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1 Forord

Denne masteroppgaven avslutter var toarige master ved Institutt for konstruksjonsteknikk
ved Norges teknisk-naturvitenskaplige universitet (NTNU) i Trondheim. Arbeidet med

masteroppgaven har pagatt varen 2015.

Oppgaven inneholder bade en teoretisk del og en beregningsdel. Vi valgte denne oppgaven
fordi konseptet etteroppspent fiberarmert flatdekke virket veldig spennende og interessant,

samt at det kan vaere relevant kunnskap for fremtidige jobber.

Vi vil takke alle de som har hjulpet oss med oppgaven, og da spesielt var veileder Terje
Kanstad for veiledning og gode rad gjennom arbeidet denne varen.

Vil ogsa takke hverandre for et godt samarbeid med masteroppgaven og for to ar med godt
samarbeid her pa NTNU.






2 Sammendrag

Fiber har i lang tid blitt brukt i betong og megrtel for a gjgre den mer duktil. Bruksomradene
er mange, men da hovedsakelig i ikke baerende konstruksjoner som for eksempel betong til
bergsikring og plate pa mark. Det har blitt forsket en del pa fiber for baerende
konstruksjoner i nyere tid, da man ser fordeler knyttet til tids- og kostnadsbesparelser. COIN
har utarbeidet retningslinjer for nettopp dette.

Etteroppspenning er vanlig for blant annet kontorbygg, idrettsanlegg, broer og
parkeringsanlegg. Man kan tillate seg lengre spenn og tynnere dekke (flatdekke), noe som
gir bygningen mer generalitet og fleksibilitet. Sammenlignet med vanlig slakkarmering vil
etteroppspent armering ogsa virke positivt pa riss, deformasjoner og skjaer pa grunn av den
initielle oppspenningen.

Kombinasjonen av fiber og etteroppspent armering i flatdekker er et spennende konsept
som kan bli mer konkurransedyktig med hulldekker gjennom gkt spennlengde og tids- og
kostnadssparing.

Utgangspunktet for denne oppgaven er a kontrollere et slikt flatdekke stgpt pa Munkvold i
Trondheim. Dekket pa Munkvold er en viderefgring av et fullskalaforsgk utfgrt i 2013.

Det er gjennomfeart litteraturstudie og kartlegging av forskjellige beregningsmetoder for
bruk i kontrollberegningene av flatdekket. Kontrollberegninger er utfgrt pa bakgrunn av
metodene belyst i litteraturstudiet. Bidraget fra fiber beregnet etter anbefalinger i (Kanstad,
et al.,, 2011).

Oppgaven gar i dybden pa utfordringer rundt beregninger med uinjiserte spennkabler
(spennarmering uten heft). De fleste beregningsmetodene er laget for spennarmering med
heft, og direkte bruk av disse metodene vil gi feil resultater. Oppgaven viser metoder for

beregning av uinjiserte spennkabler og sammenligner resultatene av disse.
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3 Abstract

Fiber has for a long time been used in concrete and mortar to make it more ductile. The
applications are many, but mainly in non-bearing structures such as concrete for rock
support and slab casted on the ground. It has been done a lot of research on fiber-bearing
structures in recent times, when one sees benefits associated with time and cost savings.
COIN has made guidelines for this.

Post- tensioning is common for use in office buildings, sports facilities, bridges and parking.
One can allow longer spans and thinner slab (flat slab), giving the building more generality
and flexibility. Compared with ordinary reinforcement will post- tensioned reinforcement
also have a positive effect on cracks, deformations and shear due to the initial tensioning.

The combination of fiber and post- tensioned reinforcement in flat slabs is an exciting
concept that can be more competitive with hollow core slabs through increased span length
and time and cost savings.

The starting point for this thesis is to control such a flat slab molded on Munkvold in
Trondheim. The flat slab in Munkvold is a continuation of a full-scale experiment conducted
in 2013.

It is conducted a literature survey and mapping of the different calculation methods for use
in control calculations of the flat slab. Control Calculations are performed on the basis of the
methods discussed in the literature survey. The contribution of fiber is calculated by
recommendations in (Kanstad, et al., 2011).

The thesis focuses on the challenges surrounding calculations with uninjected tendons
(tension reinforcement without bonding). Most methods of calculation are designed for pre-
stressing with bonding, and direct use of these methods will give incorrect results. The
thesis shows methods for calculating uninjected tendons and comparing their results.

Vi
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| Introduksjon

Introduksjon

Flatdekker har eksistert i lengre tid og har etter hvert blitt forbedret ved bruk av
spennarmering istedenfor slakkarmering. Dette har gjort flatdekker mer konkurransedyktige
enn tidligere. Et nytt konsept er @ kombinere etteroppspenning og fiber for tids- og
kostnadsbesparelser. Dette skal gjgre flatdekker enda mer konkurransedyktig med det mest
vanlige produktet pa markedet, som er hulldekker.

| 2013 ble det gjennomfgrt et fullskalaforsgk hvor all tradisjonell armering ble fjernet og
stalfiber og etteroppspente kabler var den eneste armeringen. En masteroppgave fra 2013,
Post- Tensioned Fibre Reinforced Flatslab av Malin Anette Hallberg og Havard Emaus
Hanssen tar for seg dette fullskalaforsgket.

Forspket er viderefgrt ved at det er stgpt et flatdekke som del av et stgrre byggeprosjekt pa
Munkvold i Trondheim. Oppgaven gjennomfgrer kontrollberegninger for dette flatdekket.

Denne oppgaven er en viderefgring av tidligere arbeid og tar for seg dekket pa Munkvold.
Innledningsvis i er det informasjon om fiber, etteroppspenning og flatdekker. Videre er det
giennomfgrt en litteraturstudie og kartlegging av forskjellige beregningsmetoder for bruk i
kontrollen av flatdekket. Deretter tar oppgaven for seg beregningene gjort for flatdekket.
Beregningene som inkluderer fiber er gjort etter anbefalinger fra (Kanstad, et al., 2011).

NS-EN 1992 1-1 gir ingen beregningsmetoder for kabler uten heft. Fordi det ikke er heft vil
tgyning av spennkabelene vaere noe uklar. Dette er fordi spennkabler med heft vil tgyes
forskjellig fra kabler uten heft. Vanlige beregningsmetoder tar utgangspunkt i at det er heft
og alle beregninger som er avhengige av spenningen i spennkablene ma da tilpasses kabler
uten heft. Oppgaven viser metoder for beregning av kabler uten heft og sammenligner
disse.

Beregningene er gjort i Mathcad. Excel er brukt for ekvivalente krefter og Focus er brukt i
lastanalysen. Resultatene fra Excel og Focus er bakgrunnen for flere av beregningene i
Mathcad.
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11-1 Fiber 1.1 Introduksjon

[I. Teori

1 Fiber

1.1  Introduksjon

Bruk av fiber i betong er ikke et nytt konsept. Allerede sa tidlig som i 1874 kom det patenter
pa fiberarmert betong, og fiber med lignende form som de som brukes i dag ble patentert i
1927 (Lofgren, 2005).

Betong som inneholder sement, vann, fine og grove tilslag og diskontinuerlige diskrete fiber
blir kalt fiberarmert betong (FRC). Betong alene er et veldig sprgtt og lite duktilt materiale
med darlig strekkfasthet og «belastningskapasitet». Fiber blir tilsatt for 8 endre
egenskapene til betongen, som duktilitet og seighet (Bentur & Mindess, 2007).

1.2 Fibertyper

Det er et vidt spekter av fiber som kan bli brukt for betongen og andre sementkompositter.
Noen typer fibre blir hovedsakelig brukt til 3 forbedre seighet og redusere rissvidde, mens
andre blir brukt til & redusere plastisk svinn eller til 3 unnga avskalling av betongen under
brann.

All fiber som blandes inn i betong, skal veere testet og deklarert i forhold til de egenskaper
som pavirker fiberens egnethet som armeringsmateriale. Alle fiberprodukt skal vaere CE-
merket med angivelse av hvilke konstruksjonstyper fiberen kan benyttes i. Det skilles
mellom konstruktiv (lastbaerende) bruk av fiber og fiber benyttet til andre formal (Kanstad,
et al.,, 2011).

Krav til materialdokumentasjon og deklarering fra fiberprodusenten er gitt i fglgende
standarder:

e Stalfiber — EN 14889-1: Fibere for betong — Del 1: Stalfibre — Definisjoner, krav og
samsvar.
e Polymerfiber — EN 14889-2: Fibere for betong — Del 2: Polymerfibere — Definisjoner

krav og samsvar.

Fibre av andre materialer ma deklareres etter samme prinsipper som er gitt for stalfibre og

polymerfibre (Kanstad, et al., 2011).

De dominerende anvendelsene i Norge er stal og polymer for gulv pa grunn og fjellsikring
(makrofiber). Mikrofiber blir i all hovedsak brukt i ikke-baerende konstruksjoner som for

eksempel for & hindre avskalling.
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1.2 Fibertyper

Hovedforskjellene pa mikrofiber og makrofiber er:

Mikrofiber

Makrofiber

Lengden mindre enn tilslagets stgrste
diameter

Lengden stgrre enn tilslagets stgrste

diameter

Diameter pa stgrrelse med et sementkorns Diameter stgrre enn et sementkorns

diameter

diameter

Slankhetstall mindre enn 100

Virkningen gjelder fgrst og fremst til og med | Virkningen gjelder fgrst og fremst fra og

utviklingen av mikroriss

med utviklingen av makroriss

Tabell 1.1 Hovedforskjeller pg mikrofiber og makrofiber (Léfgren, 2005)

| dag blir det brukt flere typer fiberarmering. De mest vanligste materialene er stal, glass,

polymer og karbon, men for det meste er det stalfiber som er mest brukt i baerende og ikke-
baerende konstruksjoner. Syntetiske fibrer er stort sett brukt for tidlige stadier av riss i

dekker.
Diameter Specific Tensile Elastic Ulfimate
gravity strength modulusg elongation

Type of Fibre (] [efom’] [ Pa [GPa [Pl
Metallic
Steel 3-1 000 T.ES 200-2 600 133-210 0.5-3
Glass
E dass %-13 2.54 20004 000 71 3048
AR dass B-20 271 1500-3 700 & 2.5-3.6
Synthefic
Acrylic (PAN) 3-17 112 200-1 000 14.6-14.4 T.3-30.0
Aramid (e Eevlar) 10-12 1.4-1.5 2000-3 500 62-130 2.0-4.8
Carbon (low modulus) T18 Lo-1.7 200-1 100 3243 2.1-2-3
Carbon (hi gh modulus) T-18 1L7-1% 15004 000 200-800 1L3-1.8
Nylon (pol vamide) 20-25 1.1a a65 3.17 2.0
Palvester (e.. FET) 10-8 134139 230-1 200 10-12 10-50
Falvethylene (FE) 25-1000 R &0-600 3.0 12-170
FPalvethvlene (HPPE) - 047 4 1003 000 20-150 1441
Palvpropylene (PP) 10-200 08001 310-780 35409 6-13.0
Palvvinyl acetate 3-8 1.2-2.5 200-3 a0 20-80 4-12
(FVA)
Natural - organic
Celluloze (wood) 15-123 1.50 A00-2 000 10-50 |
Coconut 100400 1.12-1.15 120-200 19-25 10-23
Bamboo 50-4400 1.50 350-50 3340 -
Jute 100200 1.02-1.04 230-350 25-32 1.5-1.9
Natural - inoraanic
bebestas 0.02-25 2.53 200-1 80 164 2-3
‘Wollastonite 2540 2ET-E08 27004 100 303530

Figur 1.1 Fysiske egenskaper for noen fibre (L6fgren, 2005)
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1.2.1  Metallfiber

Metallfiber er laget av enten karbonstal eller rustfritt stal, og strekkapasiteten varierer fra
200 til 2600 MPa, se Figur 1.1. Stalfibrene kan ogsa ha belegg, som for eksempel sink som vil
gke korrosjonsmotstanden eller messing som vil forbedre heftkapasitet (Lofgren, 2005). Det
er definert fem typer fibre som alle skal vaere sma nok til a bli fordelt tilfeldig i mgrtelen:

e Biter av glatt kaldtrukket staltrad

e Biter av deformert kaldtrukket staltrad
e Glatt og deformert «enkeltark av stal»
e Smelteslagg

e Frest eller modifisert kaldtrukket fiber

(Bentur & Mindess, 2007)

Den mest vanlige fiberen benyttet i betongkonstruksjoner er kaldtrukket staltrad (Kanstad,
et al.,, 2011).

1.3  Geometri

Geometrien til enkeltfibre kan variere. De kan vaere sirkulaere, rektangulzare, kvadratiske,
trianguleere, flate eller polygonale (se figur). Ved a gjgre overflaten pa fiberen ruere (gke
overflatearealet), blir heften mellom fiberen og betongen bedre.

N\

o B [ A

Circular Ouadratic Rectangular  Triangular

Elligtical Hezxagan Detagan Irreqular

Figur 1.2 Eksempel pad tverrsnitts geometri for fibre (L6fgren, 2005)

Fiber kan veere glatt, innrykket, deformert, krympet, kveilet, vridd, med endebgyninger,

arer, knapper eller andre forankringer, se Figur 1.3.
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Bl

Figur 1.3 Eksempel pa noen typiske fibergeometrier (Léfgren, 2005)

1.4  Orientering og fordeling

Orienteringen av fibrene spiller en viktig rolle for den mekaniske opptredenen til
fiberarmert betong. Det er flere faktorer som pavirker orientering og fordeling av fibrene,
blant annet valg av stgpemetode, utstyr, geometrien til betongtverrsnittet og egenskapene
til betongen (SKB) (Dgssland, 2008).

(&) () ()

%’“’\ 1) /200008 o9 2
SEFS DD J/e85%80%5¢

o e e /""_H_'_ - 2. Q o G‘:’Q Q
R AR 9 2e% S
(2) (#) ()

Figur 1.4 Vinkelen pa fibrene har mye a si for hvor effektive de er til G motvirke/redusere riss (L6fgren, 2005).

1.5  Bruksomrader
Fiber er vanlig a bruke i ikke-baerende konstruksjoner som plater pa mark og

bergsikring/tunneler.

Det har etter hvert blitt utfgrt en del forsgk for fiber brukt i beerende konstruksjoner som

for eksempel flatdekke, oppleggsnese pa bjelker og broer.
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1.6  Fordeler og ulemper

1.6.1 Fordeler

Fordelen med fiber er at det gir innsparing av bade tid og penger ved at man ikke bruker tid
og arbeidskraft pa @ montere tradisjonell armering. Dette kommer veldig tydelig frem ved
stgpning av en ikke-baerende konstruksjon som plate pa mark. En annen fordel er at fiber
virker veldig gunstig pa bade riss og skjeer.

1.6.2 Ulemper

Ulempen med fiber i konstruksjoner er at det stilles store krav til hvordan man stgper ut
betongen. Om dette ikke gj@res skikkelig kan det medfgre at man ikke far fordelt fiberen
utover som man gnsker. Det er ogsa knyttet noe usikkerhet rundt hvor mye bidrag man kan
fa fra fiberen. Fiber har til nd begrensede bruksomrader, og da spesielt innenfor baerende
konstruksjoner.

1.7  Klassifisering av fiberbetong

Reststrekkfastheten til fiberbetong er strekkfasthet etter at riss har oppstatt. Den
klassifiseres i NS-EN 14651 Prgvemetode for betong med metalliske fiber- Mdling av
bagyestrekkfasthet.

Karakteristisk rest strekkfasthet ved 2,5mm rissvidde:

fftk,res,z,s

Dimensjonerende rest strekkfasthet ved 2,5mm rissvidde:

_ fftk,res,Z,S
fftd,res,Z,S - 1—5
Den fiberarmerte betongens karakteristiske reststrekkfasthet fikres2,5 defineres som
resulterende strekkraftresultant per arealenhet av et gjennomgaende riss i betongen. |
forbindelse med klassifisering av betong i rest strekkfasthetsklasser refererer rest
strekkfastheten til en rissvidde pa 2,5mm(CMOD 3) (frikres2,5) (Kanstad, et al., 2011).

A
<5
F - <
detail notch
| e
Hi=———mmme oo oo e o 1B
| i R
! HJ 8 ! ] T yes, CMOD
* A ¢ gage
S 150 ! LENGTH € 40mpn
25 250 L 250 25
! ‘ f SECTION A-A
550 A=0,85 CMOD + 0,04 (mm)

Figur 1.5 Bjelketest iht. NS-EN 14561 (Kanstad, et al., 2011)
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2  Etteroppspenning

2.1 Introduksjon

Etteroppspent betong er en type spennbetong der man innfgrer trykkreftene i betongen
etter den er stgpt. Trykkspenningene har en st@rrelse og fordeling slik at ytre laster til en
viss grad blir motvirket. Spennkabler som ligger i innstgpte rgr i betongen, blir gitt en
initialtgyning med en strekkraft som er uavhengig av betongens t@gyning. Strekkraften i
spennkablene blir overfgrt til trykkraft i betongen ved endeforankringer av spennkablene
(Serensen, 2013). Dette er vist i Figur 2.1 hvor etteroppspenningen pafgrer tverrsnittet en
trykkspenning illustrert i a). Denne trykkspenningen kan helt eller delvis motvirke
lastvirkninger pa grunn av egenlast eller nyttelast, se b). Ved a flytte spennarmeringen
lenger ned i tverrsnittet vil det bli en eksentrisitet fra tyngdepunktsaksen og
spennarmeringen. Dette vil gi et moment som opptrer i tillegg til trykkspenningen, se c). | d)
er det satt pa ytre last i form av egenlast/nyttelast. Her er det kun trykk i hele tverrsnittet.
Kreftene til spennarmeringen motvirker de ytre lastene, noe som er et av fortrinnene ved
bruk av spennarmering.

o | = — — e =
P P
a) A PiA
| l l
s | = — — —— — —he B+ = ?
P P @ -
= PiA M/
b) o

|

|

\

|

|

o

i
v,
i

I P _
P c) = o
| ] l —
: P_,E__t____—_f_t__jg_:ai+ 4 = ?
d) /777777-7PIA -(PT L_)

Figur 2.1 Spenningsfordeling i et rektangulzert betongtverrsnitt, a) sentrisk spennkabel, kun etteroppspenning,
b) sentrisk spennkabel, pasatt egenlast, c) eksentrisk spennkabel, kun etteroppspenning, d) eksentrisk
spennkabel, pdsatt egenlast. (Nawy, 2010)
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2.2 Ekvivalente krefter og lastbalansering

Spennarmering som ikke er rettlinjet vil fgre til tverrkrefter i betongen. Disse tverrkreftene
fra spennarmeringen pa betongen kalles ekvivalente krefter. Stgrrelsen pa kreftene er en
funksjon av spennkraft, kabeleksentrisitet og kurvatur. Disse kreftene brukes til 3 balansere
de ytre lastene pa tverrsnittet. Beregningen av dette vises i kapittel 4.

2.3 Bruksomrader

| Norge brukes spennarmert betong mest i betongelementer og i brokonstruksjoner. Andre
bruksomrader som ikke er veldig utbredt i Norge, er flatdekkekonstruksjoner i bolig-
/kontorbygg og parkeringsanlegg, tanker og siloer som for eksempel vanntanker og olje- og
gasstanker.

2.4  Fordeler og ulemper

Konstruksjonen kan ha lengre spenn mellom sgyler sammenlignet med tradisjonell
armering. Den kan ogsa ha et lavere tverrsnitt, vanligvis mellom 65-80 % av et tilsvarende
slakkarmert tverrsnitt, og 20-35 % mindre armering. Materialkvaliteten er hgyere for
spennarmerte konstruksjoner, noe som gir gkte kostnader per volumenhet.

Spennarmering gir ogsa positivt bidrag til skjeerkapasiteten og riss ved at den bidrar til
aksialtrykk i tverrsnittet.

Ved etteroppspenning blir all kraften overfgrt til endeforankringen, noe som gjgr at man ma
sikre at man unngar korrosjon og skade pa systemet, da det kan medfgre kollaps.
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3  Flatdekker
Et flatdekke er betegnelsen pa en plate som er opplagt direkte pa sgyler, uten bjelker
mellom sgylene. Sgylene er vanligvis plassert i et rektangulaert mgnster.

Den statiske virkematen for et flatdekke kan sammenlignes med et dekke med toveisplater
som baeres av kryssende bjelker (Sgrensen, 2013).

Dette forutsetter at man tenker seg at bjelken er like tykk som dekket og at de er sa brede

at de ligger helt inntil hverandre.

Ly

Ly

Figur 3.1 Lastbaering pad flatdekkestripe i en retning (S@rensen, 2013)

Flatdekker etter NS-EN 1992-1-11.1.1 Generelt

(1) Flatdekker kan enten ha jevn tykkelse eller tykkelsesgkning over sgyle
(kapitel/forsterkningsplater)

(2) Flatdekker bgr regnes med anerkjente beregningsmetoder, f.eks. ved hjelp av
bjelkeristmodell, en modell basert pd elementmetoden, en bruddlinjemodell eller

ekvivalent ramme.

Spennkablene kan legges etter forskjellige mgnster i plateplanet. Noen eksempler pa dette
kan en se i Figur 3.2. Her er a) det enkleste, b) er vanskelig a utfgre pa grunn av kryssende

kabler i felt, mens c) og d) er de vanligste (Sgrensen, 2013).
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a) Spennkabler bare i b) Spennkabler best
seylestriper mulig tilpasset
elastisitetsteori

¢) Spennkabler i felt bare d) Spennkabler i felt
i lengste spennretning og saylestriper i
hver sin retning

Figur 3.2 Spennkabler lagt i forskjellige mgnster (Sgrensen, 2013)

En av fordelene med etteroppspente flatdekker er redusert dekketykkelse og st@rre
spennvidder. Dette gj@r at konstruksjonen blir lettere, og man kan redusere byggehgyden
for hgye bygg, se Figur 3.3. En annen stor fordel er at man far en himling fri for bjelker, noe

som er en stor fordel med tanke pa ventilasjonskanaler og andre tekniske installasjoner.

I~ ~
Fri hevde
Fri heyde
A
Fri hayde Fri hayde

Figur 3.3 Flatdekke kontra tradisjonelle dekker
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4 Beregningsmetoder
4.1 Laster

Lastene som pavirker en bygning er delt inn i egenlaster, nyttelaster og naturlaster. Lastene
klassifiseres i henhold til NS-EN 1990 etter deres variasjon over tid pa fglgende mate:

- Permanente pavirkninger (G), for eksempel egenvekten til konstruksjoner, faste
installasjoner og vegdekker, samt indirekte pavirkninger fordrsaket av svinn og ujevne
setninger.

- Variable pdvirkninger (Q), for eksempel nyttelaster pd bygningers dekker, bjelker og
tak, vindlaster eller snglaster.

- Ulykkespdvirkninger (A), for eksempel eksplosjoner eller stgt fra kigretayer.

Egenlasten for byggverk er ifglge NS-EN 1991-1-1 pkt. 5 konstruksjonen og ikke-baerende
deler, medregnet faste permanente installasjoner og tyngden av jord og ballast. Egenlast for
byggverk bgr i de fleste tilfeller angis som en enkel karakteristisk verdi og beregnes pa
grunnlag av nominelle dimensjoner og de karakteristiske verdiene for tettheten.

Nyttelaster er ifglge NS-EN 1991-1-1 pkt. 6 laster som oppstar under bruk. Dette omfatter
personers normale bruk, mgbler og bevegelige gjenstander, kjgretgy og sa videre.

41.1 Karakteristisk laststgrrelse
Den karakteristiske stgrrelsen pa de fleste laster kan bestemmes ut fra NS-EN 1991-1-1.
Ulykkeslaster kan bestemmes ut fra NS-EN 1991-1-7.

41.2 Dimensjonerende laststgrrelse

Ved @ kombinere den karakteristiske laststgrrelsen med en partialfaktor, finner vi den
dimensjonerende laststgrrelsen. Dette gjgres i forskjellige lastkombinasjoner med
utgangspunkt i grensetilstandene.

Grensetilstandene det er mest vanlig 8 dimensjonere for, er bruksgrense, bruddgrense og
ulykkessituasjoner. Dimensjonering for grensetilstandene skal baseres pa bruk av
lastmodeller og modeller for konstruksjonsberegning for de aktuelle grensetilstandene.

Felgende bruddgrensetilstander skal pavises der det er aktuelt:

e EQU, tap av statisk likevekt for en konstruksjon eller enhver del av den.
e STR, brudd eller for store deformasjoner i konstruksjonen eller konstruksjonsdelene.
e GEO, brudd eller store deformasjoner i grunnen.

e FAT, utmattingsbrudd i konstruksjonen eller konstruksjonsdelene.

Lastkombinasjonene for de forskjellige bruddgrensetilstandene beregnes ut fra tabell
NA.A1.2(A) i NS-EN 1990 for EQU. For STR og GEO brukes tabell NA.A1.2(B/C).
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Bruksgrensetilstanden skiller mellom tre forskjellige kombinasjoner; karakteristisk, hyppig
forekommende og tilnaermet permanent. Lastkombinasjonene beregnes ut fra Tabell A1.4 i
NS-EN 1990. Det som er forskjellen mellom tilfellene er hvor stor del av nyttelasten som er
langtidslast.

Ulykkessituasjoner tar for seg uforutsette hendelser som for eksempel brann og stgt.
Lastsituasjonene beregnes etter Tabell NA.A1.3 i NS-EN 1990. | tillegg skal brannteknisk
dimensjonering av konstruksjoner baseres pa dimensjonerende brannscenarier iht. NS-EN
1991-1-2. Dimensjoneringen skal ogsa ta hensyn til modeller for temperaturutvikling inne i
konstruksjonen, samt modeller for konstruksjonens mekaniske oppfagrsel.

4.2  Ekvivalente krefter
De ekvivalente kreftene er, som nevnt tidligere, tverrlaster i betongen som oppstar pa grunn
av spennarmeringen, og har til formal @ motvirke de ytre lastene.

4.2.1  Generelt
Beregningene her er vist som i (Sgrensen, 2013).

Spennarmeringsprofilen kan beskrives som: y = f(x)
Helning av spennarmeringen: 0(x) =~ tanO(x) = Z—z
Ekvivalent last langs dx: q =q(x)
Likevekt i y-retning blir tilnsermet: q(x)-dx = P-db
Den ekvivalente lasten i y-retning blir da:
q(x):p.j_z:p.% (4.1)

Parabelform:

Figur 4.1 parabelformet spennarmeringsprofil (Sgrensen, 2013)
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For en parabelformet spennarmeringsprofil med: y = ax? + bx + ¢

Formel (4.1) gir den ekvivalente lasten for den parabelformede spennarmeringsprofilen som:

2

d°y (4.2)
qx) =P ke P - 2a = konstant
Den parabelformede spennkabelen pafgrer betongen en jevnt fordelt tverrlast.
Total last langs parabelen blir:
B B de
.fﬂmmzfp—www{%—@) (4.3)
4 4 dx

Det vil si at den totale lasten langs spennkabelen er lik spennkraften multiplisert med den
totale vinkelendringen fra den ene enden av spennarmeringen til den andre. For en
parabelformet spennarmeringsprofil som vist i Figur 4.1, kan da den ekvivalente kraften

bestemmes:
q-L=P-0
Huor g 2t , 8
L/2 L
Som gir _ 8Ph (4.4)
=T
Rettlinjet:

For hver rettlinjet del av spennarmeringsprofil gjelder:

y=ax+b
Formel (4.1) gir ekvivalent fordelt last:
d*y (4.5)
=pP.— =0 .
q(x) 122

Knekkpunkt:

Figur 4.2 krefter i knekkpunkt for stykkevis rettlinjet spennarmering (Sgrensen, 2013)
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Konsentrert last:
K=pP-0 (4.6)

4.2.2  Statisk bestemte konstruksjoner

Momentene fra forspenningen kan finnes direkte som spennkraft multiplisert med
spennarmeringens eksentrisitet i ethvert snitt i en statisk bestemt konstruksjon, se formel
(4.7). Dette gir samme resultat som vanlig momentbetraktning av de ekvivalente kreftene.

M,=P-e (4.7)

4.2.3  Statisk ubestemte konstruksjoner

De totale momentene pa grunn av forspenning, M,, finnes ved a regne ut momentene pa
grunn av de ekvivalente kreftene. M, bestar av primaeermomentet P-e og tvangsmomentet,
My, som er momentene som oppstar pa grunn av fastholding i den statisk ubestemte
konstruksjonen, se Figur 4.3.

o AT e TN
AN N

v (T AT T

Mr=M, - Mo =

Figur 4.3 Utregning av tvangsmoment M+

Til videre beregninger blir bade M, My og Mt benyttet. Hovedregelen er at de ytre
momentene blir redusert med M,, men i de fleste bruddgrenseberegninger tar
beregningsmetoden hgyde for My= P-e. Derfor reduseres de ytre lastene bare for
tvangsmomentet i bruddgrense.
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4.3  Lastbalansering

Prinsippet for lastbalansering er at de ytre lastene blir motvirket av de ekvivalente kreftene i
spennarmeringen. | hvor stor grad de ytre kreftene blir motvirket varierer, men det er mulig
a motvirke de ytre lastene fullstendig. Da vil bgyespenningene elimineres og ende opp med
et tverrsnitt kun pakjent av trykk. Det er i praksis vanskelig a oppna fullstendig
lastbalansering i en konstruksjon som gar over flere spenn, da kabelprofilen som oftest
legges som vist i Figur 4.4 a) med en krumning over stgtte. Krumningen gjgr at det ikke er
mulig a fglge de ytre lastene og dermed vil ikke lastbalanseringen veaere fullstendig lenger.
Ved 3 legge kabelen som vist i Figur 4.4 b) med knekk over stgtte, kan man oppna fullstendig
lastbalansering. Dette er en lite praktisk Igsning siden en kabel ikke taler a bli lagt i en sa
krapp krumning. Lg@sningen er da a bruke to kabler som blir forankret i knekkpunktet over
stgtten. Dette er likevel ikke vanlig.

Figur 4.4 Spennkabelprofil, a) med krumning over sgyle, b) med knekk over sgyle

Det er ogsa mulig a ga helt bort i fra den konvensjonelle lastbalanseringen med parabler og
ga over til kurvatur som vist i Figur 4.5. Her er malet a fa store momenter, Mp, fra
etteroppspenningen som kan motvirke de ytre lastene. Kurvaturen er horisontal i felt og
over stgtte med en kort overgang mellom topp og bunn. Den korte overgangen mellom
topp og bunn gjgr at vinkelendringen blir stgrre og mer konsentrert enn for en
parabelformet profil. Dette gir st@rre ekvivalente krefter, og ved a endre lengdene mellom
overgangene endres momentene som oppstar. Momentene som oppstar ved denne
spennarmeringsprofilen blir mer linezere og kan fgre til stgrre momenter over stgttene.
Denne maten a legge kablene pa er ogsa mindre arbeidskrevende pa byggeplass.
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) B e T S S ) ST

Figur 4.5 Rettlinjet spennarmeringsprofil, a) spennarmeringsprofil, b) ekvivalente krefter, c) M,

Figur 4.6 Parabelformet spennarmeringsprofil a) spennarmeringsprofil, b) ekvivalente krefter, c) Mp
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4.4  Opptredende Lastvirkninger

Ved beregning av dimensjonerende lastvirkninger i et flatdekke, har man flere
valgmuligheter. Det er utviklet flere metoder der beregningsmetodene ekvivalent
rammemetode, stripemetoden, beregninger basert pa bruddlinjeteori og elementmetoden
(FEM) er de mest vanlige.

4.4.1  Ekvivalent rammemetode
Ekvivalent rammemetode er den vanligste beregningsmetoden for a8 bestemme
lastpavirkningene i platen og sgylene i et flatdekke.

Flatdekket i Figur 4.7 deles inn i plane rammer i begge retninger, med platebredde lik
spennvidden i tverretningen.

Ved kombinasjon av programvare som for eksempel Focus konstruksjon og ekvivalent
rammemetode, kan nedbgyningsberegningene gjgres pa en enkel og god mate.

I henhold til NS-EN 1992-1-1 bgr konstruksjonen inndeles i lengde- og tverretningen i
rammer som bestar av sgyler og platetverrsnitt. Disse ligger mellom senterlinjene gjennom
tilstetende understgttelser (areal som avgrenses av fire tilstgtende opplegg, altsa fire
spyler).

De totale bgyemomentene som beregnes ved analysen bgr fordeles over flatdekkestripens
bredde. | elastisk analyse konsentreres de negative momentene (strekk i overkant) inn mot
senterlinjen gjennom sg@ylene (Sgrensen, 2013).

Flatdekket bgr deles inn som i rammer som i Figur 4.7.
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Figur 4.7 Ekvivalente rammer (Sgrensen, 2013)
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I Norsk Betongforenings Publikasjon nr. 33 deles flatdekkestripen i indre og ytre sgylestriper
og feltstriper, som vist i Figur 4.8. Figuren viser ogsa den antatte fordelingen av momentet i
tverretningen.

I I .o, I , I I 1
1 ’i l 118
18 ;
A) m}s| 1 2 |m§s
'L— i més mgs i —‘L
| 0‘5 |
| E 1

A o,

4 2 fﬂ:ﬁ., ) 05y | 2 X ‘iﬂzsl? |
| ly |
| |
1.2 12
B) 1 s 08 s |
Mer
A i v g

Figur A viser fordelingen av stettemomentene 1 x-retning
Figur B viser fordelingen av feltmomentene i x-retning

Til figur A:

I gjelder Saeylestripe 1 (Indre seylestriper)
I gjelder Seylestripe 2 (Ytre saylestriper)
I gjelder Feltstripe

Figur 4.8 Fordeling av momenter mellom felt- og s@ylestriper (Norsk Betongforening, 2013)

4.4.2  Stripemetoden

Stripemetoden er en metode for dimensjonering av toveisplater. Platen tenkes delt inn i
enveisbaerende striper som baerer lastene i forskjellige retninger. Denne stripeinndelingen
gir navnet «stripemetoden» (Sgrensen, 2013).
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4.5  Tgyningsreduksjon

Beregning av t@yning av uinjiserte kabler er ikke like enkelt som for kabler med full heft. Der
formler for kabler med heft enkelt gir tgyning i kabelen gjennom formlikhet, ma man for
uinjiserte kabler inn med en reduksjonsfaktor fordi kabelen vil tgyes i hele sin lengde. Denne
reduksjonsfaktoren, Q, er ikke sa lett a fastsette. Den er avhengig av kabelprofil, lasttype og
forholdet mellom eksentrisiteten ved sgyle og i felt. | tillegg er den ulik for urisset tilstand,
risset tilstand og bruddgrensetilstand. Kilden for fastsetting av Q i denne oppgaven er
(Naaman & Alkhairi, 1991).

| urisset tilstand har man lav last som er fordelt jevnt utover dekket. Man far dermed like
deformasjoner i hvert spenn, se Figur 4.9. Dermed blir Q-verdien ganske stor fordi tgyningen
er lik over hele konstruksjonen. | bruddgrense vil det kun vaere store laster i ett felt, noe
som gir store deformasjoner i et punkt, for eksempel over stgtte eller i felt. Dette gj@r at
kabelen vil tgye seg svaert mye i kritisk snitt om det var full heft. For uinjiserte kabler tas
tgyningen opp i hele kabelens lengde og dermed vil differansen mellom full heft og ingen
heft bli forholdsvis stor, ergo en lav Q. | bruddgrensetilstand blir Q kalt Q,.

Urisset

Bruddgrense

N% s 5

Figur 4.9 Tgyningsfordeling i urisset- og bruddtilstand

(Naaman & Alkhairi, 1991) har laget en oppsummering av Q- verdier for urisset tilstand. Her
er det gitt ni forskjellige tilfeller av en fritt opplagt bjelke med forskjellige laster og
kabelprofiler. Ut fra disse velges det en som passer best til det systemet man har, eventuelt
ta en betraktning til sikker side. Tre av tilfellene er vist i Figur 4.10.
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Lasttilfelle 0
CIT T T LTI o 5 1 Ss
Q= — + ——
12 4 ey
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Figur 4.10 Tgyningsfaktor urisset tilstand (Naaman & Alkhairi, 1991)

(Naaman & Alkhairi, 1991) har gjennom forsgk kommet frem til at verdien for Q i

bruddgrensetilstand er Q,, = % for 1-punktslast og Q,, = 5;;1' for 3-punktlaster og uniform
d d

last.

Anbefalingen av verdi for bruk i den Amerikanske betongstandarden (ACI) er en betraktning

til sikker side som gir fglgende Q-verdier Q,, = 1T5 for 1-punkts-last og (), = % for 3-
d d

punktslaster og jevnt fordelt last. En forutsetning for a bruke Q, er at kablene er i det
linezert elastiske omrddet, op<fy0,1« (Naaman & Alkhairi, 1991).
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4.6  Spennkraft
4.6.1  Maks spennkraft
Den stgrste spennkraften som kablene kan bli spent med, er gitt i NS-EN 1992-1-1 pkt.

5.10.2.1 Stgrste Spennkraft (1) P kraften som pdfares en spennkabel Py skal ikke overskride
falgende verdi:

Prhax = Ap * Op max (4.8)
Der
Ap er spennarmeringens tverrsnittsareal
Op,max er stgrste spenning pdf@rt spennkabelen = min {ks foi; k2 fpo, 1/

Iht. NA 5.10.2.1 kan faktorene k; og k settes lik 0,8 og 0,9

46.2 Initiell spennkraft

Etter NS-EN 1992-1-1 pkt. 5.10.3 er det gitt en maks spennkraft etter oppspenning og
forankring. Denne kraften finnes ved a ta maks oppspenningskraft P,,., og trekke i fra de
umiddelbare tapene APi(x), og bgr ikke overskride fglgende verdi:

Ppo(x) = Ap * Opmo (%) (4.9)

Der

Opmo (X) er spenningen i spennkabelen umiddelbart etter oppspenning eller
kraftoverfgring
=min k7 fy ; ks fpo,1x}
I henhold til NA 5.10.3 kan faktorene k; og kg settes lik 0,75 og 0,85.

Tap som skal tas hensyn til umiddelbart etter oppspenning, er lastap, friksjonstap og elastisk
deformasjon etter NS-EN 1992-1-1 pkt. 5.10.5. P,,,o(x) varierer langs bjelkelengden som en
funksjon av friksjonstap og lastap. Bruk av P,,,(x) gir en mer ngyaktig verdi enn om man tar
snittet av aktiv og passiv side. En gjennomsnittelig P,,o-verdi brukes videre i kryp-
beregningene.

46.3 Friksjonstap
Ved etteroppspenning av spenntau gjennom utsparingsrer i betongkonstruksjonen, vil det
oppsta friksjonskrefter som motvirker glidningen mellom spennstalet og utsparingsrgret.

Friksjonskreftene skyldes normaltrykk fra spennstalet mot utsparingsrgret pa grunn av
kurvatur langs utsparingsrgret. Friksjon som skyldes tiltenkt kurvatur kalles
kurvatureffekten. Se Figur 4.11 (a).

Ved rettlinjet spennarmering vil aldri utsparingsrgret ligge helt rett, da det monteres ved at
det holdes pa plass punktvis. Dette medfgrer tilleggskrumninger av utsparingsrgret som
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spesifiseres av systemprodusenten. Friksjon som skyldes slike krumninger vil vaere avhengig
av spennstallengden og kalles derfor lengdeeffekten. Se Figur 4.11 (b) (Sgrensen, 2013).

= e = T g

Spenntau

(b)

Figur 4.11 Friksjonstap: (a) kurvatureffekt, (b) lengdeeffekt (OBrien, et al., 2012)

Dimensjoneringsregler for friksjonstap er gitt i NS-EN 1992-1-1 pkt. 5.10.5.2. Tapene pa
grunn av friksjon APu(x) i etteroppspente kabler kan beregnes ut etter ligning (4.10)

AP(X) = Pryax (1 — e H(O+9)

(4.10)
Der
0 er summen av vinkelendringene over an avstand x (uavhengig av retning eller
fortegn)
1 er friksjonskoeffisienten mellom spennkabelen og kabelkanalen
k er en utilsiktet vinkelendring for innvendige spennkabler

er avstanden langs spennkabelen fra punktet der forspenningskraften er lik Poax
(kraften i den aktive enden under oppspenning)

Verdiene u og k er gitt i den aktuelle europeiske tekniske godkjenningen. Verdien u avhenger

av overflateegenskapene for spennkabelen og kabelkanalen, forekomsten av rust,
forlengelsen av spennkabelen og spennkabelens profil.
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Verdien k for utilsiktet vinkelendring avhenger av kvaliteten pd arbeidet, avstanden mellom
understgttelsene av spennkabelen, typen kabelkanal eller strampe som brukes og av

vibreringen ved utstgpingen av betongen.

4.6.4  Lastap

Normalt brukes kilelds ved forankring av spenntau. Her lases spenntauet ved at en kile blir
innfgrt i et konisk hull rundt spenntauet, se Figur 4.12 (a). Vanligvis trykker jekken inn kilen,
alternativt blir den plassert manuelt. Nar jekken senker spenningene, vil det oppsta noen
millimeter glidning fgr kreftene overfgres til Iasen se Figur 4.12 (b). Denne glidningen, ALjss,
gir en lavere tgyning i kabelen og dermed lavere spennkraft. Dette tapet kalles Iastap.

Kile Al
—D{ }.Q_
Spenntau

e
ST =TS

(a) Las (b)

Figur 4.12 Kilelds: (a) far forankring (b) etter forankring (OBrien, et al., 2012)

Lastapet vil ikke bli jevnt fordelt over spennkabelens lengde, men vil pa grunn av friksjon fa
et gradvis tap. Under spenning motvirker friksjonen jevn oppspenning i hele kabelen, og den
samme friksjonen vil hindre at lastapet blir jevnt fordelt. Lastapet resulterer i et tgyningstap
pa €35 ved lasen. Pa grunn av friksjon vil dette tapet gradvis minke og ga i null ved avstand

Ly. Dermed far vi:

1
4.11
ALys = Eglésl'd ( )
Og tap av krefter pa grunn av lastap:
AP = elﬁSEpAp
2AL ;5
- » E,A, (4.12)
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Som vist i Figur 4.13 er stigningstallet til Iastapet likt friksjonstapet, bare motsatt vei. Det gir:

AP/2  Ppax — P,

L, L
AP = Z(Pmaalcl —P) Ly (4.13)
Fra ligning (4.12) og (4.13) far vi da:
Ly = AluasEpdp (4.14)
(Pmax - PL)/L
P/\
Lastap
Pmax
AP@Si Friksjonstap
Pmax-APias
PL
>
L Lengde fra

jekk, x

Figur 4.13 Variasjon i spennkraft (OBrien, et al., 2012)

Dersom effektiv lengde for Iastap L4 er st@rre enn kabellengden, gjelder fglgende formler for

|astap i henholdsvis aktiv og passiv ende (Trygstad, 2001).

AL;sE A 4.15
APAktiv:%-l'([)max_PL) (4.15)
AL;ssE A 4.16
APPassiv:%'i'(ljmax_PL) (4.16)
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46.5 Elastisk deformasjon av betongen

| etteroppspente konstruksjoner der alle kablene blir spent samtidig vil det ikke bli noe tap.
Dette er fordi betongen deformerer seg mens etteroppspenningen pagar. Der kablene
spennes suksessivt etter hverandre, vil resultatet bli et spenntap i kablene. Oppspenningen
av en ny kabel vil deformere betongen og dermed gi alle foregaende kabler et spenningstap.
Dette skjer ved at spenningsgkningen i betongen gitt fra spennkablene vil gi betongen en
elastisk deformasjon eller forkortelse. Denne forkortelsen vil ogsa de neaerliggende og
tidligere oppspente kablene fa, noe vil resultere i en spenningsreduksjon i spennkablene.
Dette vil kun skje der kablene gar i samme utsparingsrgr eller ligger naerme hverandre.

Dimensjoneringsregler for dette er gitt i NS-EN 1992-1-1 pkt. 5.10.5.1 Tap som skyldes
umiddelbar deformasjon av betongen. (1) Det tas hensyn til tap i forspenningskraft som falge
av betongens deformasjon og til den rekkefglgen som spennkablene spennes opp. (2) Tapet
AP, kan regnes som et midlere tap i hver spennkabel pé falgende mdte:

j - Ao.(t
AP, = A,E, - A0c(H) (4.17)
Ecm (1)
Der
Ap Spennarmeringens tverrsnitts areal
Ep Spennarmeringens elastisitetsmodul

Aoc(t) erendring i spenning ved tyngdepunktet for spennkabelen pad tidspunkt t
j er en faktor tilsvarende:
(n-1)/2n  der n er antallet identiske spennkabler som spennes opp etter
hverandre. Som en tilnaermet verdi kan j settes lik }.

1 for endringene som skyldes permanente pavirkninger pdfart etter
oppspenning.
Ao.(t) = il + %y (4.18)
A, I,
Der
Py er spennkraft
Ac er arealet av betong tverrsnittet
I, er betong tverrsnittets 2. arealmoment
M, er total moment pa grunn av etteroppspenning
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4.6.6  Spennkraft i bruddgrensetilstand

Nar konstruksjonen gar mot brudd vil den deformeres, noe som gjgr at tverrsnittet vil fa en
tgyning pa strekksiden. Dette fgrer til at spennkabelen ogsa vil fa en tilleggstgyning, som
resulterer i en stgrre spennkraft i bruddgrensetilstand.

Strekk &———— Trykk
é £CI.I ; |
Brudd Oppspenning
‘ ECE
Aeps Bonded Epe

Eps Bonded

AEPS Unbonded

Eps Unbonded

Figur 4.14 Spennings skning (Naaman, et al., 2002)

Hvordan spenningsgkningen vil forega, er vist i Figur 4.14. Maks t@yning i spennarmeringen
vil kun oppsta der betongen ogsa er i maks tgyning. Derfor er det viktig a betrakte
betongens spenning-t@yningsdiagram, se Figur 4.15. Her ser man at tgyningene fgrst blir
store naerme brudd. Nar dette ses i sammenheng med Figur 4.16, kan man forsta hvor de
store t@yningene vil oppsta. Disse vil ikke vaere linesere, men vaere veldig store i omradet

rundt maks moment og bli mye mindre nar momentet avtar.

|

fem

g

0,4 fom |

L
&

£c1 Eeut

Figur 4.15 Spenning-T@yningsdiagram for betong
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Stress (MPa)
5 10

20 30 40
i l/ 14)
i ®

Figur 4.16 Spenninger i betongtversnitt ved forskjellig momentbelastning [1= 22 kNm, 2= 27 kNm, 3= 32 kNm]
(Kanstad, 1990)

| konstruksjoner med spennarmering uten heft vil denne tilleggstgyningen fordeles utover

kabelen. Fordelingen vil vaere tilnzermet jevn over hele lengden, men vil variere med tanke

pa friksjonskrefter. Eurokoden gir ikke noen beregningsmetode for utregning av

tilleggstgyningen, og det vil derfor legges frem noen andre beregningsmetoder pa dette

feltet.

4.6.6.1 NS-EN 1992-1-1

Iht. NS-EN pkt. 5.10.8 (2) For forspente konstruksjonsdeler med spennkabler uten heft er det i
alminnelighet ngdvendig G ta hensyn til deformasjon av hele konstruksjonsdelen ved
beregning av gkningen av spenningen i spennstdlet. Hvis det ikke foretas en detaljert
beregning, kan det antas at gkningen av spenningen fra den effektive forspenningen til

spenning i bruddgrensetilstand er:
A()'p'ULS =100 MPa (419)

Forutsatt at kablene ligger pa strekksiden bdde i felt og over stgtte.

4.6.6.2 NS3473
NS 3473 har en beregningsmetode for a8 bestemme Aoy, yis den er gitt i pkt. A.9.7.3

A.9.7.3 For plater med spennvidde | minst lik femten ganger platetykkelsen, kan det antas en
nedbgyning a lik /50 for beregning av kapasitet for feltmomentet. Betongt@yningen i hgyde
med spennarmeringen antas lik 0,005. Forlengelsen av spennarmeringen kan regnes lik:
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a-d
1
Ved beregning av kapasitet for stgttemoment kan det tilsvarende antas en nedbgyning a=1/50

Al=3- = 0,06d (4.20)

i begge de tilstgtende felt og en armeringsforlengelse:

A=z 2 g 2 d (4.21)
Iy I
Kraftgkningen beregnes med den midlere tgyningen Aes=Al/L, der L er armeringslengden

mellom forankringspunktene. Den samlede kraften i spennarmeringen som falger av dette
legges til grunn ved beregning av tverrsnittenes momentkapasitet.

Ved pdvisning av kapasitet for skjeerkraft, bgr det regnes med den forutsatte spennkraften
uten tillegg pd grunn av ytre laster hvis det ikke foretas en ngyaktigere beregning.
Skjeerkraftbrudd kan i enkelte tilfeller skje uten vesentlige nedbgyning som gir kraftgkning i

armeringen.

Metoden i NS 3473 er en metode som er angitt i anbefalinger fra Federation Internationale
de la Precontrainte (FIP). Denne metoden er basert pa at man i bruddgrensetilstand vil
oppna en maksimal nedbgyning, som kan antas ved beregningen. Forlengelsen kan da
bestemmes geometrisk, med noen videre antakelser og forenklinger (Stremme, 1993).

Metoden er tilsvarende en metode gitt i DIN 4227 (Deutsches Institut fir Normung).

4.6.6.3 Eksperimentell metode

Det har blitt giennomfgrt flere undersgkelser om hvordan spennkraftgkningen i
bruddgrense vil skje. Som tidligere nevnt i kapittel 4.5 er en av de mest omfattende
gjiennomfgrt av (Naaman & Alkhairi, 1991) og videre brukt i (Naaman, et al., 2002) til 3 finne
en anbefalt beregningsmetode. Denne beregningsmetoden er laget som et forslag til
utbedring av det som blir brukt i Amerikansk betongstandard (ACI).

Opun = Ope + {2y " Ep - €0y (?p -1 i_: (4.22)
Der
Opn forspenning ved brudd
Ope effektiv forspenning
E, elastisitets modul spennstal
Ecu betongens brudd tgyning
dp avstand fra ytterste trykk fiber til spennarmering
c dybde til ngytralakse ved nominell bgyemotstand
L4 belastet lengde
L, total lengde pa kabel
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0, 3/(L/d) for jevnt fordelt eller trepunkts last
0, 1.5/(L/d) for ett- punkts last midt pa felt

For kontinuerlige konstruksjoner er det ngdvendig a gjgre beregninger med formel (4.22) for
hver bruddlinje. For beregninger over stgtte brukes gjennomsnittslengden av de tilstgtende
felt.

Metoden tar utgangspunkt i en vanlig lineaer beregning av spenningsgkningen i
spennarmeringen ved full heft, og innfgrer en faktor Q for a redusere kreftene til det som vil
veere tilfelle uten heft.

4.7 Betongspenninger
De forskjellige spenningstilstandene er vist i Figur 4.17.

Strekk Trykk Trykk Trykk
e e T e & B
< = ==

4 A\ | =\ Z S
— o -

Spennkraft Trykk Trykk Trykk Strekk
kan vaere null -
(dekompresjon)

(a) (b) (c) (d) (e) (f)

Figur 4.17 Spenningsfordeling (a) Bjelketverrsnitt (b) Oppspenningstilstand (c) Oppspenning og egenlast (d)
Oppspenning og alle permanente laster (e) Oppspenning og full nyttelast (f) Bruddgrense (Nawy, 2010)

4.7.1 Krav

Krav til spenningsbegrensning i bruksgrense blir gitt av NS-EN 1992-1-1 pkt. 7.2
Spenningsbegrensning. Der stilles det krav til at trykkspenningen i betongen skal begrenses
for & unnga riss i lengderetningen, mikroriss eller store krypdeformasjoner som kan medfgre
uakseptable virkninger pa konstruksjonens funksjon.

Spenningsbegrensning ved oppspenning er gitt i NS-EN1992-1-1 pkt. 5.10.2.2. Betongens
fasthet ved pafgring eller overfgring av spennkraft skal ikke veere mindre enn tillatt verdi i
henhold til NS-EN 1992-1-1. Det gis imidlertid en mulighet for reduksjon av fasthetskravet
dersom spennkraften i en enkelt spennkabel pafgres trinnvis.
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I henhold til NS-EN1992-1-1, 5.10.2.2(5). Betongens trykkspenning i konstruksjonen som falge
av forspenningskraften og andre belastninger som virker pa tidspunktet for oppspenning eller

overfgring av forspenning, bgr begrenses til fglgende verdi:
o, < 0,6f (1) (4.23)
Der

feo () er karakteristisk trykkfasthet for betongen pa tidspunkt t nar forspenningskraften
pdfares.

4.7.2 Stadium |
Utregning av betongspenninger er avhengig av om tverrsnittet risser eller ikke. | Stadium 1

(urisset) regnes de opptredende betongspenninger som vist i formel (4.24).

Fi b N
h/2 M
h __.tpb-__ N d _____] —[pb ****** q_é ________
yt_._._‘_tp _____ {’ i SRR 1 AU No. |
e
Ap ¥
eoeo 4 >

v Po

Tverrsnitt Oppspenningskraft Krefter i tpb

Figur 4.18 Betongtverrsnitt pakjent av aksialkraft og moment (Sgrensen, 2013)

ac(y)=—%+?-y+@-y (4.24)
Der:
P(x) er forspenningskraft
A. er betongtverrsnitt
M, er primarmomentet pa grunn av forspenning
My,q er momenter pa grunn av egenlast og nyttelast
I er 2. arealmoment
y er avstand til kontrollpunkt
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4.7.3 Rissmoment

Betongen vil risse nar den blir belastet med mer enn f., i strekk. Ved a skrive om formel
(4.24) ender vi opp med en likning som gir det kritiske moment, M. M, gir da
totalmomentet tverrsnittet risser ved.

P(x) 1 I
M = Myyq + M, = i ';-l'fctm'; (4.25)
Der
P (x) erspennkraft redusert for tap
A, er betongarealet som spennkraften fordeler seg til

f ctm  er betongens strekkapasitet

4.7.4  Stadium |

Beregningen av betongspenningene i Stadium Il er mer kompleks. For et spennarmert
tverrsnitt, med kombinert aksialkraft og moment, vil bgyestivheten i Stadium Il endre seg
med stgrrelsen av momentet. Siden bgyestivheten varierer med momentet, ma alle
lastvirkningene slas sammen til en kombinasjon av M og N, og en midlere E-modul for
betongen som tar hensyn til en blanding av kort- og langtidsvirkninger benyttes.

Betongspenningene kan beregnes ved a sette opp aksiallikevekt og momentlikevekt for
tverrsnittet for sa a sette de lik hverandre.

N
b AT
/
a=M/N
MQ+q+Mp od
df __dwb | S 2 R i
N VT
el e
v v }.\p — > f y
I L Aep S Ll Sp= Aop Ap

Spennarmert Ytre krefter ~ Ekvivalente Teyninger Indre krefter
tverrsnitt ytre krefier

Figur 4.19 Spennarmert betongtverrsnitt i Stadium Il m/fiberbidrag (S@rensen, 2013)

Aksiallikevekt gir:
T.—Sf—AS, =N

1
Eadbac — (h— ad)bfrrgreszs — AopAp =N
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1
EEmiddelgcadb —(h— ad)bfftk.res.z.s - EpAgpAp =N

Innfgrer:
.
Emiddel
A
—_P
P = bd
Ac. = (1 - a)
& = p &
Gir fglgende ligning for aksiallikevekt:
N + fftk.res.z.s(h —ad)b 1
Oca = bd "1 - (4.26)

24Py

Momentlikevekt om spennarmeringstyngdepunktet:

Ne+a) =T, (1-%)d~ G —ad)b (= - )
— fc 3 ftk.res.2.5 o 2

1 (4.27)
a h—ad
Eo-cadb (1 - §> d= N(e + a) + fftk.res.z.s(h - ad)b< 2 - (h - d))

Gir fglgende ligning for momentlikevekt:

ZN(e + a) + fftk.res.Z.S(h - ad)b(_h + (2 - a)d)

adb(1-3)d
Der
N er effektiv spennkraft
M er total lastvirkning, M = Mg.q + M,

Ligningene (4.26) og (4.28) har o. og a som ukjente. Disse ligningene kan Igses pa hensyn av
o. og a enten grafisk, se Figur 4.20, eller ved bruk av avansert kalkulator/dataprogram (for
eksempel Mathcad).

Dette er formler for armering med heft. For a kunne bruke de for uinjiserte kabler er man
ngdt til  sette inn tgyningsfaktoren Q. Den settes inn i formel (4.26) i andre leddet under
andre brgkstreken, se formel (4.29).
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. N + fftk.res.z.s(h —ad)b ) 1 (4.29)
24 nP—¢
Ge A :
: Aksiallikevekt Gea
|
: Momentlikevekt Gem
|
Losning -~ ?\
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| |
! | [
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| | [ g
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Figur 4.20 Grafisk Igsning av trykkspenningen (Sgrensen, 2013)

4.8  Tidsavhengige tap

4.8.1 Kryp

Betong som pakjennes av trykk over lang tid, vil fortsette a trykkes sammen utover den
momentane sammentrykkingen nar lasten pafgres. Denne tilleggsdeformasjonen kalles kryp
(Serensen, 2013). Beregning av kryptall er gjort etter NS-EN 1992-1-1 Tillegg B1:

®o = Pru * BUem) " B(to) (4.30)
Der
Oru er en faktor som skal ta hensyn til virkningen av relativ fuktighet pa det
normerte kryptallet.
B(fem) er en faktor som skal ta hensyn til virkningen av betongfastheten pG det
normerte kryptallet.
B(to) er en faktor som skal ta hensyn til virkningen pda det normerte kryptallet av

betongens alder ved

Pa grunn av kryp vil vi fa en langtids E-modul som er redusert i forhold til den opprinnelige,
se formel (4.31).
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E
Egy = - j_m (4.31)
@

For injiserte kabler transformerer man tverrsnittet for a finne riktig arealtreghetsmoment.
For uinjiserte kabler er det derimot ikke ngdvendig a transformere tverrsnittet.

Det er her valgt a se pa bade beregninger med og uten heft for 8 kunne sammenligne.

Moment pa grunn av kort- og langtidslaster:

(Gx + P) - L? (4.32)
M=—-
8

My =—Mpyreq-n+M (4.33)
Der
Gy Er karakteristisk egenlast
Py Er kort-/lang-tids karakteristisk nyttelast
M, req Er redusert primeermoment
n Er antall kabler
M, Er totalmoment

4.8.1.1 Beregninger med heft

For a finne spenningsendringene i spennarmeringen, finner man tgyningen i betongen pa
samme sted som tyngdepunktet til spennarmeringen. For spennarmering med heft vil
tgyning av betong og armering bli det samme i dette punktet.

— M
0 t
Oct = A—rtn + I_t (e —ye) (4.34)
_ et (4.35)
" Eem
Tgyningene i kablene blir da:
Ag, = &, (4.36)

Det brukes da Hookes’ lov: Ag, = Ag), - E}, og regner ut spenningsendringene for kort og

lang tid.
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AGpiheft = Depinest * Ep (4.37)

AGpl.heft = Agpl.heft ; Ep

Fordi langtidsendringen «starter» etter korttidsendringen, trekker man ifra
korttidsendringen.

AO-pkryp.heft = Ao-pL.heft - AO-pk.heft (4.38)

Det prosentvise tapet pa grunn av kryp med heft blir:

Ao
p.kryp.heft
%tap.kryp.heft = (4.39)
Opm

4.8.1.2  Beregninger uten heft
For a finne spenningsendringene i spennarmeringen, finner man tgyningen i betongen pa

samme sted som tyngdepunktet til spennarmeringen.

o = —fmo M
ct — Aoy 1. (4.40)
g, = Oct (4.41)
ECm

For armering uten heft vil ikke tgyningen i kablene vaere den samme som i betongen i hgyde
med armeringen. Det ma derfor brukes en reduksjonsfaktor Q, se kapittel 4.5.

Tegyningene i kablene blir da:

Agp =0- & (4.42)

Det brukes da Hookes’ lov: Ag, = Ag), - E}, og regner ut spenningsendringene for kort og

lang tid.

Aoy = Depy * Ep (4.43)
AO'pl = Agpl . Ep

Fordi kryp skjer over lang tid, trekker man ifra korttidsendringen.

Aopiryp = Aoy, — Aoy (4.44)
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Det prosentvise tapet pa grunn av kryp uten heft blir:

% _ L%iryp (4.45)
tap.kryp O-pm

4.8.2 Svinn

Svinn er tgyning i betongen som fglge av uttgrking. Svinn er, i motsetning til kryp, uavhengig
av lastniva. Total svinntgyning bestar av to bidrag; uttgrkingssvinn (4.47) og autogent svinn
(4.48). Uttgrkingssvinnet utvikler seg langsomt siden det er avhengig av fukttransport
gjennom herdet betong, mens det autogene svinnet utvikler seg med betongens
fasthetsutvikling og skjer derfor pa et tidlig stadium etter utstgyping (Sgrensen, 2013).
Beregning av svinntgyning er gjort etter NS-EN 1992-1-1 pkt. 3.1.4. Uttgrkingssvinn er gjort
etter Tillegg B2 og 3.1.4(6), og autogent svinn er gjort etter 3.1.4(6)

Ecs = Eca t Ecq (4.46)

der
Eca = Bas(tts) ~kh-e.4 (4.47)

08
€ca = Baa(V) - £ca(0) (4.48)

Fordi t er hgy (lang levetid) vil beta-verdiene i uttrykkene for uttgrkingssvinn og autogent
svinn bli lik 1.

T@yningene pa grunn av svinn blir:

N Ng-e

A&y svinn = Ecs * (4.49)
P Emiader " Au  Emiader " It

Ao-p.svinn = Agp.svinn ) Ep (4.50)

_ AO-p.svinn (4.51)

0 .
A)tap.svmn -
O-pm

483 Relaksasjon
Med relaksasjon menes det spenningsfall som vil oppsta nar stalet utsettes for en konstant
tgyning i lang tid (Se@rensen, 2013). Beregning av relaksasjon er gitt i NS-EN 1992-1-1 pkt.
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3.3.2. Spennarmeringen skal klassifiseres etter relaksasjonsegenskapene. Standarden har
definert tre klasser.

1. Klasse 1 trad eller tau, vanlig relaksasjon
2. Klasse 2 trad eller tau, lav relaksasjon
3. Klasse 3 varmvalsede og bearbeidde stenger
| denne oppgaven er spennarmeringen i klasse 2. For klasse 2 gir standarden p1pp0=2.5 %

0.75(1— )

Acy, = 0.66 - p1goo - ¢°1#(7000) -107% - gy (4.52)
Der
Aoy, er absolutt verdi av relaksasjonstapet i forspenningen
Opi ved etteroppspenning er o, den absolutte verdien av den initielle forspenningen
0pi=0pmo
t er tiden etter oppspenning (i timer). Langtidsverdien kan settes til 500 000 timer
(omtrent 57 ar)
U op/for, der for er den karakteristiske verdien av strekkfastheten for spennstdlet
P1000 er verdien for relaksasjonstap (i prosent) 1000 timer etter oppspenning og med

middeltemperatur pé 20 °C.

Prosentvis tap pa grunn av relaksasjon blir:

Aopr (4.53)

%tap.rel.l =
pm

4.8.4  Samlet tidsavhengig tap

%tapk.s.r = %tap.kryp + %tap.svinn + %tap.rel.l (4'54)

4.8.5 Forenklet metode
En forenklet metode for a beregne tidsavhengige tap ved posisjon x for permanente laster
er gitt i NS-EN 1992-1-1 pkt. 5.10.6.

APcisir = ApA0y cysir

E
&+ Ep + 0,840, ﬁ “@(t, ty) " ocp (4.55)

p E, A
B T Rt gt
cm ‘¢ ¢

=A

Der

A0y chsir er absoluttverdien av spenningsendringen i spennkabelen fordrsaket av kryp,
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svinn og relaksasjon ved posisjon x pd tidspunkt t.

€cs er den beregnede svinntgyningen etter 3.1.4(6) uttrykt som absolutt verd,.
E, er elastisitetsmodulen for spennstdl, se 3.3.6(2).

E.m er elastisitetsmodulen for betong (tabell 3.1)

Aay,, er absoluttverdien av spenningsendringen i spennkabelen ved posisjon x pa

tidspunkt t som skyldes relaksasjon i spennstédlet. Den bestemmes for en
spenning op= 0,(G+PmO+y2Q), der o,= 0,(G+PmO+)2Q) bestemmes ut fra den
initielle spenningen i spennkabelen fra opprinnelig oppspenning og
lastsituasjonen tilnaermet permanente pavirkninger.

o(t, ty) er kryptallet pa tidspunkt t forutsatt lastpdf@ring pa tidspunkt tO.

O¢,0p er spenningen i betongen ved spennkablene fordrsaket av egenvekt og initiell
forspenning og andre tilnaeermet permanente pdvirkninger der det er aktuelt.
Verdien av o.,Qp kan beregnes pd grunnlag av deler av egenvekten og initiell
forspenning eller pG q grunnlag av en fullstendig kombinasjon av tilnaermet
permanente pdvirkninger (o,(G+PmO+2Q)), avhengig av hvilken fase
byggingen som betraktes.

A, er arealet av alle spennkabler ved posisjonen x.

A, er arealet av betongtverrsnittet.

I, er betongtverrsnittets arealtreghetsmoment.

Zep er avstanden mellom betongtverrsnittets tyngdepunkt og spennkablene.

Tap etter forenklet metode blir:

Adpesr (4.56)

%tap.enkel =
Opm

4.8.6 Stadium Il, risset tverrsnitt

Utregninger for trykksonehgyde vises i kapittel 4.7.4.

Fordi det oppstar riss, vil man fa redusert 2.arealmomentet til dekket. Dermed blir
tverrsnittshgyden byttet ut med trykksonehgyde. | risset tilstand er det bare betong i trykk

som skal regnes med.

Tap i stadium Il blir:

0. = o y(ay) (4.57)
O-C
Eop = = (4.58)
middel
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4.9 Rissvidde

Een1—«a
A&‘p _ Sen ( n) (4.59)
an
Ao, = (Ag,)E, (4.60)
1—a, o,
Eorr = = (4.61)
n cm
Agy = Agy — Ecpr — Ecs (4.62)
Aoy, = Agy - B — Aoy (4.63)
Ao
pl
%tap.risset = (4.64)
pm.x
4.9  Rissvidde
Formelen for rissvidde er gitt i NS-EN 1992-1-1 pkt. 7.3.4.
(1)Rissvidden wy kan beregnes ut fra uttrykk (4.65)
Wk = Srmax * (€sm — €cm) (4.65)
Der
Srmax Er stgrste rissavstand
€sm Er midlere tayning i armeringen for den aktuelle lastkombinasjonen, inkludert
virkningen av pdafagrte deformasjoner der det tas hensyn til virkningene av
stivhetsgkning fra betong i samme nivé som tas i betraktning
€em Er midlere tgyning i betongen mellom riss

I NS-EN 1992-1-1 pkt. 7.3.4 (3) gir beregningsmetoder for utregning av s, max for tverrsnitt

med armering med heft og for tverrsnitt med armering uten heft. | denne oppgaven er det

armering uten heft. Derfor vises det kun denne beregningsmetoden.

Der senteravstanden mellom armeringen med heft overskrider 5(c+@/2) eller der det ikke er

armering med heft i strekksonen, kan en gvre verdi for rissvidden finnes ved @ anta en stgrste

rissavstand:
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4.9 Rissvidde

Srmax = 1.3 (h—x) (4.66)
Der
h Tverrsnittshgyden
X Trykksonehgyden
| henhold til NS-EN 1992-1-1 pkt. 7.3.4 (2).
fct.eff
a5 — k¢ - (1+ac Ppesr) (4.67)
£ oy = Prefs >0 62
sm cm ES —_ . ES
Der
Os Er spenningen i strekkarmeringen under forutsetning av et opprisset tverrsnitt. For
f@roppspente konstruksjonsdeler kan os erstattes av Ao, spenningsendringen i
spennkablene i forhold til null-tgyningstilstanden for betongen i samme niva
Qe Er forholdet mellom Ey/E .,
Pp.eff (A+EAD )/Acefs
3 i overensstemmelse med uttrykk (7.5)
K¢ =0.6 for kortvarig belastning

=0.4 for langvarig belastning

Formel (4.67) passer ikke for tverrsnitt med armering uten heft da det andre leddet over

brgkstreken i formelen vil (4.67) ga bort nar det ikke er heft. Teyningene som trengs i formel

(4.65) kan regnes ut ved bruk av elastisitetsteori. Da er g, midlere tgyning i hgyde med

armeringen og kan beregnes i en Stadium Il beregning, se kapittel 4.7.4. €., er midlere

tgyning i betongen mellom riss. Pa grunn av usikkerhet rundt beregningene velges den rgde

linjen i Figur 4.21. Dermed settes €cm til fr res2.5/Ecm, NOE som er konservativ vurdering.

Spenningen i risset er fayres.2.5, Sa spenningene mellom rissene er minst det samme.

A

O¢

ctm

fftk.res.z.s

|
Ee

Figur 4.21 Forenklet tgyningsdiagram for betongtverrsnittet
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Den nye formelen for rissvidde blir da:

. fftk.res.2.5> (4.68)

Wk = Srmax * <£sm Ecm
Den nye formelen for rissvidde er ikke forankret i noe litteratur, men en tolkning av hvordan
formlene i NS-EN 1992-1-1 vil kunne brukes for etteroppspent fiberarmert flatdekke uten

slakkarmering.

4.10 Nedbgyning
| folge NS-EN 1992-1-1 pkt. 7.4.1(4) bgr ikke nedbgyning i en plate for tilnaermet permanente

laster overskride 1/250 av spennvidden.

Siden fordeling av momentene i tverretning av flatdekkestripene ved den ekvivalente
rammeanalysen for bruddgrensetilstanden er tilpasset elastisitetsteorilgsning, kan de
samme fordelingsantagelsene benyttes for beregninger i bruksgrensetilstanden.

Videre vil det aktuelle lasttilfellet for kontroll etter EC2. 7.4.1(1) vaere permanent last i alle
felt, siden EC2 ikke angir noe grense for maksimal nedbgyning som ogsa inkluderer
korttidsandelen av lastene (Sgrensen, 2013).

For a fa en mer ngyaktig nedbgyningsberegning, deler man spennet opp i en urisset del og
en risset del. Den rissede delen vil fa et redusert 2.arealmoment som er avhengig av
trykksonehgyden.

Trykksonehgyden varierer med stgrrelsen pa opptredende moment, sa fremt momentet er

over M.

2.arealmoment for urisset og risset tilstand blir:

. _ bR (4.69)
curisset — T
_ b(a,-d)? (4.70)
Ic.risset - T

Der

a,-d ertrykksonehgyden.

4.10.1 Ekvivalent rammemetode
| denne beregningsmetoden kan fordeling av moment gjgres etter (Norsk Betongforening,
2013) som vist pa Figur 4.7 Ekvivalente rammer. Stripebreddene er lengden av spennet i

tverretningen.
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M 4.71

mg = TS (4.71)
M

_ 4.72

my =7 (4.72)

I henhold til Figur 4.8 Fordeling av momenter mellom felt- og s@ylestriper skal dekket deles
inn i en sgylestripe og en feltstripe. | dekker hvor konsentrerte kabler danner en
bjelkestripe, vil jevnt fordelte kabler i tverretningen danne en enveisplate som ikke far
denne momentfordelingen. | beregningsmetoden under blir det vist bjelkestripe i x-retning

og jevnt fordelte kabler i y-retning.

Fordeling av stgttemoment blir som fglger:

My isgyle = 1.8-my (4.73)
My ysgyle = 1.2-m, (4.74)
My f.sgyle = 0.5 My g (4.75)

Der

My isgyle €F fordeling av stgttemoment i indre sgylestripe.
Myyseyle €F fordeling av stgttemoment i ytre sgylestripe.

My rsgyle  €F fordeling av stgttemoment i feltstripen.

Fordeling av feltmoment blir som fglger:

Mysferr = 1.2-my ¢ (4.76)

My reir = 0.5-my ¢ (4.77)
Der

M ysreie  €r fordeling av feltmoment i sgylestripen.

My f Felt er fordeling av feltmoment i feltstripen.

Videre brukes det stgrste momentet fra stgttemoment og feltmoment, mggie, 08 Myeit. |
retningen med jevnt fordelte kabler vil spyle- og feltmomentene bli:
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My sgyle = My s (4.78)

My reit = My f (4.79)

Beregningene gjgres etter metoden i (Sgrensen, 2013), der man tar i bruk
enhetslastmetoden. Focus Konstruksjon kan brukes til & finne momentene som opptrer pa
dekket. Videre brukes moment per meter bredde. Forenklet sees det kun pa det kritiske
feltet med tilstgtende opplager/s@yler.

5 il)‘?

S o

VAN

Figur 4.22 Vanlig momentdiagram i Focus for ytterfelt

Enhetslasten blir pasatt i punktet med stgrst moment i felt (der man far stgrst nedbgyning).
Se Figur 4.23.

Weayle
| Ll l-
/| 1
Mt
Ly
l P=1kN
Moaipe, 2
Moyirt, 1
lva v

Figur 4.23 Enhetslast for ytterfelt med fritt opplagt og fast innspent opplager
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Ved 3 se pa det kritiske feltet, er det enkelt & bruke enhetslastmetoden til a regne
nedbgyning. Momentnullpunktet i det faktiske momentdiagrammet og det virtuelle
momentdiagrammet faller ikke ngdvendigvis pa samme plass, men det er sapass lite at det
kan neglisjeres.

For a fa en mer ngyaktig nedbgyning, tas det hensyn til ulik stivhet i risset og urisset
tverrsnitt. Utbredelsen av riss tas hgyde for i formlene, og man bruker redusert
2.arealmoment i omradet med riss. Ved a ta i bruk hurtigintegrasjonsformler, blir uttrykket

for nedbgyning slik.

5
(2 mpy-m 't.1'L1+(1_x' )'_'mal " Myire2
6 _ 12 e LT Triss 4 Ssgyle vIr (4.80)
x.s 1 1 1
'Lz)—‘l'x '_'mﬂl'm-tlz'Lz'
Emiddel ' Ic e 4 e o Emiddel ’ Ic.red
og
5
(2 ’ E TMeperr " Myjiren Ll + (1 - xriss) ) Z " Mogyle " Myire.2 (4 81)
Oy r = .
y.f 1 1 1
-Lz)—+x- '_.mﬂl'm't.zlLZI—
Emiddel ' Ic e 4 e o Emiddel ’ Ic.red
Der
Xriss er stgrrelsen pa det rissede omradet i spennet innenfor L, fra Figur 4.23
I red er 2.arealmoment for risset tverrsnitt

Total nedbgyning for sgylestripe i x-retning, og feltstripe i y-retning.

Otor = Oxs + 6y.f (4.82)

Summen av nedbgyning i s@yle- og feltstripe skal ikke overskride krav til nedbgyning fra EC2.

Ly + 1Ly (4.83)

Krav nedbgyning = m
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4.11 Moment kapasitet

4.11.1 Elastisitetsteori

Linezer elastiske metoder for analyser er basert pa antagelser om at deformasjonen er
proporsjonal med den pafgrte lasten (lineaer) og at deformasjonen vil forsvinne nar man
fierner lasten (elastisk). Ifglge Navier/Bernoulli og Kirchhoffs hypotese forblir plane
tverrsnitt plane og normale til middelflaten under bgyning. Linezert elastiske metoder er
veldig viktig for studeringen av ytelsen til konstruksjonen pafgrt av relativt sma laster, i
praksis bruksgrensetilstand. Det blir ogsa brukt i bruddgrensetilstand, men det vil ikke vaere
gjeldende nar materialet gar over i en ikke-lineaer oppfgrsel (OBrien, et al., 2012). Ved bruk
av lineeer elastiske metoder vil man fa konservative resultater i bruddgrense. Da det er en
enkel metode a regne pa er den veldig utbredt.

4.11.2 Elastisk momentkapasitet
Metoden som er brukt for a regne elastisk momentkapasitet inkludert fiber er hentet fra
(Kanstad, et al., 2011).

- Det skal pavises at konstruksjonsdelen bzrer den dimensjonerende lasten med
samvirke mellom stangarmering og stalfiber.

- Den konvensjonelle armeringens arbeidsdiagram er forutsatt a fglge retningslinjene
i Eurocode 2 punkt 3.2.7.

- Betongens trykksone skal karakteriseres ved bestemmelse gitt i Eurocode 2 pkt.
3.1.7.

- Strekkapasiteten i fiberbetongen kan medtas som vist i Figur 4.24, med konstant
spenning over strekksonehgyden.

- Ved beregning av kapasiteten skal trykksonehgyden bestemmes ved hjelp av aksiell
likevekt T, = Sy + S, iht. Figur 4.24

- Momentkapasiteten kan deretter bestemmes ved a ta likevekt om
trykkresultantens angrepspunkt som Mg, = S¢(0.5h + 0.1x) + S,(d — 0.4x)
(Kanstad, et al., 2011)
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7.

=0 3h+0 Ix

..
5 = {l1-xhbs _,fr’:d. read, §

E—
Sﬂ =4 s‘ﬁ'd

Tverrsnitt Teyninger Spenminger Indre krefter

Figur 4.24 Spennings- og tgyningsfordeling for rektanguleert tverrsnitt av armert fiberbetong (Kanstad, et al.,
2011)

Trykksonehgyden finnes ved aksial likevekt:

_ Ap - (O'I.d + AO'p.ULS) +h b frrareszs (4.84)
b-(08-fq+ fftd.res.z.s)

X
Der:

Aoy y1s  er tilleggsspenning i spennarmeringen ved bruddlast, i henhold til kapittel O.

Den brukes deretter for & finne momentkapasiteten:

Mgq = Sy + (0.5h + 0.1x) + S, (d — 0.4x) (4.85)

Det er ogsa to metoder for a redusere stgttemoment. Den ene er i henhold til
NS-EN 1992-1-1 pkt. 5.3.2.2(4):

(4.86)

t
AMgq = FEd.sup §

Der

Feasup erdimensjonerende opplagerreaksjon

t er oppleggets bredde

Den andre metoden for & redusere stgttemomentet er ved omfordeling av bgyemomenter.
Dette gjgres i henhold til NS-EN 1992-1-1 pkt. 5.5:

ko x
d = max <k1 + 2d u,kS,k6> (4.87)

Der
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10) er forholdet mellom det omfordelte momentet og det elastiske bayemomentet
X; er beliggenheten av ngytralaksen i bruddgrensetilstand etter omfordeling

d er tverrsnittets effektive tykkelse

ke =0.7 for armering i klasse B og C

ke =0.8 for armering i klasse A

Opptredende moment blir da redusert slik:

MEd ES MEd - 6 - AMEd (488)

4.11.3 Bruddlinjeteori

Bruddlinjeteorien for armerte betongplater er utviklet av K. W. Johansen. Metoden er en
gvre grensemetode med hensyn til baereevne (lastkapasitet) av plater. Det vil si at den gir en
lastkapasitet som enten er riktig eller for hgy.

Det kontrolleres ikke om momentkapasiteten overskrides i platedelene mellom bruddlinjene
siden dette bare vil skje hvis feil bruddmekanisme er antatt. Derfor ma alle mulige
bruddmekanismer undersgkes for a unnga at lastkapasiteten overvurderes. For vanlige
tilfeller er imidlertid riktig bruddmekanisme kjent, slik at det sjelden byr pa noe problem for
konstruktgren.

Bruddlinjeteorien tar bare hensyn til bgyemomenter i bruddgrensetilstand, slik at
tilstrekkelig skjeerkapasitet ikke er garantert. Dette er som regel ikke noe problem for plater,
bortsett fra flatdekker, hvor skjeerkapasiteten rundt sgylene ofte blir dimensjonerende.

Med utgangspunkt i valgt bruddlinjemgnster kan lastene bestemmes enten ved
likevektsbetraktning («likevektsmetoden») eller ved bruk av prinsipp om virtuelt arbeid
(«arbeidsmetoden»). | enkelte tilfeller hvor geometrien til platen er vanskelig, for eksempel
med utsparinger, kan arbeidsmetoden benyttes rett fram uavhengig av platens geometri og
kan derfor betraktes som en sikrere metode (Sgrensen, 2013). Det er arbeidsmetoden som
blir vist her.
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Figur 4.25 Eksempler pG bruddmekanismer (Sgrensen, 2013)

Ytre arbeid per flateenhet kan uttrykkes som:

a,=q-w

(4.89)
Der
q er lastintensitet, det vil si kraft pa flateenhet
w er virtuell nedbgyning av platen
Totalt ytre arbeid for fordelt last, det vil si g=konstant blir:
Ay=wadA=q-V (4.90)
A
Der
vV er «nedbgyningsvolumet» eller «deformasjonsvolumet»
Indre arbeid langs bruddlinjen blir:
Ai=my-L-0=my-l-¢ (4.91)

Merk at her er ¢ platedelens rotasjon om opplagerranden (fast dreieakse).
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L_.-f

]

: ‘1\ m t-ll'l{I-
E
| \ md'Ll

£=Leoso
my Leoso

Figur 4.26 Skra bruddlinje i forhold til fast dreieakse (Sgrensen, 2013)

Ved & sette A, = A kan kapasiteten regnes ut.

For a bruke bruddlinjeteori ma det veere tilstrekkelig rotasjonskapasitet i tverrsnittet. Dette
blir giennomgatt i kapittel 4.15 Duktilitet.

4.12 Skjeerkraftfordeling og kapasitetsberegning

Det er godt dokumentert ved eksperimentelle forsgk at stalfiber gir gkt kapasitet mot
skjaerbrudd, mens det ikke er dokumentert at syntetiske fiber har tilsvarende effekt
(Kanstad, et al., 2011).

Lokal skjaerkraft per lengdeenhet rundt sgylene kan bli hgy og kan fgre til lokalt
gjennomlokkingsbrudd. Ved denne typen brudd, stemples det ut et tredimensjonalt
kjegleformet legeme (Sgrensen, 2013).

4.12.1 Generelt
Skjeerkraftkapasiteten kontrolleres ved kant av sgyle up og ved omkretsen u; av kritisk
kontrollsnitt.

u0:2'C1+2'C2 (492)

Der ¢y, 0g ¢, er sgylens lengde og bredde.

Kritisk kontrollsnitt med omkrets u; kan normalt antas i en avstand 2d fra belastet flate og
velges slik at lengden minimeres.
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u,=4-m-d+u (4.93)
Den effektive tykkelsen av platen antas konstant og kan normalt settes lik:

g G td (4.94)
eff 2
For utsparinger ved sgylene er man ngdt til a redusere kontrollsnittene. Dette gjgres i
henhold til NS-EN 1992-1-1 pkt. 6.4.2(3).

h> b

V{h.l)

— apning

Figur 4.27 Kontrollsnitt i naerheten av en dpning (NS-EN 1992-1-1)

4.12.2 Lastareal for sgyle
Lastareal er arealet rundt sgylen som skal veere med i beregningen av opptredende

skjaerspenninger.

Lastarealet for sgylen fordeler seg ut i hver retning. Stgrrelsen pa utbredelsen varierer med
hvilke type felt man har, f or eksepmpel innerfelt og ytterfelt (mot fritt opplagt bjelke).
Omradet innenfor kritisk snitt (areal av dekket som gar i sgylen) blir trukket ifra lastarealet,
se formel (4.95).

Askjaer =4, — 4 (4.95)

Areal innenfor kontrollomkrets u;.
A1 =cCy"Cy+ 4’deff ' (Cl + Cz) + - 4deff2 (4.96)
Ay =Ly Ly, (4.97)

4.12.3 Skjeerspenninger
Der opplagerreaksjonen er eksentrisk i forhold til kontrolltverrsnittet, kan stgrste

skjaerspenning antas som:
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Vea (4.98)
v =  — .
b =g
Der
B En faktor som tar hensyn til eksentrisk last. Forenklet kan den hentes fra Figur 4.28
Vea Opplagerreaksjonen over den betrakta sgylen
u; Er lengden av det aktuelle kontrollsnittets omkrets

A | — innvendig sayle

B | - kantsgyle

C | - hjgrnesayle

Figur 4.28 Anbefalte verdier for 8 (NS-EN 1992-1-1)

4.12.4 Skjeerkraftkapasitet

| felge (Kanstad, et al., 2011) skal utregning av gjennomlokkingskapasitet for ei fiberarmert
plate gjgres pa fglgende mate: Skjeerkapasitet for betong uten tradisjonell bgylearmering fra
NS-EN 1992-1-1 pkt. 6.2.2 som utgangspunkt med fiberbidrag som et tillegg:

Vra,c = Vract + Vracr (4.99)
VRd,cf = 0-6fftd,res,2,5u1d (4.100)
1
VRd,ct = CRd,ck(looplfck)3 + klo-cp = (Vmin + klo-cp) (4.101)
Der  Vkact = Vrdct " U d
Der
Cra,c =k2/y. der k2 er 0.15 eller 0.18, alt etter hva tilslag man bruker. y.=1.5.
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k
=1+ /% <20

P1 bA—S_ld < 0.02 uinjisert kabel gir ingen heft, og dermed blir verdien O.
kq 0,1 i trykk, og 0,3 i strekk (o., negativ som strekk).
acp ( Ucy+ Ucz)/ 2
Ocy, Ocz  NOrmalspenninger i betongen i det kritiske snittet i y- og z-retningene
_ NEd,y _ NEd,z
Ocy = Acy og Ocz = Acy
Ngq,y er kreftene i lengderetningen innenfor en full feltbredde for innvendige sgyler og
Ngg , kreftene i lengderetning som krysser kontrollsnittet for kantsgyler. Kraften kan
veere last eller fra forspenning.
A, er betongarealet som hgrer sammen med verdien av kraften Ng,.

4.12.5 Skjeerkapasitet ved sgyle kant
Nasjonalt tillegg i NS-EN 1992-1-1 pkt. 6.4.5 sier at maks skjeerkapasitet ved sgylekant er:

1.6 de’ Uq
URd,maks = 04-v-fq< —C (4.102)
B uo
Der
v=06[1-1|
' 250
VRd,c Etter formel (4.101) uten bidrag fra aksialkreftene (k, - o, = 0)

4.12.6 Kapasitetskontroll
Fglgende kontroller utfgres:

1. Ved sgylens kant eller ved kanten av lastflaten begrenses stgrste skjaeerspenning ved
konsentrert last til:

VEq < de,max (4-103)
2. Skjeerarmering er ikke ngdvendig der:
VEd < de,C (4104)

3. Dersom vgq er stgrre enn verdien vgq i det aktuelle kontrollsnittet, legges
skjaerarmering i henhold til 6.4.5.
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4.13 Robusthet
For a sikre at en konstruksjon ikke kollapser etter lokale skader, ma man kunne overfgre
lastene til andre deler av konstruksjonen.

I henhold til NS-EN 1992-1-1 pkt. 9.10.1 (1) Konstruksjoner som ikke dimensjoneres for d tdle
ulykkespdvirkninger, skal ha et egnet system for & binde konstruksjonen sammen og hindre
progressivt sammenbrudd ved & gi alternative veier for overfagring av last etter lokal skade. De

forenklede reglene i det fglgende kan anses d tilfredsstille dette kravet.
(2) Det bgr benyttes falgende strekkband:

a) omsluttende strekkband langs omkretsen

b) innvendige strekkband

c) horisontale strekkband for sayler eller vegger

d) vertikale strekkband der det er ngdvendig, seerlig i konstruksjoner med skivepaneler

I noen tilfeller, som for eksempel spennarmerte dekker, kan det vaere lite hensiktsmessig a
legge kontinuerlig slakkarmering i underkant av dekket. Da kan kontroll av ulykkeslast pa
spylene som holder dekket oppe veere tilstrekkelig. Er denne kontrollen ok, er kravene for
robusthet oppfylt.

4.13.1 Ulykkeslast

Lastene pa s@yle fra kjgretgy hentes fra NS-EN 1991-1-7 pkt. 4.3, Tabell 4.1. En sgyle som
holder oppe et dekke vil veere a betrakte som fast innspent i begge ender. Man far da et
statisk system som vist i Figur 4.29. Moment pa grunn av ulykkeslast er gitt etter formel fra
Tabell 3.2 i (Larsen, et al., 2003). Det gir denne formelen:

a’ - b’ 4.105
Myiykke = 2P 12 (4.105)
Der P er ulykkeslasten.
P
a b
/
¢ 4
L

Figur 4.29 Lasttilfelle for ulykkeslast
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4.13.2 M-N kontroll
Kontroll av sgyler som er pakjent aksiallast og moment (fra ulykkeslast) kan bli utfgrt etter
metoden presentert i (Sgrensen, 2013).

Tre bruddkriterier:

A —Brudd i armeringen nar €= €4

B — Trykkbrudd i betong nar €.= €, (eller €¢y3)

C — Trykkbrudd i betong nar .= g, (eller £.3) ved rent trykk

Det settes opp fem tgyningstilstander for a plotte et godt M-N diagram. De fem
tgyningstilstandene som er valgt, er:

Teyningstilstand 1: Rent trykk.

Teyningstilstand 2: Trykkbrudd i betong.

T@yningstilstand 3: Trykkbrudd i betong samtidig med flytning i armeringen.
Teyningstilstand 4: Trykkbrudd i betong og dobbel flytetgyning i strekkarmering.
Teyningstilstand 5: Trykkbrudd i betong og stor armeringstgyning.

Her blir to av fem t@yningstilstander vist:

Teyningstilstand 1. Rent trykk.
Bruddkriterium C, & = £ = 1,75-10°

Y Be2 " fcd 32

M4 “«

\
Sr_‘|,=1 ,751 0-3

+ S'[

£51
N1 = TC + Sl + Sz (4106)
M,=0 (4.107)
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Teyningstilstand 3. Trykkbrudd samtidig med flytning i armering.

Bruddkriterium B, £; = £z 07 & = B

£a3= 23,5107 o 4
7 = 2 F
ey : 0,80d
d M N Te \
. ___'..'Z.N_g 4 0
S
£s1 = Eyg = 2,17-107
Ns =T+ 51 =5, (4.106)
h' !
1
2
N(M)
I
3
a
5
Ji% |

Figur 4.30 Typisk M-N diagram

Pa grunn av symmetrisk armering blir diagrammet symmetrisk om N-aksen for motsatt

rettet moment.

Som en kan se av Figur 4.30 har M-N-diagrammet et karakteristisk punkt for t@yningstilstand
3, altsa der kurven knekker og gar tilbake. For denne tgyningstilstanden har tverrsnittet den
st@rste momentkapasiteten. Dette punktet som representerer trykkbrudd i betong ved
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trykkrand samtidig med at armeringen pa strekksiden begynner a flyte, kalles
«balansepunktet».

Med referanse til dette punktet defineres brudd ved aksialkraftniva hgyere enn ved
balansepunkt som trykkbrudd og ved aksialkraftniva lavere enn balansepunktet som
strekkbrudd, selv om bade tgyningstilstandene 4 og 5 ogsa har betongtgyning lik £.,3 ved
trykkrand (Sgrensen, 2013).

4.13.3  Armeringskrav
Kontroll av minimumsarmering og maksimumsarmering i henhold til NS-EN 1992-1-1 pkt.
9.5.2.

0.1-N,

Ag min = max <—Ed 0.002 -AC> (4.108)
fyd

Asmax = 0.04- A, (4.109)

— =
'%d L 3 BT o
. A
T - Fat .
o Toa
. -
4. L N d
a. cat A
o . a
- _ T
) T .
- 8 - - @ < @]
L -4 &

Figur 4.31 Et typisk tverrsnitt for en sgyle

4.14  Forankringskontroll
Det ma foretas en kontroll av forankringspunktene til spennkablene. Dette blir gjort i
henhold til NS-EN 1992-1-1 pkt. 6.7.

(2) For jevnt fordelt last pa en belastningsflate Ao, kan kapasiteten bestemmes av uttrykket:

Forankringskapasiteten er gitt ved

Frau = Aco " fea 'VACO/Acl < 3.0 fea"Aco (4.110)
Der:
Aco er belastningsflate
Ao er stgrste beregningsmessige fordelingsflate med tilsvarende form som Aco.
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Figur 4.32 Et typisk forankringsdeksel

Betrakter hele forankringsdekselet som belastningsflate.

(3) Den beregningsmessige fordelingsflaten A.; som kreves for G oppta Frq,, forutsetter at
folgende betingelser er oppfylt:

- hgyden for lastfordelingen i lastretningen er i samsvar med betingelsene gitt i Figur
4.33.

- tyngdepunktet av den beregningsmessige fordelingsflaten Ac; er pG angrepslinje
gjennom tyngdepunktet av den belastede flaten Aco.

- hvis der er mer enn én trykkraft som virker pd betongtverrsnittet, overlapper de

beregningsmessige fordelingsflatene ikke hverandre.

Aws

i - kraftens angrepslinje

%= hx(by-by) og

2 (d; - dy)

s
 Sm—

he st 2% Ac

Figur 4.33 Beregningsmessig lastutbredelse ved partielt belastede flater(NS-EN 1992-1-1)
Kapasiteten ma veere st@grre enn Ppaks.

FRdu = Pmaks (4‘111)

| tilfeller med konsentrerte kabler ma man kontrollere at avstanden mellom
fordelingsflatene er stor nok til at de ikke overlapper hverandre for & kunne bruke hele
fordelingsflaten i beregningene.
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4.15 Duktilitet

Tilstrekkelig duktilitet for en armert betongkonstruksjon er et basiskrav i vanlig
dimensjonering. Konstruksjonens duktilitet er ngdvendig for a varsle om brudd. Det er i
tillegg viktig for konstruksjonens robusthet, dens evne til 3 ta opp uforutsette laster og gi
omlagringer.

NS-EN 1992-1-1 pkt. 5.10.1 Spennarmerte konstruksjonsdeler og konstruksjoner: Generelt.
(5)P Det skal unngds at konstruksjonsdeler fdr sprg bruddformer som fglge av brudd i
spennkabler.

(6) Spra bruddformer bgr unngds ved hjelp av en eller flere av folgende metoder:

Metode A Legge inn minimumsarmering i samsvar med 9.2.1

Metode B Bruke faroppspente spennkabler med heft.

Metode C  Sikre enkel adkomst til forspente konstruksjonsdeler av betong for d undersgke
og kontrollere spennkablenes tilstand ved hjelp av ikke-destruktive metoder eller
ved overvdkning.

Metode D  Dokumentere at spennkablene har tilstrekkelig sikkerhet i enhver henseende.

Metode £ Padvise at hvis brudd oppstdr, enten pd grunn av gkt belastning eller redusert
forspenning, sé vil under ofte forekommende kombinasjon av pdvirkninger,
tverrsnittet risse opp og momenter omfordeles f@r baereevnen svekkes.

NA.5.10.1(6) Metodene A, B og E kan benyttes for G oppfylle kravet i (5)P. Metode C kan i
enkelte tilfeller veere ngdvendig som supplement til metode A, B og E. Metode D skal alltid
veere oppfylt, men er ikke tilstrekkelig alene.

Beregninger i bruddlinjeteori stiller ogsa store krav til plastisk rotasjonskapasitet.

NS-EN 1992-1-1 pkt. 5.6.1 Plastiske analysemetoder: Generelt
(3)P Duktiliteten til de kritiske snittene skal vaere tilstrekkelig til at de forutsatte mekanismene
dannes.

NS-EN 1992-1-1 pkt. 5.6.2 Plastisk beregningsmetode for bjelker, rammer og plater
(1)P Plastisk analyse uten direkte kontroll av rotasjonskapasiteten kan benyttes for
bruddgrensetilstanden forutsatt at betingelsene i 5.6.1(2)P er oppfylt.

(2)P Det kan antas tilstrekkelig duktilitet uten ytterligere pavisning der alle de falgende
forhold er oppfylt:

i) Strekkarmeringens areal er begrenset slik at falgende gjelder i ethvert snitt:
x,/d < 0,25 for betongfasthetsklasser < C50/60
x,/d < 0,15 for betongfasthetsklasser > C55/67
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ii) Armeringsstal er enten klasse B eller C
fii) Forholdet mellom momentene ved innvendige opplegg og momentene i feltene

bgr veere mellom 0,5 og 2

Spennarmerte konstruksjoner vil ikke oppfylle kravene i pkt. 5.6.2. Det ma derfor pavises at
konstruksjonen har nok duktilitet. Dette kan pavises ved a sammenligne forskjellige
moment-krumningtilstander for a se hvordan krumningstilstandene opptrer.

4.15.1 Moment-Krumning
Krumningen pa bjelkestripene vil endre seg med momentbelastningen.
Krumningsutviklingen er avhengig av om tverrsnittet er risset eller urisset.

| urisset tilstand (Stadium 1) vil moment-krumning relasjonen vaere linezer og kan beregnes
som vist i formel (4.112)

o = Ecuk—Ec.ok (4112)
! h
C

| risset tilstand (Stadium II) vil moment-krumningrelasjonen ikke vaere linezer. For et
tverrsnitt med kombinert aksialkraft og moment, vil bgyestivheten i Stadium Il endre seg
med stgrrelsen av momentet.

For utregning av moment-krumning i Stadium Il ma fgrst spenningstilstanden i tverrsnittet
bestemmes. Dette gj@gres som vist i kapittel 4.7.4. Deretter brukes tgyningen i overkant av
betongtverrsnittet sammen med trykksonehgyden til & regne ut krumningen som vist i
formel (4.113)

_ Ecok (4.113)

Moment-krumningforlgpet er vist pa Figur 4.34:
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Moment 1\
Brudd
Flyt
Full brukslast
inkludert
overlast Overlast
Risslast, Mcr |- — — — —8=— —— — B — Brukslast
omrade
Dekompresjon {— — _@— — - feem
Balansert —_—— l
Egenlast —— @ —4+——1
-
’ \
s
/
L >
ey — — —— — - Krumning
Ao At)
<« Ap, —- Ap; = Initiell krumning
Ap, = Effektiv krumning
A A, = Krumning pga egenlast
W By o Ap = Krumning pga langtidslast

4, = Krumning pga nyttelast

Figur 4.34 Moment-Krumningsdiagram (Nawy, 2010)
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5.1 Flatdekkets oppbygning

lll.  Beregninger

5 Inndata
5.1  Flatdekkets oppbygning

5.1.1 Geometri
Se Tabell 5.1 og Figur 5.1.

l l l I
| | | |
Lyt ‘ Lx.tot | | ‘
————— - —af
T | | | |
| bz | Lytot2 | | |
| | | | |
f ¥ | |
S | | |
— I | =

Figur 5.1 Geometrien til dekket

Flatdekket er fritt opplagt langs veggene

Flatdekket er 220 mm hgyt og er likt over hele dekket.

Sgylene har en dimensjon pa 400 x 700 mm, hvor den er 400 mm i x-retning og 700 mm i y-

retning.

h 220 mm
Ly 7,2 m
Ly 7,5m
Ly 4,7 m
Ly2 7,8m
Ly3 5,2m
Lytot | 44.2 m
Lytotn | 12,5 m
Lytor2 | 17,7 m
C1 400 mm
C 700 mm

Tabell 5.1 Geometriske verdier for flatdekket
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5.1.2  Kabel

I motsetning til en tradisjonell parabelformet kabelprofil ligger kablene i dette tilfellet
horisontalt i felt og over sgyle, se Figur 5.2. | beregningene er kabel antatt lineaer mellom
knekkpunktene.

0 /Eéfx
i__‘_x“—ﬁq—ﬁ—%u/ ﬁr\_%u [

Figur 5.2 Kabelprofil

Effektiv hgyde | Eksentrisitet
Seyle, x-retning dy.1=140 mm €x.1=30 mm

Felt, x-retning d, =180 mm e,»=70 mm

Seyle, y-retning dy.1=160 mm e,.1=50 mm

Felt, y-retning dy2=180 mm ey2=70 mm
Tabell 5.2

Kablene er konsentrert over sgylestripene i x-retning og jevnt fordelt i y-retning.

| x-retning ligger det 12 kabler fordelt pa 3 bunter med 4 kabler i hver bunt. Avstanden
mellom buntene er 280 mm. Unntaket er nederste s@ylestripe hvor det er 8 kabler et lite
stykke f@r det er lagt inn en ny bunt med 4 til.

| y-retning er kablene fordelt jevnt i hele dekkets lengde med 650 mm mellom hver kabel.

Figur 5.3 viser hvordan kablene i dekket er lagt.

e
W
|| F

=
I

URNTANT

W
uyw

(=

DUIRTITAYTS

Figur 5.3 Spennkabler i felt og s@ylestriper i hver sin retning
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Dette er en av de vanligste matene a legge kablene pa i et flatdekke. Dette gjgr at man
betrakter dekket med en bjelkestripe i en retning og en enveisplate i tverretningen.

5.1.3  Lastfordeling

Dette dekket er opplagt pa to s@ylestriper (x-retning) og ellers fritt opplagt pa vegg. Fordi
dekket er fritt opplagt pa vegg, vil bredden pa sgylestripen variere om man ser pa
lastfordeling kontra momentkapasitet. For lastfordeling gar 0,6-L, 1 i sgylestripen og 0,4-L, 1
til vegg for feltene mot vegg. Men nar man ser pa momentkapasiteten til sgylestripen,
bruker man halve spennlengden pa begge sider av sgylestripen.

5.2 Kontrollsnitt

For dekket er det blitt valgt fire kontrollsnitt som er blitt sett pa som de fire viktigste
snittene i dekket. Det er to i x-retning og to i y-retning. Henholdsvis snitt X1, X2, Y1 og Y2.
Plassering av snitt ser man av Figur 5.4.

Figur 5.4 Kontrollsnitt i dekket
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6 Laster

Dekket som dimensjoneres er et parkeringsdekke for sma kjgretgyer og nyttelasten er i
kategori F i henhold til Tabell NA.A1.1 i NS-EN 1990. Man far da fglgende verdier Wy, = 0.7,
LlJl =0.7 , Luz =0.6

6.1  Karakteristiske laster
Nyttelast i henhold til NS-EN 1991-1-1 pkt. 6.3.3.2: Nyttelast pa garasje og
parkeringsarealer. Kategori F: Brutto kjgretgytyngde < 30kN:

kN

Egenlast i henhold til NS-EN 1991-1-1 pkt. 5 og Tabell A.1:

kN kN (6.2)
Ik = 0,22m ' 25$ = 5,5@

Stgtlast i henhold til NS-EN 1991-1-7 pkt. 4.3 Gardsplass og parkeringshus tillatt for biler:

Fdx = SOkN

(6.3)

Fay = 25kN
6.2  Bruksgrense
I henhold til NS-EN 1990 Tabell A1.4.
Karakteristisk:
Last b4 Dominerende | Y, | ¥ Y, Y Y Xa
Egenvekt 1,0 1,0 | 1,0 | 1,0 1,00 1,00 5,5 kN/m*
Nyttelast F 1,0 1,0 0,707 |06 1,00 1,00 2,5 kN/m?
Hyppig forekommende:
Last ¥ Dominerende Y YV, ¥, Y vV X
Egenvekt 1,0 1,0 | 1,0 | 1,0 |1,00| 1,00 5,5 kN/m?
Nyttelast F 0,7 1,0 0710706 [1,00] 070 |1,75kN/m’
Tilneermet permanent:
Last ¥ | Dominerende | W, | W, | ¥, | v T X
Egenvekt 1,0 1,0 | 1,0 | 1,0 (1,00 1,00 |5,5kN/m?
Nyttelast F 0,6 1,0 0,7 0,7 |06 |1,00] 0,60 1,5 kN/m’
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6.3  Bruddgrense

Beregningene i denne oppgave tar kun for seg et enkelt dekke, og det er derfor kun
ngdvendig a gjgre beregninger for STR. STR blir beregnet ut fra NS-EN 1990 Tabell
NA.A1.2(B/C).

Tabell NA.A1.2(B) ligning (6.10a)

Last Y | Dominerende | ¥, | ¥, Y, Y ad X
Egenvekt, Ugunstig |1,0 1,010 |1,0(1,35| 1,35 |[7,425 kN/m?
Egenvekt, gunstig | 1,0 1,0 (101|1,0(1,00| 1,00 |55 kN/m?
Nyttelast F 0,7 1,0 0,710,706 (1,50 1,05 2,625 kN/m2
Tabell NA.A1.2(B) ligning (6.10b)

Last ¥ | Dominerende | ¥, | ¥, | W, | v W Xa
Egenvekt, Ugunstig | 1,0 1,0 [ 1,0 | 1,0 1,20 1,20 |[6,6 kN/m’
Egenvekt, gunstig | 1,0 1,0 | 1,0 | 1,0 |1,00| 1,00 |5,5kN/m’
Nyttelast F 1,0 1,0 070706 |150] 1,50 |3,75kN/m’
Tabell NA.A1.2(C) ligning (6.10)

Last Y | Dominerende | ¥, | ¥, | ¥, y g X
Egenvekt, Ugunstig | 1,0 1,010 1,0(1,00| 1,00 |55 kN/m?*
Egenvekt, gunstig | 1,0 1,0 [ 1,0 | 1,0 |1,00| 1,00 |[5,5kN/m’
Nyttelast F 1,0 1,0 070706 |1,30] 1,30 [3,25kN/m’
6.4  Ulykkeslast

Stgtlast

Last ¥ | Dominerende | ¥, | ¥, | W, | v T Xa
Egenvekt 1,0 1,0 | 1,0 | 1,0 |1,00| 1,00 5,5 kN/m?
Nyttelast F 0,6 0,7 0,7 |06 |1,00| 0,60 1,5 kN/m?
Ulykkeslast 1,0 - - - (1,00 1,00 50 kN

Brann: i henhold til NS-EN 1991-1-2 pkt. 4.3.1 skal W, ; brukes pa nyttelaster under brann.

Last ¥ | Dominerende | W, | ¥, | ¥, | v W X
Egenvekt 1,0 1,0 | 1,0 | 1,0 (1,00 1,00 |[5,5kN/m?
Nyttelast F 0,6 1,0 0,707 |06 |1,00] 0,60 1,5 kN/m?
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6.5 Opptredende momenter

Momentberegningene har blitt utfgrt ved bruk av ekvivalent rammemetode, med en stripe i

x-retning og en i y-retning, se Figur 11.2 Strippebredde for ekvivalent rammemetode.

Spennarmeringskurvaturen har blitt modellert i Excel, der alle vinkelendringer og tilhgrende

knekkpunktkrefter langs etter kabelen blir beregnet. Knekkpunktkreftene blir satt pa en

rammemodell i programmet Focus Konstruksjon for @ beregne M;. Spennkraften blir

redusert for friksjon og lastap fer M, til krypberegninger blir beregnet. Deretter ble

spennkraften redusert for kryp, svinn og elastisk deformasjon for utregning av Mj til de

videre beregningene i ULS og SLS. Tabellene under viser utregningen av de dimensjonerende

momentene.

1-Felt 1 -Stgtte 2 -Felt
Moment fra Focus, pa grunn av egen og nyttelast
ULS 270,5 -469,8 152,7
SLS 182,0 -317,8 101,1

Moment pa grunn av etteroppspenning
Dim Tvangsmoment 52,6 68,8 65,6
Dim M, -112,4 145,9 -104,0

Dim opptredende moment
uLS 323,1 -401,0 218,3
SLS 69,6 -171,9 -2,9

2 -Stgtte 3 -Felt

-299,4
-202,4

55,3
132,1

-244,1
70,4

153,5 -299,6
102,1  -202,7
65,2 55,4
-104,1 130,9
218,7  -244,2
-2,0 -71,8

Tabell 6.1 Opptredende laster x-retning

3 -Stgtte 4 -Felt

153,5
102,1

64,3

-102,0

217,7

0,1

4 -Stgtte
-299,3

-202,7

54,4
128,6

-245,0
74,1

| x-retning er det flere felt, men disse har tilnaermet samme laster som felt 2, 3 og 4 og blir

ikke vist her.

1 -Felt 1 -Stgtte 2 -Felt

Moment fra Focus
ULS 13,8
SLS 9,1

-34,0
-23,0

Moment pa grunn av etteroppspenning

Dim Tvangsmoment -0,4
Dim Mp -5,5

Dim opptredende moment
ULS 13,4
SLS 3,6

6,1

14,8

-27,8
-8,2

17,7
11,8

3,2
-9,6

20,8
2,2

2 -Stptte 3 -Felt

-33,7
22,8

3,4
10,5

-30,3
-12,2

Tabell 6.2 Opptredende laster y-retning
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7 Tgyningsreduksjon

| denne oppgaven brukes det en verdi for Q i urisset tilstand og en i bruddgrensetilstand.

En forenkling er blitt gjort i valget av Q for urisset tilstand. Formelen som er brukt er hentet
fra Figur 4.10 Tgyningsfaktor urisset tilstand. Som nevnt er disse formlene for en fritt opplagt
bjelke, mens dekket i denne oppgaven er kontinuerlig. | tillegg har ikke kabelen en
parabelformet profil, men den er linezer mellom knekkpunktene. Dette gj@r at ingen av
tilfellene i (Naaman & Alkhairi, 1991) passer akkurat. Det neermeste man kommer, er en
bjelke med parabelprofil og jevnt fordelt last. Derfor ble denne valgt:

8 2 e 8 2 —30mm

YA N s L TP (7.)
15 15 ¢, 15 15 70mm

der:

e Er eksentrisitet over s@yle, positiv under ngytralaksen

em Er eksentrisitet i felt, positiv under ngytralaksen

Denne verdien ble valgt fordi bade belastning og kabelprofil var det som lignet mest pa
flatdekkets.

For bruddgrensetilstand gir formel (7.2) tgyningsreduksjonen for ett snitt. For en
kontinuerlig konstruksjon vil det alltid veere mer enn ett snitt som gar mot brudd samtidig.
Eksempelvis vil snitt X1 og X2 ga mot brudd samtidig i x-retning

g _30_ 30 o
w =T T 7200mm (7.2)
d 180mm

Dette gjgr at tgyningsreduksjonen i en retning kan settes til 2,,,, = Y. Qy snitt-
Tgyningsreduksjonen er ogsa avhengig av den totale lengden pa kabelen. Formel (7.2) tar
kun hgyde for lengden pa enkeltsnittet, sa det ma ganges inn en faktor med tanke pa
lengde. Ender da opp med formel (7.3).

0, = Lsnittzﬂu (7.3)
Ltot
Teyningsreduksjonen blir da felgende med 2 bruddsnitt i x-retning, og 3 i y-retning:
Retning Q
X 0,024
Y 0,099
Tabell 7.1
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7.1 Konklusjon

Metoden til (Naaman & Alkhairi, 1991) virker a veere fornuftig. Forsgk viser at denne
metoden ogsa er mer ngyaktig enn andre metoder. Videre i oppgaven blir resultatene fra
metoden sammenlignet med resultatene fra NS 3473 og verdien fra NS-EN 1992-1-1.

Bestemmelse av verdien Q for urisset tilstand er noe ungyaktig fordi tabellverdiene er for
statisk bestemte systemer, se Figur 4.10 Tgyningsfaktor urisset tilstand. Verdien er vurdert til
konservativ da den gir en hgyere verdi enn tilfelle 1.

Bestemmelse av verdien Q for risset tilstand er gitt av formel (7.2). Den gir et ganske
ngyaktig resultat, men er ogsa til sikker side da den er tilpasset sikkerhetskonseptet i ACI.
Denne verdien var derfor lett a fastsette.
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8 Spennkraft

8.1  Maks spennkraft

Den stgrste spennkraften kablene kan bli spent med, er gitt i NS-EN 1992-1-1 pkt. 5.10.2.1
«St@rste Spennkraft» (1) P kraften som pdfadres en spennkabel Pmax skal ikke overskride
falgende verdi:

(8.1)

Opmax = min(0.8- 1860;0.9 - 1670) = 1488 —

Pnax = Ap " Opmax = 223.2kN (4.8)

8.2 Initiell spennkraft

Etter NS-EN 1992-1-1 pkt. 5.10.3 er det gitt en maks spennkraft etter oppspenning og
forankring. Denne kraften finnes ved a ta maks oppspenningskraft P,,.x og trekke fra de
umiddelbare tapene AP;(x), og begr ikke overskride fglgende verdi:

Opmo = min(0.75 - 1860;0.85 - 1670) = 1395 > (8.2)
mm
Px(Lx.Z)
Op.x.spyle = A—p = 1397 " (8.3)
Py(Ly.1)
_ yya) .
Op.y.sgyle = Ap = 1394 —— (8.4)
Pro(x) = Ay * 0pmo(x) = 209.3kN (4.9)
Pro(¥) = Ap * 0y sayte = 209.1kN (4.9)

| x- retning vil opmo veere gjeldende, imens i y-retning vil op., s1e Vaere gjeldende.

8.3  Friksjonstap
Tapene pa grunn av friksjon AP,(x) i etteroppspente kabler, kan beregnes ut etter ligning
(4.10).

AP; (%) = Ppax(1 — e #Otk ) = 24.107kN (4.10)
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8.4 Lastap
APf.y(x) = Pmax(1 - e_ﬂ(ey-l-k.ly)) = 9.048kN (4.10)
AP
APf.x.% = fx = 108%
Pmaks
(8.5)
P
APf.y_% = Ty = 405%
maks
8.4  Lastap
AP = glisEpAp
2AL ;= (4.12)
APg, = —2XF A = 16.018kN
Ld.x
2AL;;
APysy = —YE A, = 15391kN (4.12)
Ld.y
P,.
APpsgrop = ——% = 7.18%
Pmaks
(8.6)
APy,
APpsyos = —2 = 6.90%
Pmaks
8.5  Elastisk deformasjon av betongen
Tap av spennkraft for hver kabel i x- og y- retning.
= 1.786kN (4.17)

AP, = ij sz x)( )
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i, - Ao, o, (t
APel.y = ApEp ZM = 1.038kN (4.17)
Ecm(t)

Spennkraften som brukes for a regne ut prosentvis reduksjon, er ikke Ppaks slik som for
friksjons- og lastap, men en spennkraft redusert for nettopp friksjons- og lastap.

Pyrea(Lx.2)
Op.x.spylered = % = 1408 p—
(8.7)
Py.red (Ly.Z)
Op.y.seylered — A—p = 1401 —
Praksxred = Ap " Op.x.sgylered — 211.3kN
(8.8)
Praksyreda = Ap ' Opy.soylered = 210.2kN
AP,
APeixo = ——ex 0.85%
Pmaks.x.red
(8.9)

AP
APy = —2 — = 0.5%
Pmaks.y.red

8.6  Spennkraft etter tap
Ved summering av alle tap ender man opp med fglgende spennkraftfordeling langs

kabelprofilen:

X-retning:
2.2x10°F ' ' ' ' -
2.1x10°F - T . .
Pxred® 5405k R S_—
1.9x10°F s
1.8x10° ' ' : '
0 10 20 30 40
X
Figur 8.1 Spennkraftfordeling x-retning
Y-retning:
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2.2x10°F -

21x10°%F e -

Py.red®

2x10° L L L
0

X

Figur 8.2 Spennkraftfordeling y-retning

8.7  Spennkraft i bruddgrensetilstand

Nar tilleggstgyningene beregnes, regnes det med brudd i ett felt og brukslast i resten av
konstruksjonen. Det vil si at det kun blir tilleggstgyning i feltet med brudd og den tgyningen
ma fordeles pa hele lengden av kabelen. | x-retning vil bruddet ga i fgrste felt med 2
bruddlinjer, og i y-retning vil bruddet ga i midtfeltet med 3 bruddlinjer.

8.7.1 NS 3473
| henhold til formel (4.20) regnes forlengelsen i kabelen ut pa grunn av en bruddlinje i felt
eller over stgtte. Formelen tar hensyn til nedbgyning, og NS 3473 sier denne kan antas til
I/50. Dette gjor at kabelforlengelsen blir like lang for forskjellige spenn.

Al =0,06-d (4.20)

Hvor d skal males i felt for utregning av forlengelse over stgtte.

Snitt Al

X-1 10,8 mm
X-2 10,8 mm
Y-1 10,8 mm
Y-2 10,8 mm

_ YAl 10,8+10,8
1, 44197

Ae, =4,89-107* (8.10)

— . — . . . -4 __ 8.11
Ay = Ep - Aey = 19610 4,89 - 107 = 95,79 — (8.11)
S AL, 108+2-108
Ae. = - © —180-10-3 (8.12)
&= 17968 8010

y
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= . = . . .10-3 = 8.13
AGpuy = Ep+Ae, = 196107 1,80 107% = 353,43 — (8.13)
8.7.2 Eksperimentell metode
Ved bruk av formel (4.22) er verdien c trykksonehgyden, som igjen er avhengig av
spenningen i spennarmeringen.
c= Ap "Opun +b-h, 'fftk.res.Z,S (8.14)
b-(08"feq- fftk.res.z,s)
Innsatt i formel (4.22):
dp \ 8.15
Opun = Ope + {2y "Ep " €cy -1 (8.15)

Ap "Opun t+ b-h.- fftk.res.z,s /
b-(08"fcq- fftk.res.Z,S)

Denne likningen Igses med hensyn pa o,,,,, som er total spenning i spennarmeringen. Dette
gjores i Mathcad ved bruk av «solve»-funksjon.

Tilleggsspenningen regnes ut ved fglgende formel:

A0pyn = Opun — Ope (8.16)
Summerer de forskjellige brudd snittene og reduserer for lengde:
Ly
Ao'pu — L_Z ] z Ao'pu.i (8.17)

Resultat x-retning, fgrste felt med brudd i felt og stgtte.

Felt Aopyx1 = 137,54 MPa
Stgtte Aopux2 = 80,18 MPa

Redusert med tanke pa jevnt fordelt spenningsgkning Aoy, = 36,95 MPa

Resultat y-retning, midtre felt med brudd i felt og to stgtter.

Felt Aopyy1=181,22 MPa
Stgtte AGpy.y2 = 189,04 MPa
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Redusert med tanke pa jevnt fordelt spenningsgkning Aopyy = 226,2 MPa

8.7.3 Konklusjon

Resultater:
NS-EN 1992 NS 3473 Naaman
X-retning 100 N/mm? 95,73 N/mm? 36,95 N/mm?
Y-retning 100 N/mm? 352,43 N/mm? 226,20 N/mm?
Tabell 8.1

| henhold til NS-EN 1992-1-1 kan vi gke spenningen i spennkabelen med 100 N/mm? i
bruddgrensetilstanden, se 4.6.6.1. Beregningsmetodene i NS3473 og (Naaman, et al., 2002)
viser at det er stor forskjell pa spennkraftgkningen mellom x- og y-retning. Dette er i
hovedsak fordi forlengelsen i kabelen fordeles pa forskjellige lengder og dermed far man
stor forskjell i tgyning.

Utregningsmetodene er i prinsipp litt forskjellige. NS3473 er basert pa at man i
bruddgrensetilstand vil oppna en maksimal nedbgyning. Forlengelsen av spennkabelen kan
da bestemmes geometrisk, med noen antakelser og forenklinger. Dette fgrer til formelen
(4.20).

Metoden til (Naaman, et al., 2002) tar utgangspunkt i betongtgyninger og at plane tverrsnitt
forblir plane, og regner ut tgyningen pa hgyde med spennarmeringen.

Ae, =, (1 ; “) — e, (2 _ 1) (8.18)

Han introduserer ogsa faktoren Q, som skal ta hgyde for ikke-linezere effekter og at det ikke
er heft. Q, er bestemt empirisk men har blitt forenklet til 3/(L/d) for jevnt fordelt last og
1.5/(L/d) for punktlast. Disse verdiene for Q, skal ogsa gi en sikkerhetsfaktor.

Beregningsmetodene som har blitt giennomgatt er forenklede metoder som skal vaere enkle
a bruke i handberegninger. Disse gir sprikende resultat og det er vanskelig a si hvilken
metode som gir det beste bildet av virkeligheten. For a fa mer ngyaktige resultater ma man
utfgre ikke lineaere-analyser av konstruksjonen, noe vi velger ikke a ga naermere inn pa her.
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9 Tidsavhengige tap

Tap pa grunn av kryp, svinn og relaksasjon i denne oppgaven er satt til lik i begge retninger.
X1 har blitt vurdert, da dette er kritisk snitt.

9.1  Kryp

Krypberegningene blir gjort for bade kabler med heft og uten heft. | flatdekket i denne
oppgaven er det ikke heft, men begge utregningene blir gjort for a vise forskjellen. Dette er
for a vise at de tradisjonelle formlene for forspent armering ikke passer like godt til armering
uten heft.

Kryptallet og redusert E-modul pga. kryp:

©o = Qru * B(fem) - B(to) = 1.533 (4.30)
—__am _ (4.31)
Eg T+o 14214 —

Moment pa grunn av kort- og langtidslaster:

Gr + Pi) * Ly2”
g :( k k8k) x2  _ 307 1kNm (4.32)
Mtk = _Mp.x.red "Ny + Mk = 203kNm (433)
Gi + P) * Ly 5°
: :( k Iél) x2  _ 330 8kNm (4.32)
My = —Mp xreq * Nx + My = 226.6kNm (4.33)
9.1.1 Beregninger med heft
Spenninger i betongen kort og lang tid i tyngdepunktet til armeringen:
_Pm.x Mtk
Ttk =4~ + T (exs — Ya) = 1.708 - (4.34)
—Bnx My
Oct1 = ﬁ o (exs = Yu) = 1896 — (4.34)
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o,
£ = —X = 0.0000474
cm (4.35)
Octl
& = = 0.000133
cm
Aepihert = €ck = 0.0000474 (4.36)
Aepihert = € = 0.000133 (4.36)
Spenningene i kablene blir da:
4.37
Ao-pk.heft = Agpk.heft ' Ep =93 mmz ( )
4.37
A0piheft = Deprnest - Ep = 26.1 — (4.37)
Total spenningsendring pa grunn av kryp:
4.38
AO-pkryp.heft = AO-pL.heft - AO-pk.heft = 16.8 mm2 ( )
o AO-p.kryp.heft 0 (4.39)
A)tap.kryp.heft = —0_ = 1.208% .
pm.x
9.1.2 Beregninger uten heft
Spenninger i betongen kort og lang tid i tyngdepunktet til armeringen:
_Pm.x Mtk
Ock = An I reys = 1.719 — (4.40)
P, M
Oy =—E+ e o =1932— (4.40)
Acn Loy mm
(4.41)

g,
o = EL" = 0.0000478

cm
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a,
£ = E—” = 0.000136

cm

Agpr = Qugyning * Eck = 0.0000227 (4.42)

Agpl = 'Qtﬂyning &0 = 0.000065 (4.42)

Spenningene i kablene blir da:

= E = 4.43
Ao-pk - Agpk Ep - 4‘4‘57mm2 ( )
= ‘E = 4.43
Aoy, = Aey; - E, = 12.688 — ( )
Total spenningsendring pa grunn av kryp:
= = 4.44
Aapkryp = AUpL - AO'pk = 8.23 2 ( )
Ao
%tap.kryp = % = 0.59% (4.45)
pm.x
9.1.3  Sammenligning
Ao
%tap.kryp = % = 0.59% (4.45)
pm.x
Adp kryp. (4.39)
%tap.kryp.heft = pol-chheft = 1.208%
pm.x

9.2  Svinn
Beregning av svinntgyning er gjort etter NS-EN 1992-1-1 pkt. 3.1.4. Uttgrkingssvinn er gjort
etter Tillegg B2 og 3.1.4(6), og autogent svinn er gjort etter 3.1.4(6).

Ecs = Ecq T Ecq = 0.00027 (4.46)

ey =S Ny (exy)’ — 0.00028 (4.49)
psvimm © Emidder " Acn  Emiader " Lex

(4.50)

A0y spinn = BEp spinn * Ep = 55.34-mm2

81



111-9 Tidsavhengige tap 9.3 Relaksasjon
Ao, i
Yorap.svinn = % =3.967% (4.51)
pm.x
9.3  Relaksasjon
£ £\075(1-pw)
Acy, = 0.66 - p1goo - ¢°144(7000) -107° - gy 5)
= 67.95 p—
Ao
Yoraprels = — 2T = 4.871% (4.53)
pm.x
9.4  Samlet tidsavhengig tap
%tapk.s.r = %tap.kryp + %tap.svinn + %tap.rel.l = 9.428% (4.54)
%tap.k.s.r.heft = 10.045%
9.5 Forenklet metode
E
SCS " Ep + O,8A0-p ﬁ " (p(t, to) " O—C,QP
APcisir = AplOpcisir = Ap Ep 4p A, 5 (4.55)
1+ (1+5%2.,2)[1+0,8¢0(t, ty)]
Ecm Ac Ic cp »OP(L, Lo
= 118.464 —
Ao
Yorap.enkel = ———— = 8.492% (4.56)
pm.x
9.6  Stadium I, risset tverrsnitt
Tap i stadium Il blir:
oc = o.y(ay) =17.18 —— (4.57)
Eon = —— = 0.000857 (4.58)
Emiddel
_fen (1 - an) (4.59)

€p = 0.000412
a?’l

82



111-9 Tidsavhengige tap

9.7 Oppsummering

Ao, = (Ae,)E, = 80.756

O¢

cm

mm

2

= 0.00023

Agy = Mgy — € — ¢ = —0.0000903

Ady, = Ag, * E, — Aoy, = —85.644

9.7  Oppsummering

mm?
AO'pl |
%tap.risset = = 6.149%

pm.x
Med heft, u/riss %tapy srnere | 10,045 %
Uten heft, u/riss %tapy.s.r 9,428 %
Forenklet metode %tapenker 8,492 %
Risset tverrsnitt %tap,isset 6,149 %

Tabell 9.1 Sammenligning av tidsavhengige tap

9.8  Konklusjon

(4.60)

(4.61)

(4.62)

(4.63)

(4.64)

Forskjellen pa tap pa grunn av kryp med og uten heft er betydelig, der kryp med heft gir

omtrent dobbelt sa hggt tap som kryp uten heft gir. Dette viser at det blir feil ikke a ta

hensyn til at det ikke er heft i de ordinzere formlene. Det viktigste er a velge riktig

tgyningsreduksjonsfaktor Q.

Differansen pa ordinaer metode og forenklet metode er pa ca. 1 %. | forenklet metode

regnes det med at riss har oppstatt i deler av systemet. Derfor er det naturlig at den ligger et

sted mellom urisset og risset. For videre beregninger har tap for urisset tilstand blitt valgt.

Det er kun et lite omrade pa hele dekket som er risset (over en sgyle). Tap fra urisset

tilstand har blitt vurdert til den beste verdien og er dermed benyttet i videre beregninger.
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10 Riss

10.1 Riss i bruksgrensetilstand
Rissmomentet blir beregnet etter formel (4.25).

X-retning
ered(x) ch ch
Mcrx(x) :l—'_.+fctm'_l (4.25)
Acn Y y
Y-retning
P (x) 1 1
_ Tyred cy c.y 4.25)
My, (x) = —+f i (4.
y ctm
Acy y y

Rissmoment blir da som vist i Figur 10.1 og Figur 10.2.

1.35><Z|.O5 T T T T

134x10°F e i

13x10° T -

Mer x(¥) 5 . T
1.32x10°F — 7
1.31x10%F e
1.3x10° ' ' ' '
0 10 20 30 40
X
Figur 10.1 Rissmoment i x-retning
2.5><104 T T T
2.45x10°F =

Mery®  2.4x10%

2. 35x10*

2.3x10%
0

X

Figur 10.2 Rissmoment i y-retning

I henhold til Tabell 6.1 Opptredende laster x-retning og Tabell 6.2 Opptredende laster y-

retning kan man se at det bare er i snitt X1 det vil oppsta riss i bruksgrensetilstand.
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10.2 Rissvidde
Stgrste rissavstand for armering i strekksonen uten heft:

Srmax = 1.3 (h—x) = 1.3-(220mm — 0.675 - 140mm)
=163mm

Rissvidde:
fftk.res.z.s
Wi = Sramax " | Esm — E—
cm
— 163 (4 12 10-% — A6MPa )
- sosmme (% 20059MPa

= 0.061mm

(4.66)

(4.68)

Med den nye formelen for rissvidde er rissviddene langt innenfor kravene for tradisjonell

armering. Svaret virker forholdsvis fornuftig da det kun er et lite omrade pa dekket som

risser. En av grunnene til liten rissvidde kan vare at etteroppspenning virker positivt pa riss

pa grunn av den initielle oppspenningen.
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11 Nedbgyning

I nedbgyningsberegningene ser man bare pa ett felt pa dekket. Som en forenkling betrakter
man dekket som en ett-felts bjelke med fast innspenning i ene enden og fritt opplagt i den
andre, se Figur 4.22 Vanlig momentdiagram i Focus for ytterfelt. Dette gjelder for begge
retninger.

Omradet som har rigset

Figur 11.1 Omrade for nedbgyning

Fordi det oppstar riss rundt sgylen, ma man regne med redusert 2.arealmoment i dette
omradet. Hvor mye av spennet som er risset har mye a si for nedbgyningen.

Opptredende moment over sgyle og i felt i x-retning, er:
M., =172kNm
M,;=70kNm

M¢r er 135kNm. Moment over s@yle gir da riss.

Opptredende moment i y-retning er vesentlig mindre:
M, =12.2kNm
M, ;= 3.6kNm
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2.arealmoment for urisset og risset tilstand blir:

bch’  1m-220mm? 4.69
Ic.urisset = Clzc = 12 = 8.87 X 108mm* ( )
b.(a,-d)® 1m-94.5mm3 4.70
Ic.risset =— fz = 12 = 7.04 X 10”mm* ( )
Der
o, d er trykksonehgyden.

11.1  Ekvivalent rammemetode
| denne oppgaven har man sgylestripe og feltstripe som er halve spennlengden pa hver side
av sgylen, se Figur 11.2.

| Ly1/2 | |

I

I

|

I
=
=

I
AL

I

I
=

I
= =l
=]

I
=)

Ly2/2

630 mm

Figur 11.2 Strippebredde for ekvivalent rammemetode

88



111-11 Nedbgyning 11.1 Ekvivalent rammemetode

Man finner s momentet per meter ved a dele opptredende moment pa bredden kablene
virker pa.

[ Lx2

Ly2

Gy f

Figur 11.3 Prinsipp for beregning av nedbgyning i platefelt

m. .= Mzs = 172kNm =27 SkNm 4.71
x.s Ly, 4 Ly, 235m+3.9m ' m (4.71)
2 2
M 70kNm m
My y = o = 11.2kN — (4.72)
i + 2 2.35m 4+ 3.9m m
2 2
Mys _122kNm _ . m
= = = . N —
My.s = 0.65m  0.65m m (4.71)
"™yf = 065m  065m O m (4.72)
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| henhold til Figur 4.8 Fordeling av momenter mellom felt- og s@ylestriper vil gjeldende
moment i s@yle- og feltstripen for x- og y-retningen vaere som fglger:

e = 4.73
My i sgyle = 1.8 My = 1.8 27.5kN — = 49.5kN — (4.73)
m m
m m
My yspyle = 1.2 My = 1.2+ 27.5kN — = 33.0kN — (4.74)
m m
m m
My fspyte = 0.5 My = 0.5 27.5kN — = 13.8kN — (4.75)
m m
Der
Myisgyle €F fordeling av stgttemoment i indre sgylestripe.
My ysoyle €F fordeling av stgttemoment i ytre sgylestripe.
My rsoyie  ©F fordeling av stgttemoment i feltstripen.
Fordeling av feltmoment blir som fglger:
m m
Mysferr = 1.2 -myp = 1.2-11.2kN — = 13.4kN — (4.76)
m m
m m
My £ feit = 0.5- my s = 0.8+ 11.2kN— = 9.0kN — (4.77)
m m
Der
My s felt er fordeling av feltmoment i sgylestripen.
My £ feit er fordeling av feltmoment i feltstripen.
Videre brukes det stgrste momentet fra stpttemoment og feltmoment, mggyie, 08 Myelr.
| y-retning vil sgyle- og feltmomentene bli:
m
My sgyle = Mys = 18.8kN; (4.78)
m
My feit = My 5 = 5.5kN — (4.79)

m
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Deretter brukes enhetslastmetoden for a regne nedbgyningen, se Figur 11.4. | fglge Focus-
og Excel-beregningene vare er utbredelsen av riss ca. 10 % av spennlengden, eller ca. 20 %
av Leuire2 08 Ly.uire2. Det gir, ved hjelp av hurtigintegrasjon, disse utregningene:

Hy sayle

L Ly virt.1 L
I ’

My feli H

“x.virt.2
J/ F=1kN
My virt,2

My virt.1

[va Tvo

Figur 11.4 Enhetslast for x-retning. Samme gjelder for y-retning

5 1
(2 ' E ' mx.felt "My vire1 Lx.m"rt.l +0.38- Z ' mx.sﬂyle " My vire2
Oxs = ) 1 1 1 (4.80)
Lypire2) —— + 0.2 =My 10 " Myire2 * Lyvires
e Emiddel ) [c.x 4 e e e Emiddel ) Ic.x.red
= 7.5mm
5 1
(2 ' E ' my.felt ' my.virt.l ' Ly.virt.l +0.8- Z ’ my.sﬂyle ' my.virt.Z
8yr = o 1 . . 1 (4.81)
. . —_— 4t 02-—m “m. . . . —_—
y.virt.2 Emidde[ . Ic,y 4 y.sgyle y.virt.2 y.irt.2 Emiddel . Ic_y_red
= 3.2mm
6t0t == 6X.S + 6y'f == 10.7mm (482)
Krav til nedbgyning er:
Ly>,+ L,
Krav nedbgyning = ﬁ = 30.6mm (4.83)
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11.2  Konklusjon

Kravene er tilfredsstilt, og det med god margin. Verdt @ merke seg er at reduksjonen av
2.arealmoment i risset tilstand er betydelig. Med andre ord har utbredelsen av riss stor
innvirkning pa nedbgyningen. Det er dermed veldig viktig a ta hensyn til utbredelsen av riss i
nedbgyningsberegningene.
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12 MomentKapasitet

12.1 Elastisk momentkapasitet
I momentberegningene i denne oppgaven er det sett pa fire snitt. To i hver retning (x- og y-
retning). Ett over sgyle og ett i felt, Figur 5.4.

Snittene er plassert der de st@rste stgtte- og feltmomentene oppstar for hver retning.

Figur 5.4 Kontrollsnitt i dekket

Momentberegningene er gjort etter (Kanstad, et al., 2011) sine anbefalinger, der
trykksonehgyden bestemmes ved hjelp av aksiell likevekt.

Ecul Jed
. __ ; T.
0.8Bx -—
B Y | z=05h+00x
h
>
__15 S_F‘:"I‘rr_"""&..?_‘n‘.ﬁ'd..'e.i_'..‘
—— E—
i P 5:1 =4 s_.ﬁd
Twverrsmtt Tovmnger Spenninger Indre krefter
Figur 4.24 Spennings- og t@gyningsfordeling for rektanguleert tverrsnitt av armert fiberbetong
Trykksonehgyde over sgyle i x-retning:
Yo = Ap.x ’ (O-I.d.x + AO-p.ULS) + hc ) bx 'fftd.res.Z.S
1= 4.84
bx ) (0-8 ’ fcd + fftd.res.Z.S) ( )

= 47.7mm
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Momentkapasiteten for X1 blir da som fglger:

Mga1 = Sgx1 - (0.5h + 0.1x;) + Sp (dy1 — 0.4x7)

(4.85)
= 339.4kNm
Reduksjonen av stgttemoment som fglge av lagerbredden, blir:
t
AMggy = Feg supx -g’“ = 28.85kNm (4.86)
Reduksjonen av stgttemomentet som fglger av omfordeling, blir:
ka2 (4.87)
6x.1 = max (kl + ) 07) = 0.88 :
dx.l

ks-verdien (0,7) i formel (4.87) er gitt for vanlig slakkarmering klasse B og C. | fglge kapittel
16.1 gir dette tverrsnittet bedre duktilitet enn slakkarmert tverrsnitt. Bruk av ks er da ok.

Opptrendende moment blir da redusert til:

Mgg, = Mggy '5x.1 — AME gy
= 401.5kNm - 0.88 — 28.85kNm (4.88)
= 318.9Nm

Opptredende moment er hentet fra Tabell 6.1 Opptredende laster x-retning.
Disse to reduksjonene reduserer til sammen opptredende moment med 20.6 %.

Utnyttelse av momentkapasitet:

_ MEdl " 636.1 - AMde _ 3189kNm

= = 93.90 (12.1)
Mpa1 339.4kNm o

LR

Trykksonehgyde i felt i x-retning.

Y, = Ap.x ) (O-I.d.x + AO-p.ULS) + he by fftd.res.z.s
? by (08" fea + freares2s) (4.84)
= 47.7mm

Momentkapasiteten for X2 (i felt i x-retning) blir da som fglger:

Mraz = Sxz - (0.5h + 0.1x,) + Sz, (dy, — 0.4x,)
= 427.9kNm

(4.85)

Opptrendene moment blir:
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Opptredende moment er hentet fra Tabell 6.1 Opptredende laster x-retning.

Utnyttelse av momentkapasitet:

_ Mpey _3223kNm (12.2)
Mg, 427.9kNm

N

Disse to beregningene gj@res tilsvarende for y-retning, bare med andre verdier for
trykksonehgyde, effektiv hgyde og momentreduksjoner. Momentkontroll for de to snittene i
y-retning (Y1 og Y2) gir henholdsvis en utnyttelse pa %, n3=66.0 % og n4=49.1 %.

X1 . |93.9%
X2 N, | 753%
Y1 ns | 66,0%
Y2 ns | 49,1%
Tabell 12.1

12.1.1 Sammenligning spennkraftgkning i ULS
Som vist i kapittel 8.7, er det regnet ut to andre verdier for Ao, yis. Her vil det bli vist hvilken
forskjell det gjor pa momentberegningene. Beregningene er gjort for snitt X-1 og Y-1.

NS-EN 1992 NS 3473 Naaman

X-retning 100 N/mm? 95,73 N/mm? 36,95 N/mm?

Y-retning 100 N/mm? 352,43 N/mm’ 226,20 N/mm®
Tabell 8.1

Momentkapasiteten fra de to andre metodene er satt i forhold til beregningene med
Ao, us=100MPa i Tabell 12.2 og Tabell 12.3. Momentkapasitet uten spennkraftgkning er
ogsa med i tabellene, men kun for a vise forskjellen.

For x-retning blir differansen til EC2 fglgende:

X-retning

NS-EN 1992 | necax 1
Uten Aop.uis | Necaxuten | 0,936
NS3473 NNsx 0,998
Naaman NNAAX 0,966

Tabell 12.2
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For y-retning blir differansen til EC2 fglgende:

Y-retning

NS-EN 1992 | necyy 1
Uten Acp.uis | Necay.uten | 0,946
NS3473 MNsy 1,125
Naaman Nnaay 1,063

Tabell 12.3

12.1.2  Konklusjon

Med en utnyttelse pa 93,9 % for elastisk beregning vil moment vaere dimensjonerende. Uten
reduksjon av moment over sgyle og reduksjon pa grunn av omfordeling, ville det ikke veert
tilstrekkelig kapasitet i kritisk snitt. Dette er viktige faktorer for kontinuerlige bjelker og
dekker. | dette tilfellet reduseres opptredende moment med 20,6 %, noe som er betydelig.

| (Naaman & Alkhairi, 1991) blir metoder for a beregne Ao, sammenlignet med resultat fra
flere tester. | tabell 2 i (Naaman & Alkhairi, 1991) kommer det frem at «Naaman-metoden» i
beregningene over har en korrelasjonsfaktor pa 0,83, mens den tyske standarden (DIN4227)
har en faktor pa 0,43. Metoden i NS 3473 er tilsvarende metoden i DIN 4227 (Strgmme,
1993). Dette indikerer at «Naaman-metoden» gir mer ngyaktige resultat for beregning av
Ac,. Lengden pa kabel er en viktig variabel som har mye a si for hvilke verdier man far. Dette

gjelder for begge metodene.

12.2  Bruddlinjeteori

Det vil bli to forskjellige bruddlinjeformer pa dette dekket. | ytre felt i bade x- og y-retning vil
det veere frittopplagt pa en side og innspent pa motsatt side, se Figur 12.1 (a). De indre felt i
bade x- og y-retning vil veere fast innspent i begge ender pa grunn av det kontinuerlige
dekket, se Figur 12.1 (b)

M felt Md.stotle

L2

Ll Ll

Figur 12.1 Bruddlinjemgnstre
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12.2 Bruddlinjeteori

For Figur 12.1 (a):

2
Ai:Md'l'ez(Md.s'ZMd.f)'LZ'

Ay:Ai

4
q = (Mas +2May)
1

For Figur 12.1 (b):

2.
Ai=Md-l-9=(2Md_s-2Md_f)-L2-L—
1

Ay=Ai

4
q=(2M4s + 2Mdf)F
1

Momentene som brukes i formel (12.5) og (12.8) er som vist i formel (12.9) det

dimensjonerende bruddmomentet pluss tvangsmoment.

My; = Mpq i+ Mr

(12.3)

(12.4)

(12.5)

(12.6)

(12.7)

(12.8)

(12.9)

Kapasiteten til de ytre feltene blir beregnet etter formel (12.5). Mens de indre feltene blir

beregnet etter formel (12.8).

Ytre felt X-retning

14,49 kN/m?

Indre felt X-retning

20,33 kN/m’

Ytre felt Y-retning

37,72 kN/m?

Indre felt Y-retning

18,89 kN/m?

Tabell 12.4
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12.3 Sammenligning elastisitetsteori og bruddlinjeteori

12.3  Sammenligning elastisitetsteori og bruddlinjeteori

Maks kapasitet for elastisitetsteori:

(12.10)

Mga i
Mrag = —5 "+ AM; + My
L
Der
Mpai Er elastisk momentkapasitet
O; Omfordelingsfaktor etter NS-EN 1992-1-1 pkt. 5.5
AM; Reduksjon av opptredende moment etter NS-EN 1992-1-1 pkt. 5.3.2.2(4)
Mr; Tvangsmoment

Ved a regne ut maks tillatt moment etter formel (12.10), kan man finne maks opptredende

last ved & iterere seg frem i Focus Konstruksjon. Dette gir fglgende resultater:

Nyttelast Inkl. egenlast
Ytre felt X-retning 4,17 kN/m’ 10,77 kN/m?
Indre felt X-retning 10,12 kN/m” 16.72 kN/m*
Ytre felt Y-retning 17,0 kN/m? 23,6 kN/m?
Indre felt Y-retning 10,5 kN/m? 17,1 kN/m?
Tabell 12.5

Ved @ sammenligne resultatene og regne ut utnyttelsesgrad, far vi fglgende resultater:

Elastisitetsteori Bruddlinje % utnyttelse
Ytre felt X-retning 10,77 kN/m? 14,49 kN/m?* 134,5%
Indre felt X-retning 16.72 kN/m? 20,33 kN/m? 121,5%
Ytre felt Y-retning 23,6 kN/m? 37,72 kN/m? 159,9%
Indre felt Y-retning 17,1 kN/m? 18,89 kN/m?* 110,5%

Tabell 12.6
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13 Skjeerkraftfordeling og kapasitetsberegning
Skjeerberegningene er gjort etter NS-EN 1992-1-1 pkt. 6.4, og bidrag fra fiber er hentet fra
(Kanstad, et al., 2011).

13.1 Generelt
Den effektive hgyden til flatdekket er gitt som en gjennomsnittsverdi av effektiv hgyde i
begge retninger over kritisk sgyle:

_dy+d, 160mm + 140mm

_ (4.94)
deff 2 2

= 150mm

Kontrollsnittene ma reduseres pa grunn av en utsparing ved sgylen. Dette er gjort i henhold
til NS-EN 1992-1-1 pkt. 6.4.2(3).

C,

Figur 13.1 Redusering av kontrollsnitt pga. utsparing

Omkrets sgylekant:

u0=2'C1+2'C2_C1
=2-400mm + 2 - 700mm — 400mm (4.92)
= 1800mm

Kontrollsnittet settes til 2d fra sgylekant:

w=4n-d+uy—m-d (4.93)
=4-7-150mm + 2200mm — - 150mm = 3214mm

13.2 Lastareal for sgyle

Lastarealet for sgylen er tatt 0,6L; fra senter av sgyle til hver av sidene i retning vegg. Med
fritt opplagt dekke i vegg vil verdien bli 5/8L, men i realiteten er ikke dekket helt fritt
opplagt. Dermed er 0,6L, valgt. | de to andre retningene er det 0,5L. Det er fordi de feltene
kan betraktes som fast innspent i begge ender.

Askj&r =Ay — 4 (4.95)
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Areal innenfor kontrollsnitt uq blir:

A1 =cCCy + 4deff . (Cl + CZ) + - 4deff2 (4.96)
=400-700 + 4- 150 - (400 + 700) + 7 - 150% = 1.223m?

Lastareal blir beregnet:

L L
Ay = (0.6Lx_2 + %1) . (0'6Ly.1 + %2) = 54.432m2 (4.97)

Arealet som skal brukes for a beregne skjzer, er lastarealet minus areal innenfor
kontrollsnitt.

Agijur = Ay — Ay = 54.432m? — 1.223m? = 53.209m? (4.95)

13.3  Skjeerspenninger

cAgp 550.7kN
Va1 = B Aea Pokjer _ 1.15-
Uy~ desy 3214mm - 150mm (4.98)
=1.32
mm?
“ A 550.7N
Veao = - ba Tstjer =1.15"-
Ug * deff 1800mm - 150mm (4.98)
= 2.049 5
mm

13.4 Skjeerkraftkapasitet

NEd.x =Ny  Wpyx - Pmaks =12-0.853-223.2kN (13.1)
= 2284.6kN

Nggy =Ny Wy " Ppaks = 11-0.853 - 223.2kN

(13.2)
= 2094.2kN
Arealet av betongen der kablene er fordelt.
Acy = boy * he = 6.72m - 0.22m = 1.478m? (13.3)
Acy = bey ~he =7.2m-0.22m = 1.584m? (13.4)
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Betongspenninger:

 Npay 2284.6kN

= = = 1.54 (13.5)

Topx == = T azgmz -~ P

Ngqy 2094.2kN

=—2 = = 1.322 (13.6)

Terx =4 T 1.584m? mm?

Gjennomsnittlig spenning i x- og y-retning er:
(1.545 + 1.322) N
Ocpx T O, : : 2

Oy = —2= > LA > Mn- — 1434 — (13.7)

Skjeerkapasitet for betong uten tradisjonell bgylearmering fra NS-EN 1992-1-1 pkt. 6.2.2:

1
VRd,ct = CRd,c k- (100p, fer)3 + keyq - Ocp 2 (vmin + Ky Ucp)
=0.1-2-(100-0- 35MPa)1/3 +0.1-1.434MPa
> 0.586MPa + 0.1-1.434MPa

(4.101)

=1.816——
mm

Fiberbidraget er hentet fra (Kanstad, et al., 2011). Som man kan se av resultatet, utgjgr
fiberbidraget ca. 32 % av betongens kapasitet, noe som er ganske betydelig.

Veder = 0.6 froaresas = 0.6+ 0.973 N o o584 (4.100)
Rd,cf ftd.res.2. mm2 mm?
% =V +V, = 1.816 N + 0.584
Rd,c.tot — VRd,ct Rd,cf — ++ mm2 . mm2 (4.99)
= 2.406 —
mm
13.5 Skjeerkapasiteten ved sgylekant:
v =04-v,- =0.4-0.516-19.8
Rd.maks 1 fcd mm2 (4.102)
= 4.094—
mm
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13.6 Kapasitetskontroll

13.6  Kapasitetskontroll
2d fra sgylekant

VEd.1 1,314
VRd.c.tot 2,4
Vea.1/VRa.c.tot 0,547
Tabell 13.1
2d fra spylekant uten fiber
VEd.1 1,314
VRd.c.tot 1.816
Vga.1/VRd.c.tot 0,724
Tabell 13.2
Ved sgylekant
VEd.0 2.04
VRd.maks 4,094
UEd.O/URd.maks 0;498

Tabell 13.3

13.7 Konklusjon

Skjeer er for dette faltdekket ikke dimensjonerende. | dette dekket er det en utnyttelse av

kapasitet pa 54,7 % i kontrollsnitt 2d fra sgylekant og en utnyttelse pa 49,8 % ved sgylekant.

Dette er forholdsvis lav utnyttelse. Som man kan se av resultatet, er fiberbidraget betydelig

for skjaerberegninger, hele 32 % av betongkapasiteten.
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14 Robusthet
Fordi armeringsmengden i sgylene ikke er kjent, er det antatt 4¢25 i trykk- og strekksone.
Dette antas her som en vanlig armeringsmengde for en slik sgyle. Det gir fglgende geometri

for den armerte sgylen:

200
L
ol| o o7
o - - \_Zl"q .
S| ™ LT e
- i -
700

Figur 14.1 Sgyletverrsnitt.

14.1  Armeringskrav
Kontroll av minimumsarmering og maksimumsarmering i henhold til NS-EN 1992-1-1 pkt.
9.5.2.

Da aksiallasten pa sgylen, Ngq, ikke er kjent, er det blitt antatt en verdi pa 3000kN.

01 " NEd
Ag min = maks | ———,0.002 - A,

yd
0.1-3000kN 5 (14.1)
= maks — 0.002-0.28m
434.8 5
mm
= 690mm?
Agmax = 0.04- A, = 0.04-0.28m? = 11200mm? (14.2)

- (25mm)?
As = 4+ ————— = 1963mm’

(14.3)

Armeringen i sgylen er innenfor kravene.
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14.2  Ulykkeslast

| henhold til NS-EN 1991-1-7 pkt. 4.3.1(3) Merknad: «-for stgt fra biler kan kollisjonskraften F
pdfares ved h=0,5m over kjgrebanens niva.»

Ulykkeslasten P er hentet fra kapittel 6.4 Ulykkeslast.

=}
500
3500
Figur 14.2 Ulykkeslast pd sgyle
‘b 0.52 - 3.0
Muiyike = 2P » —3— =2+ 50kN 3T - 5.2kNm (4.105)

14.3 M-N-kontroll

For tgyningstilstanden med x < h, nar betongen i trykksonen er fullt utnyttet, benyttes den

rektangulaere spenningsblokka pa samme mate som ved kapasitet/dimensjonering for rent
bgyemoment (Sgrensen, 2013).

1. Rent trykk: Bare aksiallasten som virker pa sgylen.
Bruddkriterium C, & = £ = 1,75-10°

o Bz 3 f.:d 32

My «

Tc
< —-—-m;%'--—-~'=<———

N\
£a=1,7510"

Es1

N, =T,+S;+S, = (55534687 + 687)kN = 6928kN (4.106)
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2. Trykkbrudd i betong hvor x = h.

Bruddkriterium B of C samilidig

£ous = 3,5107 fos

a1

N, =T.+ S, +S, = 4443 + 155 + 854 = 5451kN (4.106)

! 4

h
My = T.(0.5h— 0.4h) + S, = S1 > (4.107)

= (178 + 132 — 24)kNm = 286kNm
3. Trykkbrudd i betong samtidig med flytning i armeringen, hvor x < h.

Bruddkriterium B, £; =&z 09 & = &g

£ey3= 35107 I
v o Se——F—
B2 : 0,80d
ad MS * Te ‘
Y '—::"N's L
Si
£s1 = Epa = 2,17-107
N;=T.+ 5, —S, = (2466 + 854 — 854)kN = 2466kN (4.106)
h' !
M; = T.(0.5h — 0.4h) + S, — + S; — (4.107)

2 2
= (274 + 132 + 132)kNm = 539kNm
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[1I-14 Robusthet
4. Trykkbrudd i betong og dobbel flytetgyning i strekkarmering, hvor x < h.

Bruddkiterium B, £:= Ema 00 By = 284

Epyz =3,5-107
A — 0.8
ad v/ N 1 ot
oV Me, 1| -
_______ N_@. I
54
£41= Zey = 5107
N,=T.+5,—S, =(1783 + 854 — 854)kN = 1783kN (4.106)
M4 = TC(OSh - O4h) + SZ ? + Sl 7 (4_107)
= (242 + 132 + 132)kNm = 507kNm
5. Trykkbrudd i betong og stor armeringstgyning, hvor x < h.
Bruddkriterium B , &; = g3 09 €5 = 0,015
Eeus = 35107 ;
[ T.
od & __ T _____| ——Js==_ ] 08
Sz
- €1 = 0,015 S
Ns =T, + S, — S, = (554 + 854 — 854)kN = 554kN (4.106)
(4.107)

= (100 + 132 + 132)kNm = 374kNm
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14.4 Konklusjon

N |
1 6928kN OkNm
2 5451kN 286kNm
3 2466kN 539kNm
4 1783kN 507kNm
5 554kN 374kNm
Tabell 14.1

Kurven gjennom punktene representerer en kapasitetskurve for kombinasjon av M og N.

8105
8000.N

&l

610"

NOMD
4108

NEg

BB

2109

0.5

2107

EN-m

4x10° B 10°

MM o 600.5N.m

Figur 14.3 M-N diagram for tverrsnittet

Omradet innenfor M-N-kurven representerer et tillatt omrade for kombinasjoner av ytre

moment og aksialkraft (med lastkoeffisienter i bruddgrensetilstanden) som tverrsnittet kan

tale f@r et av de tre bruddkriteriene overskrides (Sgrensen, 2013).

14.4  Konklusjon

Med et moment pa 5.2kNm vil ikke ulykkeslasten by pa noe problem for sgylen. Det kan

man lett se av Figur 14.3, hvor opptredende ulykkeslast i praksis er neglisjerbar i dette

tilfellet. Arsaken til den store kapasiteten er at sgylene er dimensjonert for store

aksiallaster, noe som gir et tverrsnitt som taler store moment.

Fordi kontroll av ulykkeslast er ok, vil kravene til robusthet vaere tilfredsstilt.
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15 Forankringskontroll
Kontrollen av forankringspunktene til spennkablene blir gjort etter NS-EN 1992-1-1 pkt. 6.7.

A

N

|

]

-

ly4====
1
\

\ /E

\

(T

/ o ~ kraftens angrepslinje
//(1}530] h (by - by) og

,7 )I\ 2(dy - dy)
 ——

b= 3b

_’___..]
~
~
~\
b
e
N -~
N
- ~—

Figur 4.33 Beregningsmessig lastutbredelse ved partielt belastede flater

Lastutbredelsen begrenses av tykkelsen pa dekket og d, vil dermed bli 220mm. Pa grunn av
formlikhet vil b, bli:

b, = = =113.2 (15.1)
2= 74 136 mm

70 /10‘1

113

Figur 15.1 Skisse av lastutbredelse ved forankring

| folge NS-EN 1992-1-1 pkt. 6.7(3) vil man ikke kunne utnytte A fullt ut om
fordelingsflatene overlapper hverandre. Der hvor kablene er konsentrert, er det 140mm
mellom hver forankring:

70mm 113mm — 70mm

Ab = 140 -2 -2
mm > >

(15.2)

=27mm

Det er tilstrekkelig plass mellom fordelingsflatene, og Ac; kan dermed utnyttes fullt ut.
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Forankringskapasiteten er gitt ved:

Frau = Aco 'fcd 'VAcl/AcO < 3-0'fcd “Aco

=9520-19.8-/24912/9520 < 3.0+ 19.8 - 9520 (4.110)
= 305.4kN

FRdu = Pmaks

305.4kN > 223kN = OK (4.111)
PASSINT ANKER KD“SEHfrEFf AKTIVT ANKER
OK 2a12 300 212 £300
Bal? r1l.':I| | 217 140 /'T
; \ - . B
-:_-l el k1 ;. h:

- E S

— ' : =" |
q_D.H.TJ_ e UK/OK || 2ot ukiok -I'FIHE

Figur 15.2 Forankring av konsentrerte kabler

Fordelte kabler

FASSIVT AMKER ARTIVT ANKER
Ok Z2a12 2504300 P61

0K Z2e12 c250/300 P61

/\ Bai2 650 P60 | | Batz ces0 poo /\
- ¥ ~ N
FF& o
i ===
& > . , g I

N\ P61 2812 UK/OK I P61 2012 UK/DK X

220

Lrear

H.f_

G4u

Figur 15.3 Forankring av fordelte kabler

Som man kan se av Figur 15.2 og Figur 15.3, er det plassert armering ved hvert anker.
Bgylen er randarmering, og de andre er monteringsjern. Grunnen til ulik plassering av
bgylene er et praktisk hensyn. Pa grunn av tettheten mellom de konsentrerte kablene er det

bedre a plassere bgylene pa innsiden av ankrene, da de lett kan komme i konflikt med
forankringsdekselet.

15.1 Konklusjon

Betongen i seg selv har god nok kapasitet til a ta opp forankringskreftene. Dermed er det
ikke beregningsmessig behov for armering ved forankringen.
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16 Duktilitet

16.1 Plastisk analyse

Det er krav til stor duktilitet nar bruddlinjeteori skal brukes. For a vise at det er tilstrekkelig
duktilitet, ssammenlignes det spennarmerte tverrsnittets bruddkrumning med
bruddkrumningen til et slakkarmert tverrsnitt, normalarmert. Det tilsvarende slakkarmerte
tverrsnittet blir beregnet etter formel (16.1), og har samme eksentrisiteter og

bruddforlengelse i armeringsstalet pa 2ey.

K, = Ecu + 28y, (16.1)
d
Snitt Spennarmering [1/m] | Slakkarmering [1/m]
(Normalarmert)
X1 0,073 0,061
X2 0,073 0,047
Y1l 0,118 0,053
Y2 0,118 0,047
Tabell 16.1

Det tilsvarende slakkarmerte tverrsnittet tilfredsstiller kravene i NS-EN 1992-1-1 pkt. 5.6.2 til
rotasjonskapasitet uten videre beregning. Resultatene i Tabell 16.1 viser at det er stgrre
krumning ved brudd i det spennarmerte tverrsnittet enn i det slakkarmert tverrsnittet. Ut
fra dette er rotasjonskapasiteten til det spennarmerte tverrsnittet god nok til a gjgre

bruddlinjeberegninger.

16.2 Moment-Krumning

Beregningene ble gjort for 2 forskjellige forhold. Ett med full heft og ett med redusert
tgyning i spennkabelen som forklart i kapittel 4.5. Det ble valgt forskjellige Q-verdier for de
forskjellige snittene. Dette fordi det viste seg at Mathcad hadde problemer med a Igse
ligningssettet ved noen verdier av Q. Resultatene er plottet i grafer sammen med
bruddkrumning, se Figur 16.1 til Figur 16.4.

Stadium ll-beregningene er utfgrt med linezer spenningsfordeling i tverrsnittet. Mens
bruddberegningene er utfgrt med en rektangulaer trykksonebetraktning.
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Stadium |
—-N  —N-e+ M,
AT I
c Le (16.2)
y
el =
¢ Ec
Mx = Mg+Mq+MT (163)
— SC.uk_gC.Ok (4112)
! h
C
Stadium |l
= ocm(@n) (16.4)
' E¢y
Ecok (4.113)
Ky = —— .
1 2d
4x10°
X
3x10°
'V'X(Kx.l.u.heft)
Mu.x.1('<u. 1) 2x10°
XK
MAKX.I.heft)
1x10°
0
-0.02 0 0.02 0.04 0.06 0.08

Ky Lu.heft> Ku.x.1> ¥x Lheft

Figur 16.1 Snitt X1, bla: full heft, rgd: Q=0,01, blatt kryss: brudd
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8x10°
6x10°
Mx("x. 2.u.heft)
M u. XZ( Ky, 1) 4 105 // X
XXX ) yoa
My{ Ky 2 net) i/
2x10°
0
-0.02 0 0.02 0.4 0.06 0.08
Ky 2.u.heft> Ku.x.2> ¥x 2 heft
Figur 16.2 Snitt X2, bla: full heft, red: Q=0,01, blatt kryss: brudd
6x10" /
4 - X
4x10 7
My 1urett) + /
Mu.y.l("u.y.l)
XX
Mx(Ky. 1.heft)
— 2x10*
0
-0.05 0 0.05 0.1 0.15

Ky. Lu.heft > Ku.y.1 > ¥y, Lheft

Figur 16.3 Snitt Y1, bla: full heft, red: Q=0,15, bldtt kryss: brudd
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111-16 Duktilitet
8x10*
\ /
6x10 S/
/
My{xy 20 reft) /
M u.y.z(“u.y.l) 4x10* _L/
XXX
Mx(Ky. 2.heft) ff
2x10* {
g 0 0.06 0.1 0.15

Ky.2.u.heft > Ku.y.2 > Ky.2 heft

Figur 16.4 Snitt Y2, bla: full heft, r@d: Q=0,0375, blatt kryss: brudd

16.2.1  Konklusjon

Resultatene viser at det er stor forskjell pa et tverrsnitt med full heft og et med stor
tgyningsreduksjon Q. Tgyningsreduksjonen vil i teorien endre seg etter hvor mye
tverrsnittet risser, noe som ikke er tatt hgyde for i disse grafene. Realiteten vil nok ligge i
mellom den bla og den r@de, men sannsynligvis vil den ligge neermest den rgde.

Teyningsreduksjonen for de forskjellige snitt er gjengitt i Tabell 7.1.

Retning Q

X 0,024

Y 0,099
Tabell 7.1

Disse tpyningsreduksjonene er mindre enn de som er plottet i grafene, noe som tilsier at vi
vil ligge hgyere pa moment-krumningsforlgpet.
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17 Sammenligning spennarmeringsprofiler

| dekket er det en horisontal spennarmeringsprofil i felt og over stgtte med krapp overgang
fra bunn til topp, se Figur 17.1 b). Det er lite dokumentasjon pa hva slags positive effekter
dette gir utenom enklere montering av kabel pa byggeplass. Her er det gnskelig a
sammenligne hvilke momenter som oppstar pa grunn av etteroppspenningen i de
forskjellige kabelprofilene. Beregningene blir utfgrt for profilene i Figur 17.1. Det vil bli brukt

samme eksentrisiteter og lengder som bjelkestripen i x-retning.

2200 5000 2200 5000 2200

a) -

1600 1500 1600 2500 1600 1500 1600 2500 1600 1500 1600

Figur 17.1 Spennarmeringsprofiler, a) rettlinjet, b) parabelform

Begge profilene er forenklet og bruker spennkraft pa 2000kN pa begge profilene. Det vil i
virkeligheten vaere litt mindre friksjonstap pa den parabelformede kabelprofilen, men dette
er sett bort fra her. Her betraktes en kontinuerlig bjelke med 5 felt, der resultatene fra de 3

midterste feltene og de 2 midterste stgttene blir vist.

Ekvivalente krefter:

dé d’y (4.1)
q(x) dx dx?
Type a)
Felt 44,82 kN/m
Stotte 101,86 kN/m
Type b)
Felt 343,39 kN/m
Stotte 343,39 kN/m

Disse kreftene blir satt pa en modell i Focus Konstruksjon og far fglgende momentdiagram:
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16.2 Moment-Krumning

Figur 17.2 Totale momenter fra etteroppspenning

Snitt a) [kNm] b) [kNm]
1 75,8 81,3
2 107,9 118,7
3 93,7 101
4 107,9 118,7
5 75,8 81,3
Tabell 17.1

Resultatene viser at det blir litt hgyere momenter pa grunn av etteroppspenningen med
spennarmeringprofil a) enn med b). Type b) har ogsa momentet hgyt over en stgrre lengde,
noe som vil gi mer lgft i konstruksjonen og vaere positivt med tanke pa nedbgyning. Totalt
sett er type b) en mer gunstig spennarmeringsprofil. Den gir mer lgft, motvirker stgrre ytre
laster og er mye lettere a legge pa byggeplass.
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IV. Konklusjon/Oppsummering

1 Oppsummering

e Skjaer: Gjennomlokkingsreglene fra NS-EN 1992-1-1 tar ikke hgyde for fiberbidrag.
Fiberbidraget er hentet fra (Kanstad, et al., 2011). Pa grunn av uinjiserte kabler blir
skjeerkapasiteten begrenset til minimumsverdien i EC2. Utnyttelsen av
skjeerkapasiteten er pa 54,7 %. Utnyttelsen blir betydelig hgyere om man ikke har
med fiber. Da er den pa 72,4 %. Fiberen utgjgr 32 % av betongkapasiteten.

e Forankring: Kontroll av forankring er gjort etter NS-EN 1992-1-1 pkt. 6.7. Utnyttelsen
av forankringskapasiteten er pa 73 %.

e Nedbgyning: Nedbgyningsberegningene er gjort med ekvivalent rammemetode og
enhetslastmetoden for a beregne selve nedbgyningen. Det er tatt hensyn til risset
omrade ved a redusere 2.arealmoment. Nedbgyningen er 10,6 mm, noe som er 35 %
av kravet pa 30,6 mm.

e Ulykkeslast: For opptredende ulykkesmoment pa 5,2 kNm i sgylen, har vi en
momentkapasitet pa ca. 480-490 kNm. Det gir en utnyttelse pa ca. 1,1 % som er
neglisjerbart.

e Riss: Rissviddeberegningene gir en rissvidde pa 0,061 mm. Begrensningene for
rissvidde er gitt i NS-EN 1992-1-1 Tabell 7.3N, og er vesentlig hgyere enn 0,061 mm.
Metoden er modifisert med tanke pa at man har uinjisert kabel og fiber istedenfor
tradisjonell armering. Denne metoden er ikke forankret i noe litteratur, men er en,
etter var mening, konservativ metode.

e Elastisk momentkapasitet: Momentberegningene gir en utnyttelse pa 93,9 %.
Bidraget fra fiber er tatt med i beregningene. Beregningene er gjort med
Aoy uis=100MPa. Det er brukt to alternative metoder for a regne en mer ngyaktig
Ao, uis. Disse gir stgrre og mindre verdi enn Ao, y1s=100MPa, avhengig av
kabellengde, se Tabell 8.1. Man har tilstrekkelig kapasitet uansett hvilke verdi man
bruker for Acp.uis.

e Spennkraft: Tap av spennkraft kommer frem av Figur 8.1 og Figur 8.2. De viser tapets
variasjon langs kabelens lengde. For de kritiske snittene er spennkraften redusert til
209,25kN i x-retning og 209,14kN i y-retning.

e Duktilitet: Duktiliteten til tverrsnittet viser seg a vaere mer en tilstrekkelig.
Sammenlignet med et normalarmert tverrsnitt har dette tverrsnittet hgyere
bruddkrumning.

e Bruddlinjeteori: Bruddlinjeteori gir som forventet hgyere kapasitet enn
elastisitetsteori. | de indre feltene (innspent begge sider) er kapasiteten 10-20 %
hoyere, i de ytre feltene (fritt opplagt pa en side) er kapasiteten 35-60 % hgyere.
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Toyning av spennkabel

Hvordan tgyning av spennkabelene vil vaere, er noe uklart. Dette er fordi spennkabler med
heft vil tgyes forskjellig fra kabler uten heft. Vanlige beregningsmetoder tar utgangspunkt i
at det er heft, og alle beregninger som er avhengige av spenningen i spennkablene ma da
tilpasses kabler uten heft. Metoden brukt i denne oppgaven bruker vanlig elastisitetsteori
med en reduksjonsfaktor Q for tilleggsspenningene i spennarmeringen. Q endrer seg
ettersom momentbelastningen gker, i urisset tilstand er Q hgy, men ved brudd er den
meget lav. Det er metoder for utregning av Q, og disse er basert pa empiriske data fra
forspk. For utregning av Qi urisset tilstand finnes det forskjellige formler som er tilpasset
forskjellige kabelprofiler.

| denne oppgaven er verdien for Q i urisset tilstand en omtrentlig verdi som er valgt ut fra en
kabelprofil som ligner det i flatdekket, men som ikke ngdvendigvis er til sikker side. Valget
av verdien er godt nok, da verdiene fra de andre profilene i tabellen gir tilsvarende verdier.
Denne verdien er ogsa brukt for stadium ll-beregningene grunnet at det er sa lite omrade
som risser. Fordi rissutviklingen ikke er kommet langt er dette en akseptabel forenkling.

Utregninger av Q for bruddgrense, Q,, er ganske enkel og gir en tilstrekkelig ngyaktig verdi,
noe forsgk har vist. Den er ogsa en til sikker side, da den er tilpasset sikkerhetskonseptet i
ACIl. Samtidig er metoden ikke implementert i noen standard enda og er derfor noe usikker
pa troverdigheten. Dette gj@r ogsa at metoden ikke er mye brukt, men forsgk har vist at den
gir hgyere korrelasjon mot virkeligheten enn andre metoder. En av fordelene er at den tar
hgyde for total kabellengde, noe som gjgr at teyningene i kabelen blir mye mer realistisk.
Det er i mange tilfeller mulig a gke kapasiteten ved bruk av denne metoden, spesielt der
kablene har kort totallengde.
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2 Konklusjon

Kontrollberegningene viser at flatdekket har tilstrekkelig kapasitet. Det mest kritiske er
momentkapasiteten som har en utnyttelse av kapasiteten pa 93,1 % for elastisk betraktning.
Dette momentet opptrer i kritisk snitt X1. Arsaken til at dette er kritisk snitt, er fordi det er
lengre spenn samtidig som dekket er betraktet som fritt opplagt i ene enden, se Figur 2.1
[llustrering av kritisk omrade pa dekke. Det er konservativt a betrakte dekket som fritt
opplagt, da opplegget i praksis vil ha noen innspenningskrefter.

' |
|
' |
\ ! | |
& \ | | |
EERisset omrade X1 | | g | |
CJKritisk omréade ‘ I—'—@ | |
[0k omrade I 1

EEO0mrade for nedbaying ‘ l l l
\ | | |

,,,,,,,,,,,,,,, LI B S

il \ '
| | ! ! !
| | ! ! !
| | ! ! |

! | ‘ | !

! ! ! ! !

Figur 2.1 Illustrering av kritisk omrdde pd dekket

Resten av dekket har stor overkapasitet ved elastisk beregning. | grgnt omrade pa Figur 2.1
er utnyttelsen i bruddgrense i henhold til elastisk kapasitet (Tabell 12.5) og opptredende
laster pa ca. 62 %. | bruksgrense er utnyttelsen i henhold til rissmoment (Figur 10.1, Figur
10.2) og opptredende last (Tabell 6.1, Tabell 6.2) pa ca. 55 %. | bruksgrense er ogsa
nedbgyning kritisk, men dekket har vist meget sma nedbgyninger i beregningene som er
gjort og antas a kunne tale mye mer last fgr kravet overskrides. Det er kun gjort
nedbgyningsberegning i omradet illustrert i Figur 11.1. Med en nedbgyning pa sa lite som
10,6 mm i omradet med st@rst opptredende moment og lengst spenn, har det ikke blitt sett
pa som ngdvendig a kontrollere nedbgyning i det grenne omradet i Figur 2.1.

Bruddlinjeteori gir som forventet hgyere kapasitet enn elastisitetsteori. | de indre feltene
(innspent begge sider) er kapasiteten 10-20 % hgyere. | de ytre feltene (fritt opplagt pa en
side) er kapasiteten 35-60 % hgyere.

Det som er sikkert er at bade etteroppspenning og fiber virker positivt pa riss. Det
kombinert med at det er et veldig lite omrade som er risset, se Figur 2.1, virker resultatet 3
veere fornuftig. Et spgrsmalstegn kan likevel settes ved rissviddeberegningene, da de er
basert pa egen forstaelse av hvordan riss for et etteroppspent fiberarmert flatdekke vil
oppsta.
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Ved bruk av tgyningsreduksjonsfaktoren Q far man et mer ngyaktig resultat enn med
metoden gitt i NS 3473, og verdien gitt i NS-EN 1992-1-1. Resultatene til denne metoden er i
vare gyne meget fornuftige etter a ha brukt den og sammenlignet med annen teori.
Erfaringsmessig gir metoden kapasitetsgkning i forhold til NS-EN 1992-1-1 for
konstruksjoner hvor bruddfeltet er stort i forhold til konstruksjonens totale lengde, som vist
i y-retning for dette dekket. I tilfeller der bruddfeltet er kort i forhold til konstruksjonens
totale lengde, gir metoden kapasitetsreduksjon. Et eksempel pa dette er x-retning for dette
dekket.
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A-Variabler

VI. Vedlegg

A. Variabler

Betong:
Tverrsnittshgyde

Karakteristisk trykkfasthet B35

EC2 - Tabell 3.1

Materialfaktor betong

E-modul betong

Strekkfasthet B35

Midlere trykkfasthet etter 28 dggn
iht. EC2 - Tabell 3.1

Densitet betong (armert)

hC = 220mn
h = hc
N
ka = 35—2
mm
Oce = 0.8t
yo=1:2
f
N
fcd = Opc = 19.833—2
c mm
N
Ecm = 36000——
mm
B = Eem
mm
N
fcm = 43—2
mm
Eou2 = 0.3%%
kN
=25—
Pc 3
m
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VI-Vedlegg A-Variabler
Soylegeometri:
Sgylebredde x-retning cq = 400mn
Sgylebredde y-retning ¢y = 700mn
Spennvidder:
X-retning Lyq="72r Ly o= 75T
Y-retning Lyq=4m Ly =787 Ly3 =527
"Bjelke" data
X-retning
L
X2
Bredde be = - - 3.75m
2
Areal av tv.sn Ac y = beyhe =0.825m
3
b.,h
cx'lc 9 4

2. arealmoment lox = ThE 3.328x 10"-mm
Y-retning

Bredde bgy = 0.65T

Areal av tv.sn

2. arealmoment

Effektive hggder og eksentrisiteter

X-retning:

Over sgyle:
Felt:
Y-retning:
Over sgyle:

Felt:

2
Ay = bgy N =0143m

3

b, h
I = —Y € _5768x 105-mm
cy 12
dx.l = 140mn ey 1= 30mm
dx.2 = 180mn ey 2= 70mn
dy.l = 160mn ey
dy_2 = 180mn ey

VI-2
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VI-Vedlegg A-Variabler
Spennarmering:
E-modul spennarmering E = 196GP:
. 2
Areal spennarmering A = 150mm
. N
0,1% grense, gitt av produsent, fo.1k = 1670—2
mm
etter EC2 - Figur 3.10
o) - N
Fasthet spennstal, gitt av produsent, fpi = 1860—2
etter EC2 - Figur 3.10 mm
Tp = 1.0¢
Fiber:
N
fitk res.25 = 1'459333_2
mm
f
ftkores.2.5 N
f = ———— =0.973——
ftd.res.2.5 15 5
mm
kg
=30—
Pt 2
m
Sementklasse N:
kN
Laster: 9k = hgpe =55—
= 1.3t = 1.0t
me VG.1 Q.1
kN kN
=25— =25— =1z =1t
Pk > 5 1G.2 TQ.2
m m

TGT

YQ =

Gl F 9kvG1tPkTQ129kYG2T PkYQ2 =12
yg.o Otherwise

Q1 F 9krTG1+PkYQ129kYG2T Pk YQ2 =15

1Q.2 otherwise

kN
ded =9k YG*H PkYQ = 10-35—2
m
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VI-Vedlegg A-Variabler

kN
Langtidsdel av nyttelast Pk = 0.6:py = 1.5-—2
m
. kN
Korttidsdel av nyttelast Pkk = 04-py = 1-—2
m
Antall kabler:
Antall kabler x-retning per spenn Ny = 12
Antall kabler y-retning per spenn ny =11

Maks etteroppspenningskraft per kabel

Maks strekkraft iht. 5.10.2.1:

kl =0.¢ k2 =0.C
- N
5.10.2.1 (1) opmaks = MN(Kp-fo Ko Fog 1k ) = 1488 —
mm
Prmaks = Ap Cpmaks = 223.2kN
Maks strekkraft gyeblikkelig etter
stramming iht. 5.10.2.3(2). ky = 0.7¢ kg = 0.8t
. N
(5.43) opmo = M (k7 foy kg foo 1) = 1395 —
mm

Pmo = Spm0-Ap = 209.25kN
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VI-Vedlegg B-Tap spennkraft

B. Tap spennkraft

Friksjonstap

Friksjonskoeffisient p = 0.0¢
- . . rad
Utilsiktet vinkelendring k = 0.01F
X - retning
Sum vinkelendring 6, = 1.844rad
Lengde av kabelen ly = 44197mm
—p| 04k
AP = Pmaks~[1 —e (o X)J =24.107kN
— p| 04K
|AP £ 3% = Ll —e (o X)J = 10.8010/4
Y - retning
Sum vinkelendring 6y, = 0.648rad
Lengde av kabelen Iy = 17968mm
— (0 4k
APy = Pmaks-[l —e oy V)J = 9.048kN
— (0 4k
|AP fy.% = Ll —e By V)J — 4.054%
Lastap
AL |3 = 4mm
X - retning
AP fx
Stigningstall friksjon Oy = —— = 545.455-E
X
AL 35 Ep-Ap
Tap lengde Lgx = | ———— =14.689m
Oy
Lastap x-retning AP |asx = 2-0y-Lyy = 16.018-kN
AP 155 x
AP 3sx0p = ——— =7.171:%
maks

VI-5



VI-Vedlegg

B-Tap spennkraft

Y - retning

Stigningstall friksjon

Tap lengde

Lastap y-retning

APty

N
oy, = —— =503.583-—

AP |gsy = 2:ay-Lgy =15301kN

AP jasy
AP 1asyo = = 6.896-%
maks
Totalt tap (uten el.def)
X - retning
Aktiv ende AP quivxs = AP gy op = 7177:%
AP akiivx = AP jgsx = 16.018:kN
Paktivx = Prmaks — AP aktivy = 207.182kN
Passiv ende AP passivxds = AP fx0p = 10.801%
AP passivx = AP fx = 24.107-kN
Ppassivx = Pmaks ~ AP passivx = 199.093-kN
Pyred ® = |Paktivx + %X if 0m<x <Ly,
Paktivx * % Ldx ~ Otx'(X - Ld.x) if Lyy <X <ly
0 othemwise
2.2x10°F ' T . : -
2.1x10° :___._,_r-—ﬂ-ﬂ—"""'_d_r_ T ~ |
Px.red® 2x10°F T |
1.9x10°F i
1.8x10° ' ! | .
0 10 20 20 0
X
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VI-Vedlegg B-Tap spennkraft
ered('-xz) N
Sp.xseylered =, = 1408—2
p mm
Praksxred = ApSpxsaylered = 211273KN
Y - retning
Aktiv ende AP aktiv.y.% = AP Iésy% = 6.896-%
AP aktivy = AP Bsy = 15.391-kN
Paktivy = Pmaks AP akgivy =207-809kN
Passiv ende AP passivy% = AP fyop =4054%
AP passivy = AP gy =9.048kN
Ppassivy = Pmaks — AP passivy = 214.152:kN
Pyred ) = | Pakgivy + ayx if Om<x<lgy
Paktiv.y + Oﬂy'Ld.y - Oty~(X - Ld.y) if Ld.y <x < Iy
0 otherwise
T T T
2.2x10°F i
P X e -
y. red( ) 2.1><105_ - _.-_-——'—“—'_'__'_d__r |
2x10° ! | ,
0 5 10 15
X
I:)y.red(l-y.l) N
Sp.y.sgylered = — 1401'—2
p mm
P = 210.176-kN
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VI-Vedlegg B-Tap spennkraft

Elastisk deformasjon av betongen

X - retning
Ny =12
Primarmoment fra excel Mp_X = 8.68kN-m
Gj.sn y for konstruksjonen y = 110mm
b =L 1+ 22 _g
YN = y_1+7— .om
Ay = Dby N-he
3
| PexTe 3.328x 10 3m?
= — = 9. X
ANowky 12
o . Ny Pxred (X)  ny-Mpx
Endring i betongspenning AG oy (X) = + :
. AX IC.X
| o (-
Reduksjonsfaktor Ix = =0.458
ZnX
(jx AS o x (X))
Tap pr kabel AP g x () = Ag-Ep———
cm
Y -retning
Primeermoment fra excel Mp_y = 7.09-kN-m
by = Lyq =7.2m
A, = by -h. = 1.584m°
y ~Fy'c T+
3
b,,-h
c _
L= —— ~6389x 10 3m”
Yy 12
Ny-Pyred (X)  ny-Mpy
AG cy (x) = A + I -y
y y
ny —1
= ( Z ) = 0.455
My
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VI-Vedlegg B-Tap spennkraft
(30cy )
AP g1y () = Ag-Ep-——-"
cm
AP g).x (sz) o
AP el 9 = 5 = 0847:%
maks.x.red
AP ely (Ly.l)
AP glygp = 5———— =04%5.%
V. P
maks.y.red
Totalt tap
X - retning
Py (X) = Py red (X) = AP ¢ x (X)
2.2x10°F ' ' ' ' -
2.1x10°F T -

PxX® 0%

1.9x10°F

1.8x10°
0

10

Spm.x = [®pm0 if Spm0 = Sp.xsoyle

Sp.x.soyle otherwise

N
mx =1395—
mm

°p

Pmx = ApSpmx = 209.25kN
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VI-Vedlegg B-Tap spennkraft

Y - retning
Py(x) = Py.red (x) — AP eI.y(X)

2.2x10°F -

P X _ ——
oo -

2%10° 1 1 I
0

Spmy = | °®pm0 if Spm0 < p.y.seyle

Sp.y.soyle otherwise

N
=1394——
2
mm

®pm.y

Pmy = ApSpmy = 209.135kN

Oppspenningskrefter til bruk for
kryp-, svinn- og relaksasjonsberegning
Pmy =209.135-kN

Py = 20925kN
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C-Tap urisset, risset

C. Tap urisset, risset

Stadium l. urisset tverrsnitt

Arm fra tv.tyngdepunkt til armering, felt e, »=0.07m

Arm fra tv.tyngdepunkt til armering, sgyle e, ; =0.03m
Effektiv tverrsnittshgyde dy 1 = 140mn

Oppspenningskraft: Po = Pmaks = 223.2kN
P.x = 209.25kN

Mp.x.red = 8.6&N-Ir

Spennvidde: Ly, =7.5m
Konstruksjonens
) t == 2500
levetid (i dager):
Geometri:
Ly2

by =06 + —— =6.72m
Lastbredde | Ly1 5

b = + 2 =8.6m

Rt~ by1 =5 :

L
b= =2 _375m
2
. 2
Tverrsnittsareal: AcN = heby = 1.892m
9 4
2. Arealmoment lox = 3.328x 10"-mm
Laster:
kN
Egenlast 9 = 5.5-—2
m

kN
Gk = gk-b| = 36.96?
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VI-Vedlegg

C-Tap urisset, risset

Nyttelast

Langtidsdel av nyttelast

Korttidsdel av nyttelast

Luftfuktighet:
Relativ luftfuktighet

Referansefuktighet

Kryp
EC2 - Tillegg B1

(B.8c)

Omkrets av betongen i kontakt med

luft.
Den nominelle hgyden, se (B.6)

kN
=25 —
Pk 5
m
kN
=15 —
Pki 5
m
kN
=1—
Pii >
m

kN
Pk = pkbl = lGSF

kN
Pk| = OG-Pk =10.08—
m

kN

RH = 80
RHy = 100%
0.7
35
aq = 5 =0.866
mm
foo—
cm N
0.2
35
oo = =0.96
mm2
foo—
cm N
0.5
35
ag = 5 =0.902
mm
foo—
cm N

u:= Z'bx.N =172x 104~mrr

2'Ac. N

=220mir

hp =
0 u
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VI-Vedlegg C-Tap urisset, risset

Sementklasse N o=C
Belastningstidspunkt to 1= 2¢
9 o
(Bg) tO = tO.T' —12 +1 =28
2+ tOT )
1
(B.5) Btg:= ———— =0.488
01+ tg 2
A+ 0
16.8
(B.4) Bfem = — - 2562
mm
foo—
JemTy
_RH
R
(B.3b) ORH= |1+ —S——— o[ = 1235
1
0.1 |hy—
J 0 mm
. 0.1 1
= 1.5/1+ (0.012R -hq— ...,1500
(B.8b) pry = mi 15[ 1.+ (001289 | 0 100093
+250(X,3
By = 698.544
t—tg 03
B.7 = — =0.992
(B.7) Betto B+t -t
Ecm 4 N
Langtids E-modul for EcL = =1.421x 10—
1+¢ mm2

palasting ved 7 dggn.
Sgrensen s.14
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C-Tap urisset, risset

Beregninger med heft hvor man transformerer tverrsnittet:

Ekvivalent betongtverrsnitt kort tid:

Samlet armeringsareal

Ekvivalent betongareal kort tid

Arm fra betong-tyngdepunkt til

ekvivalent tyngdepunkt, kort tid

Ekvivalent 2. arealmoment, kort tid

Moment pga korttidslaster

Totalt moment kort tid

Ekvivalent betongtverrsnitt lang tid:

Ekvivalent betongareal lang tid

Arm fra betong-tyngdepunkt til

ekvivalent tyngdepunkt, lang tid

Ekvivalent 2. arealmoment, lang tid

Moment pga langtidslaster

Totalt moment lang tid

Aptot = Ap iy = 1800 mm’

% 6 2
Ak =AcNT | -1 'Ap.tot =19x 10-mm
Eem
E e
p x.1
Yik = | = —1|'Aptot— = 0.126mn
[Ecm P Atk

' 2 (B 2
ltk = lext AcNYik + Ec_ -1 'Ap.tot'(ex.lJr Vi)
m

Iy, = 3335 10°-mm’
2
+ P )-L
My = w — 307.125N-1r

Mtk = _Mp.X.red.nX + Mk = 202.965kN-1r

Ep 2
Ag=A.ny+|— -1[A =1.915m
tl c.N .tot
EcL P

E e
1
Vi = | = ~ 1| Apgor—— =0.36tmn
EcL Al

. 2 (B 2
b =lextAcNYt +| = 1 "A‘p-'for(ex-lJr ytl)
EcL

ly =3.349x 10°mm"
2
G * P Lx2
M) = % = 330.75kN-IT
Mtl = _Mp.X.red.nX + MI = 226.59kN-1r
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C-Tap urisset, risset

Spenninger/tgyninger kort- og langtid med heft:

Ser pa spenninger i en avstand fra nye tp til senter spennarmering. Over sgyle er denne

verdien e.x.1-y.tk

Spenninger i betongen kort tid

Spenninger i betongen lang tid

Tayninger i betongen kort tid

T@yninger i armeringen kort tid

Tgyninger i betongen lang tid

T@yninger i armeringen lang tid
Kort tid:

Spenninger i armeringen kort tid

Lang tid:

Spenninger i armeringen lang tid

Total spenningsreduksjon pga kryp

Prosentvis tap pga kryp

M

m.x tk N
Sotk =+ T (eXl —ytk) =1.708——

tk ik mim

-p M

m.x tl
Oc = 3+ T (ex 1- yﬂ) =1.896——

Octk
SCk.tht = E_ = 00000474

cm
Ag pkheft = 8Ck.h8ft =0.0000474

¢ = 2t 000133
cL.heft — =Y
EcL

Ae ol heft = EcL heft = 0.000133

N
Ac pk.heft = Ag¢ pk.heft ~Ep = 9.299—2
mm

N
Ac pLheft = Age pLtht Ep = 26145—2

mm

N
AS piiypheft = A pLheft ~ A% pk feft = 16-846—

mm
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C-Tap urisset, risset

Spenninger/tgyninger kort og lang tid uten heft

-P M
m.x tk N
Spenninger i betongen kort tid Ock = At &x1= 1.719—
c.N C.X mmi
-p M
m.x tl N
Spenninger i betongen lang tid ogl = + —-ey 1 =1932—
AcN  lex
: mm
8 2 i1
. N Q ing = — +—-—— =0476
Reduksjonsfaktor for tgyning i kabel ~t2yning = 45 15 ey
Sc
Tgyninger i betongen kort tid gck = — =0.0000478
Eem
Teyninger i armeringen kort tid Ae p = Qtgyning&ck = 0-0000227
Scl
Tgyninger i betongen lang tid gL = — =0.000135¢
EcL
Teyninger i armeringen lang tid Ae p = Qugyning &cL = 0000065
Kort tid:
N
Spenninger i armeringen kort tid Ao i = Ae By = 4.4570—2
mm
Lang tid:
N
Spenninger i armeringen lang tid Ao =Ae ) By = 12.688—2
mm

N
Total spenningsreduksjon pga kryp Ao pyyp = Aoy —AG g = 8.23—2

mm
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VI-Vedlegg C-Tap urisset, risset

Svinn:
EC2 - Tillegg B2 Ogs1 = 4
aggo = 0.1
Alder pa betongen ndr den begynner tg = 2¢

a svinne. Normalt pa slutten av herdetida

N
mm
3
RH
RHy
fcm
— ogen-
femo — 6

(B.11) cdo = 08 (220+ 110adsl)e 10 "-Bry

— 4

Ecgo = 2533% 10
t—t
Bas = =1
1 3

3.1.4 (6) ki, =087 for h0 lik 220mm
Svinn pga uttgrking, se (3.9) €od = €cdoBys Kn =2102x 104

05
(3.13) B=1-¢ 2% 1

2
. mm — 6 _5

Autogent svinn, se (3.11/3.12) €cq = 2.5~(fck~T - 10}10 By =6.25% 10
Total svinntgyning, se (3.8) €cs = Ecd + Ecg = 0.00027
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C-Tap urisset, risset

Midlere E-modul

Teyning i armeringen pga. svinn

Mk + Ml N
E..: = ——— =20058.9—
middel Mk MI 5
1 mm
Ecm ECL

Ns = €cs'Ep-Apgor = 96.210kN

2
Ag = Ene + Ns + Ns'(exz)
svinn -~ ®cs
P Emiddel Ac.N  Emiddel lc.x

Ae psvinn = 0.00028

Spenningstap i armeringen pga. svinn AG gy = A€ gyim "By = 55.337-—2

Prosentvis tap av spenning i
armeringen pga. svinn

Relaksasjon av spennstal:

Korttidsvirkning av relaksasjon:
EC23.3.2

Klasse 2

(5.43)

3.3.2(6)

Spenningstap pga. relaksasjon

kort tid, se (3.29)

Prosentvis tap av spenning pga.
relaksasjon kort tid

mm

. N
opi = min(0.75f5 ,085f5 1) = 1395 —

mm
N
Spmx = 139 —
mm
trelk =<

t 0.75-(1-0.75)
9.1.0.75 | ‘rel.k —5
Ac prk =0.662.5¢e (m} -10 'Gpm.}
N
Aok =7:846—
mm
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C-Tap urisset, risset

Langtidsvirkning av relaksasjon:

Tid etter oppspenning (i timer)

Spenningstap pga. relaksasjon

lang tid, se (3.29)

Prosentvis tap av spenning pga.
relaksasjon lang tid

Samlet virkning av kryp, svinn og
relaksasjon:

Totalt prosentvis tap av spennkraft

Totalt prosentvis tap av spennkraft

med heft

Forenklet metode, 5.10.6

(5.46)

trel.l = 50000

075 [ frell
Ao = 06625e" 0'75-(&

1000

5

“Opm.»

0.75-(1-0.75)
J 10

N
AG ) = 67948 —
mm

taP s ¢ heft = Yt kryp heft + Yt syinn + Yt g,

Sc.QP = Ol
Zep = Ox.z
Ptto = ¢
Ep
ecs'Ep + 08Ac o | + "Ptt0'%c.QP
Eem
(o) =
p.c.s.r A A
.tot c.N
1+ i pIot, 1+ ~ch2 ~(1+ 0.8(ptt0)
Ecm AcN le.x
N
Ao pesr = 118464 —
mm
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VI-Vedlegg C-Tap urisset, risset

Redusert oppspenningskraft risset

(e}
% — 0.645%

p

epurisset = (1~ %Pis )
) N

Op.urisset = Ep.urisset ‘Ep = 1263.485_2
mm

Po.urisset = Sp.urisset Ap = 189-523N

Stadium I, risset tverrsnitt

My g = 218.&N-Iw
E

n=—2>__9771
Emiddel
Apx = MxAp
A
p=—PX 0003
X.2
— U1

Nred = cjpm.x'(1 — %t gyinn — %taprel.l)’Ap'nx

Nreg = 2289KN

ey 1= 30mn
M

a:= X =95.497mnr
Nred
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VI-Vedlegg

C-Tap urisset, risset

0.9

. Nred + fftk.