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Det ble tatt utgangspunkt i en oppspent veggskive med slakkarmering. Oppgaven gikk ut pa a studere hvordan den
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starrelsen p& den dimensjonerende grunnakselerasjon for grunntype A, a4. For a4 lik 1.0m/s? kollapset veggskiven
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Innledning:

Utgangspunktet for oppgaven var ett gnske fra Geir Udahl hos Contiga AS, om a se pa
hvordan en etteroppspent veggskive oppfarer seg i en seismisk situasjon. Under seismiske
pakjenninger er det viktig at veggskiven har mulighet til & deformere seg. En etterspent
konstruksjon har i s& mate motsatt funksjon, da den benyttes for a forhindre store
deformasjoner fra for eksempel vindlaster.

Oppgave:

Prinsipper for ikke-linezr analyse beskrevet i NS-EN 1992:1-1:2004+NA:2008 (EC 2) og
NS-EN-1998-1:2004+NA:2008 (EC 8) benyttes for @ modellere en kontinuerlig veggskive i
en tenkt bygning, i Abaqus. Oppgaven er ment a vaere et konseptstudie og ikke en
dimensjoneringsoppgave etter Eurokoder.

Veggskivens design og mal er gitt, og den modelleres med bade oppspent armering (i form av
etteroppspente gjengestenger) og slakkarmering, direkte pa fjell. Ytre pakjenning er i form av
ett seismisk akselerogram i tidsplanet. Samspillet mellom oppspent armering og
slakkarmering studeres nar veggskiven utsettes for den ytre pakjenning. Det sees pa hvilke
spenninger og tgyninger gjengestengene far under den seismiske belastning, og hvordan
oppfarselen til disse pavirkes av a modellere inn slakkarmering. Det er gnskelig at bade
slakkarmering og oppspent armering skal ta skivekreftene, men for effektiv dimensjonering
ber slakkarmeringen na flytning far spennarmeringen far for hgyt spenningsniva.

Muligheten for & benytte de relevante punktene i EC 8 undersgkes.

Oppgaven kan bygges opp pa falgende mate:

- Innledende litteraturstudium
o Hvordan modellere oppspente betongkonstruksjoner og betong utsatt for
dynamiske pakjenninger i Abaqus?
= Hva har blitt gjort tidligere?
= Hvilke erfaringer har man opparbeidet seg?
- Bestemmelse av laster pa veggskiven
o Definering av akselerogram og responsspektrum
o Veggskiven som horisontalt baeresystem i en tenkt bygning
- Beregningsmodellen i Abaqus
o Teoretisk bakgrunn
o Verifisering
o Kjering av ikke-linezre analyse
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tilsvarer 30 studiepoeng.

Oppgaven gikk ut pa @ modellere en etterspent veggskive i Abaqus og pafere denne ett
akselerogram og studere den resulterende responsen.

Rapporten bestar av tre deler, ett innledende litteraturstudium for & skaffe oversikt over
modelleringsmetode. Deretter fglger en del om selve modellen i Abaqus, og tilslutt kjering av
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Sammendrag

Det ble tatt utgangspunkt i en oppspent veggskive med slakkarmering. Oppgaven gikk ut pa a
studere hvordan den oppspente armeringen og slakkarmeringen samvirker, nar veggskiven
utsettes for seismiske pakjenninger.

Spennarmeringen bidrar med stivhet til konstruksjonen, slik at bevegelsene horisontalt i
skivens horisontalplan er betydelig lavere enn uten denne. Men en stivere konstruksjon, vil
ogsa bli pakjent av starre krefter fordi den har begrenset mulighet for deformasjoner.
Slakkarmeringen pa sin side bidrar med duktilitet til veggskiven. Dersom slakkarmeringen
tillates a flyte far spennarmeringen far for hgyt spenningsniva, vil man fa en duktil
mekanisme i veggskiven. Men hvis dette ikke er mulig, ma man dimensjonere slik at
spennarmeringen forblir elastisk, for & unnga kollaps av veggskiven.

Oppgaven falger kun prinsipper fra EC 2, da skiven er forutsatt a ha lav duktilitet. Siden
oppgaven er ett konseptstudie er ikke alle krav i EC 2 fulgt i detalj. Men man har forsgkt a
falge prinsipper for bruddgrensetilstand, der dette har veert kompatibelt med modellering i
Abagqus, siden jordskjelvlast er ulykkeslast. Det er valgt a snakke om a studere veggskivens
oppfarsel i en ulykkestilstand, istedenfor en bruddgrensetilstand, siden prinsippene for
sistnevnte ikke felges i detalj. Det finnes ingen metode i EC 2 som ser pa ett samvirke
mellom slakkarmering og spennarmering, slik at man matte benytte ett parameterstudium for
a studere dette naermere.

Betongens dynamiske oppfarsel karakteriseres av reduksjon og gjenvinning av stivhet.
Materialmodellen kalt ”Concrete Damage Plasticity” tar hensyn til dette, og antar i tillegg at
betongen i liten grad er tverrforhindret, slik at bruddmekanismene i betongen er riss i strekk
og knusning i trykk. Bade "tension stiffening” og “tension softening” modelleres inn i denne
materialmodellen. Ved a modellere slik vil betongens oppfersel vil veere uavhengig av den
innlagte armeringen.

Det ble funnet at & spenne opp til sterste tillatte oppspenning, 1360 MPa, ga veldig ulike
resultater avhengig av sterrelsen pa den dimensjonerende grunnakselerasjon for grunntype A,
ag. For ag lik 1.0m/s kollapset veggskiven omtrent samtidig med at tidsserien maksimale
akselerasjon inntraff: VVeggskiven har for liten evne til deformasjon i forhold til de seismiske
pékjenninger. Men ved & sette a4 lik 0.72m/s” forble veggskiven elastisk.

Det ble derfor gjort ett parameterstudium der man reduserte oppspenningen til 21000 MPa. For
en aq lik 0.72 m/s?, var responsen lav i forhold til de spenninger og tayninger som fulgte av &
spenne opp gjengestengene. En gkning av ag til 1.0 m/s?, og variasjon i mengde slakkarmering
ga til slutt spenninger i slakkarmeringen pa 350 MPa, og i gjengestengene pa 1160 MPa.
Responsen i spennarmering virket a veere lite pavirket av mengden slakkarmering i modellen.
Pa grunnlag av analysene i denne oppgaven virker det derfor ikke mulig a fa til at
slakkarmeringen flyter.

Det kan vaere behov for en modell der flere av parameterene kan fastsettes med en stgrre grad
av sikkerhet, fordi modellen i denne oppgaven inneholder parametere med betydelig variasjon
i verdier. Derfor kan man ikke si med sikkerhet at interaksjonen mellom spennarmering og
slakkarmering er ikke er mulig, men resultatene tilsier at den ikke er mulig med den
naveaerende modellen og benyttede parameter-verdier.



Abstract

Post-tensioned concrete walls are used to reduce deformastions caused by for instance wind
loads. In earthquake resistant design it is crucial that the structure is allowed to deform, to
avoid that the forces in the structure become too large. For this reason a post-tensioned shear
is completely the opposite of what one want.

The goal of this thesis was to study how a post-tensioned concrete wall behaves during
seismic excitations, and in this case the structure cannot be to stiff, because this will cause the
structure to collapse. One way to create a more ductile structure is to use rebar which has a
lower yield stress and higher ductility. This will create at ductile deformation mechanism in
the structure at failure as long at the rebar yields before the tendon reach its fracture stress. If
this is not possible one has to desing such that the post-tenionsed tendsons remain elastic
during the entire seismic excitation.

A model of post-tensioned concrete wall is created in Abaqus, and the modelling is based on
experiences from other researchers, and the EC 2. The post-tensioned concrete wall has
properties corresponding to DCL, such that only guidance by EC 2 is given attention. Soli-
structure interaction is assumed to be small, since the wall is situated on a very stiff soil.

This theis does not focus on concrete wall design after Eurocodes, but is rather a concept
study. Still, relevant chapters in EC 2 have been used were applicable, in order to make good
assumptions were necessary.

To model the dynamic behavior of concrete, the material model Concrete Damage Plasticity
in Abaqus is used. It assumes that the concrete has low confining pressure such that the main
failure mechanism in concrete are cracking in tenion and crushing in compression. Further on,
it considers that the behavior of concrete is influenced by stiffness reduction and stiffness
recovery. It is recommened for stability of the analysis that the concrete model has some
“tension stiffening”, and most reaserchers usually model the entire rebar-concrete-interaction
in the material model. This way of modeling make the tendons and rebar behaviour
independent of the concrete: The rebar and the tendons do not carry load normal to the
cracking plane in the model; this is already incorporated into the material model.

The concrete wall was first excited with an acelerogram with peak ground acceleration of
1.0m/s%.The tendons were first post-stressed to 1360 MPa, but this made the structure to stiff
so the both the wall and the tendons reached their failure capacity. This analysis was runned
without the more ductile rebar. When the peak ground acceleration was changed to 0.72m/s?,
the concrete wall remained elastic.

Due to the failure of the concrete for a peak ground acceleration of 1.0m/s? the post-
tensioning stress was reduced from 1360 MPa to 1000 MPa, and the ductile rebar was added
to the structure. Varying the amount of rebar in the wall resulted tension stresses in the rebar
of 350 MPa and in the tendons 1160 MPa. In this case the concrete wall reached its capacity
in tension, tension stiffening included, but since the tendons remained elastic the wall did not
collapse.

Based on the results, it is not seen as possible to allow the rebar to yield before the tendons, so
one has to design for the tendons to remain elastic in earthquake resistant design.
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1. Introduksjon

Bakgrunn for oppgaven

Veggskiver er kjent som horisontale baeresystemer i bygninger. De virker stabiliserende i
armerte betongbygninger med horisontale lastpakjenninger for eksempel fra jordskjelv, men
ogsa fra vind og skjevstillingslaster. Veggskivene utfgres normalt som slakkarmerte skiver,
men for hgyere bygninger vil det av og til veere aktuelt med oppspente sjakter for a ikke fa for
store deformasjoner i fra for eksmpel vindlast.

Antallet gjengestenger og deres oppspenningskraft bestemmer starrelsen pa trykkspenningene
i betongen. Jo hayere trykk det blir i betongen jo lenger beholder skiven sin initielle stivhet
(Stadium 1), og den oppleves derfor stivere. Dette samt mengden energi i jordskjelvet avgjer
om det blir strekk i betongen, og en far da riss (Stadium 2). @kt stivhet farer til redusert
duktilitet. Dette gker kreftene i skiven som oppstar under seismiske pakjenninger, og dersom
oppspenningskraften er for hay vil veggskiven kollapse.

Innfagring av slakkarmering i den oppspente veggskiven kan gi skiven gkt duktilitet og ekstra
styrke. Som man vil se er slakkarmeringen betydelig mer duktil enn spennarmeringen. Den
flyter ved omtrent 1/3 av flytespenningen til spennarmeringen, og har mye stgrre fastning
grunnet en hgyere dimensjonerende grensetgyning. Denne duktiliteten er det gnskelig a
forsgke a utnytte.

Dersom slakkarmeringen tillates a flyte far spennarmeringen far for hgyt spenningsniva, vil
man fa en duktil mekanisme i veggskiven. I denne oppgaven gnsker man a se naermere pa
hvordan en slik oppspent veggskive oppfarer seg i en seismisk situasjon, og om ett samvirke
mellom slakkarmering og spennarmering er mulig.

Dersom slakkarmeringen nar sin flytespenning far spennarmeringen far for hgyt
spenningsniva vil dette veere oppfylt. Hvis dette ikke er mulig ma man dimensjonere slik at
spennarmeringen blir vaerende elastisk i den seismiske situasjonen. | begge tilfeller farer
heften mellom betong og armering til at konstruksjonen beholder sin kapasitet selv ved
dannelse av riss i strekktilstanden.

Det antas til & begynne med at gjengstengene spennes opp med maksimalt tillatt spennkraft.
Det betyr at relaksasjon i spennarmeringen, og kryp og svinn i betongen som farer til tap av
spennkraft over tid, er sett bort fra i analysene.

Stivheten og energien i den seismiske eksitasjon vil kunne gi krefter i veggskiven, slik at den
kollapser. Derfor kan det vare aktuelt & spenne opp armeringen med spennkraft lavere enn
den maksimale, for & tillate stgrre deformasjoner i veggskiven.

Dersom det blir riss i betongen, kan fastningen i slakkarmeringen gi en duktil
deformasjonsmekanisme i konstruksjonen For en modal analyse er det i denne sammenheng
aktuelt & se pa hvordan rissdannelsen i betongskiven er i forhold til a benytte punkt 4.3.1(7) i
EC 8. Punktet tar for seg bruken av redusert stivhet i de rissede omrader i betongen. Pa
bakgrunn av resultatene fra de ikke-linezre analysene, blir det derfor gjort en vurdering av om
redusert stivhet vil gi konservative eller ikke-konservative krefter i konstruksjonen.



En veggskive av armert betong modellers med oppspente jysede gjengestenger og
slakkarmering i Abaqus (1). De oppspente gjengestengene omtales heretter som gjengestenger
eller spennarmering. Slakkarmering er den lengdearmering som ikke er oppspent.

Veggskiven pafares ett horisontalt akselerogram, som simulerer en seismiske situasjon.

For a gjgre modellen i Abaqus sa liten som mulig er det gnskelig a bare modellere veggskiven
og ikke hele bygningen den er en del av. For a kunne gjare dette ma man estimere de
horisontale krefter som overfores fra resten av bygningen og til veggskiven i en seismisk
situasjon.

Etteroppspenningen av veggskiven skjer i trad med kjent metode: Den formsettes, armeres og
stgpes med gjennomgaende utsparinger som spennarmeringen tres igjennom. Det er vanlig a
stgpe den ene enden av spennarmeringen direkte inn i betongen. Etter at betongen er
tilstrekkelig herdet spennes armeringen opp i motsatt ende med betongen selv som mothold,
og lases deretter. Trykkraften overfares direkte til betongen, og den far en trykkteyning,
samtidig som spennarmeringen strekkes. Deretter kan man injisere en sementbasert
injiseringsmartel i utsparingene. Dermed etableres det en heftforbindelse mellom
spennarmeringen og betongen. Etter dette tidspunktet vil tayningene i betongen og
spennarmeringen veere kompatible, det vil si at tayningsendringene i spennarmeringen og
betongen i samme niva i tverrsnittet vil vere like. (2)

Forskningsspgrsmal

| oppgaven er det gnskelige a studere om fglgende samvirke er mulig, for en gitt seismisk
eksitasjon av veggskiven:

’Slakkarmeringen ber nd flytning for spennarmeringen far for hoyt spenningsniva”.

Hva som tilsvarer ”for heyt spenningsniva” ma vurderes etter hvor naerme spennarmeringen
er sin bruddspenning i forhold naerme slakkarmeringen er sin flytespenning, for ett gitt tilfelle.
Det ma bli snakk om & se pa en trend, og ikke en konkret grense.

Basert pa hva man gnsker a studere i oppgaven er derfor falgende forskningssparsmal av
interesse:

e Hvordan oppfarer de oppspente gjengestengene seg under seismisk belastning. Hva er
maksimale tgyninger og sppeninger i gjengestengene og over hvor store omrader har
man disse?

e Hvordan pavirkes tgyninger og spenninger i gjengestengene av a benytte
slakkarmering?

e Hvordan vil resultatene fra de to punktene ovenfor pavirkes av lengden pa den
seismiske pakjenning?

o Virker det konservativt eller ikke, & benytte 4.3.1(7) i EC 8 i en modal analyse, sett i
forhold til resultatene i de foregaende punkter?

Begrensninger
| denne oppgaven utelates falgende:



- Det er utenfor oppgaven a studere jord-konstruksjon-samvirke ”SSI”, si det er antatt at
interaksjonen mellom fjell og skive er liten. Dette kan i sa mate utelates uten at det gir
store endringer pa resultatene.

- Knekning av veggskiven er forutsatt a ikke inntreffe. Betongskiven er fastholdt
normalt sitt plan for hver 3m., slik at knekning matte i sa fall forekomme mellom
etasjene. Dette er ikke vurdert. Den vil veere ngdvendig & gjennomfare en
knekningsanalyse av veggskiven ved prosjektering av denne, men knekningsanalysen
er helt selvstendig og uavhengig av resultatene man kommer frem til i denne oppgaven
(3). Armeringsknekning er forutsatt & ikke inntreffe.

- | oppgaven benyttes kun prinsipper etter EC 2 safremt dette er mulig og
hensiktsmessig i modellen i Abaqus. Det er ikke foretatt en konkret dimensjonering
av veggskiven for bruddgrensetilstand, da oppgaven er ett konseptstudium og ikke en
dimensjoneringsoppgave etter Eurokoder.

- 2.ordens effekter er ikke vurdert. Hvis man finner at det er mulig med samvirke
mellom slakkarmering og spennarmering, og konseptet skal utnyttes, ma 2.ordens
effekter vurderes ved prosjektering av denne veggskiven. Geometriske avvik er ikke
vurdert av samme arsak.

Det vil og forekomme mindre utelatelser ellers i oppgaven



2. Litteraturstudium

Det finnes ett starre antall avhandlinger om modellering av oppspente konstruksjoner og
dynamisk analyse av betongkonstruksjoner der Abaqus har blitt benyttet. Ett sammendrag av
noen disse er gitt nedenfor. Det er foretatt mindre referanser til modeller i Abaqus for &
avgrense litteraturstudiet til kun a gjelde denne oppgaven. Engelske uttrykk er brukt bevist i
dette kapittelet for a henvise direkte til spesielle funksjoner i Abaqus.

Modellering av betongkonstruksjoner i Abaqus

Sinaei et. al (4) modellerte en armert betongbjelke i Abaqus ved & benytte alternativet
”Embedded” under ”Constraints”. Armeringen blir da lagt inn i betongen, og blir da slave og
betongen er sjef. Ved en slik modellering er armeringens frihetsgrader bundet til betongens.
Elementnettet ble laget like stort for bade armering og betong for a sikre at de to ulike
materialer deler de samme noder, noe som gir ngyaktighet i resultatene. | analysen ble
solidelement C3D8R benyttet for betongen og aksialelementet T3D2 for armeringen.
Avhandlingen studerte last-forskyvning-kurven til betongbjelken, trykkspenningen i betongen
og teyningen til armeringen. Det ble funnet at resultatene stemte bra med eksperimentene.

Huang og Kang (5) benyttet Abaqus til & modellere etterspent betong. De modellerte betong
med og uten heft til armeringen. | oppgavens tilfelle er det antatt heft mellom betong og
armering, slik at kun denne prosedyren blir omtalt her. I likhet Sinaei et.al. (4), ble alternativet
”Embedded” benyttet, for & modellere armeringen inn i betongen. For & simulere
etterspenningen, ble ”Surface-to —surface —contact” benyttet. Her settes forst friksjonen lik
null mellom betong og armering idet spennkraften paferes, og lik uendelig i etterkant for a
modellere heften. Ogsa de benyttet C3D8R for betongen. Bruken av C3D8R gjer at man
unngar “shear locking”, noe som ville veert ett problem ved full integrasjon. Det ble
konkludert med at denne metoden gav gode resultater som samsvarte bra med eksperimenter,
og den var den minst tid-konsumerende og beregningsmessig kostbare av metodene benyttet.
Aksialstav-elementet T3D2 ble benyttet for armeringen.

Park et.al. (6) benyttet Abaqus for a preve a gjenskape resultater for en veggskive utsatt for
seismiske eksitasjoner. Resultatene de forsgkte a gjenskape var fra en “’shake table”-
simulering. Et ”’shake table”er en konstruksjon med bevegelig bunn, som kan simulere
bevegelser i grunnen pga. jordskjelv. Veggskiven ble modellert med skallelementer, og all
armering ble modellert ved hjelp av funksjonen ”Rebar Layer” i Abaqus.

Resultatene av den dynamiske analysen avvek noe fra resultatene fra ’shake table”-
simuleringen nar det gjaldt numeriske verdier og responsform. Det ble derfor konkludert med
at det er ngdvendig med en enda finere materialmodell, samt bedre kalibrerte data i denne.

"Concrete Damage Plasticity”

Bade hos Sinaei et.al. (4), Kang og Huang (5) og Park et.al. (6) ble materialmodellen i Abaqus
kalt ”Concrete Damage Plasticity” benyttet til 2 modellere betongen. For begge de to
farstnevnte gav analysene deres resultater som stemte godt overens med eksperimentelle
resultater. Men Kang og Huang (5) benyttet ikke alternativene ”Tension Damage” eller
”Compression Damage” i materialmodellen, og hos Sinaei et. al. (4) ble disse ikke vurdert.
Sinaei et.al (4) benyttet kurven i Figur 1 for & modellere "tension softening”, og betongen-
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armering-interaksjonen, tension stiffening”. Figur 2 viser kurven som ble benyttet for betong
under trykk.

Tension stiffening curve

Figur 1 Spennings-tgyningssamenheng betong i strekk (4)
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Figur 2 Spennings-tgyningssammenheng betong under
trykk (4)

Park et.al. (6) benyttet "Rebar Layer” i Abaqus til & modellere all armering, slik at her ble det
kun lagt vekt pa & modellere alternativet Compression Damage” i materialmodellen. Men
som kjent stemte de analytiske resultatene darlig med de eksperimentelle resultatene.



Betongens dynamiske oppfarsel

”Concrete Damage Plastcity” tar utgangspunkt i den enaksielle spennings-
tayningssammenheng til betong i strekk og under trykk (1). | dette avsnittet blir det gitt ett
sammendrag av hvordan andre har valgt & disse modelleredenne sammenhengen for betongen
under dynamiske pakjenninger.

| en seismisk situasjon blir en veggskive pakjent av bade momenter og skjaerkrefter slik at
veggskiven far bade trykk og strekkspenninger, og skjerspenninger. | denne oppgaven vil
betongen modelleres med heft til armeringen, og det har blitt sett at det er vanlig & modellere
en armert betongkonstruksjon slik at betongen styrer forskyvningene til armeringen. Dette
betyr at utformingen av materialmodellen til betongen vil veere avgjgrende for hvilke
spenninger og tgyninger som oppstar i armeringen.

Figurene 3, 4, 5 og 6 viser betongens oppfaersel under ulike enaksielle dynamiske
pakjenninger.
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Figur 3 Betong under veklsende trykk (7)
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Figur 6 Betong under veklsende trykk (10)

Aslani og Jowkarmeimandi (11) utviklet en hysterese spenning-tayning-modell for betong
som ikke er tvverforhindret. Malet med avhandlingen var & modellere en betongoppfaersel mer
i trdd med eksperimentelle resultater. Figurene 3, 4, 5 og 6 ovenfor er ett utdrag av de
eksperimentelle resultater som de benyttet for a verifisere og kalibrere sin modell. Disse
resultatene er hentet fra eksperimenter gjort av Sinha et.al (10), Bahn og Hsu (9), Karsan og
Jirsa (7), og Yankelewsky og Reinhardt (8).

I sin Abaqus-modell benyttet Aslani og Jowkarmeimandi (11) UMAT (”User-defined
mechanical behaviour”) i Abaqus, som gjor det mulig for brukeren & programmere en egen
materialmodell (1). Abaqus gir advarsel om at bruk av UMAT krever omfattende kunnskaper
om modellering og eksperimentell testing (1). Til tross for betongens komplekse oppfarsel,
ble det funnet at resultatene fra modellen stemte bra overens med eksperimenter gjort med
ulike sykliske pakjennninger pa betongprever (11).

Aslani referer til Kwon (12) som mener at den starste ulempen med flere av dagens modeller
er at de fokuserer mer pa konsept enn praktisk anvendelse, og har derfor begrenset praktisk
interesse. Videre refereres det til Sima et.al. (13) som kan fortelle at plastisitetsmodeller og
bruddmekaniske modeller er funnet @ modellere oppfarselen til betong ganske eksakt. Men
det viser seg at modellene har begrensede applikasjoner pa grunn av at modellene er avhengig
av inngangsparametere som ofte ikke er tilgjengelige.

Karsan og Jirsa (7) gjorde forsgk med betongprever med sylindertrykkfasthet fra 24 til 35
MPa med ulike lastpakjenninger. De fant ut at den foregdende lasthistorie hadde stor
betydning for resultatene (Figur 3). Det er aliment akseptert blant de fleste forskere at den
monotone kurve i Figur 3 er en konvolutt for syklisk palastning under trykk. (11)

Figur 4 viser det som kalles “tension softening” for betong i strekk . Og det antas som regel at
dette kan modelleres linezrt eller polylineeert (11).
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Sima et.al (13) antok kurven i Figur 7, gitt av Oliver (14) for & modellere “’tension softening”.
Den baserer seg pa bruddeenergien til riss (Gy), strekkapasiteten til betongen (f), og
“karakteristisk lengde” i elementmodellen. Sistnevnte skal gi resultater fra analysene som
ikke er elementnettavhengige (14).

Figur 7 ""Tension softening™ (14)

Kurven gjelder for betong uten armering, men det er mulig a ta hensyn til betong-armering-
interaksjonen, tension stiffening”, gjennom en tilstrekkelig justering av bruddenergien (13).

I noen tilfeller modelleres betongens oppfersel etter nadd strekkfasthet som sprg, med ett
uavbrutt fall av spenning til null, som da tilsvarer ett perfekt spratt materiale. Men denne
forenklingen passer ikke med de eksperimentelle resultater. (11)

Av Figurene 3,4 ,5, 6 ser man at avlastningskurven bade i trykk og strekk har en endring i
stivhet. Palastningskurvene i trykk synes a veere mer eller mindre linezere opp til kurven
krysser den tilhgrende avlastningskurven. Avlastningskurven, derimot, viser en gkende
konkav oppfersel mot gkende teyning. Teyningforholdet, strain ratio, som det henvises til i
Figur 6 er forholdet mellom tayningen ved avlastning og den tilhgrende plastiske tayningen.

| strekk er det mindre forskjell mellom avlastningskurvene og palastningskurvene og de er
mer eller mindre linezre under hele lastforlgpet. Pa- og avlastningskurvene i strekk
modelleres som regel linzere (11).

| tillegg til reduksjon av elastisitet, er gjenvinning av stivhet ved vekslende trykk- og
strekkpakjenninger, helt essensielt a ta hayde for i en seismisk situasjon (15). Begge deler er
mulig & modellere inn i "Concrete Damage Plasticity” (1).



Det er og funnet behov for a modellere delvis av- og palastning av betongpravene som ikke-
lineeer for & kunne illustrere betongens oppfarsel i trykk eksakt (11), som vist i Figur 5. Da det
antas ett lineart av — og palastningsforlgp i modellen ”Concrete Damage Plasticity” (1), er
dette ikke belyst her. Det henvises til Aslani og Jowkarmeimandi (11) og Sima et.al (13) for

utdypende informasjon om dette.
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3. Generelt

Selv om oppgaven ikke er en dimensjoneringsoppgave etter EC 2 og EC 8, benyttes
prinsipper herifra i det falgende kapittel, fordi det ma gjeres en del antagelser. For ikke-
lineer analyse etter EC 8 er kravet dimensjonering med middels duktilitet (DCM) (16), og
siden det er antatt at veggskiven har lav duktilitet, er det i all hovedsak prinsipper i EC 2 som
benyttes. Ved benyttelse av lav duktilitet blir kreftene vesentlig sterre enn om man benyttet
hayere duktilitetsklasser, da disse har evne til starre energiabsorbsjon (16).

Materialfaktorer
Materialfaktorene gitt i NA.2.4.2.4(1) i EC 2 antas for veggskiven. Disse er gjengitt i Tabell
1.

Tabell 1 Materialfaktorer - bruddgrensetilstand

Bruddgrensetilstand

Spennarmering 1.0
Armeringsstal 1.0
Betong 1.2
Lastfaktorer

Siden man ikke gnsker & modellere en hel bygning med veggskiver, ma man estimere de
krefter som overfgres fra resten av bygningen og til veggskiven i en seismisk situasjon. Dette
modelleres forenklet ved at en del av massen til resten av bygningen modelleres inn i en
enkelt veggskive. Massen antas a veere permanent og siden jordskjelv er ulykkeshendelse
(17), benytter man lastfaktor 1 etter Tabell NA.A.1.31 EC 2.

Laster

Dimensjonerende spektrum for elastisk analyse etter EC 8 (Dimensjonerende
spektrum)

Tabell 2 gir parameterverdiene for beregning av dimensjonerende spektrum for elastisk
analyse etter EC 8. Dette blir i oppgaven kalt dimensjonerende spektrum. Her finner man og
parametere for & beregne horisontalt elastisk spektrum etter EC 8. Fra Figur NA.3(901) i EC 8
er det valgt en spissverdi for berggrunnens akselerasjon, agaorz, pa 0.90 m/s®. Den seismiske
faktoren er antatt lik 1.0. Det dimensjonerende spektrum er vist i Figur 9, og horisontalt
elastisk spektrum er vist i Figur 10.
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Tabell 2 Parametere for beregning av dimensjonerende spektrum og horisontalt elastisk
spektrum etter EC 8

Grunntype A
Forsterkningsfaktor, S (Grunntype A) 1
Spissverdi for berggrunnens akselerasjon, 0.90 m/s*
agHz40

Referansespissverdi for bergrunnens 0.72 m/s*

akselerasjon, agr = 0.8*agon;

Seismisk klasse |

Seismisk faktor, y; 1,0
Dimensjonerende grunnakselerasjon for 0.72
grunntype A, ag = y1*agr

Konstruksjonsfaktor, q 1.5
& 0.05

Jordskjelv akselerogram

Veggskiven blir eksitert av ett jordskjelv akselerogram, heretter kalt akselerogram eller
tidsserie, som vist i Figur 8. Akselerogrammet er fra jordskjelvet Nahani, i Canada, og gitt av
veileder NTNU, Proffesor Il, Amir M. Kaynia (18). Tidsserien er skalert i frekvensdomene
slik at dens spektrum (pseudo-akselerasjonsspektrum) stemmer forholdsvis bra med EC 8 sitt
horisontale elastiske spektrum med a4 lik 0.72 m/s® (18).

For & begrense kjaretiden, er det antatt at det er til strekkelig & kun benytte deler av
akselerogrammet som vist i Figur 8. Utdraget er kalt Abaqus, og er bestemt i samrad med
veileder Geir Udahl ved Contiga AS (3). Det gjgres en vurdering i Kapitt 6 pa hvordan det
ville pavirket resultatene a benytte hele tidsserien.

Dersom man beregner spektral-akselerasjonen til hele tidsserien i Figur 8, skal denne
fluktuere omkring det horisontale elastiske spektrum i EC 8 beregnet med de verdier antatt i
Tabell 2. Spektral-akselerasjonen til hele tidsserien vil i resten av oppgaven omtales som
pseudo-akselerasjon.
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Figur 8 Jordskjelv akselerogram

For a finne pseudo-akselerasjonen benyttes response_spectrum.m i Matlab (19), laget av
Hovland (20), der dempingsforholdet er satt til 0.05 (5 %). Skriptet er gitt i Vedlegg A, og
resultatet er gitt i Figur 9 sammen med det dimensjonerende spektrum, og i Figur 10 sammen
med det horisontalt elastiske spektrum

25 : :
‘ —Dimensjonerende spektrum etter EC 8, g = 1.5,
—Pseudo-akselerasjon spektrum
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Figur 9 Seismiske spektrum
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Figur 10 Seismiske spektrum

Beregningene av bade horisontalt elastisk spektrum etter EC 8 og pseudo-
askelerasjonsspektrumet benytter ett dempningsforhold lik 0.05. For & beregne det
dimensjonerende spektrum benyttes en konstruksjonsfaktor,q, og ikke ett dempningsforhold.
Derfor stemmer horisontalt elastisk spektrum bedre med pseudo-askelerasjonsspektrumet enn
det dimensjonerende spektrum gjer.

Veggskiven som del av ett horisontalt baeresystem i en bygning

Det er ikke gnskelig & modellere en hel bygning med veggskive(-r), men kun en enkelt
veggskive i Abaqus. Det er derfor ngdvendig a estimere de krefter som overfares fra resten av
bygningen til veggskiven i en seismisk situasjon. Som en forenkling sier man at en del av
massen til bygningen overfgres fra bygningen til veggskiven, og man ma derfor estimere
denne massen.

Det gjares ved at hele bygningen, heretter kalt bygningsmodell, og en modell av en enkelt
veggskive, heretter kalt skivemodell, modelleres i Abaqus. Heretter kalles skiven i
bygningsmodellen som tilsvarer skiven i skivemodellen, for Skive A, (Figur 11) og skiven i
skivemodellen kalles Skive B (Figur 13).

Det gjennomfares sa en modal analyse med det dimensjonerende spektrum som last, for
begge modeller. Massen som overfares fra bygningen til skiven, modelleres som
punktmasser i skiven. Ett realistisk estimat av punktmassene finnes nar Skive A og Skive B
har lik skjeerkraft ved fundamentniva. Bygningens dimensjoner ble gitt av veileder (3) og er
gjengitt i Vedlegg B. Her finner man ogsa de ngdvendige materialparameterene, og
bygningens og veggskivens masse. Det er ikke lagt noe vekt pa kriterier gitt i EC 8 for
bygningen i bygningsmodellen.

Bygningen er modellert som vist pa Figur 11, og Figur 12, med stalsgyler, og veggskiver og
dekker i betong. Sgylene er ment & kun holde pa plass taket. Skiver og sgyler er leddet til
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dekkene fordi fast innspenning ikke er en realistisk og gkonomisk gunstig utforming i
virkeligheten (3). Alle komponenter er modellert som leddet til grunnen. Sgylene ble
modellert som lineere bjelker, og dekkene og veggene som linezre skallelementer. Det ble
ikke sett pa elementkonvergens, men det ble benyttet samme elementstgrrelse bade for
skivemodellen og bygningsmodellen.

z

ol

Figur 11 Bygningsmodell i Abaqus

B
Skive A

Figur 12 Bygningsmodell i Abaqus

En kontroll av ngdvendig antall svingeformer i den modale analyse etter EC 8 er gitt i
Vedlegg B.
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For at skivene i bygningen skal det ta det meste av horisontallasten, reduseres E-modulen til
seylene slik at den totale horisontale fastholdingskraft ved sgylenes fotter er liten
sammenlignet fastholdingskreftene i skivene. En reduksjon av sgylenes E-modul pa 50 % gav
horisontale fastholdingskrefter for alle sgyler og Skive A som vist i Tabell 3.

Tabell 3 Horisontale fastholdingskrefter bygningsmodell

Komponent Horisontale fastholdingskrefter
Skive A 1110kN
For alle sgyler 83kN

For ett mest konservativt anslag pa horisontale fastholdingskrefter for alle sgyler fant man
starste horisontale fastholdingskraft i en sgyle og multipliserte denne med antall sgyler.
Sgylene tar en veldig liten andel av skjerkreftene, og man kan si at en gvre grense for hva
Skive A skal baere av bygningens masse er halvparten av massen til bygningen. Dermed har
man en kontroll pa om de verdier man finner for punktmassene er realistiske. Betegnelsen
gvre grense benyttes fordi de to veggskivene pa byggets kortsider(Figur 11) hadde tatt
halvparten av massen til bygningen hver, hadde de vert like store. Men siden Skive A har
mindre dimensjoner (Figur 11), skal den ikke ta sa mye som halvparten av massen til
bygningen.

Skive B

W

i..

Figur 13 Skivemodell i Abaqus

Ved a variere verdien av punktmassene i skivemodellen fant man til slutt at punktmasser pa
330 000kg gav omtrent samme skjeerkraft ved fundamentniva som i Skive A (Tabell 4).
Kontroll av ngdvendig antall svingeformer i den modale analysen til skivemodellen, er gitt i
Vedlegg B.
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Tabell 4 Skjerkraft ved fundamentniva - bygningsmodell og skivemodell

Type modell Skjaerkraft ved fundamentniva
Bygningsmodell 1110kN
Skivemodell 1184kN
Tabell 5 Punktmasser

Punktmasser per etasje
@vre grense, (1/2) av byggets totale vekt 521 000 kg
Punktmasse som gav omtrent den samme 330 000 kg

skjeerkraft i begge skiver

Tabell 5 viser at man ligger under den gvre grense, slik at en punktmasse pa 330 000 kg er

realistisk.

Figur 15 viser den svingeformen i bygningsmodellen som tilsvarer farste svingeform i

skivemodellen i Figur 14.

Figur 14 Svingeform i bygningsmodell
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Figur 15 Fgrste svingeform i
skivemodell




Siden bygningsmodellen er en 3D-modellog skivemodellen er en plan modell er det litt
vanskelig & sammenligne disse svingeformene. Alle forskyvninger utenom den horisontale
forskyvning i Figur 14, settes derfor lik null. Og av Figur 16 ser man da at svingeformen er
omtrent identiske i de to modellene.
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Figur 16 Svingeform

Tabell 6 viser egenperiodene som tilhgrer svingeformene ovenfor, sammen med ett estimat pa
farste egenperiode etter punkt 4.3.3.2(5) i EC 8.

Tabell 6 Egenperiode

Type modell Egenperiode
Bygningsmodell 2.27s
Skivemodell 1.94s
Estimat etter EC 8 | 2.23s

Det er ett avvik pa 15 % mellom egenperioden i skivemodellen og estimatet etter EC 8.
Estimatet er basert pa en antagelse der all masse er samlet i toppen av skiven (17), noe som
ikke er tilfelle her.

Det er ett ogsa ett avvik mellom egenperioden i bygningsmodellen og egenperioden i
skivemodellen. Selv om punktmasser pa 330 000 gir lik skjerkraft for bade Skive A og Skive
B, er det ikke gitt at man skal komme frem til samme egenperiode i begge modeller.
Egenperiode er avhengig av bade stivhet og masse, og det vil vere slik at resten av bygget
ogsa Vil ha stivhetsbidrag til Skive A i bygningsmodellen.
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Figur 17 Deformasjon av gverste dekke i bygningsmodellen

b)
2)

\\mz

i

b

T

1, ml

Figur 18 Forenklet modell

Figur 17 viser deformasjon av det gverste dekket i bygningsmodellen. Som man ser er det lite
deformasjon i det hjgrnet der de to store skivene er plassert (a)). | hjernet nede til hgyre der
Skive A er plassert (b)), er det betydelige deformasjoner. Den store skiven (a)) pa motsatt side
av Skive A (b)) kan dermed antas som stiv. Modellen i Figur 18 blir da en god tilnzerming. k1
0og m1 er da totale masser og stivheter til dekkene, mens m2 og k2 er masse og stivhet til den
Skive A. Merk at modellen i Figur 18 ligger i det gverste dekkets plan. Dermed blir
egenperioden til Skive A1 bygningsmodellen:

. 1 k1+k2
T = —* .
2%7 ml+m2
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I skivemodellen blir egenperioden:

1 k1
1= 5 —* .
2*T m1+12+punktmasse

Som man ser er det ikke gitt at man skal fa lik egenperiode i begge modeller, selv om har lik
skjeerkaft ved fundamentniva i Skive A som i Skive b.

Basert pa vurderingene ovenfor antas det at man har funnet ett godt anslag pa de masser som
overfares fra bygningen til veggskiven i en seismisk situasjon. | resten av oppgaven studeres
derfor en veggskive med punktmasser pa 330 000 kg.

Prosjekteringsprinsipper.
Deformasjonsmekanismer

Figur 19 angir deformasjonsmekanismer som kan inntreffe for en veggskive. Kun a) og c) er
mulige for veggskiven i denne oppgaven siden skiven er fastholdt ved fundamentniva.
Mekanisme a) er ett ett rent skjerbrudd, mens mekanisme c) er en duktil oppfersel av
veggskiven.
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Figur 19 Deformasjonsmekanismer (17)

Ulykkestilstand

Som tidligere beskrevet kan man for en analyse av en konstruksjon i DCL hovedsakelig
analysere konstruksjonen etter EC 2. Na er ikke dette en dimensjoneringsoppgave, men det er
allikevel valgt a gjare forsgk pa a felge prinsippene for dimensjonering for
bruddgrensetilstand, siden jordskjelv er ulykkeshendelse (17). P& grunn av modellering i
Abaqus er det ngdvendig a avvike fra disse prinsipper pa to viktige punkter.
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Det er funnet ngdvendig & modellere betongen med en strekkfasthet og betongens oppfarsel i
trykk etter kapittel 3.1.5 i EC 2. Forklaringen for dette er gitt i de to fglgende avsnittene.

Materialmodellen for betongen, ”Concrete Damage Plastcity”, benytter to konsepter som er
helt essiensielle for seismisk analyse: reduksjon av stivhet og gjenvinning av stivhet ( (1),
(15)). For & kunne modellere reduksjon av stivhet i strekk, var det derfor ngdvendig a
modellere betongen med en strekkfasthet, noe som ikke skal medregnes i bestemmelse av
kapasitet i bruddgrensetilstand.

Som sett i Kapittel 1, har det tidligere blitt antatt linezere forlgp etter nadd strekkfasthet for a
ta hoyde for “tension stiffening” . Abaqus anbefaler at materialmodellen inneholder noe
ekstra”tension stiffening” (fordi dette skal sikre numerisk stabilitet i analysene), i tillegg til
den fra betong-armering-interaksjonen. Dette krever da at man modellerer betongen med en
strekkfasthet.

Kang og Huang (5) modellerte uten strekkfasthet for betongen: De antok at momenter og
skjeerkrefter tas av den innlagt skjer- og lengdearmering, som ble modellert ved hjelp av
”Rebar Layers” i Abaqus. Men siden resultatene deres ikke stemte godt overens med
resultatene gjort av andre, mente de at betongmodellen matte forbedres. Derfor har man ikke
valgt a falge deres modelleringsmetode.

Benytter derfor at betongen har en dimensjonerende strekkfasthet i henhold til EC 2:

Forg =L ctk'O;S*“cf =20 =191 MPa (1)
. |

For betongens spennings-tgyningssammenheng i trykk, velger man & benytte kurven i kapittel
3.1.51 EC 2, og ikke kurven for bruddgrenstilstand i kapittel 3.1.7. Kurven i kapittel 3.1.5
stemmer bedre med kurven i Figur 3 i Kapittel 2. De fleste forskere pleier a anta at en slik
kurve er en konvolutt for betong under vekslende trykkspenninger (11).
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4.

Abaqus-modellen

Alle engelske uttrykk benyttet i dette kapittel er bevisst brukt for & henvise direkte til ulike
funksjoner i Abaqus.

Forutsetninger

Skivemodellen som ble laget i Kapittel 3 (Figur 13) benyttes, og falgende forutsetninger
gjeres, og noen av disse er allerede kjente:

22

Veggskiven modelleres i betong med fasthetsklasse B45.

Veggskiven modelleres som kontinuerlig og ikke seksjonert.

Veggskiven er forflytningsforhindret for hver 3m normalt betongskivens plan, i
henhold til Kapittel 3.

Veggskiven er fastholdt mot vertikal forskyvning i bunnen, og pafares ett
akselerogram (Figur 1) horisontalt i sitt plan.

Skiven er forutsatt a vaere fundamentert pa fjell, slik at akselerogrammet pafgres langs
skiven nedre horisontale rand. Skive-grunn-interaksjonens (”’SSI”) effekt pa
akselerogrammet neglisjeres. Akselerogrammet er uavhengig av bygningen eller annet
sin innvirkning, sakalt fri-felt bevegelse, og for fjell-skive interaksjonen er endringen
av akselerogrammet liten.

| den nederste etasjen i veggskiven er betongen modellert som lineaer-elastisk:

o Etasjen er ment & vere en del av kjelleren i en bygning; den vil derfor ha en
starre dimensjon, og inneholde mer armering enn resten av bygningen Den er
derfor stivere enn resten av bygningen, noe som farer til at den vil risse farst
etter at resten av bygninge har risset opp. (3)

o Av rent praktiske arsaker er det ikke gnskelig at innfaring av akselerasjonen
gar rett inn i den ikke-linezere delen av betongskiven. Dersom farste etasje
hadde blitt modellert med ikke-linezer materialmodell, ville dette fort til at en
starre del av energien fra jordskjelvet konsentreres i denne etasjen. En stor del
av bevegelsene vil dermed ikke bli fart videre gjennom veggskiven. Den
dynamiske oppfarselen til veggskiven vil da bli mer konsentrert i denne etasjen
enn hva som er realitetene, og man vil fa urealistisk hgye spenninger og
tayninger. (3)

De 3 gverste etasjene holdes linezr-elastiske: Pa grunn av skivens store hgyde vil
kreftene veere mye mindre i toppen enn i bunnen, slik at det er en god antagelse at det
ikke vil bli riss i disse etasjer. (3)

Modellen modelleres med de punktmasser funnet i Kapittel 3.1 den dynamiske
analysen blir det spenningkonsentrasjoner i veggskiven, der punktmassene er plassert.
| tillegg farte modelleringen av punktmassene som gravitasjonslaster til at
etterspenningen i gjengestengene ble redusert. Vedlegg E viser denne reduksjonen. |
Abaqus modelleres derfor massene som “nonstructural mass” type masse pr.areal for
a unnga disse to problemene. Dette skal ikke pavirke resultatene i den dynamiske
analysen (1).I ”nonstructural mass” er og egenvekten til betong inkludert, mens
egenvekt av armering er neglisjert da denne er liten i forhold til punktmassene.
Egenvekten til betong ble tatt med da det var enkelt & gjere om denne til en masse pr.
areal, det var det ikke med armeringen.



Elementtype og elementstgrrelse

Skallelementer

For & gjere modellen sa liten som mulig benyttes skallelementer for & modellere betongen.
Valgt elementtype er S4R (Figur 20). Siden elementet kun har 4 noder, og linegr
formfunksjon, er det ikke spesielt egnet for & modellere bayning.

1 2

Figur 20 S4R (1)

Elementet S4R har 3 translasjonsfrihetsgrader og 3 rotasjonsfrihetsgrader i hver node.
For en generell skallelement-analyse er det anbefalt a benytte 9 integrasjonspunkter for god
ngyaktighet. (1)

Stavelementer

Pa grunn av sin endimensjonale geometri er armeringen under ett jordskjelv essensielt utsatt
for rent trykk eller strekk (21),0g basert pa litteraturstudiet i Kapittel 2 benyttes derfor
stavelementet T3D2 (Figur 21) for @ modellere slakkameringen og spennarmeringen.

Ett stavelement overfarer ikke bayemomenter eller skjerkrefter. T3D2 har en lineaer
formfunksjon og har derfor konstant spenninger over elementet.

2

Figur 21 T3D2 (1)

Det blir foretatt en kontroll i Kapittel 4 om linegre elementer, T3D2 og S4R, gir tilstrekkelig
ngyaktighet i analysene eller om kvadratiske elementer, T3D3 og S8R, bgr benyttes.
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Elementstgrrelse

Starrelsen pa elementene holdes like store for betongen og armeringen for a sikre at de ulike
materialer deler de samme noder, noe som gir mer ngyaktige resultater (4).

Ett estimat pa tilstrekkelig elementstarrelse blir funnet i Kapittel 5.
Betong
Tabell 7 angir de materialparametere ne og antagelser som benyttes for betong.

Tabell 7 Materialparametere og antagelser for betong (22)

Materialparametere

Betongens karakteristiske 45MPa

sylindertrykkfasthet etter 28dggn

Ekspoerningsklasse XC3/XC4

Stgrste  nominelle gvre tilslagstarrelse 20 mm

(basert pa eksponeringsklasse), d

Poisson’s tall, v 0.2 (Stadium1)
0.0 (Stadium 2)

V1 0.6

Olow 1,25

Elastisitetsmodul for betong, Ecm 36 000 MPa

Antagelser
Luftfuktighet, RH | 40 %

Nar det gjelder valget av v 0g oy | EC 2 sa er er det antatt at disse er konstante, men deres
verdier avhenger av egentlig av o¢p (22).

Man har sett bort fra effekten av kryp og svinn pa betongens E-modul i forkant av den
seismiske eksitasjonen, siden oppgaven er ett konseptstudium.

Concrete Damage Plasticity

Det er sett i Kapittel 1, at modellen ”Concrete Damage Plasticity” har gitt gode resultater for
modellering av betong. Den benytter to konsepter som er helt essiensielle for seismisk
analyse: reduksjon av elastisitet og gjenvinning av stivhet ( (1), (15)). Modellen er spesielt
laget for tilfeller der betongen veksler mellom & veere i strekk og trykk, og er derfor godt
egnet til & modellere betongens dynamiske oppfarsel under seismisk eksitasjon. | det falgende
oppsummeres de viktigste prinsipper for bruk av denne modell, i henhold til teori-manualen
(*’Therory Manual’’) og brukermanualen (”User Manual”) til Abaqus (1).

Modellen er laget basert pa arbeid gjort av Hillerborg et.al. (23), Lee og Fenves (24), Lubliner
et.al. (25), og er ment for & brukes for & fange opp effektene av plastisk (irreversibel) skade
assossiert med bruddmekansimer i betong som i liten grad er tverrforhindret.

@kt kapasitet i betongen som falge av en tredimensjonal spenningstilstand er ikke tatt hensyn
til i modellen, og i denne oppgaven omtales dette som at betongen ikke er omsluttet.
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Betongen oppfarer seg da pa en sprg mate, hvor hovedbruddmekanismene er riss i strekk og
knusning i trykk (1).

Det er ikke en del av oppgaven a se pa studere hvordan skivetverrsnittet med armering skal
utformes. En hensiktsmessig plassering av armeringen i skivetverrsnittet er gitt av veileder (3)
og vist i Figur 22.

Plasseringen av skjerarmeringen gjar at den ikke vil virke omsluttende da baylene istedet for
a pafare betongen gkt trykk-kapasitet, vil bgyes utover (3). Det kan derfor antas at betongen
ikke er omsluttet i denne oppgaven, og modellen ”Concrete Damage Plasticity” kan derfor
benyttes til 2 modellere betongen.

e e .

It

Skjerarmering

S_pennan'nering Slakkarmering
Figur 22 Skivetverrsnitt med armering (3)

Modellen krever videre at den elastiske oppfarselen til betongen er isotropisk og linezr. For
betongen benyttes en skallmodell, slik at man da far en plan spenningstilstand (1).

Betong i trykk

Modellen antar at den enaksielle respons i trykk er karakterisert av ett spenning-tgyning
forlgp som vist i Figur 23. Dette betegnes som “kompressiv plastisitet”. Man ser og at
stivheten avtar ved avlastning etter nadd trykkfasthet. Dette kalles ’damaged elasticity” pa
engelsk, og tas hensyn til gjennom degradasjonsparameteren d. (1). | oppgaven brukes
begrepet redusert elastisitet for “damaged elasticity”. Redusert elastisitet og ’kompressiv
plastisitet” tar hensyn til betongens inelastiske oppfarsel i trykk (1) .
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Figur 23 Modell av betong under trykk i Abaqus (1)

Inelastisk tgyning i trykk finnes fra Figur 23 (1):

in _ _tot el _ _tot _ Oc
€ T € —€ T € _E_o (2)

Nar denne d. er kjent, beregner Abaqus betongens plastiske tayning (1):

pl — Eén __d¢ % Ic (3)

€
c (1-do) 0

Siden betongskiven ikke er omsluttet, benytter man kurven delkapittel 3.1.5 i EC 2, og den er
gjengitt i Figur 24. Parameterene er angitt og beskrevet i Tabell 8.
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Figur 24 Betong under trykk i EC 2

Tabell 8 Parametere til Figur 24

Middelverdi av betongens sylindertrykkfasthet, 53 MPa

fom

Elastisitetsmodul for betong, E.,,,, mellom o = 36000 MPa

0 MPa Og GCO = cc = 0.4fcm

Nominell tayningsgrense i bruddtilstand, €cu1 0.0035 (-)

Tayning ved starste spenning (fem),€ca 0.0024 (-)

H e -
- Q)

1.05*Ecm*€c

) fem = 0)

Trykkspenning i betong, o, Sc _ _kem-n?

0<|e < |6c1_11| fom  1+(k-2)s’

For a etablere kurven i Figur 8, i form av Figur 7 settes Eg =Ecm, 6cu = fom 0g 60 = 0.4% ¢
Kurven i Figur 8 er ikke helt linezr, men tilnaermet lineeer, far oo, det antas at dette er
ngyaktig nok.

| Kapittel 4 kontrolleres det at kurven i Figur 24 er riktig modellert i Abaqus.

Betong i strekk
Betongens inelastiske oppfarsel i strekk karakteriseres av en oppfersel som vist i Figur 26.

Interaksjonen mellom betong og armering, tension stiffening”, modelleres direkte inn i
modellen ”Concrete Damage Plastcitiy”, for & simulere lastoverfering normalt rissets plan.
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Sa dersom man modellerer spennarmering og slakkarmering som stavelementer i betongen
antas det at betongens oppfersel er uavhengig av armeringen. Dette betyr at armeringen ikke
overfarer krefter pa tvers av rissene i betongen etterhvert som betongen begynner a risse opp,
da dette er lagt inn i materialmodellen.

Denne maten a modellere pa bidrar til & sikre numerisk stabilitet i analysene, safremt det er
benyttet nok “’tension stiffening” . For ett gitt tilfelle vil effekten av tension stiffening” vare
avhengig av densiteten til armeringen, armeringens diameter i forhold til aggregatene i
betongen og benyttet elementstarrelse (1). Fra Kapittel 2 har man det er vanlig & anta den
lineaere kurven i Figur 25 for a ta hensyn til “tension softening” og “tension stiffening” .

x 10°

-
(&)}

Spenning [Pa]

0.5

| | | | | | |
O0 0.2 0.4 0.6 0.8 1 1.2 1.4 1.6 1.8 2
3

Teyning [-] % 10°

Figur 25 Antatt kurve, betong i strekk

| Abaqus er det ikke tillatt & sette spenningen i strekk lavere enn 1 % av dimensjonerende
strekkfasthet, for a sikre numerisk stabilitet i analysene (1). Ulykkespenningen settes derfor
lik 1 % av strekkfastheten.

| brukermanualen til Abaqus, benyttes en tayning p& 107 ved ulykkesspenningen, for ett
tilstrekkelig armert” betongtverrsnitt (1).

Det er antatt en ulykkestgyning p& 2.0%10°, som er noe starre enn anbefalingen fra Abaqus.
Argumentet for dette er at flytetayningen til slakkarmeringen i denne oppgaven er pa 2.4%107,
og det er rimelig at “’tension stiffening” reduseres til null ved flyt i armeringen. Man har da
denne sammenheng for ulykkestayning, €,,, nar man og tar hensyn til at ulykkesspenningen
ikke gar til null:

€ye = (€§F + €)= max(' +€¢!) =2.0x 1073  (4)

Det henvises til, Figur 26 hvor €5 er ikke-elastisk tayning i strekk, og efl er plastisk tayning i
strekk.
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Tabell 9 angir parametere for betongen i strekk, som er benyttet for & lage kurven i Figur 10.

Tabell 9 Parametere til Figur 25

Strekkspenning i betong, o

Variasjon i henhold til Figur 25

Dimensjonerende strekkfasthet, f.q (o) 1.91 MPa
Elastisitetsmodul for betong, E.,,. mellom o; = 36 000 MPa
0 MPa og o1 =6t= feid

Ulykkestgyning, €y 0.00200 (-)

e

Eo

- 1
e er

Figur 26 Betong i strekk i Abaqus (1)

Fra Figur 26 blir den inelastiske tgyning i strekk (1):
= — e = -2 (5)

, 0g Abaqus beregner da plastisk tayning som (1):

l d o,
p ck _ t ot (6)
(1_dt) Ecm

, nar degradasjonsparameteren d; er kjent, og Eg = E¢m.

Spenning-tayning relasjon etter nadd kapasitet i strekk for betong vil kunne gjgre resultatene
avhengig av elementnettet. Dette kan fore til at analysene i Abaqus ikke konvergerer mot en
unik lgsning etterhvert som elementstarrelsen blir mindre. Dersom det er lagt inn tilstrekkelig
tension stiffening” skal dette kunne unngas. | Kapittel 4 bestemmes elementstarrelsen og

man kontrolerer der at elementstarrelsen ikke pavirker resultatet.
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Betongens dynamiske oppf@rsel

Nar veggskiven pafares akselerogrammet, vil den veksle mellom a veere i trykk og i strekk.
Hvis betongen nar trykkfastheten (ocy) eller strekkfastheten (oy0) far den avlastes, farer dette
til redusert elastisitet (redusert elastisitetsmodul), som vist i Figur 23 og Figur 26. For ett
betongtverrsnitt betegner faktoren (1-d.) den delen av betongtverrsnittet som ikke er knust, og
som fortsatt har kapasitet til & ta krefter. Degradasjonsvariablene for trykk,d., og strekk, d;, gar
fra 0, og til 1 ved brudd. I Abaqus spesifiserer man en gradvis gkning i degradasjonsvariabel
mot ikke-elastisk tgyning i betongen. Det er ikke tillatt & benytte d. og d; hayere enn 0.99, da
dette kan gi konvergensproblemer (1).

Ved forsgk kan man finne d. og d; ved & male de plastiske og de ikke-elastiske tayningene, for
sa a tilbakeregne i henhold til Figur 23 og Figur 26 (26).

Jankowiak og Lodygowski (26) gjorde forsgk med betong med karakteristisk
sylindertrykkfasthet pa 50 MPa, og klarte dermed a finne variasjonen i
degradasjonsvariablene med ikke-elastisk tayning. | forsgket ble det benyttet en
elastisitetsmodul pa 19700 MPa, som er omtrent halvparten av den verdien benyttet for
betongen i denne oppgaven. Hvor fglsom betongens oppfersel er ovenfor for d.- og di-
verdiene avhenger av om betongen nar sin strekk — og trykkapasitet, slik at elastisiteten
reduseres.

Ved a anta ett konstant forhold mellom plastisk tayning og inelastisk tayning bade for betong
i trykk, b, og strekk, by, far man (1):

1 _ gc*Eg
de=1 Oc*Ey 1+ el (1-b;) (7)
el = by el (8)
o +Eq L
dt = 1 - £ 0 (9)

otxEy 1+ efk+(1-by)

el = b, x fk (10)

Dette forholdet ble satt til 0.70 av Kamali (27) for bade betong i strekk og trykk. Valget er
ubegrunnet, men det vil i tillegg til dette valg, vurderes en verdi for b, og b; pa 0.3, for a se
litt pa hva dette har a si for resultatet for d. og di-verdiene. Uten gode eksperimentelle
resultater, kan man ikke gjare en god vurdering pa hva som er mest realistisk i forhold til valg
av verdier for b og by for dette tilfellet.
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| Figur 27 og Figur 28 er det plottet dc- og di-verdier slik de ble benyttet hos Jankowiak og
Lodygowksi og i ett eksempel i Abaqus, ABAQUS, (Ababqus-Verfication manual — 2.2.24.
Concrete Damage Plasticity, (1)). I tillegg antar man de to forhold for b; og b; og finner d; og
di. For eksempelet fra Abaqus, er det ikke beskrevet hva for lastpakjenninger som benyttes,
men det antas her at verdiene er gyldige for denne oppgaven, slik at de kan sammenlignes
med de to andre. Jankowiak og Lodygowski (26) benyttet statiske laster i sin modell.

0.7 [
—ABAQUS
bc=bt=0.7
0 bc=bt=0.3
Lodygowski og Jankowiak
0.5- &
0.4~ .
g
0.3r &
0.2r 1
0.1 .
0 P | | |
0 05 1 1.5 2 25 3
Ikke-elastisk tayning, trykk [-] 5 10°
Figur 27 Parameteren dc mot ikke-elastisk tgyning i trykk
I
1k s I N A, i’ e
0.8- -
0.8r 1
© ]
0.4/!/
i —ABAQUS
0.27_/‘ bc=bt=0.7 i
I —bc=bt=03
i Lodygowski og Jankowiak
| | | | | I I
0O 05 1 1.8 2 25 3 3.0 4 45 5
Ikke-elastisk tayning, strekk [-] 5% 40™

31

Figur 28 Parameteren dt mot ikke-elastisk tgyning i strekk




Det er ikke enkelt & vurdere hva som er mest realistisk & benytte for d, da bade Jankowiak og
Lodygowski (26), og eksemplet fra Abaqus benytter en starre bruddteyning i trykk enn hva
som er antatt etter EC 2 (Tabell 8). Abaqus gir anledning til & vise hvilke dc.-verdier man
oppnar i analysene, slik at man ma se pa disse far man tar stilling til om bgar gjare etter
parameterstudium pa dc-verdiene. Dersom d. er lav, er man langt til venstre pa Figur 27
ovenfor, og da ser man at man ikke trenger a studere valg av d-verdier nermere. Forelgpig
forutsettes b lik 0.7.

Av Figur 28 ser man at de ikke-elastiske tayninger i strekk hos Jankowiak og Lodygoski (26)
er mye mindre enn de benyttet i Abaqus. Men verdiene for ikke-elastisk teyning valgt i denne
oppgaven ligger mellom disse verdiene. Innenfor det intervallet av ikke-elastiske tayninger
benyttet i denne oppgaven, ser man at avviket mellom de ulike kurvene i Figur 28 er lite, og
man setter derfor by lik 0.7.

Figur 29 viser endring i betongens stivhet (elastisitet) ved avlastning i strekk til palasting i
trykk. Parameteren w., angir hvor mye av stivheten i betong som gjenvinnes nar betongen gar
fra & veere pakjent av strekk til a bli pakjent av trykk, og w; angir det motsatte. Figur 29 viser
hva man antar ved a benytte w;og w, lik 1 eller 0. Det vanlige er a sette w, = 1, og w; = 0 (1).
Dette betyr at betongen gjenvinner sin stivhet i trykk nar pakjenningene endres fra strekk til
trykk, men ikke motsatt.

[ P

..l.-_=1.(. " =0 (1-d,)E

Figur 29 Gjenvinning av stivhet (1)
Ulike parametere som viser varige deformasjoner i betong

DAMAGET angir riss i betongen om parameteren er ulik 0. Den tilsvarer d; i "Concrete
Damage Plastcity”. (1)

DAMAGEC angir knusning i betongen dersom parameteren er ulik null. Den tilsvarer d. i
”Concrete Damage Plasticity”. (1)
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Bakgrunn for plastisk oppfarsel i betongen

Parametere for plastisitet benyttes i henhold til standard verdier anbefalt i Abaqus,og disse er
gjengitt i Tabell 10.

Tabell 10 Parametere for plastisitet i "Concrete Damage Plasticity’" (1)

Dilatasjonsvinkel,y 36
Eksentrisitet, € 0.1
foo/feo 1.16
K 2/3
Viskositetsparameter, u 0.0

Kriterie for flyt

Her gis det en kortere omtale av flytekriteriet i modellen, og det henvises til Lubliner et.al
(25), Lee og Fenves (24), og Abaqus (1) for utdypende forklaringer.

For & kontrollere for flyt benytter materialmodellen ett flytekriterie opprinnelig utviklet av
Lubliner et.al. (25) og senere modifisert av Lee og Fenves (24) (1). Flytekriteriets funksjon,
F, er (1):

F =

1
1—- «a

(q—3*a*P+ﬁ (~) * (Omax) — y*(—%))_@*(e;ﬁf)=o

, der (G,,,4») €er relatert til hovedspenningene ( pl) 0g (epl) er de ekvialente plastiske

tayninger i strekk (PEEQT) og trykk (PEEQ), g er de Mises-ekivalente effektlvspennlnger 0g
p er de hydrostatiske spenninger. De resterende parameterene beregnes basert pa verdier gitt i
Tabell 10, og de parameterene som ble beskrevet, men dette er ikke gjengitt her. (1)

Flytekriteriet for plan spenningstilstand er gitt i Figur 30.
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uniaxial tension l‘Tz

1 — _ A
To\0-30p+Poy)=0g ’

biaxial
tension

1 = _
. - 30!, =
biaxial comprassion T P)=0g

Figur 30 Flytekriterie for en plan spenningstilstand (1)

Plastisk flyt

For a relatere de tidligere beskrevne spennings-tayningssammenhenger i betongen til
flytekriteriet benyttes en flytregel (28). I "Concrete Damage Plasticity”-modellen benyttes
Drucker-Prager-funksjonen (1):

G = \/g*ato*tan(lp)2+(72 — p*tan (V)

, der oy = feta

Armering.

Spennarmering.

Det antas at gjengestengene skal dimensjoneres for en jevnt fordelt vindlast pd 600 N/m?, og
at man bentter en kamstgrrelse pa 40mm. Ngdvendig antall gjengestenger for vindlasten ble 6
stykker, og disse fordeleles likt pa begge sider av tverrsnittet (2*3). Beregningene for dette er
vist i Vedlegg C. Materialdata som forutsettes for gjengestengene er gitt i Tabell 11:
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Tabell 11 Materialparametere til Figur 31 (22)

Densitet 7850 kg/m®
Elastisistetsmodul, E, 205 000 MPa
0.1%-grense, fy0.1x 1550 MPa
Fasthet,fpx 1700 Mpa
Etter-oppspenning til, 6p max min(0.8*fy;0.9*fy0.1x) = 1360 MPA
Teyning ved pafert oppspenning O-p,Er'nax — 6.63 % 10-3
P

Dordiameter 40 mm
Y's, material faktor 1.0 (ulykkeslaster)
Poisson’s forhold, ¢ 0.3
Linear tempearturutvidelseskoeffisient,a 1.2*10~°C™
Temperatur, dT, for & fa spenning lik 6p max | Ipmax _ ppa o
spennarmering Epra

Dimensjonerende grense tgyning, €,4 0.01(-)*!
Spenning i spennarmering ved €,,4 L04+fpo1k_ 1612 MPa

Plastisk grensetgyning

€ — ’;’:’—;" = 0.00244 (-)

Spennarmeringen modelleres i henhold til 3.3.6 og NA3.3.6 i EC 2, og det benyttes kurve B
med fastning opp til ulykkesspening lik 1612 MPa og ulykkestayning lik 0.01. Kurvens data
er gitt i Tabell 11, og kurvens form er gitt i Figur 31. Det benyttes en kurve med fastning da
dette skal gi bedre stabilitet i de numeriske analysene (3).

)
i

r;’k l T L e ok g 1

, s D My
fpo.u------/ - Ju :

/ : I

f»‘-n . fpo,ﬂ(/% ----- : __,/’ ' : o
B ’

i T T
f..'/E, gud uk

Figur 31 Spennings-tgyningssammenheng for spennarmering i EC 2

! Benytter e, = 0.01 da ey, karakteristisk tayning i spennstal ved starste last (22), ikke er

Kjent.
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Som omtalt i Kapittel 1 blir det gjort den forenkling & si at maksimal oppspenning,cp max, €r
den spenningen som pafares betongen.

Det ble gjort forsgk med a benytte tidligere kjente modelleringsteknikker i henhold til det som
ble presentert i Kapittel 2. Der brukte man “Embedded”’-funksjonen i Abaqus- Fordi det
benyttes skallelementer for betongen og ikke 3D-elementer som hos Sinaei et.al. (4) og Kang
og Huang (5), var ikke dette tillatt a veere tillatt. Dette virker & veare en begrensning fra
Abaqus sin side. Videre er det ikke mulig & benytte ’Surface to Surface —contact”, siden man
ikke kan benytte "Embedded”-funksjonen. Derfor benyttes *’Tie”-funksjonen i Abaqus
isteden, som da skaper heft mellom betong og armering, ved at funksjonen ikke tillater noen
relativ bevegelse mellom betong og armering (1).

I ’Tie” settes betongen som ”sjef” (master’’) og spennarmeringen som slave (”slave”). Dette
betyr da at frihetsgradene til spennarmeringen, blir de samme som frihetsgradene til betongen.

)

For & modellere kontinuerlig heft mellom betong og armeringen og ikke kun i nodene ble det
ngdvendig a partisjonere betongskiven. Dersom dette ikke gjares er spennarmeringen fri til &
bevege seg uavhengig av betongen, mellom nodene. (1)

Partisjoneringen av betongskiven gjer at det er valgt a benytte en vesentlig sterre horisontal
avstand enn hva som er tillatt etter EC 2 (22). Det blir en kort diskusjon pa dette i Kapittel 4, i
forbindelse med valg av elementstarrelse.

| Figur 32 vises spenarmeringen (rgde streker) etter at betongeskiven er partisjonert og koblet
til spennarmeringen.

Figur 32 Plassering av spennarmering i skivens plan

Siden spennarmeringens frihetsgrader na er koblet til betongens frihetsgrader vil det pavirke
tayningene i spennarmeringen som falge av oppspenningen. Det kontrolleres i Kapittel 4 at
spennarmering og betong far de riktige teyninger og spenninger som faglge av oppspenningen.
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Skjeerarmering og slakkarmering

Tabell 12 viser materialparametere til skjeerarmering og slakkarmering. Armeringen
modelleres etter 3.2.7 og NA3.2.7 i EC 2, og det benyttes kurve B med fastning opp til
ulykkesspenning lik 510 MPa og ulykkestgyning lik 0.02 (Figur 33). Det benyttes en kurve
med fastning, da dette skal gi bedre numerisk stabilitet i analysen (3).

Tabell 12 Materialparametere til Figur 33 (22)

Densitet, os 7850 kg/m®
Elastisistetsmodul,Es 200 000 MPa
Flytespenning,fy, 500 MPa (B500NC)
Partialfaktor, s 1.0 (ulykkeslaster)
Poisson’s forhold, ¢ 0.3
Ulykkestgyning (Dimensjonerende 0.02 ()
grensetayning), €,4
Spenning i spennarmering ved €,,4 102+7yk_ £10 MPa
Vs
. . 7
Plastisk grensetayning €t — ?yys = 0.0175 (-)
c
4
L e R e = -:-—-V;kfy“
fyk- ..... ,——‘:kfyk/}/s
fra=Flpsf =" ! e
: ! T e
f/ E- uk

Figur 33 Spennings-tayningssammenheng for slakkarmering og skjeerarmering i EC 2

Slakkarmering

Etter diskusjon med veileder (3), modelleres slakkarmeringen ogséd med ”Tie” i Abaqus.

Da antas en initielt totalareal av slakkarmeringen pé 3.8*10°, som fordeles pa 2*2 stenger.
Plasseringen av slakkarmeringsstengene er antatt i forhold til Figur 22. Siden
slakkarmeringens oppfarsel er uavhengig av betongen, er det valgt & holde antallet lavt da

betongskiven ma partisjoneres.

Totalareal for spennarmering og slakkarmering er kontrollert til & ligge mellom verdiene gitt i
EC2.NA.9.6.2, der kravet henviser til summen av slakkarmering og spennarmering i

tverrsnittet (3). Det vil ogsa overholdes i parameterstudiet.
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Skjeerarmering

Det er kun antatt en mengde tension stiffening” i materialmodellen til betongen. Fordi en
ikke gnsker at et eventuelt skjeerbrudd skal pavirke resultatene fra de ikke-linezre analyser,
legges det inn tilstrekkelig skjerarmering slik at skjeerbrudd ikke finner sted. Denne type
brudd er spratt og vanlig under seismisk eksitasjon. For & unnga at skjeerbrudd oppstar, er det
vanlig & dimensjonere for 1.5* beregnet skjaerkraft (17).

Ved & benytte pseudo-akselerasjon-spektrumet i Figur 3 i Kapittel 2 og modal analyse i
Abaqus finner man den beregnede skjerkraft. Beregninger er vist i Vedlegg C og D.

Demping

| Abaqus kan demping modelleres i materialmodellene til betong og armering som Rayleigh
demping, strukturell demping eller kompositt demping. Det er ikke ett fokus i denne
oppgaven a studere dempningens pavirkning pa resultatet, og det er derfor valgt a benytte
komposittdempning. For kompsositt demping angis den kritiske dempingsforholdet,& , og
denne er satt til 0.05 (5 %).

Siden det er antatt en ikke-lineger materialmodell for betongen vil det i tillegg bli demping i
modellen dersom modellen deformes inelastisk (3). Dermed vil det bli mer enn 5% dempning
i modellen, dersom betongskiven har en betydelig ikke-lineser oppfarsel. Det er allikevel
antatt en initiell” dempning pé 5 %, for & unnga a matte endre denne avhengig av den ikke-
elastiske oppfarsel til veggskiven, da effekten av dempning ikke er ett hovedfokus i denne
oppgaven. Det er vanskelig & begynne & endre pa denne sett i forhold til graden av inelastisk
oppfarsel av veggskiven.

Analysemetode

Statisk analyse

Det gjares farst en statisk analyse der spennarmeringen spennes opp, og ved en
likevektsanalyse far da betongen og slakkarmering spenninger og gtyninger som falge av
dette. Tidslengden av analysen og det initielle tidsinkrementet bgr vare det samme. De
oppspenningen er pafart med full styrke ved ved analysens start, og hvis konvergens kan
oppnas, Vil denne skje med kun ett ngdvendig tidskinkrement. Sa det har ingen hensikt med
flere tidskinkrement enn ett tidsinkrement. (1)

Dynamisk Implisitt Analyse

I den dynamiske analysen er resultatene fra den statiske analysen initelle verdier, veggskiven
pafares akselerogrammet fra Kapittel 2.

Det er valgt a benytte Abaqus Standard (Abaqus Implisitt) i den dynamiske analysen. Abaqus
Eksplisitt hadde veert en annen mulighet, men bruken av denne er ikke vurdert etter
anbefalning fra veileder (3). Med implisitt menes det at man ma lgse likningene for tid(t) og
tid(t+dt) samtidig, og dette lgses ved iterasjon. En stor fordel med Implsitt over Eksplisitt er at
det tillates ett mye starre tidsskritt, og man trenger feerre tidsskritt for at analysen skal fullfare.
Modellen er og idell der hvor ikke-linearitetene er glatte (plasitisk oppfarsel), slik at det er
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behov for fa iterasjoner pr. tidsskritt. Noe som er negativt med metoden er at det pakreves
likevekt for hvert tidsinkrement, og at ikke-lineare likninger ma lgses for hvert inkrement
(29). Sistnevnte kan fare til at analysene tar lengre tid, siden man benytter en lengre tidsserie.
Sa hvor ideell analysemetoden er for denne analysen vil avhenge av den ngdvendige mengde
iterasjoner pr. tidsskritt.

Det er valgt & benytte «NIgeom» i Abaqus, for & indikere at det skal tas hensyn til geometrisk
ikke-linearitet under den dynamiske analysen. Ved store deformasjoner, sa kan ikke den
initielle (udeformerte) lengden av elementet lenger benyttes som referanse for & beregne hvert
toyningsinkrement (”ingenier toyning ,E), og man da heller tar hensyn til den reelle lengde av
elementet rett fgr hvert tayningsinkrement (Logaritmisk tayning, LE). (1)

Siden man foretar en implisitt analyse, sa er ikke tidsskrittet veldig viktig, fordi det er pakrevd
likevekt for hvert tidsskritt. Maksimalt tidsskritt settes derfor lik tidsskrittet i
akselerogrammet, 0.02s.
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5. Verifisering av Abaqus-modellen

Resultater i Abaqus avhenger av elementtype og elementstgrrelse. Elementkonvergens bade
med hensyn pa elementstarrelse og elementtype ble studert og det ble funnet at elementtype
S4R og elementstarrelse 0.15m gav tilstrekkelig ngyaktighet. Det ble funnet mest ryddig a
presentere datagrunnlaget for dette, tilslutt i dette kapittelet.

Kontroll av spenning-tgyningssammenhengen til betongen

Figur 34 viser resultatet fra en trykk- og strekktest av ett enkelt betongskiveelement i Abaqus.
Strekk- og trykkspenningene fra Kapittel 4 blir pafert betongelementet. Teori henviser til
spennings-tayningssammenhengene for betong gitt i Kapittel 4. Abaqus henviser til
spennings-tgyningssammehengen de pafgrte spenninger gir. Som man ser er spennings-
tayningssammehengen for betong i strekk og under trykk lagt riktig inn i Abaqus.

x107

Spenning [Pa]

= TeOr]

mn Abaqus
-4 -3 2 -1 0 1 2
Teyning [-] %10°
Figur 34 Sammenligning mellom inngangs - og utgangsverdier i Abaqus — spennings-
teyningssammeheng for betong
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Kontroll av spennings-tgyningssammenhengen til spennarmeringen.

Strekktest av ett enkelt spennarmeringselement ble gjennomfart. Spenningarmeringen pafares
strekkspenninger opp til ulykkesspenningen, 1612 MPa, og resulterende tayning finnes fra
Abaqus. Igjen er Teori i henhold til Kapittel 4, mens Abaqus er resulterende spennings-
tgyningsammenheng ved pafering av strekkspenningene . Det er god overensstemmelse
mellom inngangs- og utgangsverdier i Abaqus.

9
2><10 |

1.9

Spenning [Pa]
T

m TeOf|
unAbaqus
0

| | | | |
0 0001 0002 0003 0004 0005 0.006 0.007 0.008 0.009 0.01
Teyning [-]

Figur 35 Sammenligning av inngangs- og utgangsverdier i Abaqus - spennings-
teyningssammenheng for spennarmering

Kontroll materialmodell for spennarmering

Spennings-tayningssammenhengen til slakkarmering og skjeerarmering er lagt inn i Abaqus
pa samme mate som for spennarmeringen, men kontrollen av dette er ikke gjengitt her.

Kontroll av modellering av spennarmering

Her blir det kontrollert at oppspenningen modelleres i henhold til teorien i Kapittel 1 og 4.
Siden det kan vaere aktuelt a variere antallet gjengestenger og etterspenning ser man her kun
pa om prinsippene er i trad med teorien. Det ble valgt & kontrollere modelleringen av
oppspenningen for 2*2 gjengestenger og en oppspenning pa 1000 MPa. Figur 36 og Figur 37
viser plasseringen av slakkarmering og spennarmering i tverrsnittet.
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Figur 36 Plassering av slakkarmering og spennarmering i veggskivens plan

..

Figur 37 Plassering av slakkarmering og spennarmering i veggskivens plan

Farst modelleres det kun inn gjengestenger inn i betongskiven. | Tabell 13 er det vist hvilke
spenninger det bar bli i betongen som falge av at gjengestegnene spennes opp til 2000 MPa.
Det benyttes ett spenningsfelt i Abaqus for & pafagre spenninger i gjengestengene.
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Tabell 13 Vertikalspenning i betong pga. oppspemte gjengestenger

Antallet gjengestenger i modell Vertikalspenning i betong (MPa)

4

-2.80

S, 522

SNEG, (fraction = -1.0)
(Avg: 75%)
+2.680e+06
-1.016e+06
-4.713e+06
-8.409e+06
-1.211e+07
-1.580e+07
-1.950e+07
-2.319e+07
-2.689e+07

-3.059e+07
-3.428e+07
-3.798e+07

-4.168e+07

b

Figur 38 Vertikale spenninger i betong pga. oppspente gjengestenger
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Figur 39 Aksialspenning i spennarmering pga. oppspente gjengestenger

Som man ser av Figur 38, far man sma strekkspenninger i toppen av betongskiven.
Pafgringen av oppspenningen gir spenningskonsentrasjoner i betongelementene rundt
gjengestengene, fordi Abaqus paferer heften, i form av Tie”-funksjonen farst. Dermed er det
ikke en reell oppspenning av spennarmeringen som er modellert. Siden det benyttes
skallelementer for betongskiven og solidelementer for spennarmeringen, benyttes “Tie”-
funksjonen i Abaqus. Derfor virker det ikke mulig med en friksjonsfri flate mellom betong og
spennarmering idet gjengestengene spennes opp. Strekkspenningene i toppen av veggskiven
vil ikke pavirke resultatene i den dynamiske analysen, da de tre gverste etasjer settes som
elastiske.

Det ble ngdvendig a pafere litt mer enn 1000 MPa i modellen for at spenningen i

gjengestengene skulle bli ca. 1000 MPa i spennarmeringen (Figur 39). Spenningen i betongen
i det oransje omradet pa Figur 38 ble funnet til & vere pa ca. -2.80 MPa.
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Tabell 14 viser hvilke tayninger som man ma kunne anta oppstar i de ulike
konstruksjonsdelene som fglge av etterspenningen. Disse er funnet ved a benytte Hook’s lov
0g spenningene i betong og gjengestenger.

Tabell 14 Vertikaltgyning i betong og spennarmering pga. oppspente gjengestenger

Komponent Tayning (-)
Gjengestang +4.88*10°
Betong -7.78*10°

Tayningen i betongen som er gitt Tabell 18 stemmer med tayningen i betongen i Figur 40 fra
Abaqus. Igjen ser man effekten av at ”Tie”-funksjonen er aktiv far spennarmeringen pafares
spenningsfeltet: Det blir strekktgyninger i betongens topp.

Figur 41 viser tayningen til spennarmeringen som logaritmisk tgyning (LE11) og i Figur 42
ser man den elastisk tayning (EE11). Den elastiske tayningen viser samme verdi som Tabell
18 for gjengestangen, mens den logaritmiske tayningen viser tayningen i betongen. Dette
virker rart da den elastiske tayning skal innga i den logaritmiske tayning.

I henhold til teorien i Kapittel 1 skal tayningsendringen i betongen og spennarmering veere lik
etter at heften er etablert. I Abaqus paferes heften i form av ”Tie” for spenningen pa 1000
MPa pafares gjengestengene. Betongen kommer i trykk, og dette skaper en trykktgyning i
betongen. Det viser seg at det er det samme om betongen er ’slave-" eller ”master-surface”,
den logaritmiske tayningen i spennarmeringen blir uansett -7.78*10°.
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LE, LE22
SNEG, (fraction =-1.0)
(Avg: 75%)
+2.641e-05
-6.905¢-05
-1.645e-04
-2.600e-04
-3.554e-04
-4.509e-04
-5.463e-04
-6.418¢-04
-7.372e-04

-8.327¢-04
-9.282¢-04
-1.024e-03

-1.119¢-03

-

Figur 40 Vertikaltgyning i betong pga. oppspente gjengestenger
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LE, LE11

-5.670e-04
-6.64%-04
-7.629¢-04
-8.608e-04
9. )

Figur 41 Logaritmisk aksialtgyning ispennarmeringen pga. oppspente gjengestenger



Figur 42 Elastisk aksialteyning i spennarmeringen pga. oppspente gjengestenger

Det ble forsgkt & pafare ett termisk spenningsfelt isteden, men dette gir samme resultater som
over; termisk tgyning p& 4.88*10° og logaritmisk tayning p& — 7.78*10".

Figur 43 viser de logaritmiske tayningene for ett betongelement og ett gjengestangelement
som er koblet til dette. Man ser tydelig at betongen og armeringen er bundet sammenen. | og
med at tgyningen initielt er lik pa grunn av modelleringen, sa vil tgyningen og ikke bare
tayningsendringen veere lik i den dynamiske analysen. At den ikke er helt lik, kommer mest
sannsynlig av hvordan tayningen beregnes, siden S4R benytter redusert integrasjon. Men
forskjellen er sa liten, at dette ikke er studert narmere.
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Figur 43 Tgyning i spennarmering og betong, kompabilitet

Det har ikke veert mulig for forfatteren a finne noen god forklaring logaritmisk tgyning viser
trykkteyning i gjengestengene, mens elastisk og termisk tayning viser en strekktgyning i
gjengestengene. Etter diskusjon med veileder Geir Udahl ved Contiga AS (3) ble det valgt &
benytte spenningsfelt for & pafgre oppspenningen og legge 4.88*10° til den logaritmiske
tayning, kalt Korrigert i Figur 44.

—Korrigert
Ikke korrigert

Tayning [-]

0 4 8 12 16 20 24
Tid [s]

Figur 44 Korrigert tgyning i spennarmering
Kontroll av modellen med bade slakkarmering og spennarmering

Slakkarmeringen blir modellert pa samme mate som spennarmeringen, og det kontrolleres her
at den har fatt riktig spenning og tayning. . Det benyttes 2*2 stenger med totalareal lik det
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initielt antatte, 3.8%10 m% Kun resultatene for spenning og teyning i slakkarmeringen er
gjengitt her, spenninger og teyninger for betong og spennarmering er gitt i Vedlegg F. |
henhold til Kapittel 1 er det realistisk at slakkarmeringen far trykktgyninger og
trykkspenninger som fglge av etterspenningen, som vist i Figur 45, 46 og 47.

S, S11

{Avg: 75%)
+1.462e+07
+7.647e+06
+6.718e+05
-6.304e+06
-1.328e+07
-2.025e+07
-2.723e+07
-3.421e+07
-4.118e+07
-4 . 816e+07
-5.513e+07
-6.211e+07
-6.908e+07

Figur 45 Aksialspenning i slakkarmering pga. oppspente gjengestenger
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Figur 46 Logaritmisk aksialtgyning i slakkarmeringen pga. oppspente gjengestenger
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LE. LE11
(Avg: 75%)
+7.311e-05
+3.824¢-05
+3.359¢-06
2e-05

-1.013e-04
-1.362e-04
-1.710e-04
-2.05%e-04
2.408e-04
: 7e-04




EECEE]]

(Avg: 75%)

+7.311e-05
+3.824¢-05
+3.35%9¢-06
-3.152e-05
-6.640e-05
-1.013e-04
-1.362e-04
-1.710e-04

Figur 47 Elastisk aksialteyning i slakkarmeringen pga. oppspente gjengestenger

Det ble sa foretatt en kontroll der spenningen i betongen i vertikalretningen over ett gitt
tverrsnitt ble integrert opp. Spenningene i nodene i dette tverrsnittet for spennarmering og
slakkarmering ble avlest. Tabell 15 gir spenningene som resulterte fra denne metoden.

Tabell 15 Likevektsbetraktning
Komponent Spenning Pr stk. Totalt
Spennarming +1.00 GPa +1.27*10° kN 5.08*10° kN
Slakkarmering -15.6 MPa -14.7 KN -58.8 KN
Betong -2.78 MPa -5.00*10°kN -5.00%10° kN
Sum: ~ (0 kN

En ser at spennarmeringen far riktig spenning. Spenningen i betongen er litt lavere enn
tidligere, pa grunn av slakkarmeringen.

52




Tayningen i slakkarmeringen blir:
—15.4 MPa

v o -5
200000 Mpa _ _70* 10

, som stemmer med tgyningen funnet i modellen i Figur 46.

Av Figur 45 og Figur 46 ser man at logaritmisk tayning og elastisk tayning viser samme
verdi.

Det konkluderes derfor med at pafgringen av etterspenningen er i trad med teorien i Kapittel 1
0g 4, justering av spennarmeringens tgyning tatt i betraktning.

Kontroll av ”Concrete Damage Plasticity”

| dette avsnittet blir det trukket fram enkelte punkter fra betongmodelleringen i Kapitte 4. Det
er tatt utgangspunkt i det betongelementet med hgyest redusert elastisitet i strekk (starst
DAMAGET) i Figur 48.

Figur 48 Redusert elastisitet i strekk (DAMAGET)

Figur 49 viser det vertikale arbeidsdiagrammet til dette elementet, sammen med spennings-
tayningsammenehenhg for betong under strekk, her kalt Teori, gitt i Figur i 25 i Kapittel 4.
Det blir utenfor oppgaven & ga igjennom alle detaljer i denne kurven, men det er gnskelig &
fremheve noe for & kunne verifisere materialmodellen i henhold til Kapittel 4.Modellen er
basert pa ett flytekriterium, og ved benyttelse av modellen legger inn ett enaksialt spenning-
tayning forlap. Det betyr det at sa lenge man har spenninger i betongen ogsa i horisontal — og
skjeerretningen sa vil ikke betongelementets vertikale arbeidsdiagram fglge kurven kalt Teori
eksakt.
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For & verifisere modelleringen av degradasjonsparameteren, di, mot ikke lineer tgyning i
strekk, henvises det til punkt b og c i Figur 49. Som man ser har avlastningen fra punkt b til ¢
redusert elastisitet (elastisitetsmodul) fordi betongen har begynt a risse opp (fra og med punkt
a fglger betongen spennings-tayningssammenhengen i strekk).

6

x 10
2 b
A
0 /
. ;
)
o))
£
c
§-4
0}
6
Teori
8 i Betong med sl. og gj.
Strekkfasthet
S5 2 Ah 05 0 0.5 1 15 2

Toyning [-] 10"

Figur 49 Spennings-tgyningssammenheng - Betong

Avleser verdier i punkt b og c i Figur 49 og beregner elastistetsmodul, det henvises til
Kapittel 4 og Figur 26.

Tabell 16 Spenninger og tgyninger i betong

Punkt Spenning (MPa) | Total tgyning Redusert elastisitet (MPa)
b 1.85 1.26*10-4 25761
0.769 0.843*10™

E-modulen til avlastningskurven, her Kalt Eaviasming, €r gitt som:
Eavlastning = Ecm*x(1—dy)
, der d; finnes fra den ikke-elastiske tayningen i Figur 11 i Kapittel 3

Det henvises igjen til Figur 10 i Kapittel 3 og det beregnes ikke-elastisk tayning i strekk (€)
fra taymningen i punkt b
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ek =1.26%10"* 185MPa _ 0.746 * 10~*
o 36000 MPa

Elastisitetsmodulen for avlastningskurven, Eayiasming, blir da:
Eqviastning = Eem * (1 — 0.278) = 25992 MPa

Eaviastning Stemmer med beregningene i Tabell 16.

I overgangen mellom trykk og strekk ser man at gjenvunnet stivhet tas hensyn til. Betongen
har risset i strekk, og skal ikke gjenvinne sin initielle stivhet ved overgang fra trykk til strekk.
Men siden betongens fortsatt er linezer elastisk i trykk (Stadium 1), s& gjenvinner betongen sin
stivhet i trykk, ved overgang fra strekk til trykk.

Kontroll av elementstgrrelse

| henhold til Kapittel 4 ma elementstgrrelsen kontrolleres. Tre ulike elementstarrelser ble
benyttet for & kontrollere at den valgte elementstarrelse var ngyaktig nok. Abaqus anbefaler
en elementstarrelse pa 0.3m. Den beregnede avstand mellom gjengestenger etter EC 2 er pa
0.040-0.050m (Vedlegg C). Dette vil gi elementer med ett hgyde-brede-forhold for
skallelementene pa opp til 6, fordi betongskiven ma partisjoneres for a bindes til
spennarmeringen. Dette kan gi noe ungyaktige resultater i enkelte tilfeller, og det er ikke
gnskelig & benytte en elementstarrelse i starrelsesorden 0.040-0.050m. Beregningene vil da ta
veldig mye lengre tid, siden veggskiven har store dimensjoner. Det er derfor valgt a endre
avstanden mellom gjengestengene til 0.10m. Med ett hgyde-bredde-forhold mindre eller lik
1.5 er man sikret en tilstrekkelig ngyaktighet i resultatene (30). Avstanden mellom
gjengestengene tatt i betraktning, blir derfor elementstarrelsene (Le) 0.075m, 0.10m og
0.15m vurdert.

Avstanden mellom gjengestenger er na stgrre enn hva som er tillatt etter EC 2 (22). Siden
betong-armering-interaksjonen er modellert inn i materialmodellen til betongen, er det antatt
at dette ikke skal pavirke betongens oppfarsel. | falge Abaqus (1), er betong og armeringens
oppfersel uavhengig av hverandre nar armeringen modelleres med aksialstav-elementer i
betongen.

Modellens form gjgr at man kun har elementer som er rektangulaere.

Den horisontale forskyvningen som falge av en seismisk eksitasjon med a4 lik 0.72m/s?
kontrolleres. Figurene 50 og 51 viser horisontalforskyvningen ved skivens topp og ved randen
mellom ferste og andre etasje. Sistnevnte ble tatt med spesielt fordi det er en overgang
mellom lineer til ikke-lineaer materialmodell for betongen ved denne randen, sa det er
sannsynlg at det vil bli spennings- og tayningskonsentrasjoner her, som kan ha betydning for
elementstarrelsen.
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Figur 51 Ngdvendig elementstarrelse
En elementstarrelse, Le, lik 0.15m gir tilstrekkelig ngyaktighet.
Kontroll av elementtype
| dette avsnittet blir det kontrollert om linezre elementer (S4R, T3D2) gir tilstrekkelig

ngyaktighet eller om bruk av kvadratiske elementer (S8R, T3D3) er ngdvendig. Den
seismiske eksitasjonen er den samme som i forrige avsnitt.
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Figur 48viser redusert elastisistet for betong i strekk, DAMAGET(d,), ved tidsseriens slutt.
Videre ser man at overgangen fra linear til ikke-lineser materialmodell for betongen gir de
starste reduksjoner i stivhet. Det betongelement med hgyest DAMAGET (storst
stivhetsreduksjon) blir benyttet for & kontrollere for bruk av S4R og S8R. Det elementet i
spennarmeringen som er koblet til det aktuelle betongelementet blir benyttet til & kontrollere
for T3D2 og T3D3. Siden oppgaven dreier som om & se pa spenninger og tayninger, ble
spenningen valgt som kontrollparameter.
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Figur 52 Ngdvendig elementtype - skallelement
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Figur 53 Ngdvendig elementtype - aksisalstav-element

Forskjellen mellom om & benytte kvadratiske og linezre elementer er liten slik at det er
tilstrekkelig a benytte de lineare elementene.

| denne oppgaven benyttes derfor elementtype S4R for betongen, og T3D2 for & modellere

spennarmering og slakkarmering. Elementstgrrelse i Abaqus settes til 0.15m ,0g hgyde —
bredde-forholdet er derfor maksimalt 1.5.
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6. Resultater fra ikke-lineaere analyser og diskusjon

| resten av oppgaven benyttes initialtilstand om de spenninger og teyninger som oppstar i de
ulike konstruksjonsdelene som falge av at gjengestengene spennes opp. Det gjennomfares ett
parameterstudium for & se pa hvordan slakkarmeringen pavirker spennarmeringen under
seismisk eksitasjon.

Det er mange parametere man kan studere i denne oppgaven. Pa bakgrunn av formalet med
oppgaven, velger man & variere oppspenningen, arealet av slakkarmeringen og
dimensjonerende grunnakselerasjon for grunntype A, ag. Alt annet holdes konstant.
Dimensjonerende grunnakselerasjon for grunntype A, omtales heretter som dimensjonerende
akselerasjon.

Figur 54 er en gjengivelse av Figur 37 fra Kapittel 5. Avstanden mellom vertikalarmeringen
er lik elementstarrelsen.

..

Figur 54 Plassering av slakkarmering og spennarmering i veggskivens plan

Man har ikke noe godt utgangspunkt for ett parameterstudium, fordi det ikke er noen direkte
kobling mellom dimensjonerende akslerasjon, starrelsen pa oppspenningen, og mengden
slakkarmering i konstruksjonen.

Derfor undersgkes farst ssmmenhengen mellom dimensjonerende akselerasjon, ag, 09
oppspenningen, ved hjelp av analysene gitt i Tabell 17.

Tabell 17 Initielle analyser

Analyse | Antall Etterspenning | ag (m/s?) Trykkspenning i betong
gjengestenger | (MPa) (MPa)

la 4 1360 | 1.0m/s’ 3.8

1b 4 1360 0.72 m/s’ 3.8

Betongens gjenveerende kapasitet til & ta krefter for en gitt analyse ses i forhold til stgrrelsen
pa DAMAGET (d;) for kapasitet i strekk, og DAMAGEC (d.) for kapasitet i trykk. Dersom
DAMAGET er lik 0.99, er elastisiteten til betongen i strekk redusert med 99 %, slik at man er
ved ulykkestilstanden til betongskiven. Det er som kjent ikke tillatt i Abaqus a sette d. og dk
lik 1.00.
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Figur 55 beskriver hva som skjer nar elastisiteten i betongen er redusert med 99% i strekk,
dersom betongen hadde hatt en enaksiell spenningstilstand. | Kapittel 4 snakker man om at
det er elastisitetsmodulen til betongen som blir redusert, men siden stivhet avhenger av
elastisitetsmodul, er det innforstatt at en reduksjon i elastisitetsmodul farer til en reduksjon i
stivhet. Herer f, = 0.01 = f, og € = 2 * 1073 (ulykkestilstand) . Fra formel (6) har man

sammenhengen mellom plastisk tayning, e’t’l, og inelastisk tayning, €5*:

4o g 099  001xf"
(1-dy) Ecm

- T 1-099"  E, ¢

Betongen har na en perfekt plastisk oppfersel i strekk, og den av — og palastes med en E-
modul, E”’, lik 0.01*E¢p.

| omrader der elastisiteten i betongen er redusert med 99% vil tayningene fortsette a gke. En
gkning i tayningene i betongen farer ogsa til gkningen i tayningen i armeringen, siden
tgyningsendringen i betong og armering ma veere lik. Starrelsen pa spenningene i armeringen
vil avhenge av bade elastisitetsmodulen til armeringen, og starrelsen pa tayningene.

Figur 55 Betongens oppfarsel ved DAMAGET lik 0.99

| alle figurer som viser tayning og spenning er det inneforstatt at det er snakk om tgyning og
spenning i mest pakjente element.

Figurene 56 og 57 viser resulterende spenninger og tayninger for spennarmering i analyse la
og 1b. Figur 59 og 60 viser redusert stivhet i analyse 1a og analyse 1b ved tidsseriens slutt. |
analyse 1a er veggskiven for lite duktil i forhold til de seismiske pakjenningene, dette ser man
ved 4 vise tidsvariansen til den reduserte stivheten i veggskiven (Figur 58): Veggskiven
mister sin stivhet (99 % av denne) i lgpet av ett sekund. Kreftene i veggskiven blir for store,
og veggskiven kollapser nar dimensjonerende akselerasjon inntreffer i tidsserien, og
spennarmeringen nar sin ulykkestilstand.
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| analyse 1b) far ikke veggskiven riss; den blir vaerende elastisk under hele den seismiske
eksitasjonen, og responsen i spennarmeringen er tilnaermet lik den i initialtilstanden. Men det
skjer ett skift i repsonsen i det dimensjonerende akselerasjon inntreffer i tidsserien.

To helt ulike resultater i analysene 1a) og 1b), og det er ikke ngdvendigvis urealistisk for de to
verdiene som benytes for diemsnjonerende akselerasjon, er ganske ulike.
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Figur 56 Aksialspenning i spennarmering, initielle analyser
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Figur 57 Aksialtgyning i spennarmering, initielle analyser
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Figur 58 Redusert elastisitet i betong i strekk, analyse 1a




Siden den ene veggskiven

DAMAGET
SNEG, (fraction = -1.0)
(Avg: 75%)

|

+0.000e-+00
+0,000e+00
+0,000e+00
+0.000e+00
+0.000e+00
+0.000e+00
+0.000e+00
+0.000e-+00
+0.000e+00
+0.000e+00
+0.000e-+00
+0.000e+00
+0.000e+00

Y
Es

DAMAGET
SNEG, (fraction =-1.0)
(Avg: 75%)
+9.900e-01
+9.075e-01
+8.250e-01
+7.425e-01
+6.600e-01
+5.775e-01
+4.950e-01
+4.125¢e-01
+3.300e-01
+2.475e-01
+1.650e-01
+8.250e-02
+0.000e+00

Figur 60 Redusert elastisitet, analyse

1b

Figur 59 Redsuert elastisitet, analyse
la

i analyse la blir for lite duktil, velger man a redusere

oppspennningen, og legge innslakkarmering i veggskiven. For sammenligningens del
reudseres ogsa oppspenningen i analyse 1b. Man far da analyse 1c og 1d i Tabell 18.
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| Kapittel 4 opererte man med 6 gjengestenger og en oppspenning pa 1360MPa, for a ta
vindlasten. En analyse med dette og en dimensjonerende akselerasjon p& 1.0m/s? har ingen
hensikt da veggskiven kollapser for 4 gjengestenger og samme oppspenning. Og man avstar
fra & kjere en anlyse med dimensjonernde akselerasjon lik 0.72m/s?* fordi man gnsker &
sammenligne respons for ag lik 1.0m/s? og ag lik 0.72m/s%.

| resten av oppgaven vises kun den delen av veggskiven som far riss. Siden de farste 3m av
veggskiven har en linezer materialmodell for betongen, risser ikke dette omradet opp, 0g man
kan bentte dette omradet som referanse for a forsta utbredelsen av riss i den enkelte analyse.

Tabell 18 Videre analyser

Analyse

ay (M/s”)

Antall
SL

Totalareal
SL

Antall,

GJ.

Oppspenning,
pr. GJ. (MPa)

Trykkspenning

i betongen
(MPa)

1c

0.72

2*2

3.8*10°

2*2

1000

2.8

1d

1.0

2*2

3.8*10°

2*2

1000

2.8

le

1.0

2*2

1.9*10°

2*2

1000

2.8

1f

1.0

2*2

0.94*%10°

2*2

1000

2.8

19

1.0

2*2

0.47*10°°

2*2

1000

2.8
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Figur 61 Redusert elastisitet analyse 1c




DAMAGET
SNEG, (fraction = -1.0)
(Avg: 75%)
+8.952e-01
+8.206e-01
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+6.714e-01
+5.968e-01
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+3.730e-01
+2.984e-01

+2.238e-01
E +1.492e-01
+7.460e-02
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Figur 62 Redusert elastisitet, analyse 1d

En velger 4 holde mengden tension stiffening” 1 betongen konstant og heller studere hva en
reduksjon i arealet til har a si for oppfarselen til spennarmering og slakkarmering. Men man
ma veere klar over at en endring i mengde slakkarmering i modellen burde fglges av en
endring 1 “’tension stiffening” ogsé, siden “tension stiffening” avhenger av blant annet
avhenger av diameteren til armeringen.

For analyse 1c) ser man av Figur 66 og Figur 69 at reponsen spennarmeringen fortsatt er lav
sammenlignet med initialtilstanden, og slakkarmeringen blir vaerende elastisk (Figur 67 og
Figur 68). Skiftet i reponsen tydeligere enn i analyse 1a. Videre ser man at stivheten i
veggskiven pa det meste er redusert med opp til 30 %.

| analyse 1d) har man omrader der stivheten til veggskiven er redusert med 90%, hvilket betyr
at veggskiven har igjen 10% av sin kapasitet til a ta krefter i disse omradene. Reduksjonen i
stivhet har gjort veggskiven mer duktil, og den har anledning til stgrre deformasjoner, og nar
derfor ikke sin ulykkestilstand.

Pa bakgrunn av analysene velges det & a redusere mengden slakkarmering i analyse 1d) fordi
man gnsker & studere spenninger og teyninger i det betongen far redusert 99 % av sin stivhet,
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da dette vill gi starst spenninger og tayninger i slakkarmeringen. Man far da analyse 1¢), 1f
og 1g) i Tabell 18.

Reduksjonen i elastisitet er for analysene 1e,1f, oglg presentert i Figurene 63, 64 og 65.

Responsen i slakkarmeringen er igjen gitt i Figur 670g 68, mens reponsen i spennarmeringen
er gitt i Figur 66 og 69.

DAMAGET
SNEG, (fraction = -1.0)
(Avg: 75%a)
+9.505¢-01
+8.713¢-01
+7.921¢-01
+7.129¢e-01
+6.336¢e-01
+5.544e-01
+4.752e-01
+3.960e-01
+3.168e-01

+2.376e-01
+1.584e-01
+7.921e-02

+0.000e+00
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Figur 63 Redusert elastisitet analyse 1e
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DAMAGET

SNEG, (fraction =-1.0)

(Avg: 75%)
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Figur 64 Redusert elastisitet, analyse 1f



DAMAGET

SNEG, (fraction =-1.0)

(Avg: 75%)
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Figur 65 Redusert elastisitet, analyse 19

For analyse 1 f) ga ett totalt slakkarmeringsareal lik 0.94*10°° m? en reduksjon i stivhet pa
98,62 %, som betyr at gjenvaerende strekkapasitet i betongen er ca. 1.28 % av den initielle;
man er neer ved a na ulykkestilstanden til betongen. Ytterligere reduksjon av arealet av
slakkarmering ga i analyse 1g at betongens stivhet redseres med 99 % (Figur XX) i noen
omrader; man har nadd ulykkestilstanden til betongen. Men veggskiven holdes fortsatt
sammen fordi det ikke er flytning i hverken slakkarmering eller spennarmering. Med
henvisning til Figur 54 ser man at de omrader i betongen hvor stivheten er redusert med 99 %
ligger rundt slakkarmeringe. Det er med andre ord for lite ’tension stfiffening” i omradet
omkring slakkarmeringen, en siden spennarmeringen ikke flyter opprettholder veggskiven sin
funksjon. | omradet rundt spennarmeringen er den gjenverende stivheten hgyere, og det gir
derfor mening at responsen i spennarmeringen ikke skal gke sa mye nettopp fordi
stivhetsreduksjonen i betongen er mindre her.

Siden arealet av slakkarmeringen avtar blir pakjenningene pa betongen rundt slakkarmeringen
starre, med reduksjon i areal av slakkarmeringen. Videre virker avstanden mellom
slakkarmeringen og spennarmeringen a vere for stor til at oppfarselen i spennarmeringen
pavirkes av sterelsen pa arealet til slakkarmeringen. I analyse 1g er slakkarmeringsarealet
redusert med 94 % ,0g allikevel gker ikke responsen i spennarmeringen betydelig.
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Dette kan muligens komme av betongens plastiske oppfersel.Dersom betongen hadde hatt
anledning til & ga helt til brudd (DaMAGET lik 1.0) burde det bli en stgrre overfgring av
krefter til spennarmering, intuitivt sett, siden slakkarmeringsarealet na er veldig lite.

Med refereranse til Tabell 18: Ett totalt areal av slakkarmeringen pé 0.24*10°m? fordelt p4 4
armeringsstenger gir en dordiameter pa ca 5mm. Dette er ikke en realistisk kamstgrrelse, og
valget av areal er kun tatt med for & dokumentere at det ikke er mulig for slakkarmeringen a
na sin flytespenning.
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Figur 66 Aksialspenning i spennarmering, analse 1c-1g
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Figur 68 Aksialtgyning i slakkarmering, analyse 1c-1g
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Figur 70 Aksialteyning og aksialspenning i spennarmering, analyse 1f




— 7
©
o 24X 10 ] T \ T
2= A J
c N/

8 0_ AT ‘A‘\, x\\l,r AT ';_U;\\ ,{\j; Y, 5 -

8 l
(% 8 10 12 14 16 18 20 22 24
+
910 —
£ o
g 0 ;
- -5 ‘
0 5 10 15 20

)

S — ‘ ‘

1] \

'% 1] ST Y e W WN#‘MM# W A &“'ﬂr\ P it Lo A oo )
&L \ ‘ \ \ \

e 0 4 8 12 16 20 24
< Tid [s]

Figur 71 Aksialteyning og aksialspenning i slakkarmering, analyse 1f
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Figur 72 Vertikalspenning og vertikaltgyning i betong, analyse 1f
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Figur 73 Redusert elastisitet, analyse 1f

Figur 73 viser redusert stivhet i trykk, DAMAGEC, for analyse 1f. Som man ser er stivheten i
trykk tilnsermet lik den initielle (DAMAGEC (d¢) = 0) . Dette betyr at valget av
degradasjonsvariablene i trykk ikke har betydning for resultatene i dette kapittel, og det er
ikke gjort noe parameterstudium pa disse.

7. Besvarelse av forskningsspgrsmal og konklusjon

Svar pa forskningsspgrsmal
e Hvordan oppfarerer de oppspente stengene seg under seismisk belastning. Hva er
maksimal tgyning i stengene og over hvor store omrader?

Veggskivens respons til den seismiske eksitasjon avhenger av oppspenningen og stgrrelsen pa
den dimensjonerende akselerasjonen, aq. For en aq lik 0.72 m/s® og oppspenning p& 1360 MPa
blir veggskiven vaerende elastisk. Oppspenningen setter med andre ord ikke for store
begrensninger for veggskivens mulighet til & bevege seg, sett i forhold til den seismiske
eksitasjonen, slik at kreftene pa veggskiven ikke blir stgrre enn at betongen kan bli vaerende i
Stadium 1. Det skjer ett skift i bade tayning og spenning som fglge av at dimensjonerende
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akselerasjon inntreffer i tidsserien, gkningen i respons er sa lav at den kan karakteriseres som
ubetydelig.

Men for aq lik 1.0 m/s® og samme oppspenning er ikke konstruksjonen tilstrekkelig duktil slik
at veggskiven kollapser omtrent samtidig med at den dimesnjonerende akselerasjon, ag,
inntreffer i tidsserien. Veggskiven mister hele sin stivhet i lgpet av ett sekund. Man ser at en
reduksjon i stivhet pa 99 % gar tvers igjennom veggskiven ved randen mellom 1 og 2 etasje,
noe som sammenfaller med overgangen mellom en linezr og en ikke-lineaer materialmodell
for betongen. Siden det her snakk om kollaps, har det heller ingen hensikt & snakke om
utbredelse av stgrste spenninger og tayninger i armeringen. Dessuten sa har betongen en ren
perfket plastisk oppfarsel ved redusert stivhet lik 0.99, slik at det er ingen begrensninger pa
hvor store deformasjoner betongen kan fa , og dermed og dermed heller ikke hvor store
tgyninger en kan fa i spennarmeringen. Men det har blitt sett at de aller stgrste plastiske
tayningen kommer i overgangen mellom fgrste og andre etasje.

Det er ikke realistisk med en sa hgy oppspenning som 1360MPa, da effekter som relaksasjon i
spennarmering, samt kryp og svinn i betongen farer til tap av spennkraft over tid (2). |
Serensen (2) opereres det med ett tap av spennkraft pa opp mot 15 % som falge av dette.
Dette vil da fare til at en mer reell oppspenning a benytte i Abaqus ville veert ca. 1150MPa.
Og siden man har at en reduksjon i etterspenning, i forhold 1360 MPa er ngdvendig for en
diemensjonerende akselerasjon lik 1.0 m/s?, vil disse effektene bidra positivt i forhold til
gjengestengenes oppfersel i en seismisk situasjon.

Av Figur 70 og 72 ser man at skiftet i spennarminges respons er relatert til tidspunkt for den
dimensjonerende akselerasjonen i tidsserien, mens maksimal respons i spennarmeringen er
realtert til tidspunktet der betongen ndr sin strekkfasthet og far riss. Sistnevnte virker rimelig
for nar dette skjer ma spennarmeringen ta en stgrre andel av kreftene.

e Hvordan pavirker slakkarmeringen spennarmeringen?

Dersom slakkarmeringen og spennarmeringen hadde veert plassert pa samme sted i tverrsnittet
sa burde de ha en like stor tgyningsendring siden begge forblir elastiske. Det skulle derfor
veert mulig a korrelere tayningsendringen i begge to til endringen i slakkarmeringens
totalareal, siden tgyning og areal er omvendt proporsjonale starrelser.

Men det viser seg at spenninger og tayninger endres mer hos slakkarmeringen hos
spennarmering som felge av endringen i arealet til slakkarmeringen. Sammenhengen mellom
arealet av slakkarmeringen og avstanden mellom slakkarmering og spennarmeringen virker
derfor & veere slik at slakkarermingen ikke klarer & pavirke spennarmeringens respon i starre
grad. Men om man kikker veldig ngye pa reduksjonen i elastisitet i betongen, ser man at
denne begynner & bre seg utover mot spennarmrmeringen nar arealet av slakkarmeringen gar
mot null, spesielt om man sammenlinger Figur 64 med Figur 65. Det skjer med andre ord en
svak kraftomlagring til andre betongelementer noe som ogsa pavirker spennarmeringen. Dette
ser man i analyse 1g i Figur der det er ett litt og tydligere starre skift i responsen i
spennarmeringen som fglge av dette, i forhold til analysene 1c-1f.

Trolig pa grunn av den plastiske oppfarsel til betongen ved en redusert elastitet pa 99%,

overfares det ikke en starre del av krefter fra betong til spennarmeringen som fglge av at
arealet til slakkarmeringen reduseres. Dersom betongen hadde hatt anledning til a fa redusert
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hele sin elastisitet burde det bli en gkning i spennarmeringens respons, intuitivt sett, nar
slakkarmeringsrealet er sapass lite som i analyse 1g.

Bade spennarmering og slakkarmering blir vaerende elastiske i alle analysene (sett bort fra
analyse 1a, der veggskiven kollapser), men det er ett gkende skift i responsene, som fglge av
reduserende areal av slakkarmeringen. Slakkarmeringens spenninger gker fra 50 MPa til
350MPa, ved reduksjon av totalt slakkarmingsareal fra 3.8*10° m? til 0.24*10° m?, samtidig
som responsen i spennarmeringen gker fra 1.04 MPa til 1.16MPa.

Ett totalt slakkarmeringsareal pa 0.24*10 m? er en urealistisk liten sterrelse fordi fordelt pa 4
armeringstenger tilsvarer dette en kamstarrelse pa under 5mm. Denne stgrrelsen pa arealet
ble kun tatt med for & dokumentere at det ikke er mulig for slakkarmeringen & na sin
flytespenning med denne modellen.

e Hvordan varierer de to punktene ovenfor med varigheten (tid) av den seismiske
akselererasjonen?

Resultatene tilsier at lengden av tidsserien ikke skal pavirke resultatene. Grunnen til dette er
todelt. 1 alle tilfellene som er analysert sa gker reponsen i betongen som fglge av at
dimesnjonerende akselerasjon inntreffer i tidsserien. Hvor responsen gker, er avhengig av
stgrrelsen pa denne parameteren og hvor mye oppspenning man har benyttet i modellen.
Dersom veggskiven ikke far anledning til & derformere seg nok, kollapser den: Betong og
spennarmering ndr sin ulykkestilstand. Denne ble sett & inntreffe momentant ved aq lik
1.0m/s? og en etterspenning pa 1360 MPa.

| alle de andre tilfellene sa forblir spennarmering og slakkarmeringen elastiske under hele
analysen, slik at det som er kuttet vekk i henhold til Figur 2 i Kapittel 2, skal da ikke ha
betydning for resultatet.

e Muligheten for a benytte 4.3.1(7) i N-EN 1998-1:2004+NA:2008 (16) undersgkes for
bruk i en modal analyse:

”Med mindre det utferes en mer ngyaktig beregning av de opprissede bygningsdelene, kan de
elastiske bgye- og skjerstivhetsegenskapene til betong- og murbygningsdeler settes lik
halvparten den tilherende stivheten for de uopprissede omrader” (5).

Sett i forhold til denne oppgaven er spgrsmalet hvordan ville det veert & benytte halv stivhet i
det omrader som risser opp i veggskiven, for en modal analyse forutsatt DCL.

Fra Figurene 61 til 65 Figur ser man at det & benytte redusert stivhet for flere av etasjene er

lite hensiktsmessig da det er kun langs grensen mellom 1 og 2 etasje samt langs de vertikale

render at man far rissdannelse. Det vil derfor ikke vaere konservativt a sette hele etasjer med
halv stivhet, spesielt ikke da slakkarmeringen og spennarmeringen forblir elastiske. Lavere

stivhet ville gitt lavere krefter pa konstruksjonen enn hva som virkelig er tilfelle.

Ogsa her er det gnskelig & legge en kommetar til den plastiske oppfarsel til betongen. Dersom
stivheten kunne bli redsuert til 0, ville trolig ett starre omrade av betongen begynne 4 risse
opp og man ville kanskje kune narme seg en sistuasjon der bruk av halv stivhet ville vere
realistisk . Man kan ikke si sikkert uten at man har resultater som tilsier dette, men intuitivt
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burde det veere slik, at kreftene omlagres til omrader i betongen med fortsatt kapasitet, slik at
disse omradene vil ha en gkt rissdannelse.

Konklusjon

Pa bakgrunn av valgt utforming av denne modellen tilsier resultatene at det ikke er mulig for
slakkarmeringen a flyte. Bade spennarmering og slakkarmeringen blir veerende elastiske i
analysene safremt oppspenningen ikke gir en for lite duktil konstruksjon i forhold til den
seismiske eksitasjonen. Da vil skiven kollapse samtidig med at dimensjonerende akselerasjon
inntreffer. Det skjedde ved en dimensjonerende akselerasjon, ag, pa 1.0m/s? og en
oppspenning pa 1360 MPa.

Der skiven ikke kollapser er det snakk om sma gkninger i spennarmeringens respons som
fglge av man reduserer arealet av slakkarmeringen.

Reduksjon av arealet i spennarmeringen gjgr at betongen tilslutt nar sin ulykkestilstand der
elastisiteten er redusert med 99%. Det er litt usikkert, men det kan virke uheldig at
elastisiteten i betongen ikke kan reduseres med 100%, fordi man na ikke har en klart definert
gvre grense for kapasiteten til betongen. Man far ikke en tydelige kraftoverfaring fra betong
til spennarmeringen.

Videre arbeid

Abaqus anbefaler verdier for ulykkesspenning og ulykkestayning til betongen i strekk i
stgrrelsesorden 107 og 1 % av strekkfastheten (Kapittel 3). Ulykkesspenningen er satt til
denne verdi for & unnga numeriske problemer i analysene, og & benytte verdier lavere enn
denne er derfor ikke tillatt i programmet.

Effekten av a benytte en annen verdi for ulykkestgyningen er ikke vurdert. En var ngdt til anta
en verdi her, og verdien er ikke urealistisk i starrelsesorden, som forklart i Kapittel 4, men om
den stemmer for alle analysene ovenfor er ikke vurdert. Det ble funnet at “tension stiffening”
avhenger av stgrrelsen pa armeringsdiameter sett i forhold til betongens aggregater, samt heft
og densitet til armeringen. Som sett i Kapittel 2, benyttet Jankowiak og Lodygowski starre
ullykkestgyninger enn 2*107, i sin modell, basert pa resultater fra forsgk. Siden valg av
ulykkestgyning avhenger av mengden armering, er denne parameteren verdt ett
parameterstudium.

Videre kan det veere at den plastiske oppfarselen til betongen ved redusert elastisitet pa 99 %,
setter visse begrensninger for resultatene. Det hadde veert bedre om det var mulig at betongen
redusere sin elastisitet med 100 %, og kapasiteten i enkelte omrader matte overfares i sin
helthet til armeringen.

Sett at man forholder seg til disse begrensningene pa ulykkestgyning som er gitt i oppgaven,
sa kan det da veere aktuelt & modellere en oppfarsel som tar mer hensyn til det som ble
beskrevet i Kapittel 2. Formen pa av- og palastningskurven samt, samt a velge en annen
kurveform enn linezr for & modellere tension softening” og “’tension stiffening”, kan vere
aktuelt & studere neermere. Noen av disse teorier krever ett eksperimentelt datagrunnlag for a
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kunne benyttes, men Aslani og Jowkarmeimandi (11) har kommet frem til uttrykk som til en
viss grad er mindre avhengig av omfattende eksperimentelle resultater. Slik at man kan
benytte disse formler samt funksjonen UMAT i Abaqus for & modellere dette (Aslani et.al).
En negativ side ved dette, er at disse formler krever en justering for & ta hensyn “tension
stiffening” (13).

Dersom man ser helt bort fra selve materialmodellen hva angar former pa arbeidsdiagram sa
kan det veere aktuelt & kanskje variere hgyde pa skiven. En lav veggskive oppfarer seg meget
forskjellig fra en hgy: En lav er mer pakjent av skjerkrefter, mens en hgy er mer pakjent av
moment.

Et annet studium kan vaere a modellere veggskiven uten heft mellom betong og armering.
Dersom det ikke er heft mellom betong og armering vil ikke etterspenningskraften endres som
felge av en utbgyning, fordi tayningen i spennarmeringen vil veere tillneermet konstant, og
spennarmeringen forblir derfor linezr elastisk under hele den seismiske eksitasjonen. Uten
heft sa har man ikke jyset kanalen som den etterspente armeringen ligger i, slik at
spennarmeringen ma betraktes som en ytre last (3). Betongen ma derfor modelleres til & veere
i trykk hele tiden, men dette tilfellet er ikke akutelt for & studere samvirket mellom
slakarmering og spennarmering. Derfor ma en veggskive uten heft modelleres for en seismisk
situasjon med tilstrekkelig skjeer- og slakkarmering for a ta moment og skjarkrefter. Denne
situasjonen blir til en viss grad lik den som er modellert i oppgaven, men man at er sikret at
dersom slakkarmeringen flyter, sa gjgr den dette uten fare for at spennarmeringen far for hgyt
spenningniva farst.

Dessuten kan man vurdere en kombinasjon av "Rebar Layer” for & modellere
slakkarmeringen i henhold til Kang og Huang (5) og samtidig benytte kurve for betong i
strekk som tar hensyn til “tension stiffening”. Pa den maten tar man hensyn til den dynamiske
oppfarselen til betong samtidig som man kan fordele slakkarmeringen jevnt utover
tverrsnittet. Pa den maten kan man muligens utelukke muligheten for at avstanden mellom
slakkarmering og spennarmering har betydning for samvirket de imellom.

Det kan tenkes at samvirket melom betong og armering kan veere mer gunstig pa mindre stiv

jord, for der forsterkes de seismiske eksitasjoner i forhold til de som kommer direkte fra
jordskjelvet. Slik at man kan prgve a modellere inn dette i den eksiterende modellen.
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Vedlegg A

Elastisk responsspektrum av E. Hovland

%% Elastisk respons-spektrum
% Beregner og plotter respons-spektrum til akselerasjons-tidserier

%% @ Erlend Hovind, NTNU, masteroppgave var 2013

%%

clc
clear all
close all

load akselerasjon6a.txt

t = akselerasjon6a(:,1) ; % tidsintervall
ag = akselerasjon6a(:,2) ; % grunn-akselerasjon

%% Newmarks lineaere metode (gamma=1/2, beta=1/6)

gamma=0.5; beta=1/6; % Newmarks lineaere metode
zet=0.05; % dempningsgrad
Tend=3; % hgyeste periode

dt=t(2)-t(1);

u=zeros(size(ag));
v=u;

ac=u;

T(1,1)=0;

for j=1:round(Tend/dt)
omegal(j,1)=2*pi*(1/T(j,1));
m=1;
k=(omegal(j))"2*m;
c=2*zet*omega(j)*m;
keff=k+(gamma/(beta*dt))*c+(1/(beta*dtr2))*m;
a=(1/(beta*dt))*m+(gamma/beta)*c;
b=(1/(2*beta))*m+dt*((gamma/(2*beta))-1)*c;

for i=1:length(u)-1
dR=-(ag(i+1)-ag(i))+a*v(i,1)+b*ac(i,1);
du=dR/keff;
dv=(gamma/beta)*du/dt-(gamma/beta)*v(i,1)+(1-(gamma/(2*beta)))*dt*ac(i,1);
dac=(1/beta)*(du-dt*v(i,1))/(dt)*2-(1/(2*beta))*ac(i,1);
u(i+1,1)=u(i,1)+du;
v(i+1,1)=v(i,1)+dv;
ac(i+1,1)=ac(i,1)+dac;

end

%

Sd(j,1)=max(abs(u));

%Sv(j,1)=max(abs(v));

%Sa(j,1)=max(abs(ac));

%PSv(j,1)=5d(j)*omegal(j);

PSa(j,1)=Sd(j,1)*(omega(j))"2;

T(j+1,1)=T(j)+dt;

end

ag(end)=[];
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T(end)=[];
Sd(2,1)=0; PSv(1:2,1)=0; PSa(1:3,1)=max(abs(ag));

%% Eurokode 8
%
q=1;
$=1.0; %Grunntype A
a_g= 0.05; %Nordsjgen og viktighetsklasse Il
T_B=0.1;
T_C=0.25;
T_D=1.5;
%
N=500; % antall inkrementer
Te=linspace(0,Tend,N);
Sd=zeros(1,length(Te));
for i=1:N
if Te(i)<=T_B;
Sd(i)=a_g*S*((2/3)+(Te(i)/T_B)*((2.5/a)-(2/3)));
end
if T_B<Te(i) && Te(i)<=T_C
Sd(i)=a_g*s*(2.5/q);
end
if T_C<Te(i) && Te(i)<=T_D;
Sd(i)=a_g*s*(2.5/q)*(T_C/Te(i));
end
if Te(i)>T_D;
Sd(i)=a_g*S*(2.5/q)*(T_C*T_D/(Te(i))"2);
end
end
%
%% Plot
%

figure('Name','Pseudo-akselerasjonsspektrum','NumberTitle','off')

hold on
plot(T,PSa,'LineWidth',2.)
plot(Te,Sd,'r--','LineWidth',2.)
grid on

hlegl = legend('Pseudo-akselerasjonsspektrum','Eurokode 8-spektrum');

set(hlegl,'Location’,'NorthEast')
set(hlegl,'Interpreter’,'none’)
xlabel('Period [s]','FontSize',11);
ylabel('PSa [g]','FontSize',11);
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Vedlegg B
Tabell B.1 inneholder det ngdvendige data for bygningsmodell og skivemodell i Kapittel 3.

Totalvekt pa dekker, inkl. 700kg/m*
Egenvekt av disse
Dekkenes flateareal 50*25m
Antall skiver 3
- 2store skiver(h*b*d) 36*15*0.30m
- 1 liten skive (h*b*d) 36*6*0.30m
Etasjehgyde 3m
Tetthet betong 2500 kg/m®
Elastisitetsmodul, betong 36 000MPa
Masse akutell skive (1 liten skive) | 162 000kg
Antall etasjer 12

Tverssnitt stilsgyler(sirkelformet | 7.43*10°m?
hulprofil) r = 0.2, t = 0.006

Lengde stalsgyler 36m (partisjoneres ved hver 3m)
Tetthet stal 7850 kg/m®

Elastisitetsmodul, stalsgyler 205 000 MPa

Antall stal sgyler 55

Masse stal 1.1*10° kg

Total masse eksl. stalsgyler 1.24*10" kg

Andel stél av total masse 0.8%

Tabell B.1

Tabell B.2 viser de ngdvendige moder for & imgtekomme punkt 4.3.3.3.1 i EC 8, som manser
er det ngdvnedig med seks moder.

Egenmode | Egenperiode | Effektiv masse i
(s) yretning (kg)
1 2.31s 4.49*10°
2 0.98 2.04*10°
3 0.57 1.79*10°
4 0.43 1.23*10°
5 0.23 5.72*10°
6 0.20 6.17*10°
Sum LA. 1.1*10’
90 % av massen til bygningen (kQg)
1.1*10" kg

Tabell B.2 Ngdvendige svingeformer i bygningsmodell

Ngdvendig antall svingeformer for & imgtekomme punkt 4.3.3.3.2.1(2) for skivemodellen er
gitt i Tabell B.3. Som man ser var det ngdvendig med 4 svingeformer.
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Egenmode | Egenperiode | Effektiv masse i
(s) yretning (kg)
1 1.81s 2.52*10°
2 0.30s 0.822*10°
3 0.19s ~0
4 0.17s 0.458*10°
Sum LA. 3.80*10°
90 % av massen til bygningen (kg)
3.70*10" kg

Tabell B.3 Ngdvendige svingeformer i skivemodell
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Vedlegg C
Beregninger i Mathcad

85

Modvendige beregninger for veggskiven

Skivens data
b=6m skivens bredde
h:=36 m skivens hayde
dakive =03 m skivens dybde
alfa:=0.85
dh:=3 etaz jehoyde
Materialdata Betong, Tabell 3.1 1 EC2
fok =45 MPa
fetm:=3.8 MPa Middelverdi av betongens aksialstrekkfasthet
rh=1.2 Jordskjelvlast er ulykkelast etter N5-EN 1990:2002 Tabell
fom =53 MPa MNAALS
Ee:=37000 A Pa
vi=02 Possion's ratio, Urisset]{ EC2.3.1.3 4))
RH:=40%
alfat:=—10~* Linezer temperaturutvidelseskoeffisient EC2.3.1.3
dg == 20 nom funnet pd bakgrunn av eksponeringsklasse
alfa—0.85

Dimensjonerende trykkfasthet

fod i fck

b
Dimensjonerende strekkfasthet

-alfa=(3.188.10") Pa

fotk:=2.7T MPa
fetk
"I\" v ]

Massetetthet = 2500

fotd = -alfa

kg

3
I

Materialdata
Spennamearing

Esp = 205000 MPa E-modul spennst3l
Skrudde stenger - klasse 3
fp0. 1k = 1550 MPa 0.1% fasthet

fpk = 1700 A Pa
sigmap :=min (0.8 -fpk ,fp0.1k-0.9)=(1.36- 10"} Pa

sigmasp :=sigmap= {:1 36-10" :} Pa

dorspenn =40 mm diameter spennarmering



Avstand mellom stenger spennarmering, EC2.8.10.1.3
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Avstand mellom stenger i samme lag
ahs :=max (dg+ 5 mm dorspenn, 50 mm ) =50 mm

Avstand mellom stenger i ulike
lag

avs :=max (dorspenn , 40 num ) =40 mm

Overdeking, EC2.4.4.1

cminb :=max {dorspenn, 10 mrm) =40 mm
cmindur:=25 mnm

cmin:= max {cminb, cmindur, 10 mm} =40 mm

dodev =10 mmn ECZN.A4.4.1.3(1)P
cnom :=cmin 4+ dedev =50 mum
com := 50 mmn Benytter cnom=40mm

Beregner moment fra antatt vindlast

Det ble gitt en initielt dimensjonerende vindlast, for 3 ha ett anslag pa antall
gjengestegner i modellen. Vindlasten er pd byggets langside., og den
inkluderer drag, lastfaktorer og at bygget ligger i tettbygd strek. Vindlasten
ble gitt av veileder.

Det dimensjoneres slik at spennarmeringen tar denne vindlasten i sin
helhet.

gvind := 600 N Dimensjonerende vindlast gitt av veileder
T
Antar at aktuell veggskive tar halvparten av vindlasten
Lastbredde:=25 m pa langveggen, 25m.

Beregner resulterende jevnt fordelt vindlast langs veggskivens

heyde: 2 N
Lastpermeterhgyde:= qvind - Lastbredde = {:1 5.107) -
m

2
k|

Byggetshpyde:=36 m

Skjeerkraft som felge av vind, Vvind:

Vvind := Lastpermeterhayde - Byggetshayde= 540 kN
Moment som felge av vind, Mvind

Mvind :=Vvind - Bygpetzhayde . 0.5= {ﬂ.?z . 103} kN -



Skivens motstandsmoment

W= (%]-h? dskive=1.8 'I'J'i,‘3

Spenning i betongen fra vindlast
Strekkspenning i betong

SigmaM :=M:‘v_’f1‘j= 5.4 MPa

Asp=dorspenn” - 0.25-3.14= 0.001 m°
Trykkspenning i betongen
sigmasp := 1360 MPa

Nep :==Asp-sigmasp= {I.TDE . IDH') kN

Trykkspenning i betongen

Sigma =" _5 604 MPa

1.8 m~

Det er nd tilstrekkelig trykk i betongen fra etterspenningen til at
betongskiven er i trykk under vindlasten

Nod i .y . lakl i
04 spenng rimering

NA.9.0.2
Asvmin :=0.0002 - dskive . b=360 mm’

Asvmax = 0.04 - dskive b= {7.2 . 'll:l'd} e’
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Data for Rebar layer i Abaqus - skjeerarmering

for 3 forhindre skjserbrudd

Antar felgende parametre i henhold til Kapittel 3

oew == 1.25 EC2.MA.6.2.3
vl =0.6

fywli =500 MPa

fywd =% _ (5.10°) Pa
1.0
V1:=3075 kN
dorbeylel == 10 mm Valgt dordiameter for skjaerbeyle

Asw1:=2-dorbpylel” .0.25.w=(1.571.107*) m*

Minste
skjeerarmeringsareal
Z:=5.3 m Antatt momentarm
coth =1
tanf:=1
Skjaerstrekkapasitet
s1 ::{Ami}-z-fywd-Enc:tB} ~0.135 m EC2.6.2.3(3)
Skjzertrykkapasitet
Vrdmax1 4=&m-dskivn-z-%= {5.335- ID?} N
(cot8- tané) £C2.6.2.3(3)

Vrdmax1>V1 ok.

Styrste effektive tverrsnittsareal av skja=rarmering,

Aswma Frwd
sminl .-:K[Aswl . ¥ ] =.022 m

0.5 sooew « w1« fod - dskive
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St@rste senteravstand mellom skjserarmeringsenheter

h' vil her vaere flere meter slik at kravet er ikke EC2.M.A.9.2.2.6

gjeldende.
senteravstand] == max Es] Lsminl } =0.135 m

Minium skjzerarmering tverssnitt

fyk:=500 M Pa

s
prxind =01+ [E‘;ki Jadelcine EC2.NA.9.2.2(5)
y
2
pmin1 = 0.402 T
IR
pialgtil—| | NE¥1 _1/16 T
senteravstandl nin
pvalgtl> pminl

Velger beyler ¢10s100 for a dimesnjonere for V1

V2.=4270 IV
dorbeyle2 = 14 mm Valgt dordiameter for skjaerbeyle

Asw2 =2.dorbeyle2” .0.25 .= (3.079. 107%) m®

Minste

skjeerarmeringsareal

z:=5.3m Antatt momentarm
coth=1

tanf:=1

Skjeerstrekkapasitet

(cotd)

si=[Asw2)-z-fywd- =0.191 m EC2.6.2.3(3)
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Skjsertrykkapasitet

Vrdmax2:= cew - dskive .z -ﬁ:—dz {6.335 . 1{]7} N
{coté - tans) EC2.6.2.3(3)

Vrdmax2>V2 ok.
Sterste effektive tverrsnittsareal av skjazrarmering,
Aswm
smin:=|Asw2. fywd =0.043 m

0.5 ew »v 1 «fod - dskive
Sterste senteravstand mellom skjserarmeringsenheter
h' vil her vaere flere meter slik at kravet er ikke EC2.M.A.9.2.2.6

gjeldende.

senteravstand := max (s, smin)=0.191 m
Horisontalarmering for vegger

2
Asvi=6.0.25.7+(0.02 m) =(1.885.10") mm’ Vertikal slakkarmering

Asw11:=0.25. Asv =471.239 mm”

Minium skjserarmering tverssnitt
(feck)™®

fvk
mm”

prnin:=0.1- -dskive EC2.NA.9.2.2(5)

pmin:=0.402

T

Asw2 e’

pvalgt=————=1.611
senteravstand I

pvalgt2= pmin2

Velger beyler ¢14s150 for 3 dimensjonere for V2




Vedlegg D

Modellering av skjeerarmering i Abaqus:

Beregning av nedvendig skjaeramering og bruk av "Rebar Layers” i Abaqus.

Skjerarmeringen antas a ligge horisontalt i betongskivens plan, og man benytter punkt

6.2.3(3) “Konstruksjoner med beregningsmessig behov for skjerarmering” i EC 2 (22) for &
finne tilstrekkelig skjerarmering. Det antas fglgende verdier:

cot(O) 1
Z (indre momentarm) 5.4m
Tabell D.1

Indre momentarm settes lik 5.4m, noe som vil vere konservativt da det maksimalt benyttes

3gjengestenger og 2 slakkarmeringstenger pa hver side. Dersom arealet av gjengestenger

hadde veert like store,ville man hatt en halv momentarm pa: 3-0.3m = 2.7m, med 0.1m
mellom hver armeringsstang. Siden slakkarmeringen har ett noe mindre tverrsnittsareal vil
den reelle halvemomentarm vaere litt starre enn 2.7m. Ved a anta denne moementarm slipper

man derfor a beregne momentarm for hvert enkelt tilfelle, da det vil bli akutelt & variere

antallet etterspente gjengestenger og slakkarmering.

Lag1 G Lag2

s @0 @

5.4m I

Figur D.1 Skivetverrsnitt med armering

Man benytter pseudo-akselerasjonsspektrumet og en modal analyse for a beregne skjerkraft
ved skivens bunn for de to verdier dimensjonerende akselerasjon, ag, gitt i Tabell

Tabell 16 viser den beregnede skjeekraft i Abaqus for to ulike verdier for ag, 0g 50% gkning
av denne; den dimensjonerende skjerkraft:

ag (m/s?) Skjeerkraft fra el. Spektrum Dimensjonerende
(KN) skjeerkraft (kN)
0.72 2100 3200
1.0 2900 4400
Tabell D.2

Skjeerarmeringen blir definert ved hjelp av valget "Rebar Layers” i Abaqus.

I Abaqus man definerer senteravtand,s, posisjon i tverrsnittet, h;, og vinkel a. Figur D.2-D.3

oppsumerer dette, her er ett armeringslag definert, med sin plassering i tverrsnittet, h;. |
oppgaven benyttes to armeringslag, parallelt med bredden, i henhold til Figur D.1. Man

definerer ett koordinatsystem for skjerarmeringen i Abaqus, se Figur D.4
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Tabell D.3 oppsummer verdiene for senteravstand, s, posisjon, hi, og vinkel for de to
skjeerarmeringslagene, som falge av koordinatsystemet i Figur D.4

Dimensjonerende | Skjerarmering | Areal Senteravst | Posisjo | Vinkel
skjeerkraft ,Lagi (m? and,s(m) | n,h; (o)
(m)
3200 kN 1 7.86*210'5 0.10 -0.095 0
m
2 7.86*10° 0.10 0.095 0
m2
4400 kN 1 1.57*210'4 0.15 -0.093 0
m
2 1.57*10™ 0.15 0.095 0
2
m
Tabell D.3

Skjeartrykkapasiteten ble kontrollert til a vaere tilstrekkelig, samtidig som man var innefor

kravet til starste effektive tverrsnittsareal av skjeerarmeringen, Asw max- Beregningene er vist i
vedlegg 2. Det er antatt at kabelkanalen ikke har ett kamstarrelse sterre enn kravet i kapittel

6.2.3(6) slik at by er lik skivens tykkelse, d. Det er derfor dimensjonert for tilstrekkelig
kapasitet for skjeerbrudd, og videre kontroll av horisontalarmering, er ikke gjennomfart.
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Vedlegg E
Gravitasjonslaster reduserer oppspenningen pa 1360MPa.

Figur E.1
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Vedlegg F

Spenning og tgyning i betong og armering nar ogsa slakkarmering er modellert i
veggskiven:

LE, LE22
SNEG, (fraction = -1.0)
(Avg: 75%)
-3.406e-07
-9.160e-05
-1.825%e-04
2.741e-04
-3.654e-04
-4.506e-04
-5.47%e-04
-6.391e-04
-7.304e-04
-B.217e-04
-0.12Ce-04
-1.004e-03 -2.
-1.095e-03 ot

EELOENE

Figur F.1 Vertikale tgyninger i betong  Figur F.2 Vertikale spenninger i betong
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Figur F.3 Logaritmisk aksialtgyning i
spennarmeringen
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Figur F.4 Elastisk teayning i spennarmeringen
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Figur F.5 Aksialspenning i spennarmeringen



