier for alle komponenter/bidrag fra trafikklaster, og kartlegg relevante
forutsetninger for lastmodelleringen i analysen.

Bestem karakteristiske verdier for alle komponenter/bidrag fra termiske pavirkninger
(temperaturlaster), og kartlegg relevante forutsetninger for lastmodelleringen i analysen.

Bestem karakteristiske verdier for alle komponenter/bidrag fra vindlaster pa bru uten trafikk og pa
bru med trafikk. Kartlegg relevante forutsetninger for lastmodelleringen i analysen.
Dette inkluderer blant annet fglgende:
1. Finn referansevindhastigheten, v,
Bestem basisvindhastighet, v,
Bestem (10-min) middelvindhastighet for brua, v, (z)
Bestem (1 sek / 3-5 sek) vindkasthastighet, v, (z)
Bestem vindkasthastighetstrykket, g, (z)
Bestem karakteristisk vindkraft (F,x, Fuy 08 Fu,.) pa brua i hgyde med overbygningen

ok wnN

Vis hvordan laster kombineres i dimensjonerende lastkombinasjoner i;
e ULS kombinasjon STR (ULS-STR)
e SIS kombinasjon Ofte forekommende (SLS-OFTE)
e SIS kombinasjon Tilnaermet permanent (SLS-PERM)

Oppgave 2: Innledende analyse
Etabler en analysemodell for brua basert pa en fgrste antagelse for tverrsnittshgyde og
spennarmering. Modeller ngyaktig kabelplassering over opplegg og i feltmidt, men ikke legg mye

arbeid i ngyaktig kabelfgring for gvrig.

Vis hvordan alle forutsetninger vedrgrende bade geometri, materialer og laster/lastkombinasjoner er
ivaretatt og implementert i analysen.
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Vis hvordan spenninger i ulike deler av tverrsnittet kan leses ut eller bestemmes fra analysen.

Felgende resultater fra den innledende analysen presenteres:
1. Diagrammer for min/max normalspenning (bgyespenning) i tverrsnittet i niva med
spennarmeringen for SLS-PERM.
2. Diagrammer for M, N, V og T for overbygningen for alle dimensjonerende lastkombinasjoner
(med bade primaer-effekter og tvangskrefter for spennarmeringen inkludert).
3. Momentdiagram for overbygningen for ULS-STR der forspenningens primeer-effekter er
utelatt.

Min/max-verdier i viktige snitt angis med verdier pa plottene.

Momenttopper over sgyleakser kan vurderes avrundet.

Oppgave 3: Innledende tverrsnittskontroll
Bestem effektiv flensbredde.

Tverrsnittskontroll for valgt (innledende) tverrsnittshgyde, spennarmering og slakkarmering
gjennomfgres slik:

(a) Kontroller, basert pa analyseresultater, om trykkavlastning er tilfredsstilt for SLS-PERM i de
omradene der kravet gjelder.

(b) Kontroller ved handregning tverrsnittets momentkapasitet (ULS) over opplegg (akse 2 eller 3) og i
endefelt (akse 1-2 eller 3-4). Regn med spennarmeringen som bidrag til tverrsnittets kapasitet (indre
motstand). Kontroller kapasiteten mot dimensjonerende (opptredende) momenter for ULS uten
forspenningens primaer-effekter.

(c) Vis at tverrsnittene kontrollert i (b) er underarmerte.

(d) Kontroller ved handregning tverrsnittets skjserkapasitet (ULS) inn mot opplegg i akse 2 eller 3.
Finn ut om skjeerarmering (bgyler) er ngdvendig, og bestem eventuelt ngdvendig bgylearmering.

(e) Kontroller ved handregning tverrsnittets torsjonskapasitet (ULS) ved opplegg i akse 2 eller 3.
Bestem ngdvendig tverrarmering (bgyle rundt bjelkedelen av tverrsnittet) og eventuelt ngdvendig
tillegg i lengdearmering.

(f) Kontroller ved handregning rissvidder for SLS-OFTE i samme snitt som oppgave (b).

For oppgave (a), (d), (e) og (f) benyttes komplette lastkombinasjoner (inkludert spennarmeringens
primaer-effekter).

Oppgave 4: Optimalisering

Tverrsnittshgyde og spennarmering vurderes i forhold til resultater fra innledende tverrsnittskontroll.

Endrede forutsetninger vurderes, og analyse og tverrsnittskontroller giennomfgres eventuelt med
reviderte forutsetninger.
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Nar optimal tverrsnittshgyde og spennarmering er bestemt, kjgres endelig analyse, og alle relevante
(endelige) resultater dokumenteres pa samme mate som i oppgave 2.

Analyseresultater for enkeltlaster verifiseres mot handregning. Dette inkluderer ogsa lastvirkninger
fra spennarmeringen, bade primaer-effekter og tvangskrefter. Vi ogsa hvordan bade umiddelbart og
tidsavhengig spennkrafttap er ivaretatt.

Nevn kort hvilke forhold som ikke er ivaretatt eller modellert eksakt i analysen.

Analyseresultater for dimensjonerende lastkombinasjoner verifiseres mot handregnede
kombinasjoner av resultater for enkeltlaster.

Oppgave 6: Tverrsnittskontroll

Tverrsnittskontroll basert pa endelig analyse gjennomfgres pa samme mate som i oppgave 3.

Oppgave 7: Diverse kontroller — frivillig

De som gnsker kan dokumentere fglgende kontroller:

1. Skiveskjeer i flens; dimensjonering av tverrarmering i bruvingenes innspenning

2. Kontroll av lastvirkninger i bruas tverretning

3. Kontroll av hjultrykk/gjennomlokking

4. Kontroll av lokale krefter over lagre og ved spennarmeringsforankringer;
spaltestrekkarmering

5. Dimensjonering av sgyler, inkludert vurdering av knekklengder/slankhet
og 2. ordens tilleggsmomenter

6. Dimensjonering av landkar i akse 6

7. Dimensjonering av fundamenter i alle akser

De som regner med byggefaser kan kontrollere kapasitet av overbygningen i oppspenningstilstanden,
dvs med spennarmeringen pa trykksida.

Praktiske detaljer

Oppgavene skal besvares fullstendig — men mest mulig kortfattet. Besvarelsen skal leveres digitalt
(pdf) og pa papir (utskrift). Skannede handskrevne sider aksepteres. Utskrifter fra analyseprogram
(forutsetninger og/eller resultater) skal vaere kortfattet, og viktig informasjon skal vaere uthevet
og/eller kommentert.

For de som benytter analyseprogrammer uten trafikklaster og/eller spennarmeringsmodul vil noen
oppgaver matte besvares litt annerledes enn oppgaveteksten legger opp til. Dette avklares naermere

med veiledere.

Innlevering senest onsdag 11/12 kl 10.00.
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Geometri, tyngdepunkt og arealtreghetsmoment

Geometri, tyngdepunkt, arealtreghetsmoment etc.

Brudekke

Geometri:

B

L L
d 4
Sl B
- A3 A1 L
< \" S ,/X
«Q _—

X~
f b

| | \

| |
Bredde i overkant: B := 9500mm
Bredde i underkant: b := 5000mm
Total tverrsnittsheyde: H:= 1300mm
Hoyde av flens: h := 800mm
Bredde av flens: f:= (B -b)-0.5 f = 2250-mm
Hoyde av steg: h':=H-h h' = 500-mm
Lengde skra sidekant: := Jh'z + f2 s = 2305-mm

Vinkel for skra flens:

Omkrets:

u=B+2h+2s+b

Areal og arm til hver dels tyngdepunkt:

Ay = b-h'=2.5 m2

A2 = B-h= 76m2

hl
¥ = E =250-mm

h
yp:=h'+ 5 =900-mm

2
y3:= ' =0333m

2
y4i= S0’ =0333m

2
AtOt:: Al + A2 +A3 +A4: 11.225m

171

B = 12.529 grader

u=20.71'm
Xl =0
X2 =0
b f
X3i=— T+ —\ =-3250-mm
2 3)
b f
Xg'=—+T = 3250-mm
2 3
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y!
|
L 7TP
~__ | .
X
Tyngdepunkt
Fra senter av konstruksjonen:
Alxl + A2X2 + A3X3 + A4X4
X = x = 0-mm
Atot
Fra bunn og opp:
A1y1 + Ayyy + Ay + Ay
191 2'Y2 3'Y3 4'Y4
Ybunn = |ybunn = 698.441 -mrri
Atot
Fra topp og ned:
Yiopp = H = Younn Viopp = 601.559-mn}
Arealtreghetsmoment om x-aksen:
.h'3 4
Lo1:= T =0.052m Y01 = Ybunn — Y1 = 0-448m
B~h3 4
Loo = T =0.405m Y02 = ¥2 ~ Ypunn = 0-202m
3
f-h' —
Los3 = ? =7.813x 10 3m4 Y03 = Ypunn — ¥3 = 0-365m
3
f-h' -
IX04 = ? =7.813x 10 3IIl4 y04 = ybunn_y4 =0.365m

2 4

I,H:=1 A 2 14 4
x2 = Ix02 + A2ypy =0714m
. 2 _ 4

2 4
IX.4 = IX04 + A4y04 =0.083m

12 4
h=hi+thotLstla Ly = 143510 "-mm




Arealtreghetsmoment om y-aksen:

IyO.l = % =5.208 m4

IyOA2 = % =57.158 m4

IyO.3 = % = 0.158m4

Iy0.4 = % = 0.158m4

Iy.l = IyO.l + A1~X012 =5.208 m4

2 4
2 4
Iy3 = Iy03 + A3X03 =6.1m

2 4

Soyler i akse 2 og 3:

Bredde sayle:
Hoyde sayle:

Areal sayle: A b

soyle =

Arealtreghetsmoment:
3
_ seyle’ h soyle
Iy. soyle -~ 12

b

3
I bsayle 'hszyle

y.soyle *— 12
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Xp1 = X —Xq =0m

XOZ::X—X2:Om

X3 ::x—x3:3.25m

X04: x4—x:3.25m

Iy =T7.457 x 10]3-mm4

soyle’

bs@yle =5m

soyle = Im

A 5m2

soyle =

4

1 =4.167 x 1011-mm

x.soyle

I =1.042 x 1013-mm4

y.soyle
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C Betongens alder ved oppspenning

Betongens alder ved oppspenning

Referanser/kilder

e NS-EN 1992-1-1:2004+NA:2008 (refereres til som EK2-1-1)
o Vedlegg A: "Prosjektoppgave hgst 2013"

Betongkvalitet:
Bkval = B45

Sementtype, N: Hgyfast sement.

s:=0.25
Vedlegg A Minimumskravet til trykkfasthet ved oppspenning er 32 MPa.

fog.t =32
EK2-1-1: Snur pa formelen og far et uttrykk for middelverdien av betongtrykkfasthet ved en alder av ¢
3.1.2(5) dagn:

fomt = feke t 8 fem.t =40

Middelverdi av betongtrykkfasthet etter 28 dggn.

fcm =53

Formel for middelverdien av betongtrykkfasthet ved en alder av t dagn:
fem.t = Bec(®fom

Det interessante er hvilket tidspunkt som gir fcm.t-verdien ovenfor etter pkt. 3.1.2 (5).

1)
2)?
t)

Lgser ut t-verdien, og runder opp til naermeste tier:

EK2-1-1: Beo(t) == exp| s 1 —(
3.1.2 (6) ¢

fom t = Boe(D)fop SOlve —> 6.1969013627526739362

Betongens alder i dagn ved oppspenning blir:

0~

—
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Kontrollberegning

Regner med antall degn ovenfor og ser om kravet pa 32 MPa er tilfredsstilt.

1

2
28
Bec = exp|s| 1 - —\
t0)
fem.t = Beefem
fokt= feme =8 fo =333 > 32

Betongens fasthetsutvikling:

50
42
34

fer (0
26

18

10
0 10 20 30



D  Tidsavhengige tap for lengderetning

Tidsavhengige tap av spennkraft

For maks feltmoment

Betong:
Tverrsnittsareal: A= 11.225m2
Betongens E-modul: E.p = 36000MPa
Oppspenning etter antall dager: ty =7
Kryp etter 100 ar: @ = 1.626

Spennarmering:

Spennarmeringsareal: Ap = 2250mm2

Spennstalets E-modul: Ep := 195000MPa

Totalt antall kabler: N abel = 32

Totalt spennarmeringsareal: A‘p.tot = Ap'nkabel =72x 104-mm2
Spennstalets "0,1 %-grense": pr.lk:: 1640MPa
Oppspenningskraft: Op.max ‘= 1476MPa

Nominell overdekning: Chom = 100mm
Arealtreghetsmoment: L= 1.435-1012mm4

177
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Kryp
Langtid:
Ecm
Langtids E-modul: E.p = —— =13709-MPa
+ ¢
EP
Forhold mellom betongen og spennstalets ni=—=142
E-modul: EcL
Avstand fra UK til TP armering i OK: dok felt == 1150mm
Avstand fra OK til TP armering i UK: dyk felt == 1040mm
Antall kabler: nog ¢ = 10
nUKf =22
. 4 2
Spennarmeringsareal: Ap UK = Ap‘(nUK.f) =4.95x 10 -mm

Ap oK = Ap (oK f) = 2.25 x 10" mm’

Tyngdepunkt fra UK: Ybunn = 098-mm
Tyngdepunkt fra OK:
Ytopp = —602-mm
Avstand fra tpb til spennarmeringen: eur = dyk felt + Ytopp = 438-mm

oK = dok felt ~ Ybunn = 452-mm
Ekvivalent betongareal: Ap= A+ (M- 1)'(Ap.UK + ApOK)

A =12.177 m2

(-1 eUK ~ e
Tyngdepunkt for ekvivalent betongtverrsnitt (tp): Vi = (ApUK UK Ap'OK OK)

A
¥¢ = 12.5-mm (nedover)
12 4
Arealtreghetsmoment: L == 1.4345144 x 10 ~ mm

Ekvivalent arealtreghetsmoment:

2 2
=T+ Agyy + (0 - DA, Uk (euk = v) "+ = DA, ok(eok + ¥)

L= 1.619 x 1012-mm4



Moment og aksialkraft i tp:

Maks feltmoment pga SLS tilnaermet permanent:

Aksialkraft:
Moment om tp:
Betongspenninger etter lang tid:

Overkant:

Underkant:

Korttid:

Kortids E-modul:

Forhold mellom betongen og spennstalets
E-modul:

Ekvivalent betongareal:

Tyngdepunkt for ekvivalent betongtverrsnitt
(tp):

Arealtreghetsmoment:

Ekvivalent arealtreghetsmoment:

Mg = 18100-kNm
N = =0 maxAp ot = ~106272-kN

M, = Mg — Ny, = 19432:kNm

N + M ( ) 14.3-MP
g, =— + —(-¢ -vy¢) =-14.3-MPa
¢.t.OK A, OK ~ %t
Bl + —Mt ( ) 3.6-MP
g, = ‘(e —v,) = -3.6-MPa
c.t.UK AL UK ~ %

4
Egp = 3.6x 10"-MPa

E
P

Ng= —— =5417
ECIIl

Agg= Ag + (M- 1)'(Ap.UK + Ap 0K)
Apg = 11543 m>

(= 1)(Ap.UuK eUK ~ Ap.OK€OK)
Atk

(nedover)

Ytk =

Yik = 44 mm

I = 14345144 x 10'% mm”

L= I+ Ac'yt.k2 + (N - 1)'Ap.UK'(eUK - yt.k)2 + (N~ 1)'Ap.OK'(eOK + Yt.k)2

Moment og aksialkraft i tp:

Maks feltmoment pga egenvekt i felt 1:

Aksialkraft:

Moment om tp:

I = 1497 x 10" %mm”

Mg =1.81 x 10" KkNm

N =-1.063x 10°-kN

Mt.k = Mf - Nytk = 18569-kNm
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Betongspenninger etter kort tid:

Overkant N Mg
verkant: O-C.t.k.OK = m + K(—COK - ytk) =-14.9-MPa
M
. N tk
Underkant: OctkUK™= "1+ ‘leuk — Yt k) = —3-8-MPa
Atk Lk
Betongtayninger:
9¢.t.0K
Langtid, OK : EpLOK.f = B = ~1.043%
9¢t.UK
Langtid, UK : EpLUK.f = Ey ~0.264-%
. Oc.tk.OK
Kortid, OK EpkOK.f =~ = —0.413%
cm
. Oc.tk.UK
Kortid, UK : EpkUK.f = —— = ~0.106-%
cm

Spenningsendring pga. kryp:

Langtid, OK: CplOKf = EplOKf P =-203.4-MPa
Langtld, UK: O'plUKf = €p1UKpr =-51.4-MPa

Korttld, OK: O'pkOKf = EpkOKpr =-80.5-MPa
Korttid, UK:

Opk.UK.f = Epk.UK.f Ep = -20.7-MPa

AT kryp.OK.f = TpLOK.f ~ Tpk.OK.f

AT kryp. UK. = OpLUK.f ~ Opk.UK.f

Gjennomsnittlig spenningsendring:

Ao
Reduksjon i prosent: Ecc.OKSF = M =83%
Op.max
Ao
) | p.kryp.UK.f|
€cc.UK.f = o-— =2.1'%
p.max

€cc.OK.£ Ap.OK * Ecc UK FAp.UK
Ap.OK + Ap.UK

Vektet tap:

Ekryp.felt = 4%



Svinn

Totalt spennarmeringsareal:
Langtids E-modul:
Transfomert tverrsnitt:
Avstand mellom tp og tpb:
Arealtreghetsmoment om tp:

Svinntgyning etter 100 ar:

Fiktiv aksialkraft i tp for & gjenopprette likevekt
med heft mellom armering og betong:

Spenningsendring pa grunn av svinn:

Tayning i overkant:

Tgyning i underkant:

Spenninger:

Reduksjon i prosent:

Endelig tap pga svinn:

Ap =2.25x 103-mm2
E.r, = 13709-MPa

2
A;=12177Tm
¥t = 13:mm
L =1.619x 1012-mm4

Eog = ~0.291:%o

N 0K = [€cs| EpAp.ok = 1:277 10%-kN

Ng UK = |€cs| EpAp.Uk = 2809 x 10°KN

3
NS = NSOK + NSUK =4.086 x 107-kN

My = Ng uk-(euk — %) — Ns.ok(eok + %)

My = 603.6-kNm

Ny . Ms"(eOK - yt)

£ p.svinn.OK = €os * E.p A Bkt

A‘Lsp.svinn.OK =-0.255 %0

Agp svinn. UK = €¢cs + N + MS'(eUK - Yt)
. . ECL'At EcL'It

AEp.svinn.UK =-0.255 %0

AUp_svinn_OK = AEp.SVinn.OK'Ep — _49.6.-MPa

AO-p.svinn.UK = AEp.SVinn_UK'Ep =—49.7-MPa

. |A°-p.svinn.OK| .
fqvinmOK = =3.363%

Op.max

Ao, i
) | p.sv1nn.UK|
EqvinnUK = =3.368%

Op.max

) Esvinn.OK * Esvinn. UK
svinn.f -~ )

€

Esvinn.f = 3:4%
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Relaksasjon
Relaksjonsklasse: Relaksjonsklasse 2 - lav relaksjon.
Relaksjonstap i prosent: P1000 = 25 (EK2-1-1: 3.3.2(6))
Absoluttverdi av den initielle forspenningen: Ved etteroppspenning:
_ ]
%pi = %pm0
Opi = 1394MPa
Tid etter oppspenning i timer (100 &r): t:= 365 dogn -1004r-24 tmer 8.76 x 105 timer
ar dogn
Spenningsendring pa grunn av relaksasjon:
fpk := 1860MPa
0' .
W= —2 = 0.749
fpk
For klasse 2, etter EK2-1-1: 3.3.2(7):
\0,75(1—“) s
AO'pr = 0.66-plooo-exp(9.1~u)-(m} -10 Opi

Acrpr =75.3-MPa

Ao

Tap i prosent: Eral = P 51%

p.max

Pa grunn av at kryp og svinn vil gi deformasjoner i betongen, som igjen gir ubalanse i indre krefter, kan
man redusere tapet. Dette gjares i henhold til EK2-1-1 pkt. 5.10.6(1) Merknad.

Erel.red = €rel'0'8 =4.1-%

Totalt tap ved & addere de ulike bidragene:
€tap.1.0K.f = €cc.OK.f + Esvinn.f T Erel.red = 15.8-%

€tap.1.UK.f = €cc.UK.f T Esvinn.f T Erel.red = 957

€tap.1.OK.f MOK.f T Etap.1.UK.f "UK.f

Etap.1 £ = =11.5%

NoK.f + DUK.f



Forskjell i de to beregningsmetodene:

Forenklet metode for beregning av tidsavhengige tap pga. kryp,
svinn og relaksasjon over stotte etter EK2-1-1 pkt. 5.10.6(2)

E
|€cs| Ep +08-Aoy, + E_p'“P' |Gc.t.k.OK|
cm

Ay esr.OK = - - — 246.4-MPa
p A ¢ 2
l+—— |1+ —eOK (1 + 08@)
Ec Ac I )
Ao
) p.csr.OK
€tap.2.0K.f = 7 €tap.2.0K.f = 16.7:%
p.max
EP
|€cs| 'Ep + 0'S’Ac’pr + E_.(PA |Gc.t.k.UK|
cm
AUp.csr.UK = E N = 149.7-MPa
p Ap ¢ 2
l+——|1+—-e (1 +0.8¢)
E,.. A UK
cm “°c t )
Ao
) p.csr.UK
Ctap. 2.UK.f = — €ap 2.UK.f = 10.1:%
p.max

€tap.2.OK.f TOK.f T Etap.2.UK.f "UK.f

Etap.2.f = =12.2-%

NoK.f * MUK.f

€tap.2.0K.f ~ Etap.1.OK.f = 0-9%

€tap.2.UK.f ~ Etap.l.UK.f = 0-6%
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For maks stottemoment

Kryp
Langtid:
. Ecm
Langtids E-modul: E.; := —— =13709-MPa
cL
T ¢
EP
Forhold mellom betongen og spennstalets ni=— =142
E-modul: EcL
Avstand fra UK til TP armering i OK: duk stotte := 1150mm
Avstand fra OK til TP armering i UK: do stotte = 908mm
Antall kabler: nog g = 22
nUK.S = 10
Spennarmeringsareal: = A =225x 104- 2
: Ap UK = Ap(nuk s) = 2 mm
4 2
ApOK = Ap (oK 5) =495 x 10"-mm
Tyngdepunkt fra UK: Younn = 698-mm
Tyngdepunkt fra OK: Yiopp = ~602-mm
Avstand fra tpb til spennarmeringen: euK = duk stotte ~ Ybunn = 452-mm
oK = dok stotte + Ytopp = 306-mm
Ekvivalent betongareal: Ap=A,+ (- 1)'(Ap.UK + ApOK)

A= 12.177m°

(m-1) UK — e
Tyngdepunkt for ekvivalent betongtverrsnitt (tp): Yi = (ApUK UK Ap'OK OK)
A
t

¥y = =5.4-mm (oppover)

Arealtreghetsmoment: L = 14345144 x 1012 rnm4
Ekvivalent arealtreghetsmoment:
) 2 2 2
Ii= L+ Agy + (= DAy ure(euk = %) + (= DAy ok (oK + %)

L= 1.556 x 1012~mm4
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Moment og aksialkraft i tp:

Maks stettemoment pga. SLS tilneermet permanent: M, = 603.625-kKNm
- ) ) 5
Aksialkraft: N:= _Up.max'Ap.tot =-1.063 x 10"-kN

Moment om tp: M; := Mg — N-y; = 26-kNm

Betongspenninger etter lang tid:

Overkant: Sl & =-8.7-MP
: 9etOK = - F '(_eOK - Yt) =—o./-Mba
t t
Underkant: N,
nderkant: OotUK = — + _'(eUK - yt) = -8.7-MPa
Ay L
Korttid:
Kortids E-modul: E . = 36000-MPa
EP
Forhold mellom betongen og spennstalets M= —— =5417
E-modul: Eem
Ekvivalent betongareal: A=A, + (nk - 1)-(AvaK + ApOK)
=11.543 2
Apk = 11:543m

(= 1) (Ap.ukeuk — Ap.OK€OK)

Tyngdepunkt for ekvivalent betongtverrsnitt (tp): Yik =
: A
t.k

Vi g = —1.9-mm (oppover)

Arealtreghetsmoment: = 14345144 x 1012 mm4

Iy
Ekvivalent arealtreghetsmoment:

=1t Ac'yt.kz + (M= 1) Ay uk(euk - yt.k)2 + (M= 1) Ap ok (oK * yt.k)2
Iy = 1475 10 2.mm*

Moment og aksialkraft i tp:

Maks stgttemoment pga egenvekt: M, = 603.625-kNm
Aksialkraft: N =-1.063 x 10™-kN
Moment om tp: M; = Mg — Ny o =1-kNm

Betongspenninger etter kort tid:

N Mg
OctkOK = + _'(_eoK - yt.k) =-9.3-MPa

Atk Lk

Overkant:
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Underkant:

Betongtayninger:

Langtid, OK :

Langtid, UK :

Kortid, OK :

Kortid, UK :

VEDLEGG D. TIDSAVHENGIGE TAP FOR LENGDERETNING

M
N tk
Tk UK 3 I_k'(eUK - Yig) = -9-1:MPa
. t.
9¢.t.OK
€pl.OK.s = = —0.637-%o
P EcL
O¢.t.UK
€pLUKs =~ = ~0.636:%
P EcL
Oc.tk.OK
€pk.OK.s = —E - 0258%
Ecm
Oc.tk.UK
€pk.UK.s = e 0.252:%
cm

Spenningsendring pga. kryp:

Langtid, OK:

Langtid, UK:

Korttid, OK:

Korttid, UK:

TplLOK.s = Epl.OK s Ep = ~124.2MPa

Opl.UK.s = Epl.UK.s Ep = ~124-MPa

Opk.OK.s = Epk.OK.s Ep = —50-3-MPa

Opk.UK.s = Epk.UK.s Ep = ~49-2-MPa

A%) kryp.OK.s = Tpl.OK.s ~ Opk.OK.s
AkarypOKS =-73.9-MPa

AO-p.kryp.UK.s = Opl.UK.s ~ Opk.UK.s

Gjennomsnittlig spenningsendring:

Reduksjon i prosent:

Vektet tap:

Ekryp.stotte =

_ | A% eryp.OK o 5.0,
€cc.OKs = o o
p.max
Ao
) | p-kryp.UK s|
€ccUKs = o 5.1:%
p.max

ecc.OK.s'Ap.OK + Ecc‘UK.s'Ap.UK

=5.0%

Ap.OK + Ap UK



Svinn

Totalt spennarmeringsareal:
Langtids E-modul:
Transfomert tverrsnitt:
Avstand mellom tp og tpb:
Arealtreghetsmoment om tp:

Svinntgyning etter 100 ar:

Fiktiv aksialkraft i tp for & gjenopprette likevekt
med heft mellom armering og betong:

Spenningsendring pa grunn av svinn:

Tgyning i overkant:

Tgyning i underkant:

Spenninger:

Reduksjon i prosent:

Vektet tap:

Ap =225x 103-mm2
EcL = 13709-MPa
2
At =12.177m
¥; = —5-mm
It = 1.556 x 1012-mm4

Eeg = ~0.291:%o

Ng oK = [€cs| EpAp oK = 2:809 % 10%-kN

N UK = |€es| EpAp.uk = 1277 % 10°-kN

3
NS = NSOK + NSUK =4.086 x 107-kN

Mg = Ng yk-(euk — %) ~ Ns.ok(eok + %)

M = —261.8-kNm

Ng N Ms'(eOK N yt)

Age . =€ .+
.svinn.OK cs
P ECL'At EcL'It
A‘Ep.svinn.OK =—0.270-%o
Ae —e 4 Ns . Ms'(eUK - Yt)
svinn.UK -~ ©cs
p E.p At E. L
AEp.svinn.UK =—0.272-%o
AO-Ii’-SVinIl-OK = AEp.svinn.OK‘Ep =-52.7-MPa

AT svinn. UK = A€p svinn.UK Ep = ~53.1-MPa

Ao, i
) | p.sv1nn.OK|
Esvinn.OK - = 3572%

Op.max

| AO-p.svinn.UK|

Evimm UK = =3.595%
Op.max
) Esvinn.OK T €svinn.UK
Esvinn.s >
€ =3.6%

svinn.s
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Relaksasjon

Blir akkurat likt som for feltmoment.

Totalt tap ved a addere de ulike bidragene:
€tap.1.0K.s = €cc.OK.s * Esvinn.s T Erel.red = 12:7-%

€tap.1.UK.s = €cc.UK.s T Esvinn.s * Erel.red = 12.7-%

€tap.1.0K.s "OK.s T €tap.1.UK.s "UK.s

€tap.1s = =12.7%

NoK.s ¥ NUK.s

Forenklet metode for beregning av tidsavhengige tap pga. kryp,
svinn og relaksasjon for felt etter EK2-1-1 pkt. 5.10.6(2)

E
|Ecs| 'Ep + 0'8'A°-pr + E_p"P' |Gc,t,k.OK|
cm

A0y esr.OK = - " = 197.9-MPa
p Ap ¢ 2
1+ ——— 1+ —°0K (1 + 08@)
Ecm Ac Ig )
Ao
. p-csr.OK
€ap2.0Ks™= " _— €tap.2.0K.s = 13:4%
p-max
Ep
|cs| Ep + 08 Aoy + [ UK]
cm
A0y esr.UK = EA " = 195.8-MPa
1+ —— L +—c-eUK «(1+0.8-p)
Ecm AC It
Ao
) p.csr.UK
€tap.2.UK.s = o €tap.2.UK.s = 13.3-%
p.max

€tap.2.0K.s "OK.s t €tap.2.UK.s "UK.s

Ctap s = =13.4:%

NoK.s T MUK.s

Forskjell i de to beregningsmetodene: €ap.2.0K.s ~ Etap.1.0K.s = 0.7-%

€tap.2.UK.s ~ €tap.1.UK.s = 0.5%



Oppsummering
Felt: Stotte:
Kryp: Ekryp.felt = 4.0-% Ekryp.stotte = 5.0-%
Svinn: Egvinn.f = 34 % Esvinn.s = 3-6-%
Relaksasjon: €relred = 4-1'% Erelred = 4-1:%
Totalt tap: Eap.1.f = 11.5-% Etap.1.s = 12.7-%
Etidsavhengige.tap = M Etidsavhengige.tap = 12-8'%|

Krypteyning ved tap av spennkraft

Fra beregningene ovenfor:

Felt:

EplOKf = —1.043-%o

EplUKf = —0.264-%o

Stotte:

Vekter for a finne en middelverdi for hele konstruksjonen:

_ EpLOK.fMOK.f * €pLUK.f "UK.f
Eeef =

=—0.507-%o
NOK.f + "UK.f

_ EplOK.s™OK.s * €pl.UK.s "UK.s
cc.s =

=-0.637-%o
NOK.s * MUK s

Eeef T €

. cC.S
Ceem 5 €oo = ~0.572:%

Epl.OK.S = —0.637-%o

EplUKS = —0.636'%0
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E Tidsavhengige tap for tverretning

Tidsavhengige tap av spennkraft

Tverretning

Betong:
Hoyde: h:= 1.3m
Bredde: b= 1.0m
Tverrsnittsareal: A.:=hb=13 m2
Betongens E-modul: Eqpp = 36000MPa
Oppspenning etter antall dager: tg =7
Kryp etter 100 ar: @:= 1712

Spennarmering:

Spennarmeringsareal: Ap = 1800mm2

Spennstalets E-modul: Ep := 195000MPa

Totalt antall kabler: N abel = 2

Totalt spennarmeringsareal: Ap.tot = Ap'nkabel =3.6x 103-mm2
Spennstalets "0,1 %-grense": fp0.1k5: 1640MPa
Oppspenningskraft: Op.max ‘= 1476MPa

Nominell overdekning: Chom = 100mm
Arealtreghetsmoment: L = l—lz-b-h3 =1.831x 1011-mm4
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Kryp
Langtid:

Langtids E-modul:

Forhold mellom betongen og spennstalets
E-modul:

Antall kabler:

Spennarmeringsareal:

Tyngdepunkt fra UK:

Tyngdepunkt fra OK:

Avstand fra tpb til spennarmeringen:

Ekvivalent betongareal:

Tyngdepunkt for ekvivalent betongtverrsnitt (tp):

Ekvivalent arealtreghetsmoment:

Moment og aksialkraft i tp:

Maks feltmoment pga SLS tilnsermet
permanent:

Aksialkraft:
Moment om tp:

Betongspenninger etter lang tid:

Overkant:

ECm
E.p = —— = 13274-MPa
+¢
E
ni= —2 =147
EcL
n:.=2

Ap = Ap.tot =3.6x 103~mm2

h
Younn = E = 650-mm
h
= — = 650-mm
Ytopp = 5
e = —100mm
A=A+ (M- 1)-Ap
Ay = 1.349m2
. (m- 1)~Ap~e
t At
y; = —3.7-mm (oppover)

2 2
L=Lo+Acy +(m- 1)-Ap-(e - yt)
L= 1.836 x 101 1-mm4

M = 396-kNm

3
N := _Gp.max'Ap,tot =-5.314x 10"-kN

M, = M - N-y, = 377-kNm



Korttid:

Kortids E-modul:

Forhold mellom betongen og spennstalets
E-modul:

Ekvivalent betongareal:

Tyngdepunkt for ekvivalent betongtverrsnitt (tp):

Arealtreghetsmoment:

Ekvivalent arealtreghetsmoment:

Moment og aksialkraft i tp:
Maks feltmoment pga egenvekt i felt 1:

Aksialkraft:

Moment om tp:

Betongspenninger etter kort tid:

Overkant:

Betongtayninger:

Langtid, OK :

Kortid, OK :

Spenningsendring pga. kryp:

Langtid, OK:

Korttid, OK:

193

4
Egp = 3.6 % 10 -MPa

E
p
Ng:=——=5417
Ecm

A=At (nk - l)Ap

Agy = 1316m
(i~ 1)-Ape
Ytk =
Atk
Ytk = —1.2-mm (oppover)
4
I, =0.183m

= I+ Ac'yt.k2 + (nk - 1)'Ap'(e - yt.k)2

Iy = 1832 10" omm*

M = 396-kNm
N=-5314-kN

M =M = N-y; | = 390-kNm

- — 4 —.

N Mk
Octk = (

€Ytk
Atk ek )

Octk= —3.8-MPa

Oc.t
€p10Kf = —— =-0.281-%o

ECL

c . Octk
pk.OK.f — ¢

=—0.106-%o
cm

OpL.OK.f = EplL.OK.f Ep = —54.7-MPa

Opk.OK.f = Epk.OK.f Ep = ~20.7-MPa
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A
A

Spenningsendring:

Reduksjon i prosent:

€cc.OKf =

Op kryp.OK.f = 9pl.OK.f ~ Ipk.OK.f
p kryp.OK.f = ~34-MPa

| AUp.kryp.OK.f

Op.max

=23%

kryp.tverr = Ecc.OK.f = 2:3%

Svinn

Totalt spennarmeringsareal:

Langtids E-modul:

Ap =3.6x 103-mm2

E,p = 13274-MPa

Transfomert tverrsnitt: A= 1.349m2

Avstand mellom tp og tpb: ¥ = —4-mm
Arealtreghetsmoment om tp: I = 1.836 x 1011~mm4
Svinntgyning etter 100 ar: €cg = —0.297-%o0

Fiktiv aksialkraft i tp for & gjenopprette likevekt Ng:= |€cs| -Ep~Ap =208.494-kN

med heft mellom armering og betong:

Spenningsendring pa grunn av svinn:

Ny . NS-(—e - yt)2

Ag i =g, +
p-svinn.OK cs ] -
ECL A’[ EcL It
A‘C’:p.svinn.OK = —0.284-%o
AT} svinn.OK = A€p syinn.0K Ep = —55:5-MPa
Ao, .
Reduksjon i prosent: € vinn.OK == 17%.svinn.OK| 3758.%

Op.max

Esvinn.tverr = Esvinn,OK = 3-738:%
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Relaksasjon
Relaksjonsklasse: Relaksjonsklasse 2 - lav relaksjon.
Relaksjonstap i prosent: P1000 = 25 (EK2-1-1:3.3.2(6))
Absoluttverdi av den initielle forspenningen: Ved etteroppspenning:
Opi = cmeI
Opi = 1394MPa
Tid etter oppspenning i timer (100 &r): t:= 365 d'fgn.l()oér.m Smer =8.76 x 105 timer
ar agn

Spenningsendring pa grunn av relaksasjon:

o = 1860MPa

O
b= —2 = 0.749
fok
For klasse 2, etter EK2-1-1: 3.3.2(7):
\0.75-(17@ S
Ao, = 0.66- -exp(9.1-p)-| —— 10 o
pr P1000€XP(9-1-p) (1000) pi
Ao, =75.3-MPa
Ao,
Tap i prosent: el = P 5.1-%
p-max

Pa grunn av at kryp og svinn vil gi deformasjoner i betongen, som igjen gir ubalanse i indre krefter, kan
man redusere tapet. Dette gjgres i henhold til EK2-1-1 pkt. 5.10.6(1) Merknad.

Erelred = Erel’0-8=4.1-%

Totalt tap ved a addere de ulike bidragene:

€tap.1.tverr = Ekryp.tverr T Esvinn.tverr t Erel.red = 10.1-%
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Forenklet metode for beregning av tidsavhengige tap pga. kryp,
svinn og relaksasjon over stotte etter EK2-1-1 pkt. 5.10.6(2)

E
|ecs| Ep + 0840, + E—p-@~ |oc 0]
cm

A0y csr.OK = " N = 147.9-MPa
p Ap ¢ 2
1+ —|1+—-e -(1+0.8p)
Ecm AC It
Ao
) p-csr.OK
Etap.2.tverr = o €tap.2.tverr 10.0-%
p.max

Kryptoyning ved tap av spennkraft
Fra beregningene ovenfor:

EplOKf = —0.281-%o



F  Spenningsbegrensning i lengderetning

Spenningsbegrensning i lengderetning

Betong:
Betongkvalitet: Bjyal = B45
Kar. trykkfasthet: f. = 45-MPa
Dim. trykkfasthet: feq = 25.5 MPa
Tverrsnittsareal: A= 11.225m2
Tyngdepunkt fra UK av tverrsnitt: Zpyunn == 098.441
Svinntgyning: €cg = 0.291-%0
Annet Iex= 1.435-1012mm4
arealmoment:
Kryptall i lengderetning: @ = 1.626
ECIIl
Betongens E-modul: E. = = 13709-MPa
1+ ¢
Spennarmering:
Spennstalets karakteristiske strekkfasthet: fpk = 1860-MPa
Spennstélets 0.1 %-strekkgrense: fp().lk:: 1640-MPa
Stgrste spenning tilfart spennkabel: Op.max = 1476MPa
Antall spenntau: Ntau = 13
Areal per spennkabel: A= 150mm2
Spennarmeringens tverrsnittsareal: Ap = 2250mm2
Stgrste spennkraft: Plhax = 3321 kN
Spenning i kabel umiddelbart etter oppspenning: %m0 = 1394MPa
Spennstalets E-modul: Ep := 195000MPa
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VEDLEGG E SPENNINGSBEGRENSNING I LENGDERETNING

Stadium 1
Karakteristisk lastkombinasjon:

Maks. stottemoment (element 300, 0.0)

Antall kabler:
noK g = 22
nUK.S =10
Spennarmeringsareal:
2
Ap UK = Ap MUK s Ap UK = 22500-mm
2
Ap.OK = ApMOK s Ap.OK = 49500-mm
Avstand fra TP til underkant: Ybunn = 698.4mm
Avstand fra TP til overkant: Yeopp = —601.6mm
Avstand fra tyngdepunkt til eyk = 306mm
spennarmeringen:
eoK = 452mm
EP
Forholdstall for E-modul: n:=——=14224
EcL
Transformert tverrsnitts areal:
2
Ap= Ac+(n_1)'(Ap.UK+ Ap.OK) Ay =12.177Tm

Avstand fra tpb til tp:
(M = D(Ap UK'CUK ~ Ap.OK €OK)
Yt = A,

Annet arealmoment: Iy := 1.4345144 x 10]2 mm4

¥¢ = —16.8:mm (oppover)

Transformert annet arealmoment:

=1+ Ac'yt2 + (= DAy yg(euk - Yt)2 + (= DA, ok (eok + Yt)2
I =1.593 x 10" %mm’

Opptredende krefter i SLS-kar (full):
MS = —19277kNm
Ng = —83805kN

Transformert moment:

M, ¢ = M - Ng'y; = -20687-kNm



Spenning i overkant:

Ns Mt.s

OcOKs™= .+ I_t'(Ytopp - Yt)

A

Spenning fra NovaFrame:

Ny M

O¢.OK.s.NF = A_c + z'ytopp
Differanse fra handberegning og NovaFrame:

Us.,0K = 0-c.OK.s.NF| - |Gc.OK.s|

Spenning i underkant:

Ns Mt.s

OcUKs™= o _'(Ybunn %
At It )
Spenning fra NovaFrame:

Ny M

o =— 4 —
¢.UK.s.NF A, L Ybunn

Differanse fra handberegning og NovaFrame:

Us UK = crc.UK.s.NF| - |C’c.UK.s|

Maks. feltmoment (element 250, 0.5):
Antall kabler:

nOKf =10

Spennarmeringsareal:
Ap UK = Ap hUK.f
Ap.OK = ApMOK_f
Avstand fra TP til underkant:

Avstand fra TP til overkant:

Avstand fra tyngdepunkt til spennarmeringen:
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0. 0OK.s = 0.713-MPa

Ug OK = —0.1-MPa

UC.UK.S =-16.2-MPa

UCUKSNF =-16.851-MPa

uS.UK =0.7-MPa

2
Ap UK = 49500-mm

Ap.OK = 22500-mm”

Ybunn = 098-mm

Yopp = —602-mm

CUK = 438mm

eOK = 452mm
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E
Forholdstall for E-modul: n:= P _ 14.224
EcL
Transformert tverrsnitts areal:
2
Ap= Ag+ (=D (Ay yg + Ap OK) A =1217Tm

Avstand fra tpb til tp:
(- D-(Ap.UKkeUK ~ Ap.OK¢OK)

¥ = ¥y = 12.5-mm (nedove
A )
. 12 4
Annet arealmoment: I, =1435x 10 "-mm

Transformert annet arealmoment:
2 2 2
I= T+ Agyy + (= DAy yge(euk = %)~ + 1= DA, ok (oK + %)

L= 1.619 x 1012-mm4

Opptredende krefter i SLS-kar (full):
Mg = 11357kNm
N := —82622kN

Transformert moment:

M g i= My = Ng-y; = 12390-kNm

Spenning i overkant:

Ng Mg

TeOK T LT T (topp — 1) 0o oK f = —11485-MPa
t

Spenning fra NovaFrame:
N Mg
Te.OKENF = 77 7] ~Viopp T¢.OK.£NF = ~12123-MPa
C X

Differanse fra handberegning og NovaFrame:

Uf.OK = Gc.OK.f.NF| - |"c.0K.f| ug o = 0.6-MPa



Spenning i underkant:

N M
f N t.f ( )
g = —_— _— —
c.UK.f A, I Ybunn ~ Yt
Spenning fra NovaFrame:
Ng Mg

(¢ =— 4+ —-
¢.UK.f.NF A, L Younn

Differanse fra handberegning og NovaFrame:

Uf UK = %.UK.f.NF| - |"c.UK.f|

Oppsummering
I felt:
NovaFrame: Handberegning:
9¢.OK.£NF = ~12.1:-MPa 0. OK.f =—11.5MPa
O¢.UK.£NF = ~1.8-MPa 0. UK f = —1.5MPa
Over stotte:
NovaFrame: Handberegning:
9¢.0K.s.NF = 0-6-MPa 9c.0K.s = 0.7-MPa

UCUKSNF =-16.9-MPa O-C.UK.S =-16.2-MPa
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0o UK £ = —1.536:MPa

Oc UK£NF = —1-831-MPa

ufUK =0.3-MPa

Differanse:

ufOK = 0.6-MPa

ufUK =0.3-MPa

Differanse:

uS.OK =—-0.1-MPa

uS.UK =0.7-MPa
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G Beregning av trafikklast

Trafikklast

Referanser/kilder

e Statens vegvesen Handbok N400 versjon 2015-01-26 (refereres til som N400)
NS-EN 1991-2:2003+NA:2010: Laster pa konstruksjoner, Del 2. Trafikklast pa bruer
(refereres til som EK1-2)

EK1-2: Standarden gjelder for bruer med lastede spenn pa under 200 m. Bruen var har en total lengde
4.1(1) pa 78 m, med lengste spenn pa 30 m. Standarden er derfor gjeldende.
Merknad 1

Verikale traffiklaster

Lastmodell 1

Ek1-2 Tandem system, TS, Dobbeltakslet konsentrert last
4.3.2(1)
Laster:
EK1-2 For kjerefelt 1:
4.3.2(4)
Tab 4.2 Qq = 300kN

For kjerefelt 2:
Qyy == 200kN

Resterende omrade:

Qg = OkN
UDL system, Jevnt fordelt last:
Laster:

For kjgrefelt 1:

Ap=9—
m

For kjarefelt 2:

kN
Gk = 25—
m
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Resterende omrade:
kN
=25—
Ark )
m
Ek1-2 Korreksjonsfaktorer:
NA.43.2
OLc21 =1
Oqu = 0.6
0‘qi =1
0‘qr =1

Lastfordeling pa kjgrefeltene
Kjerefelt 1
Tandem system, TS:
Pr = Quragi

UDL system:

. kN
ar1 = A1k %1 =34
m

Kjarefelt 2

Tandem system, TS:

Pro = Qpeai
UDL system:
412 = 92k %qi

Resterende omrade:
Tandem System, TS:
Prek = Qe

UDL system:

ATrk = 9rk %qr

VEDLEGG G. BEREGNING AV TRAFIKKLAST

For kjerefelt 1 og 2

Fori>1

For resterende felt

kN

kN

P =0

kN
ATrk = 2'5'_2



EK1-2
4.3.3(1)

EK1-2
NA.4.3.3

EK1-2
4.41(2)

EK1-2
4.4.2(4)

Lastmodell 2
Enkeltakslet last:

B Qak
Last:

Qg = 400kN

Korreksjonfaktor:

BQ =10

PLv2 = B Qak

Horisontale trafikkaster
Total brulengde:

Lb = 78m
Feltbredde:

Wy = 3m

Wy = 3m

Wik = 2.5m

Bremse- og akselerasjonskrefter

Bremskraft:

Bremsekraft fordelt som linjelast pa broens lengde:

o Qi
k1= 75

Ly,
Tverrkrefter

Tverrkraften regnes som 25% av bremselasten:

Q= 0-25-Qpe

Tverrkraft fordelt som linjelast pa broens lengde:

Qtrk
Ly,

Qprk1:=

Q)i = 486.36-kN

Q 6235 N
Ik = 6235

Qi = 121.59-kN

KN
— 1.559.—
Qprk.1 -
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H  Beregning av temperaturlast

Temperaturlast

Refranser/kilder

e NS-EN 1991-1-5:2003+NA:2008: Eurokode 1, Laster pa konstruksjoner, Del 1-5: Allmenne
laster, Termiske pavirkninger (refererers til som EK1-1-5)

e Statens vegvesen Handbok N400 versjon 2015-01-26 (refereres til som N400)

o Vedlegg A: "Prosjektoppgave hgst 2013"

Oppgavetekst  Inndata:

Trnax = 30

Tmin = —20
EK1-1-5 Betongbru plasseres i type 3.
NA.6.1.1
Side 2

Jevnt fordelt temperaturandel

EK1-1-5 T =T -3 T =27
Figur NA.6.1 €.max max €.max

Temin = Tmin *+ 8 Temin =12
EK1-1-5 Antar at hgydene gitt i oppgaveteksten allerede er justert, da disse verierere noe i forhold til
NAA.1 (1) isotermkartene i NA.A1 og NA.A2
EK1-1-5 Initialtemperatur:
NAA.1 (3)

TO =10
EK1-1-5 o . ]
NAG.13.3 Sterste temperaturkontraksjonsintervall for jevnt fordelt brutemperaturandel:

Indeksen con indikerer sammentrekning (contraction) og indeksen exp indikerer
ekspansjon (expansion).

ATNcon=To =T AT\ con = 22

e.min

ATN exp = Te.max ~

T, AT exp = 17
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N400
Tab. 5.1

EK1-1-5

Tabell NA.6.2.

EK1-1-5
Tabell NA. 6.1

EK1-1-5
NA.6.1.5(1)

EK1-1-5
(6.3)

(6.4)

VEDLEGG H. BEREGNING AV TEMPERATURLAST

Vertikalt lineaert varierende temperaturandel

Tykkelse av slitelag: 140 mm

Justeringsfaktor for overside varmere enn underside. Interpolerer:

140 — 100

Ksur.ok == 0.7+ m{O.S —0.7) Ksur.ok = 0-54

Justeringsfaktor for underside varmere enn overside.

Ksur.uk = 1

Verdier for lingert varierende temperaturdifferanseandel:

Bjelke/platebruer:

Overside varmere enn underside:

AT\ heat = Ksur.ok 15 AT\ heat = 81
Underside varmere enn overside
ATM cool = Ksuruk'8 AT\ cool =8

Samtidighet av temperaturlaster

Redukjsonfaktorer:

LON =0.35 WM = 0.75

Laskombinasjoner for temperatur:

Kj = AT\ heat "‘)N‘ATN.exp
Ky = ATy heat + WN"ATN con
K3 := ATy cool + WNATN.exp

K4 = AT\ cool + “NATN con

~
W
|

= W\ ATy heat ATN.exp

K¢ = W AT\ heat T ATN.con

~
4
|

= W\ ATM cool ATN.exp

~
o
|

= WM ATV cool * ATN.con



I Beregning av vindkrefter

N400:5.5.3

EK1-1-4:
8.2(1) Merknad 3

EK1-1-4:
Tab. NA.4(901.1)

Vedlegg A

EK1-1-4:
NA.4.2(2)P
Merknad 2

Vedlegg A

EK1-1-4:

Tah NA A A1

Vindlast

Referanser/kilder

e Statens vegvesen: Handbok N400 versjon 2015-01-26 (refereres til som N400)
e NS-EN 1991-1-4:2005+NA:2009 (refereres til som EK1-1-4)
e Vedlegg A: Oppgavetekst - Prosjektoppgave hgst 2013

Vindlastklasse |

For vanlig brudekker med et spenn som er mindre enn 40 m er det ikke ngdvendig med en
dynamisk beregning. Starste spennvidde er 30 m. Det blir ikke foretatt dynamisk beregning.

Grunnverdier/basisvindhastighetstrykk

Referansevindhastighet for Trondheim kommune i Sgr-Trgndelag:

262
Vi, = 26—
b.0 :

Nivafaktor:
Colt = 1.0

Retningsfaktor:
Cdir =1.0

Sesongfaktor:

c 1.0

season ‘—

Faktor for returperiode, 50 ar:

Cprob =10

Basisvindhastighet:

m
Vb = €dir ®seasonalt prob Vb.0 Wb = 26?

Middelvind (stedsvindhastighet, 10-minutters middelvind)

Overbygningens hgyde over terreng:
z:= 15m
Terrengruhetskategori Il:

Landbruksomrade, omrade med spredte sma bygninger eller treer.

k= 0.19
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Vedlegg A

EK1-1-4:
432

EK1-1-4:
4.31

EK1-1-4:
44

EK1-1-4:
NA.4.5(1)

EK1-1-4:
4.5(1)

EK1-1-4:
NA.4.4(1)
Merknad

VEDLEGG I. BEREGNING AV VINDKREFTER

() = 0.05m

Zmin = 4m

Terrengformfaktor:

co(z) = 1.0

Turbulensfaktor:
kp:= 1.0

Zax = 200m

Ruhetsfaktor:

VA
clz) = krln[Z—O) for  zin <2<z
Stedsvindhastighet:

Vin(2) = c(2)-c((2)- vy,

Vindturbulens
Turbulensintensitet:
ky

co(2)1n z)
Zoj

1,(2) :=

Vindkasthastighet og vinkasthastighetstrykk

Luftens densitet:

K
pi=125-5
m

Toppfaktor:
kp =35
Vindkasthastighetstrykk:

ap(2) = O.S-p-vm(z)2~(l + 2-kp~IV(z))

Basisvindhastighetstrykk:

2
qb = 05pVb

Vindkasthastighet uten trafikk:

vs(2) = v (2)

vp(z) = vy(2) /1 + 2~kp~IV(z)

clz) = 1.084

v (7) = 28.177 =
S

1,(2) = 0.175

kN
qp(z) = 1.105~—2

m

kN
ap = 0422 —

m

vy(2) = 28.177-2
S

m
v (z) = 42.051 —
p S



EK1-1-4:
Kap. 8

EK1-1-4:
NA.8.3.2(1)

EK1-1-4:
Tab. 8.1

EK1-1-4:
8.3.1(1)
Merknad 1

EK1-1-4:
8.3.1(1)

EK1-1-4:
4.5(1)

EK1-1-4:
8.3.2(1)

EK1-1-4:
NA.8.3.4(1)
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Vindpavirkninger pa bruer uten trafikklast

Lengde i y-retning:

L=12 (Regner per meter i lengderetning)
m

Bredde x-retning:

B :=9.5m

Dybde i z-retning:
d:=13m

Kraft i x-retning

Forenklet metode for kraft i x-retning kan benyttes dersom en dynamisk responsanalyse
ikke er ngdvendig.

Antar apen parapet eller apent sikkerhetsnettverk pa begge sider, noe som gir total dybde:

dtot =d+ 0.6m dtot =19m

Kraftfaktor uten fri omstremning ved endene:

B
— =5 => c =13
fx.0
dtot
Kraftfaktor:
Cfx = Cfx.0 cpx = 1.3

Eksponeringsfaktor:

4p(2)
Ce = Ce = 2.616
ap

Vindlastfaktor:

CX = CeCey Cx =3.401

Referanseareal:
m
Arefx = diorL Arefx = 1'9’;

Vindkraft i x-retning per meter:

2
Fo o= =0V CrArery Fwx =2.73—]

W.X

N | =
8

Kraft i y-retning:
For bjelkebruer skal det tas hensyn til 25 % av vindkreftene i x-retning.

Vindkraft i y-retning per meter:

. kN
Fyy = Fyx025 Py y = 0.682—
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EK1-1-4: Kraft i z-retning:
NA.8.3.3(1)
Kraftfaktor:
cg, =09 (+ 0.9) bade oppover og nedover
Vindlastfaktor:
C,:= CeCry, C,=2354
EK1-1-4- Referanseareal: m2
NA.8.3.3(2) Af, = BL Arof, = 95—
. . m
Vindkraft i z-retning per meter:
12 kN
Fyz= 5'p'vb Crhrefz Fy.z=9:449-—
m
EK1-1-4: Last plassereres eksentrisk i x-retning fra senterlinje bru:
NA.8.3.3(5) B
e:=— e=2375m
4
Dette gir et vridningsmoment (torsjonsmoment om y-aksen)
Vindpavirkninger pa bruer med trafikklast
Indeksen traf brukes for trafikk.
Kraft i x-retning
EK1-1-4: Total dybde med trafikklast:
NA.8.3.1(5) a)
diot traf = d + 2m dot traf = 3-3m
Vedlegg A Vindkasthastighet med trafikk:
. m
Vp.traf = 35:
Vindkasthastighetstrykk:
2 kN
p.traf = 0-5'PVp traf Ap.traf = 0'766’_2
m
EK1-1-4: Kraftfaktor uten fri omstrgmning ved endene:
Fig. 8.3
B => —
p =2.879 = Cfx 0.traf = 1-65
tot.traf
EK1-1-4: Kraftfaktor:
83.1(1) Cfx.traf = ®fx.0.traf Cfx.traf = 165



EK1-1-4:
4.5(1)

EK1-1-4:
8.3.2(1)

EK1-1-4:
NA.8.3.4(1)

EK1-1-4:
NA.8.3.3(1)

EK1-1-4:
NA.8.3.3(2)

EK1-1-4:
NA.8.3.3(5)

Eksponeringsfaktor:

Ap.traf

Ce.traf =
c.tra qb

Vindlastfaktor:
C

Referanseareal:

x.traf = Ce.traf ®fx.traf

Aref x.traf = dtot.traf'L

Vindkraft i x-retning per meter:

1 2
Fy x traf = ;'p'vb “Cx traf “Aref.x.traf

Kraft i y-retning:

Ce.traf = 1-812

Cx traf =299

2

m
=33
Aref.x.traf m

kN

F =4.169-—]
w.x.traf m

For bjelkebruer skal det tas hensyn til 25 % av vindkreftene i x-retning.

Vindkraft i y-retning per meter:

F F

w.y.traf =

Kraft i z-retning:
Kraftfaktor:

Cf g traf = 0.9
Vindlastfaktor:

w.X.tra

£0.25

(£ 0.9) bade oppover og nedover

Cy traf *= Ce.traf Cf.z.traf

Referanseareal:

Aref.z.traf = B'L

Vindkraft i z-retning per meter:

1 2
Fy ztraf = E'p'vb “Cy, traf Aref z.traf

Last plassereres eksentrisk i x-retning fra senterlinje bru:

B

e=—
4

kN
1.042-—
m

Fw.y.traf =

C =1.631

z.traf

2

m
~9.5.—
Aref.z traf m

kN

F = 6.546-—
w.z.traf m

e=2375m

Dette gir et vridningsmoment (torsjonsmoment om y-aksen)
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EK1-1-4:
NA.8.1(4)

EK1-1-4:
NA.4.4(1)
Merknad

EK1-1-4:
4.31

VEDLEGG I. BEREGNING AV VINDKREFTER

Kontroll for evt. overskridelse av vindkasthastighet

Det méa kontrolleres at vindhastigheten som opptrer samtidig med trafikklast, vy, ¢ .1, ikke
overskrider vindhastigheten uten trafikklast, v, ;. Det ma da beregnes hva

referansevindhastigheten med trafikklast blir, for Trondheim kommune, slik at den kan
sammenlignes med den opprinnelige referansevindhastigheten, v, .

Formel for vindkasthastighet

Vp(z) = vy(2) /1 + 2~kp~IV(z)

Vindkasthastighet som ikke skal overskrides:

m
Vp(z) =35 :

Laser mhp. stedsvindhastighet nar vind og trafikklast opptrer samtidig.
(@) -
v(z) = 23.452 —
[T+ 2k, 1, () S

MERK: v(z) tilsvarer stedsvindshastigheten (v,(z))

v(2) =

Formel for stedsvindhastighet:
Vin(2) = c(2)-c(2) vy,

Setter inn verdien for stedsvindhastighet og Ieser mhp. basisvindhastigheten med trafikk:

vin(2) 1= vy(2) vin(7) = 23.452?

Vm(?) m
Vb.traf =21.64—

Vv, =—
b.traf cr(z)~c0(z) S

Referansevindhastighet med trafikk:

Vb.traf

m
Yb.0.traf = T Vb.0.traf = 21.64—
Cdir Cseason Calt ®prob s

Referansevindhastighet uten trafikk:

m
Vi, 0= 26—
b.0 S
Kontroll:
Vb.0.traf
_bOtraf ooy

Vb.0 Kontroll = "OK"



J Beregning av kryp og svinn i lengderetning

EK2-1-1: Kryp og svinn i lengderetning
314
Referanser/kilder

e Statens vegvesen Handbok N400 versjon 2015-01-26 (refereres til som N400)
e NS-EN 1992-1-1:2004+NA:2008 (refereres til som EK2-1-1)

Betongkvalitet:

Bkval = B45
Omkrets: u=20.71'm
Tverrsnittsareal: A, = 11.225 m2

Effektiv tverrsnittshgyde:
2:A,

hO = hO = 1084-mm

u

Alder ved belastning:
tO =7

Betongens alder i dggn pa det betraktede tidspunktet:

Det er to tidspunkt som skal kontrolleres etter at konstruksjonen er ferdig:

Et like etter at brua er apnet for trafikk:
t:=28

Et ved dimensjonerende brukstid pa 100 ar.

tlooér = 36500

N400: Relativ fuktighet:

723
RH := 70%

Sementtype, N: Hayfast sement.

s:= 0.25
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EK2-1-1: Bestemmelse av kryptall

B.1
Kryptallet som skal bestemmes:

]
© = y-Be(t o)
Hvor det normerte kryptallet, ¢,, beregnes slik:
]
0 = PR BomB(t0)

Middelverdien av betongens trykkfasthet etter 28 dagn:

fom = 53-MPa
Faktorer for betongfasthetens betydning:
0.7
35MP
o = 2) oy = 0.748
fom )
0.2
35-MP
a = 2) ay = 0.92
feom )
0.5
g = 35 MPa) az = 0813
f
em

Faktorer som tar hensyn til virkning av relativ fuktighet pa det normerte kryptallet:

RH
. 100%
PRHI= T

100%

mm )

Faktor som tar hensyn til virkningen av betongfastheten pa det normerte kryptallet:

16.8
B, = Bfyy = 2.308

me

MPa

Faktor som tar hensyn til virkningen pa det normerte kryptallet av betongens alder:
EK2-1-1: Korreksjon for sementtype, ved & justere alderen ved belastning t,.
B.1(3) t0.t°= o to.4=7

o= if(s < 0.21,1,if(s > 0.25,-1,0)) a=0
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. 9 >
to = tO.t' —12+ 1 t0:7
2+t )
B(to) NI S B(tg) = 0.635
01 0.20
g+ to
EK2-1-1: Normert kryptall:

510 0 = @R Blem8(to)

Endelig kryptall, 28 dogn:
Faktor for kryputivkling i forhold til tid etter belastning:

h
0
Bryy = min|:1.54|:1 4 0012rm [ 2 4 250, 1500} Bryp = 1.5% 10°
mm

[ 18] h 3
Bppp = min 15[ 1 + (0.012.RH) " | — + 250-03,1500-03 | By = 1.219x 10

mm
By = if(fupy < 35MPa. By . Bypo) By = 1219 10°
0.3
t=tp )
Bc(t,to) = (m} Bc(t,to) =0.294
©28 dogn = 0 Be(t10) |28 dogn = 0483 |

Endelig kryptall, 100 ar:
Faktor for kryputivkling i forhold til tid etter belastning:

0.3
8 (t.t) i tooar—to ) 8 (t.t) = 099
-t0) = BH * t100.ar ~t0 ) otto) =0

kP]OO,ﬁr = @O'Bc(tsto) kplooér =1.626
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Betongens kryputvikling i lgpet av 100 ar:

AV KRYP OG SVINN I LENGDERETNING

20 40
365

Bestemmelse av svinntgyning

EK2-1-1: Total svinnteyning:
3.14(6) €es T€cd T Eca
Hvor €4 er svinntgyning ved uttgrking og ¢
€cd = Bdsttgkp-eeq o
€ca = Bast'gca
Svinnteyning ved utterking
EK2-1-1: Koeffisienter som avhenger av sementtype:
B2 (1) Qgs1 Qds2
R 6 0.11
N 4 012 =
S 3 013

60 80 100

ca €r autogen svinntgyning:

Q) =4

OLdSZ =0.12

Andre faktorer for & bestemme nominell verdi for svinntgyning ved utterkning:

fcmo = 10MPa
RH) := 100%
3
RH
BRH:: 1.5541 | —
RH0)

Nominell verdi for svinntgyning ved uttarkning:

€ed 0= 0.85{(220 - 110~adsl)~exp[—adsz~

fem V|
T 107 % By = 0.302:%
cmo
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EK2-1-1: Koeffsient som avhenger av den effektive tverrsnittstykkelsen:
Tab. 3.3
ky =0.7
Betongens alder pa det aktuelle tidspunktet i dagn, 100 ar:
t := 36500

Betongens alder i dagn ved begynnelsen av uttgrkningssvinnet:

to =28
(t - ts)
Bdsttg = Bdsttg = 0.962
3
ho )
(t - ts) +0.04 [| —
mm)
EK2-1-1: Svinnteyning ved utterking:

3.14 (6)
€cd = Bdsttgkp-€nq o €oq = 0-204-%

Autogent svinn

0.5
Bast =1 - exp(—0.2~t ) Bast =1
. ka -6 0,
Eequ = 25 il 10)«10 €cay = 0-088-%0

Autogent svinn:

ca = Bast€cau Ecq = 0.088-%9

€

Totalt svinn, etter 100 ar

€¢s.1008r = €cd Tt Eca €¢s.1008r = 0'291'%4

Totalt svinn, etter 28 degn

€cs.28degn = Eca €cs.28dogn = 0'088'%“{
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Betongens svinnutvikling i lepet av 100 ar:

4

3x10

22104

1.4x10" 4

Ecs.Z(t2)

6x10"°

— 210 °

—1x10”?
0

20 40 60 80 100

365

Oppsummering

Kryp etter 28 dagn: Kryp etter 100 ar:
?28.dogn = 0-483 ©100.ar = 1.626

Svinn etter 28 dagn: Svinn etter 100 ar.

o .0
€cs.28dogn = 0.088-%o €cs.100ar = 0-291-%0



K Beregning av kryp og svinn i tverretning

EK2-1-1: Kryp og svinn i tverretning
314
Referanser/kilder

e Statens vegvesen Handbok N400 versjon 2015-01-26 (refereres til som N400)
NS-EN 1992-1-1:2004+NA:2008 (refereres til som EK2-1-1)

Betongkvalitet:

Bkval = B45
Geometri:

Gjennomsnittshgyde av utkrager: h := 1050mm

Bredde for platestripen: b:=1m
Omkrets:

u:=nh2+b2 u=4.1m
Tverrsnittsareal:

A= b-h A, =105 m2
Effektiv tverrsnittshgyde:

2:A,
hO = , hO =512-mm

Alder ved belastning:
tO =7

Betongens alder i dggn pa det betraktede tidspunktet:

Det er to tidspunkt som skal kontrolleres etter at konstruksjonen er ferdig:

Et like etter at brua er apnet for trafikk:
t:=28

Et ved dimensjonerende brukstid pa 100 ar.
tlooér = 36500

N400: Relativ fuktighet:

723
RH := 70%

Sementtype, N: Hayfast sement.

s:= 0.25

221
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EK2-1-1: Bestemmelse av kryptall

B.1
Kryptallet som skal bestemmes:

]
© = y-Be(t o)
Hvor det normerte kryptallet, ¢,, beregnes slik:
]
0 = PR BomB(t0)

Middelverdien av betongens trykkfasthet etter 28 dagn:

fom = 53-MPa
Faktorer for betongfasthetens betydning:
0.7
35MP
o = 2) oy = 0.748
fom )
0.2
35-MP
a = 2) ay = 0.92
feom )
0.5
g = 35 MPa) az = 0813
f
em

Faktorer som tar hensyn til virkning av relativ fuktighet pa det normerte kryptallet:

RH

100%

100%

mm )

LPRH = lf(fcm > 35MP3, (.PRHz,QPRHl) k\ORH =1.18

Faktor som tar hensyn til virkningen av betongfastheten pa det normerte kryptallet:

16.8
B, = Bfyy = 2.308

me

MPa

Faktor som tar hensyn til virkningen pa det normerte kryptallet av betongens alder:
EK2-1-1: Korreksjon for sementtype, ved & justere alderen ved belastning t,.
B.1(3) t0.t°= o to.4=7

o= if(s < 0.21,1,if(s > 0.25,-1,0)) a=0
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. 9 >
to = tO.t' —12+ 1 t0:7
2+t )
B(to) NI S B(tg) = 0.635
01 0.20
g+ to
EK2-1-1: Normert kryptall:

B.1 (1)

20 := PR Blom B(t0)

Endelig kryptall, 28 dogn:
Faktor for kryputivkling i forhold til tid etter belastning:

h
0
By = miv{l.&[l + (0.012-RH)18]-E +250, 1500} Bryy = 1.018x 10°

h
0
By = miv{l.&[l + 0012rm'S[ 2 . 2500, 1500-04 By = 971.452

mm
By = if(fom < 35MPa, By, By) By = 971.452
03
t—ty )
to) = | ——— ,tg) = 0.315
Be(t:to) (BH+ —y Be(t:to)
#28.degn.tverr = @O'Bc(t’to) |“P28.dﬂgn.tverr =0.543

Endelig kryptall, 100 ar:
Faktor for kryputivkling i forhold til tid etter belastning:

0.3
t00.4r ~to )
Be(t-tg) = 0.992

o) |

BH * t100.ar ~t0 )

©100.4r.tverr = L‘PO'BC(‘["[O) |“P100.2°1r.tverr =1.712
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Betongens kryputvikling i lgpet av 100 ar:

1.2

Pgrar(1)

0.8

0.4

0 20 40 60 80 100

365

Bestemmelse av svinntgyning

EK2-1-1: Total svinnteyning:
3.14(6) €es T€cd T Eca

Hvor €, er svinntgyning ved uttgrking og ¢, er autogen svinntgyning:
€cd = Bdsttgkp-€cq 0

€ca ™ Bast'gca

Svinnteyning ved utterking

EK2-1-1: Koeffisienter som avhenger av sementtype:
B2(1) Qds1 Qds2
R 6 0.11 B 04s1 =4
N 4 012 =>
s 3 013 s = 0-12

Andre faktorer for & bestemme nominell verdi for svinntgyning ved uttarkning:

f.no = 10MPa
RH, := 100%
3
RH
= 1551 - — - 1.018
BrRH { (RHO) } BrH

Nominell verdi for svinntgyning ved uttarkning:

fom V|
A0 1107 % By = 0.302:%
meO

€ed 0= 0.85{(220 - 110~0Ldsl)~exp[—adsz-
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EK2-1-1: Koeffsient som avhenger av den effektive tverrsnittstykkelsen:
Tab. 3.3
ky = 0.7
Betongens alder pa det aktuelle tidspunktet i dggn, 100 ar:
t := 36500

Betongens alder i dggn ved begynnelsen av uttgrkningssvinnet:

ts =28
(t - ts)
Bdsttg = Bdsttg = 0.987
3
LI
(t-tg) +0.04- || —
mm)
EK2-1-1: Svinntgyning ved utterking:

3.1.4 (6)
€cd = BdSttS‘khhgcd.O €cd™ 0.209- %

Autogent svinn

0.5
Bagt=1- exp(—0.2-t ) Bast =1

fck

2.5 \
€ = 2D
ca.u MPa )

Autogent svinn:

€ca = Bast€cau €ca = 0.088-%

€cay = 0-088-%o

Totalt svinn, etter 100 ar

€cs.1004r.tverr = €cd t €ca €cs.1004r.tverr — 0'297'%‘1
Totalt svinn, etter 28 degn
€cs.28dogn.tverr = Eca €cs.28dogn. tverr = 0'088'%1
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Betongens svinnutvikling i lepet av 100 ar:

4

VEDLEGG K. BEREGNING AV KRYP OG SVINN I TVERRETNING

3x10

22¢10” %

1.4x10" 4

ecs.Z(tZ) s

6x10

—2x107°

4

- 1x10~
0

Oppsummering
Kryp etter 28 dagn:

#28.dogn.tverr = 0.543

Svinn etter 28 dagn:

€cs.28dogn.tverr = 0.088-%o

20

40

60 80 100

365

Kryp etter 100 ar:

©100.4r.tverr = 1712
Svinn etter 100 ar:

€¢s.1004r.tverr = 0-297-%0



L  Verifikasjon av egenlast

Verifikasjon av egenlast

Referanser/kilder

e "Matrisestatikk - Statiske beregninger av rammekonstruksjoner" av Kolbein Bell
e Vedlegg A: Oppgavetekst for "Prosjektoppgave 2013"

EI 1
— i R —
» B3 y 3
A LL ¥ Eldokkr B L.i ] Ell:r'k'p:r' c ) L-i » Eldolci‘r' D &FEE
L Ls
Elw'rlr' E|,=.'-r.
Ex F R,
Lengder: Arealtreghetsmoment for dekke:
L :=24m Ly = 14m I = 1.435 % 1012 mm4
Ly = 30m Ls:=15m Arealtreghetsmoment for sayler:
11 4
L3 = 24m Ix.srayle =4.167x 10 mm

E-modul for betong:
Ecm := 36000MPa

Boyning om x-akse:
Stivhet brudekke:
Eljekke = ' Ecm

Stivhet soyler:

E I

ls@yle = X.Sﬂyle'Ecm

Egenlast av brudekket:

. KN
gi= 280625~

227

16 2
Eldekke =5.166 x 10 -N-mm

E =1.5x 1016-N-mm2

lSﬂyle
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Stottemomenter:

Fastholdingstilstand (partikulaerlgsning):

Knutepunkt B: Knutepunkt C:
2 2
v &l v &Ly
R.BA — 8 R.CB — 12
2 2
—gLo —gcL3
MrBC™= ", Mrcp= 3
Lastvektor:
R =Ry - R

Summen av fastholdingskreftene, R

MR A + MR BC ) —841.875)
o 0= kN-m
o 0)
Ytre krefter som virker i frihetsgradene: Ry = }
0
Lastvektor:
841.875
R = Rk - RO R = -kN-m
-841.875 )
Frigjoringstilstand (komplementaerlgsning):
rhr=1 r,=0
. - 3Elgekie . 2Elgekke
1LBA= — [ 2B~ —
L Ly
.  4Elgekie
11.BC =
Ly
K _ 4EISstle
11.BE* Ly

Stivheter pga. rotasjon i frihetsgrad 1:

kip:=k1Ba+ k11.8C + K11.BE
k=K cB



K _ 4Eldekke
2Elgekke 22.CB= T
kope=—"7_ 2
2
K ) 3Eldekke
22.CD =
L3
) 4Elsrayle
kp.cr= T
Stivheter pga. rotasjon i frihetsgrad 2:
ki =kjp e
kyp =k cB * koo.cD + Koo.CF
Stivhetsmatrise:
kip kip) (17.632 3.444 )
Koy Koy ) 3.444 17.346)

Loser ut rotasjonsfrihetsgradene, r:

R=Kr
_ 5.954 _
r=K IR r= \10 :
-6.036 )
-5
=1, r = 5954 x 10
-5
=1 Iy = -6.036 x 10

Tilbakesubstitusjon:
Del AB:

My BA = K11.BATI

Del BC:
My gc = k11.BCT1 T Ki2.BC ™2
My cB = ko1.cB 11 + K22.cB 2

Del CD:

My cp = ko .cp 2

My gA = 384.464-kN-m

M} g = 202.229-kN-m

My g = —210.684-kN-m

My cp = —389.748-kN-m

0 -kNm

229
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Superposisjon gir totale momenter:

= My ga + MR BA

<
jos]
>

|

Mpc = My gc + MR BC

Mcg = My cg + MR cB

=My cp + MR cD

<
a
w)

|

Likevektskontroll:

Mg = k1] + ky'1p + MR o + MR BC

M = kypry + kyp1 + Mg cg + MR cp

Skjaerkrefter:
Fastholdingstilstand:
3-gely

VR.AB = g
VRBA = e
)

VRBC= "5

: 2

v gelo
RCB™=
VR.CD = g

V- =
R.DC ]

VEDLEGG L. VERIFIKASJON AV EGENLAST

Mpc = —20844.6-kN-m

Mcp = 20836.2-kN-m

M = 0.0-kN-m

Lik null => OKI

VR AB = 2526-kN

VR BC = 4209-kN

VR CD = 4209-kN



Frigjeringstilstand:

rhr=1,r,=0

VK AB.1=

VkBA.1=

VkBC.1 =

VkCB.1 =

r,=1,r,=0

VkBC2 =

VkcB2 =

Vikcpo:

VkDpC2=

-3 Elgekie

3 ‘Elgekke

|
Ly

Totale skjeerkrefter:

VaB = VRAB * Vk.AB.1

VBA = VRBA * VkBA.1

Vec= VrRBC t VkBC.1+ VkBC2

Ve = VR.eB * VkcB.1 T Vk.CB.2

Vep = VRep * VkeD2

Vpc = Vr.pC *+ VkDC2

Vi BC.| = ~20.505kN

ViCD.2 = 16.24kN

VpA = 4225kN

Vg = 4210-kN

Vep = 4209-kN

Vep = 4226 kN

Vpe = 2509-kN

231



232 VEDLEGG L. VERIFIKASJON AV EGENLAST

Opplagerkrefter:

| z-retning:
A,:=Vap A, =2510-kN
D, := Vpc D, = 2509-kN

Hele brulengden:
L= Ll +L2+L3 =78 m
Resultantkraft fra egenlast:

Gy = gL = 21889-kN

Kraftlikevekt i z-retning gir:

1 _ = |
A, +D,+E,+F, -G =10 => E, =G -A,-D,~F,

Momentlikevekt om punkt A, hvor kreftene i y-retning neglisjeres:

1
L
Gk-; -D,L-E, L - FZ~(L1 + L2) =10

L 1
G- ~DyL- (Gk=A, =D, —F,)Lj —F,(L| + L) =00

1
L
Gk‘; -DyL- (Gk'Ll —AzL; -DyLy - l:z‘Ll) —FyL—F,yLy =0

~D,L-GpL; +A, L +D,L;+F,L —F,L| —F,;L,=0

L
G._
ks

L) '
Gk(— -L DZ~(L - Ll) +A,L; —F, Ly =0

2 b

L

Gk[z - Ll) - DZ~(L - Ll) + AL

F, = F, = 8435kN
Ly

E,=G -A,-D,-F, E, = 8435kN
De samme resultatene oppnas ved & addere skjaerkreftene til hgyre og venstre hvor hver statte:
FZ = VCB + VCD = 8435-kN FZ = 8435-kN

EZ = VBA + VBC = 8435-kN EZ = 8435-kN



Maksmoment i felt 1:

Funksjon for skjeerkraft (x gar mot hayre fra akse 1):

V() = A, - g

Maksmoment nar V(x) er lik null:

AZ
Xi=— x=8.943m
8
2
gex
Mfelpn = Agx = Mgy = 11221.6-kNm

Maksmoment i felt 2:

Antar at maksmomentet opptrer akkurat midt i felt 2, og benytter snittmetoden:

LY L LY’
Meerp = Az | Ly + EUN By ~&|Li+— ) 05 Mg, = 10985.1-kNm

2)

Maksmoment i felt 3:

Funksjon for skjaerkraft (x gar mot venstre fra akse 4):

V(x) =1-D, - g~xl

Maksmoment nar V(x) er lik null:

D,

X:=— x=8.942m
&k

2
g X

Mtz = Dyx = Mg,z = 11219.6-kNm
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M  Verifikasjon av temperaturlast

Verifikasjon av temperaturgradient

Referanser/kilder
e NS-EN 1991-1-5:2003+NA:2008 (refereres til som EK1-1-5)

Fi _ Iz Nz

=

- o) .)
A XS Li , Elgesse i Lz , Elgeixe c %’ Ly , Elaesse D 3=
Ly
Elsgyte
F -
Lengder: Brutverrsnittets arealtreghetsmoment:
Ly := 14m
= 4
bp= 24m Igekke = 1:435 102 mm*
Lz :=15m
= 5
Ly := 30m Seylenes arealtreghetsmoment:
Ly := 24m 11 4
3 Lsoyle = 4167x 10" mm
Betongens E-modul:
E . = 36000MPa
Brudekkets stivhet: Saylenes stivhet:
Elgeke = Eomlqekke = 5166 x 107 -kN-m” Elggie = Eomlsgyle = 1.5 % 10" kN-m”
Fastholdingstilstand (partikuleaerlesning):
Varierende vertikallineaer temperaturandel:
ATy heat = 8-1 (grader celsius)
Termisk utvidelseskoeffisient for betong: (EK1-1-5: Tab C.1)
-5
OLT =10

Tverrsnittshayde:
h:= 1.3m
Avstand fra overkant til tverrsnittets tyngdepunkt:

Ytopp = 601.6mm
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Temperaturgradient i overkant:
Ytopp
ATg = AT\ heat —,
Initialtgyning:
Krumning:

€0

K=
Ytopp

Tvangsmoment:

MO = EIdekke K

Lastvektor:
|
R:=R, - R,
Mg
N 0
vVor RO = 0 0og Rk =0
_MOJ
-3219)
0
R := Rk - RO = 0 -kKNm
3219 )

Fastholdingsmomenter:

Mg AB = My
Mg BA =My
Mg BC =My

Frigjeringstilstand (komplementaerlgsning):

r, =1, resten lik 0:

L _ HElgekie
HAB= T
. 2 Flgekke
2BAT T

ATg =3.748

g = 0.037-%o

0,
K= 0.062-@

M, = 3219-kNm

-3219)
0
0
3219 )

Mg cB = My
Mg .cp =My

MR pc =My

ki1:=Kki1 AB

k1=K BA
k31 = 0

k41 =0
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r, =1, resten lik 0:

) 2Eldekkf: )
Kpap=—7 ISPERESPIN:!
|
o MPldckke
22BA* —Ll
.  AElgepie
2BCE T
Ly
4EI
] soyle —
k) BE = —L4 kpp = kyp ga + k92 e *+ koo BE
) 2Eldekke )
KacB=—7 k3p:=Kk3p cB
2
k42 = 0
r; =1, resten lik 0:
k13 = 0
) 2'Eldekke )
k3pe= T ky3:=ky3 gC
2
. _ 4Elgerie
33.CB =
Ly
fon o FPldekke
33.CD° L
4-El
] soyle o
k33 cp = —LS k33:= k33 cg + k33 cp + K33 CF
) 2 Eldekke )
k3pc=—7 k43:= kg3 pc
3
r,=1, resten lik 0:
k14 = O
k24 = 0
) 2 Eldekke )
K4cp= 7 k34:= K34 cp
3
4-EI
dekke
k44 DC = k44:= kg4 DC
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Stivhetsmatrise:

ki kg ki3 ki)
k1 kop ko3 ko 4305 19.784 3.444 0

k31 k3p k33 kay 0
0

kg kg kq3 kgq)

Loser ut rotasjonsfrihetsgradene, r:

1'4 = 1'3

Tilbakesubstitusjon:

Del AB:

My AB = K11.ABT1 T K12.ABT2

Del BA:
My Ba = ko1 BaT1 + ko BA'TD

Del BC:
My Bc = ko Bc2 + ko3 BCT3
Del CB:
My cB=k3.cB 2 + k33,0813
Del CD:
My cp = k33.cD13 + K34.cD' 14

Del DC:
My pc = k43 pC13 + Kaa. DC 14

VEDLEGG M. VERIFIKASJON AV TEMPERATURLAST

4305 0 0 )

10 kNm
3444 19.498 4.305
0 4305 861 )
-4.308")
1138 |
= -10 4
~1.154
4315 )
r =—4308x 107"

ry = 1.138 10
ry =—1.154 x 10
ry =4315x 10

My g = —403-kN-m

M} pc = 3219-kN-m



Superposisjon gir endelige momenter:
MaB = Mg AB + MR AB
Mpa = Mg A + MR BA
Mpc = My pc + MR BC
Mcp =M cB * MR.cB
Mcp = Mg cp + Mr.cD

Mpc = Mg pc + Mg pc

239

Mg = 0-kNm
Mpa = —4093-kNm
Mp = 3605-kNm
Mcp = -3622-kNm
Mcp = 4083-kNm

MDC =—-0-kNm
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N Verifikasjon av vindlast

Verifikasjon av vindlast

Referanser/kilder

e "Matrisestatikk - Statiske beregninger av rammekonstruksjoner" av Kolbein Bell

EI 1
| 1 e —
~ - w1, /
A LL ¥ Eldokkr B L.i ] Ell:r'k'p:r' c ) L-i » Eldolci‘r' s
L Ls
Elw'rlr' E|,=.'-r.
Ex F R,
Lengder: Arealtreghetsmoment for dekke:
L :=24m Ly = 14m I = 1.435 % 1012 mm4
Ly = 30m Ls:=15m Arealtreghetsmoment for sayler:
11 4
L3 = 24m Ix.srayle =4.167x 10 mm

E-modul for betong:

Ecm := 36000MPa

Boyning om x-akse:

Stivhet brudekke:

Elgerke = Ix Ecm

Stivhet soyler:

Elsgiyle =

X.Sﬂyle'Ecm

Nedadrettet vindlast:

] k
gk = 9.449;

241

16 2
Eldekke =5.166 x 10 -N-mm

E =1.5x 1016-N-mm2

lSﬂyle

s =By
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VEDLEGG N. VERIFIKASJON AV VINDLAST

Stottemomenter:

Fastholdingstilstand (partikulaerlgsning):

Knutepunkt B:

2

gelg
Mg BA = "
2

v )

RBC= T,
Lastvektor:
R=R, - R,

Summen av fastholdingskreftene, R

[MR.BA + Mg pc)

MRr.cB * MRr.CD

Ytre krefter som virker i frihetsgradene:

Lastvektor:

R := Rk_RO

Frigjoringstilstand (komplementaerlgsning):

rhr=1 r,=0

. _ 3Elgekke
LBA™ ]
.  4Elgekie
11.BC =

L,
K _ 4EISstle
1LBE=

Stivheter pga. rotasjon i frihetsgrad 1:

kip:=k1Ba+ k11.8C + K11.BE
k=K cB

Knutepunkt C:

2
gely
12

Mg cB =

2
-g Ly
8

Mg cp =

—28.347))
RO = (

.kN-
28347 ) "

()

(28347

R = .
[—28.347 )

kN-m

. _ 2Elgekke
2108 T



K _ 4Eldekke
2Elgekke 22.CB= T
kope=—"7_ 2
2
K ) 3Eldekke
22.CD =
L3
) 4Elsrayle
kp.cr= T
Stivheter pga. rotasjon i frihetsgrad 2:
ki =kjp e
kyp =k cB * koo.cD + Koo.CF
Stivhetsmatrise:
kip kip) (17.632 3.444 )
Koy Koy ) 3.444 17.346)

Loser ut rotasjonsfrihetsgradene, r:

R=Kr
_ 0200 )
r=K IR r= \10 5
-0.203 )
-6
=1, r; =2.005x 10
-6
=1 1y =-2.032x 10
Tilbakesubstitusjon:
Del AB:
My BA = K11 BAT] M, ga = 12.945kN-m
Del BC:
My Bc=Ki1Bc ™1 + k2 BCm My g = 6.809-kN-m
My cB = ko1.cB 1 * K22.0B ™2 My cp =—7.094kN-m
Del CD:

My cp = k22.cD ™2 My cp = -13.123-kN-m

0 -kNm
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Superposisjon gir totale momenter:

= My ga + MR BA

<
jos]
>

|

Mpc = My gc + MR BC

Mcg = My cg + MR cB

=My cp + MR cD

<
a
w)

|

Likevektskontroll:

Mg = k1] + ky'1p + MR o + MR BC

M = kypry + kyp1 + Mg cg + MR cp

VEDLEGG N. VERIFIKASJON AV VINDLAST

Mpc = ~701.9-kN-m

M = 0.0-kN-m

Lik null => OKI



O Momentkapasitet i lengde- og tverretning

Momentkapsitet | lengderetning

Spennstalets elastitetsmodul:
Karakteristisk strekkfasthet:
Karakteristisk strekkfasthet, 0.1 %-grense:

Spennstalets strekkfasthet:

Betong:
Betongkvalitet: Bjyal = B45
Materialfaktor: Ye=15
Karakteristisk sylindertrykkfasthet, 28 dggn: fo = 45MPa
Dimensjonerende sylindertrykkfasthet, 28 dagn:
f
ck
f.q=0.85— f.q=25.5-MPa
e
Tayningsgrense for trykk i betong: €y = 3:5%0
Betongtverrsnittets areal: A= 11.225m2
Tversnittshgyde: h := 1300mm
Tverrsnittsbredde i OK: b := 9500mm
Tverrsnittsbredde i UK: by = 5000mm
Avstand fra tyngdepunkt av armering til overkant: a:= 150mm
Avstand fra underkant til tyngdepunkt: Ybunn = 6098.4mm
Avstand fra overkant til tyngdepunkt: Yiopp = 601.6mm
Spennarmering:
Materialfaktor: g = 1.15

Ep := 195000MPa

f = 1860MPa

f50.1k
o = 1426-MPa
: d
fpd = T p
Dimensjonerende flytetgyning for spennarmeringen:
f
d
Epd = EL €pd = 7-313%
p

Tverrsnittsareal per spennkabel:

245

2
Ap.kabel = 2250mm
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VEDLEGG O. MOMENTKAPASITET 1 LENGDE- OG TVERRETNING

Toyningstilstander som kontrolleres:

1. Rent trykk €= Egy = 3:5:%0 €pl = Ecu = 3.5-%0

2. Balansepunkt (al:mgring gar brudd samtidig €0 = Egy = 3-5:%0 €p2 = Epd = 7.3-%
som betongen gar i brudd

3. Stor armeringstgyning €c = Egy = 3:5%o0 €p3 = %o

4. Veldig stor armeringstayning € = Egy = 33 %0 Epg = 30-%0

Kontroll av momentkapasitet med strekk i underkant

Forenkler beregningsmodellen ved a legge all armering samlet i vektet tyngdepunktet:

10 kabler | QK
. .
B
L N LN N ] L ] L ] | e [ N N ]
16 kabler | UK Totalt 6 kabler langs skra
| felt l’
10 kabler | OK
ﬂ‘_‘. - g
¥ o — §I B
22 kabler | UK
Kabler i overkant i felt: nog = 10
Kabler i underkant i felt: nyg = 22

Spennarmeringsareal i overkant:

Ap.£.OK = Ap kabel NOK..f

Spennarmeringsareal i underkant:

Ap £UK = Ap kabel "UK.f

Avstand fra tyngdepunkt til spennarmering i overkant:

Avstand fra tyngdepunkt til spennarmering i underkant:

2
Ap.£OK = 22500-mm

2

eiOK = 452mm

erK = 438mm
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Spennarmeringens resterende tegyningskapasitet

Sterste spenning tilfart spennkabel:
Op.max = 1476MPa

Umiddelbare tap:
€umiddelbare.tap = 6.3 %

Initiell tayningsdifferanse:

1 —€ -0
€0 ( umlddelbare.tap) p.max _ 7.092: (%)
p Ep

Reduksjon pa grunn av tidsavhengige tap:

Etidsavhengige.tap = 14.7 %

A€typ = Etidsavhengige.tap €p0 A€y = 1.043-%0

Effektiv tayningsdifferanse:

E'pO = EpO - Astap €'p0 = 6.05-%o

Resterende tgyning i spennarmeringen:

Aep = Epd - E'pO Aep = 1.263- %0

1) Teyningstilstand: Rent trykk

€= Egy = 3-5:%0 €p1 = 3.5-%0
I - . + Tp_;l_|
Apok o e
N;
O e T~ § R Ll
M ﬂ.'lj cu cl
[ i
Apuk Eeu | Toas
Trykkresultant i betongen:
To = fgA, T, | = 286238-kN
Trykkresultant i underkant:
Th1.1= Ep1EpAp UK Tp.1.1 = 33784-kN
Trykkresultant: i overkant:
Tp2.1= €p1EpAp foK Tp2.1 = 15356:kN
Kraftlikevekt:

Momentlikevekt om TP:

My =Ty 1¢UuK ~ Tp2.1¢r0K M| =7856-kNm
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2) Teyningstilstand: Balansepunkt

€c 1= Egy = 3.5%0 €pp = 7:313-%0
E
Trykk
o © . —8 -
— ¢+ Tozi
A 5 ! B Epc.
pOK o = Tai o B
N; o o
—'/\—_————Z\;)—%Fx —t— — - — — =4 —|—= 4= TP
I ] E] — —
A, ux T it el y e
[ 9 » Spal Qg
Strekk
Trykk sonehgydefaktor:
€C
oy = oy =0.735
Aep + €
Effektiv hgyde:
42 %= Yiopp * LUK dp = 1040-mm
Tayning i trykkarmering:
€
cu
€ = mi ‘(0n-dy —a), e € =2.813-%o
c.2 252 >“pd c.2
e oty 1) p
Trykkresultant:
Ty = 0.8:0y:dybfy T, 5 = 148035-kN

Trykk i armeringi overkant:

€002 E;
2 FpAp.rok
Tppg = P Tp2.2 = 10731:kN

s
Strekk i armering:
Ae_-E Ap
] p p p.f.UK
Sp.l.z =— Sp.l.z =10605-kN
s
Kraftlikevekt:

Momentlikevekt:

My = T 5 (Yiopp = 0-8:09d9-0.5) + Sy, 1 2(d3 = Yiopp) + Tp2.2°€FOK

M, = 53322-kNm



3) Teyningstilstand: Stor armeringsteyning

€= Egy = 3.5%0 €p3 = 5-%o
Trykk sonehgydefaktor:
€C
oy = ——— az = 0412
€3+ E¢

Effektiv hgyde:

d3 = ytOpp + erK d3 = 1040-mm

Tayning i trykkarmering:
€
cu
€ = mi -(0y-d; —a), e € =2.274-%o
c.3 ( 353 )’ d c.3
p "L%.d} p } p

Trykkresultant:

Trykkresultant i armering i overkant:
8pc.3'Ep'Ap.f.OK

s

Tho3=

Strekk i armering i underkant:

AEp'Ep'Ap.f.UK

Sp.13 = 10605-kN
s

Sp.1.3 =
Kraftlikevekt:

Momentlikevekt:

M := Te 3-(Yeopp ~ 08:03-43-0.5) + 8y 1 3:(d3 = opp) + Tp23£0K

M3 = 44269-kNm

4) Teyningstilstand: Veldig stor armeringstayning

€= €y = 3.5 %0

. 4= 30-%0

p
Trykk sonehgydefaktor:

€

oy i=—— oy =0.104
4 €p4 + EC 4
Effektiv hgyde:

dy = Ytopp + f.UK dy = 1040-mm
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Tayning i trykkarmering:

€
cu
€ = min| (oy-dy —a),e € =—1.334-%0
c.4 454 >Spd c.4
p |:OL4-d4 ( ) p } p
Trykkresultant:

Trykkresultant i armering i overkant:
Epc,4'Ep'Ap.f.OK

Tp2.4=—5088-kN
s

Thoa=

Strekk i armering, vektet:
AEp'Ep'Ap.f.UK

s
Kraftlikevekt:
Ng=Teq+Tp24-Sp14 Ny = 5357kN

Momentlikevekt:
My = T 4 (Viopp — 0-8:04d4-0.5) + S, 1 4(dg = Yiopp) + Tp2.4°€£OK
My = 14094-kNm

Opptredene krefter (element 250, 0.5):

Opptredende moment fra ULS 100 ar tvang: MEgq ¢ = 28970-kNm
Tilhgrende aksialkraft, inkl. tap: Npg.f = 74425-kN
M N
1 ags6 ) 3 335378 )
M, 53322 Ny 148161
Mg = = -kNm Ng = =
My | | 44269 N3 81029
14094 5357
My ) Ny )
4x108 T T T T T
3x10°F =
Ng
210°F .
NEd felt
1x10°- =
0 | | | | |

0 1x107 210" 3x10°  4x10’  5x10’  6x10

Mg, MEq felt
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Kontroll av momentkapasitet med strekk i overkant

Forenkler beregningsmodellen ved & legge all armering samlet i vektet tyngdepunktet:

8 22 kabler | OK
t: - L] - LN L N L] L LN LN ] :Gu
g Nl 8 @
a L] —
| . @
& 1 . | - 2
&
) 4 kabler i UK Totalt 6 kabler langs skra
Over stotte l
22 kabler | OK
A s
(=] = — =) w
=1 - o
A_L§¢_-1 :: =]
2 ) ©
10 kabler | UK
Kabler i overkant over stgtte: noK ¢ = 22
Kabler i overkant over stgtte: nyg.s = 10
Spennarmeringsareal i overkant:
2
Ap.s.0K = Ap kabel "OK.s Ap £OK = 22500-mm
Spennarmeringsareal i underkant:
2
Ap.s.UK = Ap.kabel "UK.s Ap.s.UK = 22500-mm
Avstand fra tyngdepunkt til spennarmering i overkant: eg oK = 452mm
Avstand fra tyngdepunkt til spennarmering i underkant: eg UK = 306mm

Spennarmeringens resterende tegyningskapasitet

Sterste spenning tilfart spennkabel:

Gp'max = 1476MPa

Umiddelbare tap:

€umiddelbare.tap = 6-4 %0

Initiell teyningsdifferanse:

1 —€, o
€= ( umlddelbare.tap) p.max _ 7.085- (%)
p Ep
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Reduksjon pa grunn av tidsavhengige tap:

€tidsavhengige.tap = 149 %

AZ':tap = &tidsavhengige.tap Ep0 AEtap = 1.056-%0

Effektiv tayningsdifferanse:

E'pO = €p0 - Aetap E'pO = 6.029- %0

Resterende tgyning i spennarmeringen:

Aep = epd - E'pO Aep = 1.284- %o

1) Teyningstilstand: Rent trykk

€ 1= €y = 3.5 %0 €p1 = 3.5-%o
— ; — & Tha
Aok o m
N;
R e Ep PEE
: Y S| e a
I i
‘_
lp"FI-.UI( ECI.I TFI.1.|
Trykkresultant i betongen:
T, = fog A T, 1 =286238-kN

Trykkresultant i underkant:
Th11= 51 EpApsuk Ty 1.1 = 15356:kN
Trykkresultant: i overkant:
Tp2.1=ep1EpApsok Tp2.1=33784-kN
Kraftlikevekt:

Nis=Ter+Tpra+ Tpon Nj s =335378-kN

Momentlikevekt om TP:

Mis="Torres.uk * Tp2.1¢.0K M| s = 10571-kNm
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2) Teyningstilstand: Balansepunkt

€= Egy = 3.5 %0 €p2 = 7.313-%0
Strakk
L
AP‘-DH T
ig S — — — 1+ ]
— £
Ap.UK ; b
“© —
Trykk
Trykk sonehgydefaktor:
EC
0= —— 0y =0.732
Asp + €
Effektiv hgyde:
d:i=h-a d = 1150-mm
Avstand fra overkant til armering i underkant: a,, = 908mm
Trykksonehgyde: 0y-d = 841-mm
Areal i trykksonen:
Ag 3 1= by0.5m + 0.5m:2.250m + (@y-d — 0.5m)-9.5m Ao = 6.868m
Trykkresultant:
Ton=08A,fy T. o = 140099-kN
Tayning i trykkarmering:
. H €Cu 0,
€pcp = mi a2~d'[a2'd ~(h-ap)]-epq €pc.2 = 1:869-%
Trykkresultant i armering i underkant:
€ -E_-
_ Tpe2p Ap.s.UK
Tp.1.2 =—— Tp.1.2 =7132-kN
s
Strekk i armering i overkant:
Ae -E -(Ap )
) PP .5.0K
Sp22= Sp.1.2 = 10605-kN
s
Kraftlikevekt:
Nops=Teo+Th12-5522 Nj s =136453-kN

Momentlikevekt:

My g = Tg o (Ypunn — 0-8:00d-0.5) + S, 5 2eg ok + Tp 1 285 UK
M, ¢ = 57752-kNm
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3) Teyningstilstand: Stor armeringstoyning

€= Egy = 3.5 %0 €p3 = 5-%0
Trykk sonehgydefaktor:
€C
OL3 = OL3 =0.412
€p3 + E¢

Effektiv hgyde (samlet alle kablene i ett punkt):

d=h-a d =1150-mm
Avstand fra overkant til armering i underkant: a, = 908mm
Trykk sonehgyde: 0g3-d = 474-mm

Tayning i trykkarmering:

€
. cu

€pc.3 = mu{@-[o%.d ~(h = ap)].epa €pc.3 = 0.603-%0

Areal i trykk:
2

AC.3 = bukOL3d + tan(G)OL3dcx3d AC3 =3.377Tm
Trykkresultant:

T.3:=08A;, 314 T, 3 = 68884-kN

Trykkresultant i armering i underkant:

5pc.3'Ep'Ap.s.UK

Tp. 13 = 2299-kN
s

Tp.1.3 =

Strekk i armering i overkant:

A‘gp'Ep'Ap.s.OK

$p2.3 = Sp23 = 10778:kN
s
Kraftlikevekt:
N3s=Te3+Tp13-5p23 N3 = 60405-kN

Momentlikevekt:

M3 = Tc.3'(ybunn - 0'8'0‘3'(1'0'5) +Sp 230K T Tp.1.3'(am - ytopp)

Mj ¢ = 40637-kNm



4) Toyningstilstand: Veldig stor armeringstoyning

€. = €y = 3.5%0 €p4 = 30-%o
Trykk sonehgydefaktor:
E:C
oy =——"r"
4 €p4 + EC

Effektiv hgyde (samlet alle kablene i ett punkt):
d:=h-a

Avstand fra overkant til armering i underkant:

Trykksonehgyde:
Tayning i trykkarmering:
. €cu
€pc.4 = m"{a“.d -[a4-d - (h - am)]’gpd

Areal i trykk:

AC.4 = bukOL4d + tal’l(e)OL4d(14d

Trykkresultant:
Teq=08Ac 41y

Trykkresultant i armering i underkant:

€pc.4'Ep'Ap.S.UK

T =
1.4
p ’\{S

Strekk i armering i overkant:

AEp'Ep'Ap.s.OK

S =
p.2.4 ~

Kraftlikevekt:
Ngs=TeatTh14-Sp24

Momentlikevekt:
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0y = 0.104

d =1150-mm
ay = 908 mm

0L4~d = 120-mm

Epc.d = —1919-%

2
Ag 4 =0.666m

T 4 = 13580-kN

Tp 1.4 =-30213-kN

Sp2.4 = 10778-kN

Ny g =—27411.kN

My = T(:.4'(yburm - 0'8'0‘4'(1'0'5) +8p24C 0K T Tp.1.4'(am - ytopp)

My ¢ = 4446 kNm
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Opptredene krefter (element 300, 0.0):

Opptredende moment fra ULS 100 ar tvang: Mg ¢ = 45357-kNm
Tilhgrende aksialkraft, inkl. tap: Ngqg = 75432-kN
M N
Ls) 10571 Ls) 335378 )
Mos| | 57752 Nos 136453
M, = = -kNm Ng = = :
My | | 40637 N3¢ 60405
4446 —27411
M4.s) ) N4-S} )
4XIO8 T T
x10°F =
N, 10 _
N
“}E_d_,stﬂtte 1x108— _ -
o _
~1x10° ' '
0 210 4x10 6x10

Ms’ MEd.stﬂtte



Momentkapsitet i tverretning
Geometri:
Tverrsnittshgyde:
Tverrsnittsbredde:

Tverrsnittsareal:
Diameter spennarmeringen m/kabelrgr:
Tverrsnittets effektive hgyde:

h
d:= E + 100mm

Tverrsnittsareal per spennkabel:

Ap.kabel = 1800mm2

Antall kabler i aktuelt snitt:
Nkabel = 2

Totalt tverrsnittsareal i aktuelt snitt:

Ap = Ap kabel Mkabel

Spennarmeringens resterende toyningskapasitet

Starste spenning tilfert spennkabel:
Tp max = 1476MPa

Umiddelbare tap:
€umiddelbare.tap = 9.5%

Initiell teyningsdifferanse:

( - E’:umiddelbare.tap) "Op.max
€= — 6.85-(%0)
p Ep

Reduksjon pa grunn av tidsavhengige tap:

Etidsavhengige.tap = 10.2 %

AEtap “= &tidsavhengige.tap Ep0
Effektiv tayningsdifferanse:
s'po =Ep0 T Astap

Resterende tgyning i spennarmeringen:

Aep = Epd —-€ p0

257

1300mm

h
b := 1000mm
Agi=hb= 1.3m2

¢ = 100.5mm
d =750-mm
/-\p = 3600vmm2

Astap = 0.699-%o

€0 = 6.151-%

Aep =1.162-%0

Ser forst pa et balansert tverrsnitt for a finne ut om tverrsnittet er underarmert.

Trykk sonehgydefaktor for balansert spennarmering:
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S

cu
o= ——— oy, = 0.751
Aep + €
Trykksonehgyde: 0y,-d = 563-mm
Effektiv tverrsnittsbredde, trykk UK: bogp=b=1m
Balansert spennarmeringstverrsnitt:
f
cd 2
pd
Spennarmeringstverrsnitt som er lagt inn:
Ap = 3600~mm2
Er tverrsnittet underarmert? Hvis tverrsnittet er underarmert betyr det at armeringen flyter.
i =0.447
Apb
AP
P— < " "non om
Underarmert := if _Apb <1,"Ja","Nei ) Underarmert = "Ja"

Bruker formlene for underarmert tverrsnitt videre.
TC = Sp => ngcdabeffd = fpdAp

|
TC = 0.8 fcdabeffd

O . I o =0.336
0.8-f. 4 'begrd
Trykksonehgyde: o-d =252-mm
Indre momentarm:
z:=(1-04wo)-d z =0.649m
Trykkresultant i betongen:
T, = 0.8f, yabygd T, =5134kN
Momentkapasitet i tverretning:
MRd.tverr = Tc2 MRd.tverr = 3334'kN"1
Opptredende moment (ULS, 100 ar tvang): ME( tverr = 1088.6kNm
M
Utnyttelsesgrad: UG = _Bditverr _ 03 <1 OK!

MRd.tverr



P  Momentkapasitet for andre kritiske snitt

Momentkapsitet i lengderetning hvor ondulerende kabler
ligger i tverrsnittets tyngdepunkt

Spennstalets elastitetsmodul:
Karakteristisk strekkfasthet:
Karakteristisk strekkfasthet, 0.1 %-grense:

Spennstalets strekkfasthet:

Betong:
Betongkvalitet: Bjyal = B45
Materialfaktor: Vo= 15
Karakteristisk sylindertrykkfasthet, 28 dggn: fo = 45MPa
Dimensjonerende sylindertrykkfasthet, 28 degn:
] fek
f.q:=0.85— f.q=25.5-MPa
e
Tayningsgrense for trykk i betong: €y = 3:5%0
Betongtverrsnittets areal: A= 11.2251112
Tversnittshayde: h := 1300mm
Tverrsnittsbredde i OK: b := 9500mm
Tverrsnittsbredde i UK: b,k = 5000mm
Avstand fra tyngdepunkt av armering til overkant: a:= 150mm
Avstand fra underkant til tyngdepunkt: Ypunn = 098-4mm
Avstand fra overkant til tyngdepunkt: Ytopp = 601.6mm
Spennarmering:
Materialfaktor: g = 115

Ep := 195000MPa

fpk = 1860MPa

f
_pO.1k
fpd = fpd = 1426-MPa
s
Dimensjonerende flyteteyning for spennarmeringen:
f
pd
Epd = E_p Epd =7.313-%0

Tverrsnittsareal per spennkabel:

259

Ap.kabel = 2250mm2
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Teyningstilstander som kontrolleres:

1. Rent trykk €= Egy = 3:5%0 €pl = Ecu = 3.5-%0
2. Balansepunkt (armering gar brudd samtidig €0 = Egy = 3.5:%0 €p2 = Epd = 7.3-%0
som betongen gar i brudd
3. Stor armeringstgyning Ec = Ecy = 3.3 %0 €p3 1= %0
4. Veldig stor armeringstayning Ec = Egy = 33 %0 Epg = 30%0
Kontroll av momentkapasitet med strekk i underkant
Forenkler beregningsmodellen ved a legge all armering samlet i vektet tyngdepunktet:
2 10 kabler | OK
c:_ L] L] . L] L] L] . L] L] L] L] L] g
w3 = 8 w0
: .Ei :‘—w = e °*
& e . %
_ Bl ® . L] .
[= R &
&a 4 kabler | UK Totalt 6 kabler langs skré
10 kabler i OK
T =
| 2 g, —c g
B~ = e
B ——— T B
3l | d
10 kabler i UK
Kabler i overkant i felt: nog = 10
Kabler i underkant i felt: nyg £:= 10
Spennarmeringsareal i overkant:
2
Ap.£OK = Ap kabel "OK.f Ap.£OK = 22500-mm
Spennarmeringsareal i underkant:
2
Ap £UK = Ap kabel PUK.f Ap £UK = 22500-mm
Avstand fra tyngdepunkt til spennarmering i overkant: ef oK = 452mm
Avstand fra tyngdepunkt til spennarmering i underkant: ep K = 306mm

Spennarmeringens resterende toyningskapasitet

Sterste spenning tilfart spennkabel:

Gp.max = 1476MPa



Umiddelbare tap:

€umiddelbare.tap = 6.4 %

Initiell teyningsdifferanse:

( - Eumiddelbare.tap) ‘Op.max

€. =
pO
Ep

Reduksjon pa grunn av tidsavhengige tap:

Etidsavhengige.tap = 14.8 %

A€gap = Etidsavhengige.tap €p0

Effektiv tayningsdifferanse:
e'po =Ep0 T Astap
Resterende tgyning i spennarmeringen:

Asp = Epd —-€ p0

1) Teyningstilstand: Rent trykk

€= Egy = 3.5 %0 €pl = 3.5-%o
I
= E
Ap_DH EI.'IG cu
= _L%N'
§ Ecu
— M, w
Ap.UK Eou

Trykkresultant i betongen:
Te1 = fegAc

Trykkresultant i underkant:

Th1.1= EprEpAp fUK
Trykkresultant: i overkant:

Th21=¢p1EpyAprok
Kraftlikevekt:

Np=Te1+Thia+ Thoa
Momentlikevekt om TP:

My =Ty 1reeuk ~ Tpo.1erok

= 7.085(%o)

Ae gy, = 1:049-%

€50 = 6.036:%

AEp = 1.277-%0

- —

Tp.1.|

T, | = 286238kN

Nj =316950-kN

M| = -2242-kNm
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262 VEDLEGG P MOMENTKAPASITET FOR ANDRE KRITISKE SNITT

2) Toyningstilstand: Balansepunkt

€= Egy = 3.5 %0 €n = 7.313-%o0
E
Trykk
- - - — -
— T
g ' b= Epc
Ap_ou @ 4 T 3 g j
N, - a o
—'/\_————_?“2—%»‘ I ISR N A . A N A S
i ) E] — —
[ -+ - —-——= 4 — ua
Ap\.UK M;
_ -2 + Sp\-” ﬁap
Strakk
Trykk sonehgydefaktor:
€C
Oy = —— 0y =0.733
Aep + g
Effektiv hgyde:
dy = Ytopp + £.UK dy =908-mm
Tayning i trykkarmering:
€
. cu
€pc.2 = leI|:E(OL2d2 - a),ﬁpd:| €pC.2 =2.71-%0
Trykkresultant:
T, 5= 0.8-05-dyb-fy T, 5 = 128872:kN

Trykk i armeringi overkant:
epc.Z'Ep'Ap.f.OK

Tpoo = 10341-kN
s

Thoo=

Strekk i armering:

Ae -E Ap
) p p “p.f.UK
Spr2= T Sp.12 = 4872:kN
S

Kraftlikevekt:

Momentlikevekt:

My = T o (Viopp ~ 0-800:d2-05) + 8, 1 (43 = Yiopp) + Tp2.2°eL0K

M, = 49416-kNm



3) Teyningstilstand: Stor armeringsteyning

€c = Egy = 3-5%o0 €p3 = 5-%o
Trykk sonehgydefaktor:
€C
oy = ——— az = 0412
€3+ E¢

Effektiv hgyde:

d3 = ytOpp + erK d3 =908 -mm

Tayning i trykkarmering:

€
cu
€ = mi -(0y-d; —a), e € =2.095-%o
c.3 ( 353 )’ d c.3
P '{0‘3"13 p } P
Trykkresultant:

Trykkresultant i armering i overkant:
8pc.3'Ep'Ap.f.OK

s

Tho3=

Strekk i armering i underkant:

AEp'Ep'Ap.f.UK

Sp.13= Sp.13 = 4872:kN
s
Kraftlikevekt:

Momentlikevekt:

M := Te 3-(Yeopp ~ 08:03-43-0.5) + 8y 1 3:(d3 = opp) + Tp23£0K
Mj = 37849-kNm

4) Teyningstilstand: Veldig stor armeringstayning

€c = Egy = 3.5%o0 €p4 = 30-%o
Trykk sonehgydefaktor:
EC
oy = —— oy = 0.104
4 €p4 + EC 4

Effektiv hgyde:

dy = Ytopp + f.UK dyg =908-mm
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264 VEDLEGG P MOMENTKAPASITET FOR ANDRE KRITISKE SNITT

Tayning i trykkarmering:

€
cu
€ = min| (oy-dy —a),e € = —2.037-%0
c.4 454 >Spd c.4
p |:OL4-d4 ( ) p } p
Trykkresultant:

Trykkresultant i armering i overkant:
Epc,4'Ep'Ap.f.OK

Tp2.4=-T770-kN
s

Thoa=

Strekk i armering, vektet:
AEp'Ep'Ap.f.UK

Sp.1.4= Sp.1.4 = 4872:kN
s
Kraftlikeveki:
Ng=Teq+Tp24-Sp14 Ny = 5735kN

Momentlikevekt:
My = T 4 (Viopp — 0-8:04d4-0.5) + S, 1 4(dg = Yiopp) + Tp2.4°€£OK
M, = 8337-kNm

Opptredene krefter (element 280, 0.5):

Opptredende moment fra ULS 100 ar tvang: MEgq f = 8667-kNm
Tilhgrende aksialkraft, inkl. tap: Ngg.¢ = 89787-kN
M N
1) -2242) 1 316950
M, 49416 Ny 134341
Mf = = -kNm Nf = = .
M, 37849 N3 75548
8337 5735
wy) Lss) Ne) )
4x108 T T T
3x10°F =
Ng
210°F .
NEd felt
1x10°- =
0 |
~2x10” 0 210 4x10 6x10’

Mg, MEq felt
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Kontroll av momentkapasitet med strekk i overkant

Forenkler beregningsmodellen ved a legge all armering samlet i vektet tyngdepunktet:

10 kabler i OK

1150

548 452 A50

553 747
ki

T . ']

150,

4 kabler i UK

10 kabler i OK

Totalt 6 kabler langs skré

-— 5‘&
us

—

908
806 452
1150

- _NI
=2}
[52]

698 | 602

10 kabler i UK

Kabler i overkant over stotte:

Kabler i overkant over stotte:

Spennarmeringsareal i overkant:

Ap.s.0K = Ap kabel "OK.s

Spennarmeringsareal i underkant:

Ap.s.UK = Ap kabel "UK.s

Avstand fra tyngdepunkt til spennarmering i overkant:

Avstand fra tyngdepunkt til spennarmering i underkant:

Spennarmeringens resterende teyningskapasitet

Sterste spenning tilfart spennkabel:

O'p'max = 1476MPa

Umiddelbare tap:

€umiddelbare.tap = 6.5 %

Initiell tayningsdifferanse:

1 — € -0
e ( umlddelbare.tap) p.max _ 7.077-(%)
p Ep

noK = 10

nyK.s = 10

eS.OK = 452mm

eS.UK = 306mm
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Reduksjon pa grunn av tidsavhengige tap:

Etidsavhengige.tap 14.9 %

AEtap = Etidsavhengige.tap €p0

Effektiv tayningsdifferanse:
€'p0 = €p0 ~ Aetap
Resterende tgyning i spennarmeringen:

Aap = €pd - Ep()

1) Teyningstilstand: Rent trykk

VEDLEGG P MOMENTKAPASITET FOR ANDRE KRITISKE SNITT

Ae gy, = 1.055-%

€50 = 6.023-%

Aep =1.291-%0

€ = oy = 3.5 %0 €p1 = 3.5-%0

[ 4 Tpai

A . mg €y

B
N;
S A B b e
I ] v o Eeu e
[ i
A uk €y N Tosi
Trykkresultant i betongen:
T 286238-kN

Teq=Teahe
Trykkresultant i underkant:

Th11= eprEpyApsuk
Trykkresultant: i overkant:

Tp.2.1 = Z':pl'Ep'Ap.s.OK
Kraftlikevekt:

Nis=Ter+Th11+ Tho
Momentlikevekt om TP:

My

s= Th 11Uk * Tp2.1%.0K

cl™

Tp 1.1 = 15356-kN

T 5 = 15356-kN

p.2.

Nj ¢ = 316950-kN

M| (= 2242kNm



2) Teyningstilstand: Balansepunkt
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€c 1= Egy = 3.5%0 Epp = 7:313-%o
Strakk
. $Sp2)
AP‘-DH T
ig———— - — 1 ] — —|—
o -
I = Tei E—_’! o
* o
Apux i Tpai
=5 — l
Trykk
Trykk sonehgydefaktor:
i 0.731
Oy = ——— oy = 0.
Asp + €
Effektiv hgyde:
d:=h-a d =1150-mm

Avstand fra overkant til armering i underkant:
Trykksonehgyde:
Areal i trykksonen:

Ag 3 1= by0.5m + 0.5m:2.250m + (@y-d — 0.5m)-9.5m
Trykkresultant:

Tep=08Acrfeq

Tayning i trykkarmering:

| Ecu
€pc.2 = mu{a ~d.[a2.d - (h - am)],spd}

2

Trykkresultant i armering i underkant:

T o €pc.2'Ep'Ap.S.UK
p.l. s

Strekk i armering i overkant:

AeyEp(Ap 5 0k)
s

Sp22 =

Kraftlikevekt:
Nops=Teo+Th12-5522

Momentlikevekt:

ay = 908 mm

0L2~d = 840-mm

2
AC.2 =6.857m
T, = 139880-kN

€pc.2 = 1.867-%

T 15 =7123kN

p.-1

Sp.1.2 = 4872:kN

N, ¢ = 142080-kN

My g = Tg o (Ypunn — 0-8:00d-0.5) + S, 5 2eg ok + Tp 1 285 UK

M, = 55087-kNm
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3) Teyningstilstand: Stor armeringstoyning

€= Egy = 3.5 %0 €p3 = 5-%0
Trykk sonehgydefaktor:
€C
OL3 = OL3 =0.412
€p3 + E¢

Effektiv hgyde (samlet alle kablene i ett punkt):

d=h-a d =1150-mm
Avstand fra overkant til armering i underkant: a, = 908mm
Trykk sonehgyde: 0g3-d = 474-mm

Tayning i trykkarmering:

€
. cu

€pc.3 = mu{@-[o%.d ~(h = ap)].epa €pc.3 = 0.603-%0

Areal i trykk:
2

AC.3 = bukOL3d + tan(G)OL3dcx3d AC3 =3.377Tm
Trykkresultant:

T.3:=08A;, 314 T, 3 = 68884-kN

Trykkresultant i armering i underkant:

€ne 2B
pe.3 Ep p.s.UK
T =— T =2299-kN
1. 1.
p.1.3 - p.1.3

Strekk i armering i overkant:

Ae -E Ap
) p p “'p-s.OK
S

Kraftlikevekt:
N3s=Te3+Tp13-5p23 N3 5 = 66260-kN

Momentlikevekt:

M3 = Tc.3'(ybunn - 0'8'0‘3'(1'0'5) +Sp 230K T Tp.1.3'(am - ytopp)

Mj ¢ =37991-kNm



4) Teyningstilstand: Veldig stor armeringstayning

€= Egy = 3-5:%0 sp4 = 30-%o
Trykk sonehgydefaktor:
EC
oy = oy = 0.104
€pa + E¢

Effektiv hgyde (samlet alle kablene i ett punkt):

d=h-a d =1150-mm
Avstand fra overkant til armering i underkant: a,, = 908mm
Trykk sonehgyde: 0y-d = 120-mm

Tayning i trykkarmering:

€
. cu

€pc.d = mm|:m‘[cx4‘d ~(h- am)}spd:| Epc.4 = ~7-919-%

Areal i trykk:
2

A 4= byayd + tan(0)-ay-d-ay-d A 4 =0.666m
Trykkresultant:

Togq:=08A; 414 T, 4 =13580-kN

Trykkresultant i armering i underkant:

8pc.4'Ep'Ap.s,UK

Ty 1.4 =—-30213kN
s

Th14=

Strekk i armering i overkant:

AEp'Ep"Aﬁ:).s.OK

Sp24= Sp2.4 = 4924-kN
s
Kraftlikevekt:
Ngs=Tea*Tp14-5p24 Ny =—21556-kN

Momentlikevekt:

My q= Tc.4’(ybunn - 0'8'0‘4"1'0'5) +8p24¢0K T Tp.1.4'(am - ytopp)

My ¢ = 1800-kNm
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Opptredene krefter (element 320, 0.0):

Opptredende moment fra ULS 100 ar tvang: Mg ¢ = 15024-kNm
Tilhgrende aksialkraft, inkl. tap: Ngqg = 75018-kN
M N
1s) (o ) Ls) 316950
Mos| | 55087 Nos 142080
Mg = = : Ng = = :
Mj | | 37991 Ny | | 66260
1800 -21556
M4.s) ) N4-S} )
4XIO8 T T
x10°F =
N, 108 _
N
“}E_d_,stﬂtte 1x108— ) -
o _
~1x10° ' '
0 210 4x10 6x10

Ms’ MEd.stﬂtte



Q Skjeerkapasitet

Skjeerkraftkapasitet
Kontroll av skjarkraftkapasitet i lengderetning

Referanser/kilder

e NS-EN 1992-1-1:2004+NA:2008: Eurokode 2, Prosjektering av betongkonstruksjoner, Del
1-1: Almenne regler og regler for bygninger

Inndata
Parametere:
EK2-1-1 o= 1.5 For vedvarende og forbigdende situasjoner
NA.2.1N
EK2-1-1 a., = 0.85
NA.3.1.6(1)P
EK2-1-1 aCt = (0.85
NA.3.1.6(2)P
Materialdata:
fy == 45MPa
fetle0.05 = 2.7MPa
Eom= 36000MPa
] fek
EK2-1-1 fed = e~ f.q=25.5-MPa
(3.15) c
At fetk.0.05
ez feta = — f g = 1.53-MPa
(3.16) Ve

Geometriske data

Spennaermeringsareal:

Ap.l = 2250mm2

Antall kabler i strekksone:

ny = 22
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EK2-1-1
6.2.1(8)

VEDLEGG Q. SKJZARKAPASITET

Lasetap og friksjonstap er 6,2 %, det vil si at 6,2 % av f.pO1k er ubrukt del av
arbeidsdiagrammet og kan benyttes til skjeer:

Tap; 34 == 0.062
Ubrukt del av spennarmeringsarealet:
= B 2
Asp.1 = AprnyTapyg Agp.1 = 3069-mm

Tverrsnittshgyde:

h; == 1300mm
Avstand fra strekkarmeringens tyngdepunkt til trykkant:
dy == 1150mm

Minste bredde av tverrsnitt i strekksonen:

bw.l = 5000mm

Betongtverrsnittets areal:
A :i=11.22 2
cl = 223m
Opptredende krefter

Redusert skjaerkraft for konstruksjonsdeler som hovesakelig pavirkes av en jevnt fordelt last,
pavises kapasitet for opptredende skjeerkraft en avstand d, fra opplegg.

Benytter lineaer interpolasjon for a finne redusert sjaerkraft:

VE(4 1= 8281kN Skjeerkraft rett over stgtte i akse 2

VEd4.200.05 = 5701.4kN Skjeerkraft til hayre for opplegg, i element
200(0,5)

Halve lengden til elementet i NovaFrame:

Lelement =3m-0.5=15m

Redusert opptredende skjeer:
dj

VEdred1= VEd1* (VEd200.05 = VEdI) T

3 VEd.red ] = 6303.3-kN
element

Dimmensjonerende aksialkraft:

Ngq = 73712.2kN



EK2-1-1
6.2.2

EK2-1-1
NA.6.2(1)

EK2-1-1
NA.6.2.2(1)

EK2-1-1
(6.2.a)

EK2-1-1
(6.3N)

EK2-1-1
(6.2b)

Skjeerstrekkapasitet, opprisset tverrsnitt

Betongtrykkspenningen ved tyngdepunktsaksen fra aksial belastning og/eller

forspenning:

[ NEd.
g =mim — A
cp.l ’
P Ac1

k:= min[l +
pp = min[0.0Z,
kl = 0.15
ky = 0.18
.

Rd.c’ e

mm
3

V. . = 0035-k2-

min - : MP

VRd.c.min = Vmin * K1 Oepll

Opprisset kapasitet:

VRd.c. = max(VRd.c’VRd.c.min)'bw.l'dl

Utnyttelse:

2
fok ) N

VEd.red.l

VRd.c.

=0.944

O‘Cp'l =5.1-MPa

k=1.417

p| = 0.0005

Crdc =012

VRd.c = 0.993-MPa

Vinin = 0.396-MPa

VRd.c.min = 1-161-MPa

VRd.c, = 6676-kN
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274 VEDLEGG Q. SKJZARKAPASITET

Skjaertrykkapasitet

Skjeerkraften der hvor skjaerkraften ikke er beregnet etter en reduksjon med forholdet 8, ma
vaere mindre enn:

foe )
k
EK2-1-1 vi= 0.6 1 - ——— v =0.492
(6.6N) 250MPa)
Til sikker side er det valgt a bruke bredden til steget:
bsteg = 5000mm
(EsK:)_M VRdmax = 0-5Dgeg dj 0 feg VRd.max = 36069.8-kN
Utnyttelse:
\%
Ed.red.l
_Edredd 155 OK
VRd.max

Kontroll av skjeerkraftkapasitet tverretningen

Geometriske data
Spennaermeringsareal for 12 taus kabler:

Ap.t = 1800mm2

Bredde tverretning:

bt = Im
Antall kabler:
ng = 2

Lasetap er 9,5%, det vil si at 9,5% av f.p01k er ubrukt del av
arbeidsdiagrammet og kan benyttes til skjeer:

2
Asp.t = Ap.t~nt-0.095 Asp.t =342-mm

Tverrsnittshgyde:

Finner tverrsnittshgyde der hvor LM2 er plassert:

500
o= atan \ a=0.219
2250 )
Ay, = tan(e)-500mm Ay =111.111-mm

ht = 800mm + Ah ht=911.111~mm
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Tyngdepunkt tverrsnitt:

h

t
Yot = ? Yot = 455.556-mm
Yut = Bt = Yot Yyt = 455.556-mm

Avstand fra strekkarmeringens tyngdepunkt til trykkant:

Kabelens eksentrisitet ved snitt:

) 6mm + 10mm
Ckabel = 5 Ckabel = 8- mm

Effektiv tverrsnittshgyde:
h
di = ? + €kabel dy = 463.556-mm
Betongtverrsnittets areal:
. 5 2
A= hyby A =9.111x 10"-mm

Opptredende krefter
Opptredente skjaerkraft:

VEqgi= S04kN

Dimmensjonerende aksialkraft fra forspenning:

NEg¢ = 3820.9kN

Skjeerstrekkapasitet, opprisset tverrsnitt

Betongtrykkspenningen ved tyngdepunktsaksen:

N 3
Ed.t
EK2-1-1 o‘cpt;: min| —’O,chd GCpt: 4.194-MPa
6.2.2 | At |
200
k:= min| 1 + mm,z.o\ k=1.657
d, )
Agpit)
.t
by ( = min| 0.02, —= p| ¢ = 0.0007
bed,
EK2-1-1 k; = 0.15
NA.6.2(1)
EK2-1-1 ky = 0.18

NA.6.2.2(1)
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k Crye=0.12
C =—=0.12
Rd.
C 'Yc
1
EK2-1-1 fek v’
N VRd.c = CRd.c k 100p; ¢ | + kl'c’-cp.t VRd.c = 0.926-MPa
(6.2.a) mm N
mm’ )
1
3 2
Eic2-1-1 | 2 () N
(6.3N) Vinin = | 0:035-k 7 =0 )T Vi = 0.501-MPa
EK2-1-1 VRd.c.min = Vimin + K1'Tcp ¢ VRd.c.min = 1-13-MPa
(6.2b)
Opprisset kapasitet:
VRde. = maX(VRd.c’VRd.c.min)'bt'dt VRd.c. = 523.7kN
Utnyttelse
V
Edd =0.962 OK
VRd.c.
Skjaertrykkapasitet
Skjeerkraften der hvor skjaerkraften ikke er beregnet etter en reduksjon med forholdet 3, ma
veere mindre enn:
f )
k
EK2-1-1 V= 0.6 1 - ——— v =0.492
(6.6N) 250MPa )
Bredde pa stripen som betraktes:
by=1m
:56K52)'1'1 VRd.max = 0-5-bpdpv-fig VRd.max = 2907.9-kN
Utnyttelse:
V
Ed.t
— =0.173 OK

VRd.max




R  Torsjonskapasitet

Torsjon

Referanser/kilder

e NS-EN 1992-1-1:2004+NA:2008: Eurokode 2, Prosjektering av betongkonstruksjoner, Del
1-1: Almenne regler og regler for bygninger.

Inndata

Materialdata:

fck = 45MPa

fck
EK2-1-1: foq:=0.85— f.q=25.5-MPa
(3.15) L5
f
tk.0.05
EK2-1-1: g = 0.85———— f g =1.53-MPa
(3.16) L5

Opptredende krefter:

Aksialkraft:
Npq = 90285kN

Torsjonsmoment:

Tpq = 5801kNm

Skjaerkraft ved akse 2:
VEq = 8281kN

Tverrsnittets skjeertrykkapasitet:

VRd max = 36070kN

Torsjonskapasitet for steget til sikker side

For torsjonskapasiteten er det valgt a bare se pa steget, til sikker sidet.

Mal for redusert tverrsnitt:

b := 5000mm
h := 1300mm
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278 VEDLEGG R. TORSJONSKAPASITET

Betongareal som tar torsjon:

2
Ac :=Db-h Ac =6.5m
Omkrets:
u:=2b+2h u=12.6m

Effektive veggtykkelse:
tef == — tef =516-mm

Areal som omsluttes av senterlinje:

A= (b~ tep)(h — teg) = 3516m” A =3516m"

Fasthetsreduksjonsfaktor for betong opprisset grunnet skjaerkraft:

fek )
EK2-1-1: vim 06 1 - —K v =0.492
(6.6N) 250MPa )
Kapasitet for riss-torsjonsmoment
EK2-1-1: TRd.c = 2 fetd Akcter TRd.c = 5550-kNm
6.3.1(4)
T
Ed
=1.045 > 1
TRrd.c
Kapasitet akkurat ikke ok, men beregningen er gjort til sikker side, sa tverrsnittet vil ha
tilstrekkelig kapasitet. | beregningene er bare bidraget fra "steget" tatt med.
Kapasitet for trykkbrudd, kobinert torsjon og skjaer
_(NEd )
Ocp = Min T,O.chd Ocp = 5.1-MPa
C
O'Cp
OLCWI=1+f— Oy =12
cd
T
0:= 45— =0.785 rad tan(0) = 1
180
EK2-1-1: TRdmax = 2V Ccw fod Ak tersin(0)-cos(0) TRd.max = 27308-kNm
6.3.1(4)
T Vv
UG : Ed Ed UG = 0.442 Kapasitet OK!

= +
TRdmax  VRd.max
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Duktilitetskontroll

Duktilitetskontroll

Referanser/kilder

e Betongkonstruksjoner - Beregning og dimensjonering etter Eurocode 2 av S.I.
Sarensen. Kapittel 6.4. Refereres til som SIS.

Betongkvalitet:
Kryptall etter 100 ar:

Karakteristisk strekkfasthet:

Avstand fra topp og bunn til tyngdepunkt:

Maks. oppspenningskraft:

Areal i overkant:

Ap.OK = 2250mm2~22
Areal i underkant:

Ap.UK = 2250mm2~10
Totalt areal:

Ap = Ap OK T Ap.UK

Eksentrisitet i overkant:
Tverrsnittsareal:
Arealtreghetsmoment:

Bayestrekkfasthet:

Bredde i underkant:

Tverrsnittshgyde:

Betongens E-modul:
Midlere E-modul:

ECH’I

Eop =

1+

279

Bkval = B45
= 1.626

Yopp = —601.6mm
Ybunn = 698.4mm
Op.max = 1476MPa

2
Ap 0K = 49500-mm

2

Ap = 72000-mm2

eOK = 452mm
Ac = 11.2251112

IX = 1.435~1012mm4

fctm = 3.8MPa
b:= 5m
h:= 1.3m

Egpp = 36000-MPa

E. 1 =13709-MPa
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Spennstalets E-modul: Ep = 195000MPa
Effektiv hgyde: d:= 1150mm
Toyningsgrense for betong i trykk: Ecu = 3:5%0

Areal med effektiv hgyde:
2
Aeff = AC - (0150m95m) Aeff =9.8m

Rissmoment

Opptredende krefter over stgtte i akse 3. SLS-kar (ofte forekommende):

NEQ = ~Op maxAp.OK = ~73062-kN

For & finne moment ved riss méa spenningen i overkant settes lik bayestrekkfastheten:

NEd Mcr

Oer.OK = T + T, Vorp = fotm

Rissmoment:

Ngg) I
Ed X
M, = [fctm T/

Ac ) Ytopp

M, = —24590-kNm

Trykk sonefaktor for underarmert tverrsnitt:

. f50.1k Ap.OK

a=023

Trykksonehgyde:
o-d=0.265m

Indre momentarm:

z:=(1-040)-d z=1.044m

Kapasitet ved brudd:

Krumning ved brudd:

Ecu

1
KRy = — K = 0.0132266 —
Rd= g Rd -



SIS:
Lign. (6.25)

SIS:
Lign. (6.26)

Spenninger ved rissmoment:

NEd N Mcr
9] =—t —
c.OK Yto
Ac [X Pp
- NEgq N M,
c.UK = “Ybunn
Ac Iy

Krumning ved riss:

_ |‘7c.0K| + |C’c.UK|
cr-— EcL'h

Stadium Il risset betong

281

0. 0K = 3.8-MPa

O'CUK =—18.476-MPa

1
Kep = 0.001249957 —
cr m

| stadium 1l er det valgt a bruke ett vilkarlig punkt, som risser, for & definere
moment-krumnings-grafen. Punktet skal ligge mellom M_. og Mgy.

Myp = |Mcr| + 5

Ny = |Ngg|

Forhold mellom E-modul:

Ep

n=—_——
EcL

Armeringsforhold:

Eksentrisitet fra tyngdepunkt til ekvivalent aksialkraft:

- Ap.OK
Acff
My

e =—
Ny

Plotter graf for a lase ut trykksonefaktoren analytisk:

o= 0.5,0.505..0.6

Aksiallikevektsligning:

[Ny . 1

(MRd - |Mcr| )

oAl =

A 1
eff 05.0-1np——

Momentlikevektsligning:

|NII| ‘Z'eOK + 2~e‘

oom(® =
Aeff d

N =14.224

p=5.051x 102

e =0.748m
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45

25
0.52 0.54

Trykk sonefaktor leses ut av grafen:

o= 0.543

Trykk spenning for betong:

i [Ny _ 1

O'CA .
A, 1-
(e

Tgyning for betong:

e OcA
[
ECL
Resterende toyningskapasitet:
Umiddelbare tap:

€umiddelbare.tap = 6-4 %

Initiell tayningsdifferanse:

(1 - €umiddelbare.tap)'Up.max

€0 =
jolt}
Ep

Reduksjon pa grunn av tidsavhengige tap:

Etidsavhengige.tap = 14.9 %

Aatap = &tidsavhengige.tap Ep0

Effektiv tayningsdifferanse:

a‘po = €p0 - Aetap

0.56

Op = 35.328-MPa

€,=2577x 10 :

= 7.085-(%o)

Astap = 1.056-%o

€50 = 6.029-%



Resterende tgyning i spennarmeringen:

£50.1k
N i — .0
Asp - €0 Asp 2.381-%o
|y
Krumning i stadium II:
(o}
A
-2 + Ae
cL P -31
HII = K,II =4311x 10 —_—
d m
Alle krumninger: Alle moment:
0 0.000000 0 ) 0 )
Fer 0.001250 | 1 " [Mer| 24590 ‘
K = = — = =
Ky 0.004311 | m | My 54677
KRd ) 0.013227) |MRd|} 84764 )
100000
80000
60000
kNm
40000,
20000
0

0 0.005

0.01

Forhold mellom krumning ved brudd og krumning ved riss:

K
_Rd =10.582

H'CI'
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