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Forord

Rapporten er gjennomfgrt som en masteroppgave ved studiet Bygg- og miljgteknikk ved
NTNU. Rapporten er skrevet i samarbeid med Institutt for Konstruksjonsteknikk og Sta-
tens vegvesen. Oppgaven tilsvarer 30 studiepoeng per student og har blitt utfgrt over 20
uker i Igpet av varsemesteret 2018. Oppgaven er gjennomfgrt som et samarbeid mellom
Petter Furulund Bergersen og Kenneth Slaatsveen.

Rapporten gér ut pa & analysere og dimensjonere en fiktiv etteroppspent betongbru i Trond-
heim. Analysen og kontrollene er giennomfgrt i henhold til Eurokodene og Statens veg-
vesen sine handbgker. Brua er modellert og analysert i NovaFrame. Resultatene fra Nova-
Frame er verifisert med manuelle beregninger og i samtale med veileder.

Oppgavens mal er at studentene skal anvende det som har blitt lert gjennom studiene.
Studentene skal ogsa tilegne seg ny kunnskap knyttet til regelverket, beregningsmetoder og
analyseprogram for a gjennomfgre en fullverdig dimensjoneringen av den etteroppspente
brubanen. Leser av rapporten ma ha grunnleggende kunnskap om temaer som presenteres.

Studentene gnsker a rette en stor takk til veileder Daniel Cantero. Vi takker for god veiled-
ning underveis. I tillegg gnsker vi & rette en takk til Terje Kanstad og Jan @verli for deres
faglige veiledning. Vi gnsker ogsa & takke Havard Johansen og Thomas Reed fra Statens
vegvesen vegdirektoratet for deres veiledning. Bade faglige diskusjoner og stgtte i ramme-
programmet NovaFrame har vert til stor nytte. Til slutt gnsker vi & takke Andreas Jésche i
Halfen og Sally Stracey i Schock for & ha respondert pa spgrsmél og delt erfaringer knyttet
til skjerarmering i plater.

Kenneth Slaatsveen
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Sammendrag

Statens vegvesen ville vite om skjerarmeringen i plater burde forankres rundt den ytterste
slakkarmeringen. For plater er det ingen klare retningslinjer for dette i regelverket. Det
er uenighet i bransjen hva som er ngdvendig. Statens vegvesen er ogsa interessert i en
detaljert dimensjonering av skjerarmeringen i en platebru.

I denne oppgaven er det presentert en fiktiv etteroppspent betongbru med totalt 24 spenn-
kabler. Kabelens profil er utformet underveis. Spennarmeringssystemet er fra leverandgren
CONA.Brua bestar av 4 spenn og summen av spennlengdene er 67 m. Det er antatt at den
rektangulere delen av brua er det beerende tverrsnittet. Brua har en fgringsavstand pé 16
m og totalt 4 kjgrebaner. Bruas tverrsnittshgyde er 800 mm. Tverrsnittshgyden er i ut-
gangspunktet lav for a fa behov for skjerarmering i brua. Opplagrene bestar av veggskiver
og sgyler. Det er derfor behov for bade skjerdimensjonering av vanlig skjerarmering og
armering mot gjennomlokking.

Rapportens hensikt er a analysere og dimensjonere brua. Malet er a bruke allerede kjent
kunnskap i tillegg til & leere mer om regelverket og beregningsmetodene knyttet til & pro-
sjektere en etteroppspent betongbru. Et annet mal er & anvende et analyseprogram for a
modellere brua. Det er valgt & modellere brua med NovaFrame.

Brua er dimensjonert for bade brudd- og bruksgrensetilstand i bade lengde- og tverretning.
Beregningene i bruddgrensetilstanden viser at brua har tilfredsstillende kapasitet for mo-
ment med valgt armeringslgsning. For torsjon er armeringskravet sa hgyt at det er drgftet &
vere urealistisk. Det kommer av at platen er sa bred og er modellert med bjelkeelementer.
Bruddgrensetilstanden er tilfredsstilt.

I bruksgrensetilstanden er det kontrollert spenninger i betongen, slakkarmeringen og
spennarmeringen i stadium 2. I tillegg er rissvidder og trykkavlastning kontrollert.
Bruksgrensetilstanden er tilfredsstilt.

Fordypningsdelen av oppgaven omhandler dimensjonering av skj@rarmeringen i platen og
forankringen av skj@rarmering i plater. Valgt skjerarmering tilfredsstiller bruddgrensetil-
standen i regelverket. Det viste seg at kapasiteten rundt sgylekanten ikke er tilstrekkelig.
Dette kan lgses pa forskjellige mater som er drgftet i oppgaven.

Et litteraturstudium er gjennomfgrt for & finne andre kilder som drgfter dette temaet. Det
er blitt konkludert med at det ikke eksisterer nok forskning pa dette omradet til a gi et
endelig svar. Basert pa litteraturstudiet antas det konservativt & forankre skjerarmeringen
rundt det ytterste laget med slakkarmering. Dette kan resultere i at tverrsnittshgyden ma
gkes.
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Abstract

The NPRA are interested in whether or not the shear reinforcement should be anchored
around the outer layer of reinforcement. There are no clear guide lines for this in plates.
The industry can not agree as to what is necessary. The NPRA is also interested in a
detailed shear design in a plate bridge.

The thesis presents a fictitious post stressed concrete bridge. The bridge is calculated as a
plate bridge. The bridge is supported during the construction and casted as one. The bridge
consists of 4 spans and the sum of the spans are 67 m. It is assumed that the rectangular part
of the cross section is carrying the loads. The bridge has 4 carriageways with a total width
of 16 m. The height of the cross section is adjusted to 800 mm to reduce the shear capacity
of the cross section. The goal is to shear reinforce the cross section. Where the bridge is
supported by walls the shear reinforcement is designed according to the regulations for
normal shear reinforcement for beams. The bridge is also supported by columns. In these
areas the bridge is designed by punching shear.

The number of tendons in the bridge is 24. The profile of the tendons was formed during
the analysis. The post-tension system is made by tendon supplier CONA.

The goal of the thesis is to analyze and design the bridge. While Learning more about the
regulations and the design methods relevant to designing a post-tensioned concrete bridge.
The goal is also to use already known theory and methods combined with new knowledge.
During the thesis learning the chosen analysis program, NovaFrame, was another goal.

The bridge is designed in both the Ultimate Limit State and the Service Limit State in
the longitudinal and transverse direction. The calculations in ULS shows that the bridge
has satisfactory capacity for moment. For torsion the required reinforcement was very
high. It is discussed that the amount was unrealistic because of the way the bridge is
analyzed with beam elements. In SLS the tensions in the concrete, reinforcement and
tendons are determined for cracked concrete. Crack widths and decompression are also
checked. The requirements for ULS and SLS are satisfied in both the longitudinal and
transverse direction.

The thesis focuses on shear design and the anchorage of shear reinforcement in plates. The
capacity at the edge of the columns is not satisfied. The capacity can be increased by doing
adjustments to the construction which are described in the thesis.

A literature study is conducted to research the problem. It is concluded that there is little or
none sufficient research on the topic of shear anchorage of normal shear reinforcement in
plates. Based on the literature study it is assumed that it is conservative to anchor the shear
reinforcement around the outer layer of reinforcement. This could lead to an increased size
of the cross section.
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Kapittel 1

Innledning

Masteroppgaven er gitt av Statens vegvesen og tar utgangspunkt i en oppgave som ble
gjennomfgrt i kurset KT6005 prosjektering av bruer 2, vinteren 2015. Hensikten med mas-
teroppgaven er blant annet a analysere og dimensjonere en brubane av betong. Et annet mal
er 4 leere om regelverket knyttet til dimensjoneringen.

Brua som dimensjoneres er en fiktiv etteroppspent platebru med 4 spenn. Det antas at den
er plassert et sted i Trondheim kommune. Antall spennkabler, kabelprofil og dimensjone-
ne for tverrsnittet er gitt i oppgaveteksten i vedlegg A. I utgangspunktet var det 36 kabler,
men det ble bestemt i samarbeid med veileder fra Statens vegvesen, Havard Johansen, &
redusere antall kabler til 24. Veileder mente momentdiagrammene sa bedre ut med redu-
sert antall kabler. Tverrsnittshgyden er redusert fra 1100 mm til 800 mm for & fa for lav
skjerkapasitet uten skjerarmering. Det var et gnske fra veileder hos Statens vegvesen a
gjennomfgre en detaljert dimensjonering av skjerarmeringen i platen.

Platebrua er modellert i rammeprogrammet NovaFrame som anvender bjelkeelementer.
Valget av analyseprogram er drgftet i detalj i kapittel 5 og drgftes underveis der det
er relevant. Resultatene fra NovaFrame anvendes under dimensjoneringen av brudd- og
bruksgrensetilstanden. Dimensjoneringen gjennomfgres i henhold til EC:2-1-1 og N400.
I tillegg er Beregningsveiledning for etteroppspente betongbruer brukt som stgttelitteratur
under analysen og dimensjoneringen.

Brubanen er blitt kontrollert for moment-, torsjon- og skjerkapasitet. Kontroller er gjen-
nomfgrt i bade lengde- og tverretning. Momentene i lengderetning er tatt opp av bade
spenn- og slakkarmering. For noen lasttilfeller er momentet tatt opp av kun slakkarmerin-
gen. | tverretning er det gjennomfgrt forenklede konservative kontroller. Den tverrgdende
slakkarmeringen b&rer momentene i tverretning.

Det er gjennomfgrt kontroller for bruksgrensetilstanden i begge retninger. Fgrst
undersgkes betongen om den er uopprisset, stadium 1, eller opprisset, stadium 2. For
karakteristisk lastkombinasjon er betongen, slakkarmeringen og spennarmeringen
kontrollert om de tilfredsstiller spenningsbegrensningene i stadium 2. Der ofte
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forekommende og tiln@rmet permanent lastkombinasjon fgrer til stadium 2 er rissvidder
kontrollert. Oversiden av brua er i eksponeringsklasse XD1. Over stgttene er brua
kontrollert for trykkavlastning med tiln@rmet permanent lastkombinasjon.

Fordypningsdelen av oppgaven er & dimensjonere skjerarmering i en platebru og vurdere
forankring av skjerarmering i plater. I tillegg til selve dimensjoneringen drgftes plassering
av skjerarmeringen i platen. Spesielt der det er fare for gjennomlokking. Det er gjen-
nomfgrt et litteraturstudium knyttet til hvordan skjerarmeringen skal forankres i en plate.
I EC2 er det klare regler for at skjerarmering skal forankres rundt hovedarmeringen og
trykksonen i en bjelke. For plater er det derimot ingen klar beskrivelse. Derfor forankres
skjeerarmering ofte bare rundt det innerste laget, og ikke rundt slakkarmeringen i begge ret-
ninger. Det er usikkert hvorvidt det er tilstrekkelig a forankre skjeerarmeringen kun rundt
det innerste laget.

I starten av rapporten introduseres forutsetninger for oppgaven, som geometrien til brua
og materialer som er benyttet. Det er ogsa introdusert regelverk som er lagt til grunn for
oppgaven og laster som er benyttet i analysen. Deretter beskrives valgene som er gjort
under modelleringen og verifiseringen av resultatene fra NovaFrame. Rapporten presen-
terer resultatene fra dimensjoneringen i brudd- og bruksgrensetilstanden. Den siste delen
tar for seg fordypningsdelen av oppgaven. Skjerarmeringen dimensjoneres og forankrin-
gen av skjerarmering i plater drgftes. Fordeler og ulemper ved foreslatte lgsninger nevnes.
Rapporten avsluttes med en oppsummering og konklusjon.
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Forutsetninger for analysen

2.1 Grunnlag

Fglgende litteratur og analyseprogram er anvendt som grunnlag for a analysere brua:
Eurokoder:
e NS-EN 1992-1-1:2004+NA:2008:Eurokode 2:Prosjektering av betongkonstruksjo-
ner, Del 1-1: Allmenne regler for bygninger

e NS-EN 1992-2:2005+NA:2010: Eurokode 2: Prosjektering av betongkonstruksjo-
ner, Del 2: Bruer

e NS-EN 1991-1-5:2003+NA:2008: Eurokode 1: Laster pa konstruksjoner, Del 1-5:
Allmenne laster, termisk pavirkning

* Standard Norge NS-EN 1991-1-2:2003+NA:2010:Laster pa konstruksjoner Del 1-2:
Trafikklast pa bruer

¢ NS-EN 1991-1-4:2005+NA:2009: Laster pa konstruksjoner Del 1-4: Allmenne las-
ter:Vindlaster

e NS-EN:1990:2002+A1:2005+NA:2016: Grunnlag for prosjektering av konstruksjo-
ner

Handbgker:

¢ Handbok N400 - Bruprosjektering
¢ Handbok R412 - Bruklassifisering

* Beregningsveiledning for etteroppspente betongbruer nr. 668
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ETA:

* BBR VT CONA CMI BT - Internal Post-tensioning System with 02 to 61 Strands

Analyseprogram:

NovaFrame er et rammeprogram som modellerer kun med bjelkeelementer. Bjelkeelemen-
ter er ikke ideelt for & analysere en platebru, men det er bestemt at det var tilstrekkelig for

analysen som skal gjennomfgres.

Manuelle beregninger gjennomfgres i MathCad og henvises til i gitte vedlegg. Enkle be-
regninger som for eksempel minimum armeringsmengder legges ikke ved, der slike bereg-

ninger pavirker andre resultater er det kommentert i vedlegget.

2.2 Materialvalg- og egenskaper

2.2.1 Betong

Betongkvaliteten er valgt til B45. Egenskapene for betongen er vist i tabell 2.1:

Tabell 2.1: Egenskaper for B45

Egenskaper B45

Karakteristisk sylindertrykkfasthet etter 28 dggn | fex 45 MPa
Dimensjonerende sylindertrykkfasthet fed 25.5 MPa
Karakteristisk aksialstrekkfasthet fetk,0.05 | 2.7 MPa
Dimensjonerende aksialstrekkfasthet feta 1.53 MPa
Midlere aksialstrekkfasthet fetm 3.8 MPa
E-modul E.n 36 000 MPa
Materialfaktor ULS Ye 1.5

2.2.2 Slakkarmering

Slakkarmeringen i brua er av typen BSOONC. Tabell 2.2 viser materialegenskapene for

denne armeringstypen.

For lendge- og tverrarmeringen er det antatt ¢25 jern og skjerarmeringen er antatt som

¢20 jern.

4
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Tabell 2.2: Egenskaper for BSOONC

Egenskaper B500NC
Karakteristisk fasthet fyr | 500 MPa
Dimensjonerende fasthet | f,q | 434 MPa
E-modul E, | 200 000 MPa
Materialfaktor ULS Vs 1,15

2.2.3 Spennarmering

Spennarmeringen bestar av kabler levert av CONA med 12 tau, hvor hvert tau har areal
pa 150 mm?. Kabelens totale areal er 1800 mm?. Relaksasjonklasse for spennkablene er 2
og dimensjonerende kabelkraft ved jekk er 2656,8 kN. Egenskapene for spennarmeringen

vises i tabell 2.3: [1]

Tabell 2.3: Egenskaper for spennarmering

Egenskaper CONA
Karakteristisk fasthet fok 1860 MPa
Karakteristisk fasthet 0,1%-grense fpo.1k | 1640 MPa
Dimensjonerende fasthet 0,1%-grense | fpo.14 | 1426 MPa
E-modul K, 195 000 MPa
Areal (12 stk tau med areal 150 mm?) Ap 1800 mm?
Materialfaktor ULS Vs 1,15

2.3 Brua

Brua er en plasstgpt og etteroppspent platebru. Det antas at overbygningen gjennomfgres
i én stgp uten skjgter med forskaling underbygget og stgttet opp fra bakken. Dette barer
brua frem til oppspenningen er fullfgrt. Oppspenningen startes etter 28 dagers herdetid.
Bruoverbygget konstrueres uten ledd i platen. Brua bestar av fire spenn med lengder hen-

holdsvis 9, 18, 22 og 18 m. Figur 2.1 viser brua:
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Figur 2.1: Brua fra siden

Figur 2.2 viser tverrsnittet av brua. Kabelgruppe 10 og 11 har aktivt anker i akse 1 og
kabelgruppe 20 og 21 har aktivt anker i akse 5. Kablene er blitt justert til & vere 6 kabler
per kabelgruppe og ikke 9 som figuren viser.

Dim ki Hg:  Skulder Kjorefelt Kjorefelt Kjarefelt Kjorefelt Skulder
!531 3250 1 3250 1 " 3250 “ 3250 1 150
250 1 250
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Figur 2.2: Brua sitt tverrsnitt fgr reduksjon av antall kabler

Det antas at brua er helt rett og har et konstant platetverrsnitt i hele lengderetningen.
Stgrrelsen pa tverrsnittet er gitt av tegninger i vedlegg B. Figur 2.2 viser tverrsnittet, men
hgyden er endret til 800 mm. Total bredde av brua med kantdragere og rekkverk er 17
m. Brua bestar av 4 kjgrefelt, 2 i hver retning. Disse 4 er splittet av en midtdeler og total
fgringsavstand er 16 m. Slitelag antas & vere 50 mm.

I akse 1, 2 og 5 er det valgt a stgtte opp overbygningen med en veggskive. Akse 2 er antatt
monolittisk stgpt. I akse 1 og 5 kan brua rotere om, og forskyve seg i lengderetningen
som et glidelager. I akse 3 og 4 er det valgt a stgtte opp overbygningen med 2 s@yler per
akse. I akse 3 er det stgpt monolittisk og i akse 4 er det valgt et glidelager. Hensikten med
de varierte oppleggene er a sgrge for at forskjellige skjerkontrollerer ma gjennomfgres.
Monolittisk stgp inneberer at sgylene og skivene er stgpt i ett med overbygningen. Det
forer til tilnermet fast innspenning og at momenter overfgres fra overbygningen og ned i
spylene eller veggskiven.
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Det statiske systemet vises i figurene 2.3 og 2.4:

i 67.0 i

) I
J

a1

Figur 2.3: Statisk system for brua

I
>

Figur 2.4: Statisk system for brua uten skive i akse 1 og 5
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Kapittel 3

Armering

3.1 Overdekningskrav

Minste overdekning for armering i bruer skal samsvare med bestemmelsene gitt i Handbok
N400 - Bruprosjektering. Overdekning er avhengig av eksponeringsklasse. Eksponerings-
klassen bestemmes fra fysiske- og miljgpavirkninger overflaten til konstruksjonen utsettes
for. Fysiske forhold kan vere forhold som temperaturendringer, slitasje eller vanninntreng-
ning. Miljgpéavirkninger kan vere kjemiske forhold som alkali-tilslagsreaksjoner i beton-
gen, klorider i betongen eller saltsulfatlgsninger i kontakt med konstruksjonen. Overdek-
ningen skal sikre en bestandig konstruksjon som skal oppfylle krav til stabilitet, styrke og
brukbarhet i konstruksjonens dimensjonerende brukstid. [2, kap.4]

Brua sin plassering resulterer i miljgpavirkninger som gjgr at bruas eksponeringsklasser
er XD1 for oversiden og XC3 for undersiden av bruoverbyggningen.

Den nominelle overdekningen ¢, skal vare:
Cnom = Cmin T Acdev
der Acge, er et avvik som tas hensyn til ved dimensjonering og C,;,, er: [3]

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

Cmin,b bestemmes av Tabell NA.4.2 1 EC2, som for andre betongkonstruksjoner. For spenn-
armering trukket i kabelkanaler er denne verdien det minste av diameteren til kabelrgret
og 80 mm. [2]

Cmin,dur fOr bruer bestemmes av Tabell 7.2 1 N400. Tabellen tar hensyn til eksponerings-
forholdene og funksjonskravene til komponentene og overflatene i brua. For spennarme-
ring skal denne verdien gkes med 10 mm. [3]
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3.2 Slakkarmering

3.2.1 Generelt

Slakkarmering i bruer skal tilfredsstille kravene til materialegenskapene til armeringsstal i
EC2. Armeringsstal av type BSOONC antas & vere av tilfredstillende kvalitet og egenska-
pene kan idealiseres som vist i figur 3.1. Minste tillatte diameter for armeringsstenger er

12 mm. [2, 3]
o
L “““""“":-_"_":';'—'*’;kf'"
e - - = kiwlys

fo - —em

s T ( | i k= ()
: ' : — ldealisert

a i i

' : H 3 e

§ ; ; — Dimensjonering

e < g

f/E. i K

Figur 3.1: Idealisert spennings- tgyningsdiagram for armeringsstal [2]

For alle tverrsnittsdeler skal brua dobbelarmeres i begge retninger. Pa grunn av kammene
pa armeringsstalet kan armeringsstengene bygge mer enn den oppgitte diameteren. Dette
byggemalet skal tas hensyn til ved dimensjonering som for eksempel ved fri avstand mel-
lom armeringsstenger eller effektiv tverrsnittshgyde d. Byggemalet for armeringsstengene
hentes fra Tabell 7.3 1 Handbok N400. [3]

Armeringsstenger med diameter stgrre enn 12 mm skal ikke rettes eller ombgyes. I kon-
struksjonsdeler som er utsatt for utmatting skal ikke armering i noen stgrrelser rettes eller
ombgyes, de kan heller ikke sveises ved f.eks skjgting.[3]

Frie ender armeres i henhold til 9.3.1.4 1 EC2. Det kan legges inn bgyler med lengde lenger
enn 24, eller bgye tverrarmeringen i en bue som forbinder topp- og bunnlaget til hverandre.

Den horisontale avstanden mellom armeringsstengene ma vere stor nok for a sikre god
fordeling av betongen slik at heft mellom betong og armeringsstenger vil veare tilstrekke-
lig. I plater er dette normalt ikke et problem pa grunn av det store tverrsnittet. I henhold til
8.2 i EC2 skal avstanden mellom stenger i samme lag vare minimum d, + 5 mm. I denne
oppgaven er det 37 mm siden det antas stgrste tilslagsstgrrelse d, = 32 mm.

Avstand i den vertikale retningen er ikke et problem fordi det armeres kun i ett lag i hver
retning pa over og undersiden av overbygningen. Avstanden mellom topp og bunn er sd
stor at heft og fordeling av betongen ikke er et problem. [2]

Senteravstanden skal heller ikke vare for stor. I henhold til NA9.3.1.1 i EC2 er maksimal
senteravstand for slakkarmeringen i lengderetningen 250 mm og 400 mm for tverrarme-
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ringen i de mest utsatte omradene. Dette kravet overstyres av krav i 7.8.7 i N400. Kravet
sier at maksimal senteravstand er 200 mm for slakkarmering i bruoverbygningen. [3, 2]

3.2.2 Slakkarmering i brua

For ¢,,,;;, mindre enn 70 mm skal det tillatte avviket Acg., for plasstgpt betong benyttes
som + 15mm. [3]

Utregning av C,,., for slakkarmering vises i tabell 3.1:

Eksponeringsklasse Cmin,b Cmin,dur ACde'u Cnom — Cmin + Accle'v
XD1 (overside) 25 60 15 75
XC3 (underside) 25 50 15 65

Tabell 3.1: c,,0., for slakkarmering

3.3 Spennarmering

3.3.1 Generelt

Betong med spennarmering, ogsa kalt spennbetong, er betong der armeringen eller deler
av armeringen blir pafgrt strekkraft. Hensikten med & pafgre armeringen strekkraften er at
armeringen skal overfgre det til betongen som trykk. Virkningen og fordelingen av denne
kraften skal motvirke ytre krefter konstruksjonen er utsatt for og gke tverrsnittets kapasitet.
Egenskapene kan i likhet med egenskapene for slakkarmering idealiseres som vist i figur
3.2 Armeringens profil i tverrsnittet kan variere i lengderetningen. Dersom spennarmerin-
gen har en avstand fra ngytralaksen i tverrsnittet vil den pafgre konstruksjonen moment.
Profilen til spennarmeringen bgr ha tilnermet samme form som momentdiagrammet til
egenlasten. Det har en god effekt siden spennarmeringen prgver 4 motarbeide momentet
fra egenvekten. [4, Del 2]

A i

fookd-----~, e -
ol :___)—7':_,’r :
s = Tpo,1d/ 6 . // ! — Idealisert

— Dimensjonering

= e g o

Figur 3.2: Idealisert spennings- tgyningsdiagram for spennstal [2]
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Kapittel 3. Armering

En fordel med spennbetong er at strekkspenningene i betongen er redusert eller eliminert.
Det fgrer til mindre opprissing i betongen og forbedrer bestandigheten til konstruksjonen.
Nedbgyningen reduseres som en fglge av oppbgyning fra spennkraften og gkt stivhet pa
grunn av redusert opprissing. [4, del2]

Spennarmeringen skal forbindes til betongkonstruksjonen slik at den overfgrer krefter til
betongen. Et anker i hver ende og heft mellom armeringen og betongen sikrer at kreftene
overfgres. Dersom konstruksjonen er etteroppspent og armeringen skal forbindes til beton-
gen ma det etterfylles en sementpasta i armeringskanalene fgr ankeret lases fast. Pa den
maten vil kraften fra spennarmeringen pafgres konstruksjonen gradvis i lengderetningen
til spennarmeringen. Denne lgsningen er valgt i oppgaven. [4, Del 2]

Spennstélet som er brukt skal ha lav risiko for spenningskorrosjon. Dette kan antas & veere
tilstrekkelig dersom armeringen er produsert, testet og har samsvarsattestering for spenn-
armering angitt i en europeisk teknisk godkjenning, heretter kjent som ETA. [2, kap.3.3]

Spennkabelens profil gjennom brua er forsgkt optimalisert i forhold til kreftene brua skal
motsta. Ofte er ikke profilen optimalisert fordi praktiske utfordringer og hindringer kom-
mer i veien for plassering av kabelrgret. Kabelen kan blant annet ikke krumme for bratt.
En bra krumning gir ogsa stgrre friksjonstap av spennkraften. Det regnes med en utilsiktet
krumning som oppstar pa grunn av avstanden mellom festepunktene til kabelrgret under
montering som bidrar til friksjonstapet.

3.3.2 Spennarmering i brua

Hver kabel trekkes i et kabelrgr med ytre diameter lik 90 mm og ankerhodene som holder
kablene fast i enden har en diameter lik 160 mm [1]. Kabelrgrene er laget av plast og er
glatte innvendig. Godstykkelsen er 4,3 mm som medfgrer en indre diameter lik 81,4 mm.

Spennarmeringen bestar av 4 kabelgrupper med 6 kabler i hver gruppe. Kablene i hver
gruppe er fordelt over tverrsnittet som forklart i kapittel 2.3. Kabelgruppene er 54 m og 63
m lange ettersom hvilken akse de starter i. Det betyr at de gar fra hver sin bruende og over
hele brua bortsett fra det siste spennet. Kablene gar ca. 1 m utenfor aksene de starter i av
praktiske hensyn. To av kabelgruppene er spent opp pa utsiden av akse 1 og har innstgpte
passive anker i motsatt ende. De to siste kabelgruppene er spent opp pa utsiden av akse 5
og har passive anker i motsatt ende.

Overdekningen til spennkablene bestemmes av krav i N400 og EC2. For c,y;,, stgrre enn
70 mm skal det tillatte avviket Acgye, for plasstgpt betong benyttes som + 20mm. [3]

Utregning av Cy,, for spennarmering vises i tabell 3.2:
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3.3 Spennarmering

Eksponeringsklasse | Crnin,b | Cmin,dur | ACdev | Cnom = Cmin + AcCdew
XD1 (overside) 80 70 20 100
XC3 (underside) 80 60 20 100

Tabell 3.2: ¢, for spennarmering

Maksimal karakteristisk strekkspenning spennarmeringen taler er gitt i produktets
tilhgrende ETA og er 1860 MPa. Ved beregning brukes en 0,1% grense for spenningen
i armeringen. Dette er en verdi for spenningen i spennstalet hvis det har fatt 0,1%
inelastisk tgyning. Verdien f, 15 er lik 1640 MPa og brukes til dimensjonering i
bruddgrensetilstand. [4, Del 2] Som dimensjonerende maksimal spennkraft i armeringen
brukes den minste av 0,9 {01, 0g 0,8 fy:

min(0,9 - fpo,1x;0,8 - fpr) = 1476 M Pa
0,9- f0,1% er den dimensjonerende tillatte spenningen og resulterer i en oppspenningskraft

pa 2656,8 kN i hver av spennkablene. [1, 2]

Fra verdiene i tabell 2.3 bestemmes dimensjonerende fasthet i spennarmeringen:

1640M P
fod = Jooar _ 1640MPa o6/ pg 3.1)
Vs L 15

Det tillates av 3.3.6 i EC2 at f},; kan bestemmes fra en tgyningsgrense €,,4 dersom forhol-
det fpr/ fpo.1x er mindre enn 1,1.
Jpr 1860
fpo,ix 1640

1,13

Forholdet er stgrre enn 1,1 og det er dimensjonert med f,; som normalt fra formel (3.1).

(2]

Spennkabelens profil i brua

Rgrene til spennarmeringen er plassert innenfor slakkarmeringen fordi overdekningen til
spennarmeringen er stgrre enn overdekningen til slakkarmeringen. Det er ikke plass til
kabelrgrene i samme avstand fra betongoverflaten som slakkarmeringen. Kamstal med ¢25
har et byggemal pa 30 mm i fglge N400. Overdekningskrav fra tabell 3.1 gir overdekningen
til kabelrgret: [3]:

Overside : 75 4+ 30 4+ 30 = 135mm

Underside : 65 + 30 + 30 = 125mm

Overdekningene er stgrre enn minimumskravet vist i tabell 3.2. Den beregnede overdek-
ningen er tilstrekkelig.
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Kapittel 3. Armering

Som en tilnrming for & beregne indre momentarm til spennkabelen er det antatt at tyngde-
punktet til spennkablene er i fjerdedelspunktet til den indre diameteren av kabelrgret. Dette
er avgjort med veileder. Spennkabelen tar den korteste veien i rgret nar den blir strammet
opp.

Betongens tyngdepunkt :  y = 423, 6mm

Spennarmeringens momentarm, e, over stgtte og i feltet er:

Estotte — 1767 1Imm

erelt = 233,2mm

Det faste ankeret i kabelenden ma i fglge spennkabelsystemets ETA plasseres minimum
205 mm fra ankerets senter til betongoverflaten. Spennkabelens profil trekker seg mot
tyngdepunktaksen de 4 siste meterene fgr det passive ankeret for & tilfredsstille kravet.
Dette fgrer til mer friksjonstap i kabelen enn om kablene kunne hatt en rett avslutning
etter stgtten. Over stgtten ligger kabelen 180 mm under overkanten av betongen. Kurven
er sa slak at friksjonstapet er minimalt. Slakkarmeringen kan komme i veien for plassering
av det passive ankeret i spennkablenes ende. Ankeret er trukket ytterligere mot midten av
tverrsnittet og ligger med senter 340mm fra overkant av tverrsnittet, som vist i figur 3.3.
Avstanden fra ankerets senter til n@rmeste slakkarmering er 205 mm.

Spennkabelen vil i motsatt ende vere plassert i brutverrsnittets tyngdepunkt over en-
destgtten for a unnga a skape et moment i enden. Av praktiske arsaker ma brua fortsette en
meter fra endeaksen midt i opplegget. Kabelens profil vil fortsette uten kurvatur fra senter
endeopplegg, som vist i figur 3.5, for ikke a skape et friksjonstap. Dette betyr at ankeret
vil fa en eksentrisitet i enden som skaper et innvendig moment. Momentet er veldig lite og
tas opp av slakkarmering i tverrsnittet.

Kurvaturen pa kabelprofilen kan ikke overskride et krav gitt i ETA. Denne er gitt som en
minimum radie kurven ma ha. Radien R,,,;,, er gitt av fglgende formel: [1]

2 Fymo - d

Rpin = =5,124 > 2,0m 3.2)
di * Promazx
der
Fpm.o er spennkraft ved jekk
d er approksimert diameter til hvert tau
d; er indre diameter til kabelrgr
Dr.maz er presset tauene pafgrer konstruksjonen, ofte verdier mellom 140-200 kN/m
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3.3 Spennarmering

Vedlegg E viser at den bratteste kurven i brua har en radius pa 17,8 m som er innenfor
minimumskravet R,,,;,,= 5,1 m.

2

£ 4000 1
T R ——
b——2500— 2500 * 3500
Figur 3.3: Spennkabelens profil over Akse 2, med passivt anker
7y
‘\g’/"
— o ———— 17604 ST e s S Srcmme
: 3500 25002500+ 3500

Figur 3.4: Spennkabelens profil over Akse 3
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Kapittel 3. Armering

) 5000 )

Figur 3.5: Spennkabelens profil mot Akse 5

Som visti figur 3.3, 3.4 og 3.5 er kurvaturen forskjellig over stgtte, pa vei opp mot stgtte og
ved fast anker. I vedlegg E er kurvaturen til spennkabelen kontrollert opp mot den minste
tillatte kurvaturen. Den er brattest over stgtten, men er allikevel slakere enn kravet gitt i den
tekniske godkjenningen vist i likning (3.2). Kabelen ligger i tyngdepunktaksen fra akse 1
frem til 2,5 m fra akse 2, som vist i figur 3.3. Det er relativt sma momenter i dette feltet
og avhenger ikke av kapasiteten til spennarmeringen. Den rette profilen til spennkablene
forer til mindre friksjonstap. Kabelen vil heller ikke skape et indre moment i enden slik
som kablene i akse 5. [1]

3.3.3 Tap av spennkraft

Spennarmeringen vil tape spennkraft i forhold til det jekken pafgrer under oppspenning.
Enkelte tap skjer over tid og andre skjer momentant. I kapittel 6.7 vises en sammenlikning
av spennkrafttapene beregnet for hand og i NovaFrame.

Friksjon

Profilen til spennkablene i en konstruksjon vil som oftest variere i lengderetningen, slik
som i oppgaven. Nar spennkabelen pafgres strekk vil dette medfgre en normalkraft fra
spennkabelen mot kabelrgret. Normalkraften skaper friksjonskrefter mellom kabelrgret og
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3.3 Spennarmering

spennkabelen nar den spennes opp. Friksjonskraften motvirker oppspenningskraften og
ma derfor tas hensyn til ved dimensjonering. Beregninger av tap pa grunn av friksjon er
vist i vedlegg F. Slike friksjonskrefter oppstar ogsa i partier der kabelen skal vere rett.
Det skyldes at kabelrgret ikke monteres helt rett. Kabelrgret holdes pa plass punktvis og
krumninger kan oppsta mellom stgttene til rgret. [4, Del 2]

Friksjonstapene AP, (x) for etteroppspente konstruksjoner regnes ut fra fglgende uttrykk:

AP, (z) = Ppag(1 — e #0FFD) (3.3)

der

Pros er spennkraft ved jekk

0 er summen av vinkelendringene til spennkabelen over en avstand x

W er friksjonskoeffisienten mellom spennkabelen og kabelrgret gitt av produsen-
ten

e er eulertallet ~ 2,72

k er en utilsiktet vinkelendring som fglge av krumninger mellom festepunkter
til kabelrgr

X er avstanden langs spennarmeringen fra punktet det blir spent opp

Kraften P, er strekkraften spennkabelen péfgrer konstruksjonen en avstand x fra punktet
der jekken péfgrer strekkraft. Uttrykket for kraften finnes fra likning (3.4):

P, = Pos - € HOFED) (3.4)

Der anbefalte verdier for p og k er gitt i ETA og vist i tabell 3.3. [1]

I k
[rad—!] | [rad/m]
Glatt plastrgr 0,12 0,005

Kabelrgr

Tabell 3.3: Anbefalt data for friksjonstap i spennarmering [1]

Friksjonstapet A P, for spennkablene kan i fglge tilhgrende ETA antas a vare 0,9% av den
maksimale spennkraften. Den er regnet ut i henhold 5.710.5.2 1 EC2. [1, 2]
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Kapittel 3. Armering

Lasetap

Tap av spennkraft i aktivt anker skjer momentant etter jekken slipper opp kraften i spenn-
kabelen. Det benyttes lasekiler i enden ved et anker. Lasekilene er trukket noen millimeter
inn i konstruksjonen nar de laser fast spennkabelen. Dette gjgr at spennkabelen mister
deler av oppspenningskraften den ble pafgrt av jekken. Beregninger av lasetapet er vist i
vedlegg G. Glidningen AL,;5 av kilene fgrer til en endring av tgyningene i spennkabelen.
Glidningen er oppgitt av produsenten i tilhgrende ETA. [2] For systemet i brua er glidnin-
gen ALy, lik 6 mm. Det er basert pa faste laser og kun ett byggetrinn for spennkablene.
For lange spenntau kan tapet kompenseres ved a gke kraften pafgrt av jekken. [4, Del 2]

EC2 tillater overspenning i spennkabelen for d redusere effekten av lasetapet. Dette er
kun tillatt dersom spennkraften méles med en jekk med en ngyaktighet pad 5% av den
endelige verdien av oppspenningen. Det antas at en slik jekk ikke er tilgjengelig.

Nar jekken slippes opp og kilene laser fast spennkabelen vil friksjonen mellom spennka-
belen og kabelrgret motvirke effekten av lasetapet. Lasetapet vil vere stgrst ved det aktive
ankeret og avta etterhvert som friksjonen virker i lengderetningen av kabelen. Pa et punkt
vil ikke lasetapet ha noen effekt pa kabelens spennkraft lenger. Dette er vist i figur 3.6. Som
en forenkling vil spennkablenes midlere krumning x benyttes til fastsettelse av lasetapet
og avstanden til punktet der lasetapet ikke lenger har noen innvirkning pa spennkraften.

Plx)

.\FmI: Pr———

Figur 3.6: Lasetap i spennkabelens lengderetning [5]

For & fastsla hvor mye av kabelen som er pavirket av lasetapet benyttes formel (3.5): [5]

1 E, A, - ALjps - k
op =t (1o [P A Alus (k4 E) 3.5)
/”'(K' + k) Fpm,O
der
K er den midlere krumningen til alle spennkablene
I er friksjonskoeffisienten mellom kabelen og rgret
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3.3 Spennarmering

AL er glidning av lasekiler

Ap er arealet til en spennkabel

E, er E-modulen til spennarmeringen

Fymo er oppspenningskraften i jekken

k er en utilsiktet vinkelendring som fglger av krumninger mellom festepunkter

til kabelrgr

AP35 minker fra det aktive ankeret i lengderetningen til spennkablene. Léasetapet som en
funksjon av avstanden bestemmes fra formel (3.6): [5]

APys(z) = Fymo - (e—u(k-f-n):c _ e—u(k—&-n)(Z‘xL—x)) (3.6)
der konstantene er like som i likning 3.5.

I vedlegg G er lasetapet med hensyn til friksjon beregnet i henhold til Beregningsveiledning
for etteroppspente betongbruer. Punktet lasetapet ikke lenger pavirker spennkabelen er
15,4 m fra de aktive ankerne. Avstanden fra aksene er 14,4 m siden ankerne er plassert 1
m utenfor aksene. [5]

Umiddelbar deformasjon av betongen

EC2 beskriver deformasjon av betong som et umiddelbart tap etter pafert spennkraft. Det
skal tas hensyn til rekkefglgen spennkablene spennes opp for a fastsla dette tapet. Dette
tapet er ofte sa lite at det er neglisjerbart. Tapet av spennkraft regnes ut fra fglgende uttrykk
og er vist i vedlegg H: [2, 5.10.5.1]

J-Aoe(t)
AP, =A,-E,- - 3.7
l D D Z |: Ecm ( t) ( )
der
A, er arealet av spennarmeringen
E, er E-modulen til spennarmeringen

Ao, (t) er endringen i spenning ved tyngdepunktet for spennkabelen pa tidspunkt t

J er en faktor som tar hensyn til til spennkabler som blir spent opp etter hver-
andre, denne verdien kan setter lik 1/2

Eon(t) er midlere E-modul for betongen pa et tidspunk t

Pa grunn av varierende kabelprofil i tverrsnittet vil A P,; variere ettersom hvilken posisjon
i lengderetningen det tas hensyn til. Den stgrste verdien er valgt for & vaere konservativ.
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Temperaturdifferanse

Tap av spenning i spennkablene pa grunn av temperatur oppstar néar temperaturendringer
pavirker konstruksjonen. Dette skjer i tiden fgr spennarmeringen har full heftforbindelse
til betongen. Siden betong og stél har tilnermet lik temperaturutvidelseskoeffisient vil
spenningstapet pa grunn av temperaturutvidelse vere konstant i konstruksjonens levetid.

Et slikt tap oppstar nar betong kommer i kontakt med spennstél og temperaturen i betongen
er hgyere enn i spennstalet. Betongen vil produsere varme som en fglge av herdeprosessen
slik at dette kan forekomme. Dersom spennkabelen ikke blir strammet opp etter varmeutvi-
delsen og betongen ikke har fatt god nok heft til spennkablene vil det oppsta et permanent
spenntap. Dette er mest aktuelt i fgroppspente konstruksjoner.

Tap av spennkraft forarsaket av temperaturdifferanse antas a vere neglisjerbar i en etter-
oppspent konstruksjon og med lav eller ingen temperaturgkning ved herding av injisert
sementpasta. [4]

Relaksasjon av spennstal

Over tid vil spenningen i spennkablene fgre til at stalet gir etter pa grunn av relaksasjon.
Dette skaper en spenningsreduksjon i spennkablene som ma tas hensyn til. Beregningene
for relaksasjonstap vises i vedlegg 1. Relaksasjonen beregnes forskjellig ut fra tre klasser:

e Klasse 1 - trad eller tau med vanlig relaksasjon

 Klasse 2 - trad eller tau med lav relaksasjon

» Klasse 3 - varmvalsede og bearbeidede stenger

Spennkablene antas & ha en lav relaksasjon. Det antas 2,5% relaksasjon etter 1000 timer
med en middeltemperatur lik 20 °C. Tapet regnes ut fra fglgende utrykk 3.3.2 1 EC2: [2]

0,75(1—

A;;‘ = 0,66p1000€” " (wtoo> Y -107° (3.8)
der
Aoy, er absoluttverdien av relaksasjonstapet i det forspente stalet
Opi er den absolutte verdien av initiell spenning i spennarmering etter oppspen-

ning og lasing

1000 er 2,5% for relaksasjonsklasse 2
t er tiden i timer til det aktuelle tidsrommet som skal kontrolleres etter opp-

spenning
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3.3 Spennarmering

Opi
L er
fpk
e er eulertallet =~ 2,72

Spenningsreduksjonen i stélet er avhengig av deformasjoner i betongen som skyldes kryp
og svinn. EC2 gir muligheten til & ta hensyn for dette pa en forenklet mate ved a bruke
en reduksjonsfaktor 0,8 for relaksasjonstapet. Det er valgt & gjgre denne forenklingen i
rapporten. [2, 5.10.6 (1b)]

Kryp og svinn

Konstante laster som virker pa en betongkonstruksjon over lang tid vil fgre til
kryptgyninger. Kryptgyningene fgrer til deformasjoner som reduserer tgyningen i
spennarmeringen og redusert forspenningskraft.

Nar betongen i en konstruksjon tgrker ut vil det oppsta svinntgyning. Svinntgyning de-
formerer betongen og er uavhengig av last. I likhet med kryptgyninger reduserer svinnet
spennkraften i konstruksjonen.

Bade kryp- og svinntgyninger er tidsavhengige og reduserer spennkraften til spennarme-
ringen gradvis. Det fgrer til et spennkrafttap som er beregnet i vedlegg D. Det er ikke blitt
foretatt en justering av ty som Tillegg B 1 EC?2 tillater. Dette er en forenkling som ikke har
relevans for oppgavens formal. Begge disse tgyningene beskriver reaksjoner i betongen og
ikke i stélet slik som relaksasjon. [4, 2, Del 2]

Spenningskontroll i oppspenningstilstand

Ved utregning av spennkrafttap pa grunn av svinn er betongspenningene ved spennarme-
ringen pavist. Dette tapet er beregnet med et uopprisset tverrsnitt, stadium 1. Det er utfgrt
en spenningskontroll, som vist i vedlegg D, for over- og underkant av betongen i oppspen-
ningstilstand.

Det er antatt at det er omrader der spennkabelens profil har maksimal eksentrisitet og mo-
mentet for egenlast er lik null. Dette skyldes at spennkabelens profil ikke er optimalisert
i forhold til momentdiagrammet fordi spennkabelens profil var gitt i prosjektgrunnlaget i
kapittel 2. En justering av profilen kunne blitt utfgrt slik at punktet der momentet er null
ved pékjenning av egenvekt ville veert pa samme sted som der eksentrisiteten til spennka-
belen er null.

Dette ble oppdaget for sent til at det var aktuelt & endre pa konstruksjonen. Etter samtale
med veileder fra Statens vegvesen er det besluttet at det var vanlig a beregne i stadium 1,
selv om stadium 2 kunne forekomme. Det er gnskelig 4 tilpasse profilen momentdiagram-
met, men i praksis er det vanskelig a fa til. Det er ofte praktiske begrensninger som fgrer
til en profil som ikke samsvarer perfekt med teorien.
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Forspenningskraft

5.10.3 i EC2 begrenser forspenningskraften som er tillatt & pafgre spennkablene etter
umiddelbare tap er trukket fra spennkraften. Forspenningskraften er anbefalt & ikke over-
skride:

Ppo(z) = Ap - 0pmo(z)
opmo bestemmes av fplgende uttrykk:

min(0,75 - ;0,85 - fpo.1x) = 1394M Pa

Umiddelbare spennkrafttap pr. kabel ma vere:

Pras — 1394M Pa, - A, = 147, 6kN

Verdien P,,,o varierer med en avstand x langs spennkabelen. Punkter med lavt spennkraft-
tap ma kontrolleres. To punkter der friksjonstapet er null og lasetapet er null er blitt kon-
trollert. Tabell 3.4 viser de momentane spennkrafttapene i punkt 1 som representerer punk-
tet ved aktivt anker der friksjonstapet er 0 og i punkt 2 som er punktet der lasetapet er 0.

| Tapi[N] | Sum tapi[N]
Punkt 1
Umiddelbare deformasjoner i betongen 1089
Lasetap 255300
Friksjonstap 0
Sum punkt 1 256389
Punkt 2
Umiddelbare deformasjoner i betongen 1089
Lasetap 0
Friksjonstap 219500
Sum punkt 2 220589

Tabell 3.4: Umiddelbare tap i betongen ved kontrollpunkt

Tabell 3.4 viser at begge punktene har umiddelbare tap stgrre enn 147,6 kN. Spenningen
1 spennkablene er lav nok i henhold til anbefalt verdi i EC2. Punkter lenger bort fra det
aktive ankeret enn punkt 2 har stgrre momentane tap enn dette og er ikke kritiske for
kontrollen. Det finnes et punkt mellom punkt 1 og 2 der friksjonstapet gar over til a bli det
mest dominerende tapet sammenliknet med lasetapet. Punktet ma kontrolleres fordi dette
punktet vil vere det med lavest momentane spennkrafttap. [2]
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Friksjonstapet og lasetapet er forenklet ved utregning av spennkrafttap. Lasetapet er regnet
ut fra gjennomsnittlig kurvatur av alle kablene. Friksjonstapet er forenklet slik at kurva-
turen er samlet sammen og lagt til pa ett punkt fgr den i virkeligheten blir gradvis pafgrt.
Friksjonstapet er derfor ikke beregnet som en jevn kurve, men som flere linjer med trinnvis
gyldighet ut fra avstand fra aktivt anker. Verdiene for tapet er helt korrekt der kabelen ikke
krummer og er konservative der den krummer.

Friksjonstapet summert med lasetapet for de lange kablene er lavest 12 m fra akse 5. Tapet
er 93 kN. Denne verdien er for lav til 4 tilfredsstille anbefalingen i EC2.

Det mest kritiske punktet for den korte kabelen er 6,5 m fra akse 1. Her er det momentane
tapet malt til 152,2 kN og tilfredsstiller kravet i EC2. Tapene er beregnet med en forenklet
metode og stemmer ikke helt overens med virkeligheten.

Ved & anta at disse forenklede momentane tapene gjenspeiler virkelige tap vil det si at
spennkraften i den lange kabelen matte vert redusert med ca 54,6 kN pr. kabel. Dette ble
oppdaget for sent til at det er endret pa i oppgaven. Det antas at konstruksjonen fortsatt
ville hatt tilstrekkelig kapasitet selv om spennkraften hadde blitt redusert. Det er ogsa tillatt
a legge til korttidseffektene fra relaksasjon til det umiddelbare tapet. Denne verdien er for
liten til at det kritiske punktet er i henhold til den anbefalte verdien i EC2 og spennkraften
burde vert redusert.

3.4 Skjerarmering

Skjerarmering bestar ofte av bgyler eller stenger med t-hoder. Stenger med t-hode fées i
flere dimensjoner fra ¢16 og stgrre. Stengene kan bestilles etter lengdemal og er enkle &
montere. Det antas at skjerarmeringen som er benyttet i bruer ikke er sveiset eller ombgyd
slik at de kan brukes i omrader med fare for utmatting.

3.4.1 Skjeerarmering i brua

Som et utgangspunkt er t-hodet plassert med hodet pa utsiden av tverrarmeringen med
samme overdekning som lengdearmeringen for & spare plass i tverrsnittet. I brua ligger
lengdearmeringen ytterst og tverrarmeringen innerst, selv om dette ikke er vanlig i bruer
med spennarmering.

Maksimalt mal pa senteravstand i lengde- og tverretningen er begrenset i de tynne vingene
pa grunn av punkt 9.3.2(4) og (5) i EC2. [2] Skjerarmering kreves over hele brua som
fglge av disse punktene. Etter samtale med veileder er det besluttet at dette punktet skulle
sees bort fra fordi det egentlig ikke er ngdvendig med minimum skj@rarmering i plater.
Det er ogsa nevnt i 6.2.1 i EC2 at det ikke er ngdvendig med minimum skjerarmering i
plater. [4, 2]
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Kapittel 4

Laster og lastkombinering

I henhold til N400 klassifiseres de aktuelle lastene som permanente-, variable- og ulyk-
keslaster. De endelige lastene inkludert i rapporten er: Egenvekten, kraften fra spennarme-
ringen, vind- og trafikklaster. I tillegg oppstér det tvangskrefter fra temperatur-, kryp- og
svinntgyninger og spennameringen. [3]

4.1 Permanente laster

Permanente laster er pavirkninger som defineres i N400 til a vare tilneermet konstante
gjennom hele levetiden for brua. De vanligste pavirkningene er egenvekten av konstruksjo-
nen, eventuell ballast og utstyr som ikke skal fjernes, vanntrykk og jordtrykk. I rapporten
er kun egenvekten til konstruksjonen vurdert. [3]

4.1.1 Egenvekt

Egenlaster er deler av konstruksjonen som alltid er tilstede. I henhold til 7.3.2 i N400
settes tyngdetettheten av armert betong til minst 25 kN/m?®. Tverrsnittsarealet pa 1,145 -
107 mm? fgrer til en egenlast pa 286,25 kN/m.

Kantdrager, midtdeler, rekkverk og slitelag ma inkluderes i egenlasten. I oppgaveteksten i
vedlegg A er lastene gitt som:

o Egenvekt kantdrager/rekkverk: 10 kN/m
e Egenvekt midtdeler/rekkverk: 10 kN/m

e Egenvekt slitelag: 2 kN/m?
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Summen av disse kalles superegenvekt.

Analysen fokuserer pa brubanen og egenvekten til sgylene og veggene er neglisjert siden
oppleggene og fundamentene ikke er dimensjonert.

4.2 Variable laster

Variable laster er pavirkninger som varierer over tid. Trafikk- og naturlaster er
pavirkningene mest relevant for oppgaven og er tatt hensyn til.

4.2.1 Naturlaster

Naturlaster kommer av klima- og grunnforhold der konstruksjonen er lokalisert. De van-
ligste naturlastene i Norge er sng-, temperatur- og vindlast. For bruer kan det i henhold
til N400 antas at trafikk- og snglast ikke virker samtidig. Dette bekreftes i NA.A2.2.2 i
ECO som sier at snglast ikke virker samtidig som trafikklastene. NA.A2.2.2 sier at vind- og
temperaturlaster regnes a virke samtidig som trafikklaster.[6] Generelt er en trafikkert bru
ryddet for sng. Vind- og temperaturlast er de mest kritiske naturlastene for brua. I tillegg
kan det vere aktuelt & se pa andre virkninger fra naturen, som for eksempel jordskjelv. For
hvert enkelt prosjekt ma det vurderes om en skal male og observere eventuelle naturlaster
ved bruas lokasjon.[3]

Vindlast

For bruer klassifiseres vindlasten innen tre forskjellige vindlastklasser. Vindlastklasse 1 er
for enkle og korte bruer med egensvingeperioder under 2 s. I vindlastklasse 1 kan dyna-
miske pavirkninger neglisjeres. De to andre vindlastklassene er for bruer som er stgrre og
lengre. De er ogsa aktuelle for konstruksjonssystemer som lett blir pavirket av dynamiske
virkninger. Eksempler pa dette er slanke sgyler og hgye tarn. [3]

I henhold til N400: 5.4.3.1 er en platebru ofte innenfor vindlastklasse 1. Brua er en enkel
og kort platebru. Derfor plasseres den i vindlastklasse 1. [3]

Trondheim er antatt som geografisk plassering av brua som forutsetning for beregninger
som er avhengig av sted. Faktorene for beregning av vindlast er hentet fra EC/ og vises i
tabell 4.1. Detaljerte beregninger for vind finnes i vedlegg J. [7]
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Tabell 4.1: Forutsetninger for vindlaster

Trondheim Faktorer
Arstidsfaktor Cseason 1
Terrengformfaktor co(z) 1
Retningsfaktor Cdir 1
Nivéafaktor Calt 1
Returperiode Cprob 50ar | 1
Vindturbulens k; 1
Hgyde over terreng [m] | z 10
Terrengruhetskategori II

Referansevindhastigheten, vy, o, for Trondheim er 26 m/s i henhold til Tabell NA.4(901.1)
i ECI. Basisvindhastigheten gitt i NA.4.2 og NA3.4.1 1 ECI er som fglger: [7]

Up = Cdir * Cseason * Calt * Cprob " Vb0 = 26m/5

Alle faktorene er valgt til 1 og basisvindhastigheten er lik referansevindhastigheten. Ba-
sisvindhastigheten er fgrste steg i a transformere referansevindhastigheten til en last.

Videre er stedsvindhastigheten:

Um(2) = ¢ (2) - co(2) - vp = 26,174m/s

der
co(z) er en faktor som tar hensyn til terrenget
cr(2) er en ruhetsfaktor

co(z) er gitt som 11 henhold til 4.3.1 i EC1. Faktoren c,.(z) beregnes i formelen: [7]

er(2) = ky - In(z/29) = 1,007

der

z er hgyden over terrenget
20 er ruhetslengden

ky er terrengruhetsfaktoren

Hgyden z er antatt til & veere 10 m. zg er gitt i Tubell NA.4.1 i ECI til & vaere 0,05 og tar ut-
gangspunkt i terrengkategori II. Terrengkategori II tilsvarer et omrade med lav vegetasjon
og spredt bebyggelse. k,. er beregnet i henhold til formelen: [7]
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kr =0,19(20/20.11)"%" = 0,19

Det ma tas hensyn til turbulens og vindkasthastighetstrykket turbulens kan fgre til. De
neste stegene transformerer vindhastighetene til en last med enhet kN/m?. Formelen i 4.4
(4.7)1 ECI gir: [7]

k
I(z) = lv{L(z/zo) = 0,189
der
kr er turbulensfaktoren
co er terrengformfaktoren
z er hgyden over terrenget
20 er ruhetslengden

En kortvarig toppverdi av vindkasthastighetstrykket er gitt i NA.4.5(NA.4.8) som: [7]

qp(2) = 0,50 - v2 (2)[1 + 2k, 1,(2)] = 993,843N/m? ~ 1kN/m?

der

Vim(z) er stedvindhastigheten

I,(z) er turbulensintensiteten

kp er en toppfaktor som settes til 3,5

p er luftens densitet og settes til 1,25 kg/m?

Basisvindhastighetstrykket q; er grunnlaget for vindlastene pa brua og er gitti 4.5 (4.10) i
ECI som: [7]

q = 0,5p - vp = 422.5N/m? =~ 0,42kN/m?
Beregningene videre er basert pa EC1-4:8 Vindpdavirkninger pa bruer. Forenklet metode i

henhold til 8.3.2 i ECI kan anvendes siden brua er i vindlastklasse 1. Vinden pa tvers av
brua vises under: [7]

Fuz=05p 0} Cp Apeyr = 1,94kN/m

der
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C, er en vindlastfaktor

Aret,x et referanserareal som vinden pavirker

C beregnes i henhold til formelen:

C=co(2)cts
der
co(z) er eksponeringsfaktoren og avhenger av q,(z) og qp
Cfx er kraftfaktoren uten fri omstrgmning ved endene

Faktorene beregnes i henhold til 8.3.7 0og 8.3.2 1 ECI. For beregning av referansearealet er
det antatt at brutverrsnittet er 1 m og rekkverket er 0,5 m hgyt. [7]

Vind vertikalt pa brua er beregnet med samme metode som for vind pa tvers av brua, men
faktorene og lastarealet endrer seg. ¢z er gitt til & vare 0,9 i henhold til NAS.3.3 1 ECI.
Vind vertikalt pa brua er som fglger:

Fu.=0,5p-v2-C, - Apes, = 14,3kN/m

Vindkreftene i lengderetning beregnes i henhold til 8.3.4 i ECI og er 25% av kraften i
tverretning: [7]

Fyy=0,25-F,,;=0,48kN/m
Vindlast pa brua med trafikk fglger samme beregningsgang som vindlast uten trafikk. I

henhold til N400 5.4.3.3 anses trafikken og kjgretgyet som et rektangel med 2 m hgyde. Et
vindkast pa 35 m/s anvendes i henhold til NA.8.1 i ECI. Lasten i x-retning er:

Fw,x,trafik:k: = 05,0 . ’Ul? ' Cm,trafik:k ' Arefw,trafik:k ~ 3kN/m

Den vertikale kraften er beregnet likt. Det endelige resultatet i z-retning er:

Fw,z,trafikk = 05P ' UZ : Cz,trafikk ' Arefz,trafikk = 11kN/m

Kraften i lengderetning er 25% av kraften i tverretning:

Fw,y,trafikk =0.25- Fw,w7trafikk = O75kN/m

Vb,0,trafikk € mindre enn vy, o og tilfredsstiller kraveti NA.8.1 i1 ECI.
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De endelige vindkreftene pa brua er vist i tabell 4.2:

Tabell 4.2: Vindlaster pa brua

Vindlaster | Uten trafikk [KN/m] | Med trafikk [KN/m]
Fuwz 1,94 3

F.- 14,3 11

Foy 0,48 0,75

P4 grunn av at tverrsnittet har en veldig hgy stivhet om z-aksen, med en I, lik 2.023 - 104
mm?, vil bgyning om denne aksen vere svert liten. Derfor er de horisontale vindkreftene
neglisjert i analysen. Den vertikale vindlasten er den viktigste for rapporten fordi disse
bidrar til vertikale deformasjoner.

Temperaturlast

Varierende temperaturendringer gjennom dggnet og arstider forarsaker variable laster pa
brua. Konstruksjonen prgver a utvide seg eller trekke seg sammen og krumme. Sa fremt
brua er statisk ubestemt og konstruksjonen ikke kan bevege seg fritt vil temperaturvaria-
sjoner forarsake tvangskrefter. For & finne lastene temperaturendringer pafgrer brua ma det
fastslas hvilken type bru det er. I henhold til 6.1.1 i ECI er en platebru av brutype 3. [8]

Den maksimale og minimale temperaturen er hentet fra oppgaveteksten i vedlegg A. Hvor
Traz er 34 °C og T,nin er -28 °C. De karakteristiske verdiene kan hentes fra nasjonale
kart i det nasjonale tillegget i ECI. [8] De karakteristiske verdiene representerer lufttem-
peraturer ved havniva i apent landskap og har en returperiode pa 50 ar. I omrader med en
returperiode mindre enn 50 ar burde det gjgres justeringer i henhold til Tillegg A1 ECI. [8]

Pavirkningene fra temperatur kan deles opp i flere kategorier. Kategoriene som er aktuelle
i oppgaven er jevnt fordelt- og vertikalt line@rt varierende temperaturandel. [3]

Jevnt fordelt temperaturandel er temperaturvirkningen som pavirker brua aksialt. Ved tem-
peraturendring vil brua prgve a utvide eller trekke seg sammen i lengderetning. Verdi-
ene for laveste og hgyeste jevnt fordelte temperaturandel beregnes i henhold til 6.71.3.1 i
ECI:[8]

Te,ma:c =Tz - 3=31°C

Te,min =Tpin +8=-20°C
De endelige temperaturendringene for kontraksjon og ekspansjon, AT con 08 AT N eap
er beregnet pa fglgende mate i henhold til 6.1.3.3 1 ECI: [8]

ATN,con =Ty - Te,min =-10°C

ATN,ea:p = Te,ma:z: -Tog=21°C
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Ty beskriver temperaturen ved det tidspunktet brua fastholdes og kan i henhold til
NA.6.1.3.1 ECI settes til 10 °C hvis temperaturene ved montasjetidspunktet er kjent.
Lagre og ekspansjonsfuger ma stilles inn i henhold til dette. [8]

Vertikalt linezert varierende temperaturandel varierer over hgyden i tverrsnittet til brua og
forarsaker krumning i lengderetning. Horisontale variasjoner over tverrsnittet kan opptre
og fgre til krumninger i tverretning. Vanligvis er horisontale variasjoner neglisjert fordi de
vertikale dominerer. [3]

Verdiene som anvendes ved vertikale temperaturdifferanser er hentet fra Tabell NA.6.1 i
EC1. Fra tabellen hentes en verdi for nar oversiden er varmere enn undersiden, ATz peat,
og for nar undersiden er varmere enn oversiden, AT s co0i. For en type 3 platebru av
betong er de: [8]

ATjw,heat =15°C

ATM,cool =-8°C.
Det er tatt utgangspunkt i et 50 mm tykt slitelag. Ved andre beleggtykkelser ma tempera-

turene mulitpliseres med faktoren k. Faktoren finnes i Tabell NA.6.2 1 ECI. Ikke-lineer
variasjon er neglisjert i oppgaven.

Brua ma kontrolleres for samtidig virkning av kategoriene. Formlene for a beregne dette
er som fglger:
ATM,heat (eller ATM,cool) t+twnN ATN,ELIJP (eller ATN,con)

wWnM AT]W,heat (CHCI' AT]V[,cool) + ATN,e.'Ep (CHCI' ATN,(:on)

Verdiene for wy og wyy er henholdsvis 0,35 og 0,75. [8]

Formlene gir 8 mulige lastkombinasjoner:

ATt heat +0n ATx cp = 22.35 °C
AT heat + W AT N con = 11,5 °C
AT cool + WN ATN eqp =15,35°C
ATar,coot + WN ATN con =4,5 °C
war AT peat + AT exp = 32,25 °C
wrr ATar heat + AT N con = 1,25 °C
wr ATwr,coot + AT N exp =27 °C

Wnp AT]W,cool + ATN,con =-4°C
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4.2.2 Trafikklast

Lastene som pafgres kjgrebane, gangbane, midtdeler og vegskulder av kjgretgy og fotgjen-
gere defineres som trafikklaster. Trafikklasten plasseres i det mest kritiske punktet innenfor
tilgjengelig foringsavstand. Fgringsavstand er i henhold til HB R412 definert som: [9]

e avstand mellom kantsteiner

e avstand mellom kantstein og hgy vertikal kant eller fgringsskinne

e avstand mellom to hgye vertikale kanter eller fgringsskinner

Bruer kan klassifiseres i en bruksklasse som bestemmer hvilke trafikk som kan kjgre over
brua uten at det er et problem for bereevnen. De forskjellige bruksklassene er: [9]

Bruksklasse 10 (Bk10)

Bruksklasse T8 (BKTS)

Bruksklasse 8 (Bk8)

Bruksklasse 6 (Bk6)

I henhold til EC! er det 4 forskjellige lastmodeller en bru mé dimensjoneres for.[10]

LM1 representerer det generelle trafikkbilde med en jevnt fordelt last og konsentrerte laster
fra tunge akslinger. Modellen brukes til generelle og lokale kontroller.

LM2 bestar av én konsentrert akslingslast i den minst gunstige posisjonen for brua. Dette
er en lastmodell som representerer tunge kjgretgy og den dynamiske responsen.

LM3 er et sett med akslingslaster som skal representere spesielle kjgretgy, eksempelvis
industriell transport. Modellen benyttes til generell og lokal kontroll. Lastmodellen er neg-
lisjert i oppgaven.

LM4 bestar av folkemengder. Brua har kun kjgrebaner og ingen gangfelt. Lastmodellen er
derfor neglisjert. [10]

Det antas at LM1 og LM2 er dimensjonerende for brua. Brua har en fgringsavstand pa 16
m og 4 kjgrebaner, som vist i figur 4.1.
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Figur 4.1: Tverrsnitt av brua

LMI1 bestar av to delsystemer. Det fgrste delsystemet bestar av en dobbeltaksling i form
av to punktlaster. Det skal kun vare én dobbeltaksling i hver kjgrebane. [10]

Det andre delsystemet bestar av den generelle trafikken pa en bru. Den jevnt fordelte lasten
skal bare settes pa de minst gunstige delene av brua, bade i lengde- og tverretning. [10]

Figur 4.2 viser hvordan punktlasten og den jevnt fordelte lasten kan plasseres pa
kjgrebanene.

Figur 4.2: Kjgrebaner

Tabell 4.3 viser de karakteristiske verdiene for lastene i LM1: [10]
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Tabell 4.3: Lastmodell 1 - karakteristiske verdier

Lokasjon Tandem system TS | Jevnt fordelt system
Aksellaster Q;;, [KN] qi1 KN/m?

Kjgrebane 1 300 9

Kjgrebane 2 200 2.5

Kjgrebane 3 100 2.5

Andre kjgrebaner 0 2.5

Resterende omrade 0 2.5

En faktor v i ECI justerer trafikklastenes verdi i LM1. «g er gitt til 4 veere 1 1 NA.4.3.2 1
ECI. oy er gitt til a veere 0,6. [10]

LM2 bestar av én enkel akslingslast, 8gQqx. Der Qg er 400 kN. Lasten inkluderer dy-
namisk amplifikasjon og skal testes pa alle punkter for kjgrebanen. S¢ er gitt i NA.4.3.3 i
ECI til a veere 1. [10]

De horisontale lastene som kan oppstd pa en bru kommer av bremsing, sidelast og
sentrifugallast.[9]

Det antas at bremselaster virker jevnt fordelt over hele lastfeltet i lengderetning. Den ka-
rakteristiske verdien av Q;; beregnes som en del av den totale vertikale lasten fra LM1.
Mest sannsynlig opptrer bremselasten i kjgrebane 1. Den beregnes av formel (4.1) og be-
grenses av formel (4.2): [10]

Qi = O.604Q1(2Qlk) + 0.1aq1q1kw1L = 477.585 “4.1)

180ag1(EN) = 180 < Qu, = 477.585 < 900(kN) 4.2)
I likningene er L lengden av den delen som vurderes. For beregningene i oppgaven er L
valgt som bruas lengde av konservative hensyn. [10]

Sidelasten kan komme av skjev eller usymmetrisk bremsing av kjgretgy. Sidelasten er 25%
av bremselasten og opptrer vinkelrett pa lengderetningen. [9]

Sentrifugallasten opptrer samtidig som vertikallasten, men ikke samtidig som bremselast
eller sidelast. Det kommer av at sentrifugallasten oppstar nar trafikken kjgrer pa en bru
med horisontal radius. Denne kan beregnes ved hjelp av formelen: [10]

S, =v*xV/(12Tx R) =02 xV
der

% er maksimum hastighet [km/t]
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R er horisontalkurvens radius [m]

Vv er vertikallasten i kN for aksellastene og i kN/m for den jevnt fordelte lasten

I henhold til R412 er maksimum hastighet satt til 70 km/t og minimum hastighet til 50
km/t. Ved R lik 1500 m eller mer trenger det ikke & tas hensyn til sentrifugallaster. [9]

Ifglge 4.4.2 1 ECI beregnes de karakteristiske sentrifugalkreftene annerledes enn R4172.
Felles er at sentrifugallasten er O for en radius stgrre enn 1500 m. Brua er rett og har ingen
radius, derfor er sentrifugallasten O i oppgaven. Tabell 4.4 viser hvordan de avhenger av
den horisontale radiusen til brua: [10]

Tabell 4.4: Karakteristiske verdier av sentrifugalkrefter

Qi =0.2Q, [KN] | hvisr <200 m
Qux =40Q, /- [KN] | hvis 200 <r < 1500 m
Q=0 hvisr > 1500 m

De forskjellige lastgruppene vises i figur 4.3. Gruppene grla, grlb og gr2 er relevante for
oppgaven.

Table 4.4a - Assessment of groups of traffic loads (characteristic values of the multi-com ponent action)

CARRIAGEWAY FOOTWAYS
AND
CYCLE TRACKS

Load type Vertical forces Horizontal forces Vertical
forces only
Reference 432 43.3 434 43.5 4.4.1 442 53.241)
Load system LMI1 LM2 LM3 LM4 Braking and | Centrifugal | Uniformly
(TS and (Single axle) |  (Special (Crowd acceleration and Distributed

uDIL vehicles) loading) forces transverse load

systems) forees

Charactenstic Combination
values value *
Characteristic
value
gr2 Freguent Charmctenstic || Charactenistic

values” value value

Groupsof| gr3 ! Charmaeristic
Loads value *

Grd Characteristic Chamdenistic
value value

Grs See annex A Charactenstic
value
Dominant component action (designated as component associated with the group)

* May be definad in the National Annex

May be defined in the National Annex. The recommended value is 3 kKN/m®
“See 532 142) One footway only should be considered to be loadead if the effect is more unfavourable than the effect oftwo loaded footways
2 This group is imrelevant if grd is considered

Figur 4.3: Lastgrupper for trafikklast
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4.2.3 Laster fra kryp og svinn

Kryp og svinn er deformasjonslaster som er avhengige av tid. Som regel ses det pa en lang
tidsperiode, gjerne fra 50 til 100 ar. I oppgaven er levetiden satt til 100 ar. For bruer med
byggefaser er det derimot viktig a ta hensyn til kryptall for hver byggefase. Dette er ikke
aktuelt for oppgaven fordi bruoverbygningen stgpes i ett.

Kryp

Kryp er en form for volumendring som forekommer nar en last trykker betongen sammen
over lengre tid. Kryptgyningene oppstar nar konstruksjonen er statisk ubestemt.
Toyningene avhenger av stgrrelsen og varigheten av lastene som trykker betongen
sammen. Formelen for kryptgyning i henhold til 3.1.4 1 EC2 er: [4, 2]

€cc = gO(OO,tQ) ' (UC/EC)

Det kan antas line@rt kryp sa lenge betongspenningene ikke overskrider spenningsbegrens-
ningen 0,45 - f ;. Det er antatt at krypet er linezrt. Antakelsen er kontrollert i kapittel 8.
(2]

Kryptallet avhenger av flere faktorer. Tverrsnittet, sammensetningen av betongen, tempe-
raturen rundt konstruksjonen og den relative luftfuktigheten er eksempler pa slike faktorer.
Alderen til betongen ved palasting pavirker ogsa kryptallet. Beregningen av kryptallet er
vist i vedlegg vedlegg C.[4, 2]

Svinn

Svinn skiller seg fra kryp ved at det er uavhengig av lastene. Svinn oppstar nar betongen
tgrker og trekker seg sammen. Pa lik linje som kryp fgrer svinn til volumendringer i beton-
gen og tgyninger i statisk ubestemte konstruksjoner. Dette kommer av at svinnet vil prgve
a flytte pa konstruksjonen og tvangskrefter forekommer. [4, 2]

Formelen for svinn i 3.1.4 1 EC2 er: [2]

€cs = €cd T €ca

der
€cd er svinntgyningen ved uttgrking
€ca er den autogene svinntgyningen

Uttgrking forekommer néar fukten beveger seg gjennom den herdete betongen.
Svinntgyningen ved uttgrking regnes etter 3./.4(3.9) 1 EC2: [2]
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4.3 Lastkombinering

€cal(t) = Bas(t,ts) - kn - €ca,o

der

Bas(t,ts) eren faktor som beregnes i henhold til 3.1.4 (3.10) i EC2

kp, er en koeffisient som avhenger av den effektive tverrsnittstykkelsen
€cd,0 er nominell verdi for svinntgyning ved uttgrking og beregnes i henhold til
Tillegg B1 EC2

Autogent svinn opptrer tidlig under utstgpingen av betongen. Det autogene svinnet utvik-
les linezrt med herdingen av betongen som gker fastheten. [4, 2]

Autogent svinn beregnes i henhold til 3.1.4(3.11) 1 EC2:

€ca = Bas (t)eca (OO)
der

Bas(t) beregnes etter 3.1.4(3.13)1 EC2

€ca(00) beregnes etter 3.1.4(3.12) i EC2

4.3 Lastkombinering

Lastkombineringen er gjennomfgrt i henhold til NS-EN:1990:2002+A1:2005+NA:2016.
Brua kontrolleres i brudd- og bruksgrensetilstand.

Faktorene for de variable lastene hentes fra Taubell NA.A2.1 i ECO. Figur 4.4 viser tabellen:
(6]
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Kapittel 4. Laster og lastkombinering

Tabell NA.A2.1 —Verdier av y~faktorer for vegbruer

Pavirkning Symbol o v ya® YA,infg !
gria Boggilast (BL) 0,79 07 | 0205 0,8
(LM1 + nensent:f\\e Jewnt fordelt last (JFL) 07" 07 0,200,5 0.8
E‘;:L;ﬂ'ﬁ;’rgi) Horisontale laster 07 | o7 [ozo05 0,8
Trafikklaster Laster p& gangbaner/fortau @ | 0,7 0,7 0.2/0,5 0.8
(se NS-EN 1991-2, =
tabell 4 4) arib (enkel aksling) 07+ 0,7 0,2/0,5 0.8
gr2 (horisontale krefter) o7 07 0,2/0,5 0.8
ar3 (laster pa gangbaner/fortau) 07 07 0,2/0,5 0.8
grd (LM4 — Laster fra ansamling av mennesker) 07y 0,7 0,2/0,5 0.8
ar5 (LM3 - Spesiakjereteyer) - - - -
Fus - Vedvarende dimensjonerende situasjoner 0,7 0,6 0/0,5 0.8
Vindkrefter Fus - Under utfarelse 08 - - -
Fu* 07 0,6 0/0,5 0.8
Temperatur T 07 0,6 0/0.5 0.8
Snelaster Qenx - Patak ol. 07 0,6 0.200,5 0.8
Qs - Under utferelse 08 - - -
Lasteri byggetilstand Qe 10 - 10 -
Istrykk - 0,7 0,6 0/0.5 0.8
Balger og stram - 0.7 0,6 0/0.,5 0,8
Vanntrykk, variabel del - 0.7 0.6 0/0,5 0.8
Jordtrykk, variabel del - 0,7 0,6 0/0.,5 0,8
Last fra lagerfriksjon - 0.7 0.6 0/0,5 0.8
@vrige variable laster - 0,7 0,6 0/0,5 0.8

A2.22(5).

)y kg er en faktor beregnet pa & definere sjeldent forekommende laster.

2 Kombinasjonsverdien for laster pa gangbaner/fortau angitt i tabell 4.4a 1 NS-EN 1991-2, er en redusert verdi, og
y~fakiorene gjelder for denne verdien.

3 Der vindlasten behandles som den dominerende lasten, representert ved Fux, bar ye for trafikkiast settes lik 0, jf. ogsa

%) Pavirkning fra temperatur medtas i alle lastkombinasjoner, ogsa i bruddgrensetilstand, dersom virkningen er ugunstig.

% Ved beregning av rissvidder i henhold til NS-EN 1992 for lastkombinasjonen "tinsermet permanent” benyttes verdien 0,5.
Verdiene 0,2 respektive 0 kan benyttes ved beregning av langtidseffekter for tidsavhengige egenskaper.

Figur 4.4: Lastfaktorer for de variable lastene [6]

4.3.1 Bruddgrensetilstand

Konstruksjoner kan bli kontrollert i fire forskjellige bruddgrensetilstander, EQU, STR,
GEO, FAT. EQU kontrollerer om det er likevekt i det statiske systemet. STR og GEO tar
hensyn til brudd i henholdsvis konstruksjonen og grunnen. FAT kontrollerer utmattings-
brudd for konstruksjonen. For oppgaven er kun bruddgrensetilstanden STR aktuell.

De relevante lastkombinasjonene for bruddgrensetilstanden er hentet fra 6.4.3.2 i ECO.

Figur 4.5 viser lastkombinasjonene:

1

z
21

re
Jz1

Y6, ;G ;" Py 01001 O ! _ElJ’ 0.%0,:% 1
>

Y6 jCr " R P Y 1 Cr El?’ 0.%0.i%.i
>

Figur 4.5: Lastkombinasjonene 6.10(a) og 6.10(b), [6]

(6.10a)

(6.10b)

Symbolene i lastkombinasjonene representerer forskjellige faktorer og laster:

38




4.3 Lastkombinering

Gy j er egenlast

P er kraften fra forspenningen

QK1 er dominerende variabel last

Ok,i er andre variable laster

5y er lastfaktor for sin respektive last

P er reduksjonsfaktor for sin respektive variable last

er reduksjonsfaktor for egenlast

Lastfaktoren y og reduksjonsfaktoren £ for egenlast hentes fra Tubell NA.A2.4(B) i ECO.
Reduksjonsfaktorene for de variable lastene hentes fra tabellen i figur 4.4. [6]

Lastfaktorene kan variere avhengig av hvorvidt lasten bidrar til mer eller mindre reak-
sjonskrefter i konstruksjonen. For eksempel kan spennkraften ha lastfaktor 0,9 om den er
gunstig for konstruksjonen. Hvis spennkraften er ugunstig er lastfaktoren 1,1.

En tabell i Beregningsveiledning for etteroppspente betongbruer gir en anbefaling pa last-
kombinasjoner i bruddgrensetilstanden. I rapporten er det valgt samme lastkombinasjoner.
ULS-delen av denne tabellen er gjengitt i figur 4.6. [5]

Lastkombinasjon G PT CSR TR TE V-TR v
ULS-STR
1 (6.10a) - m/TR 1
2 (6.10a) - wWTR 1
3 (6.10b) - TR dom 1.20 0,9/1.1 0.0/1,0 1.35 0.84 1.12 -
4 (6.10b) - TE dom 1.20 0.9/1.1 0.0/1.0 095 1.20 112 -
5 (6.10b) - V-TR dom 1.20 0.9/1,1 0.0/1.0 0,95 0.84 1.60
6 (6.10b) - V dom 1,20 0.9/1.1 0,0/1.0 - 0.84 -

.35 0.9/1.1 0.0/1.0 0.95 0.84 1.12 -
5 0.9/1.1 0.0/1.0 - 0.84 - 112

Figur 4.6: Endelige bruddkombinasjoner [5]

4.3.2 Bruksgrensetilstand

Brua kontrolleres i bruksgrensetilstand for & sikre at brua skal bevare utseendet, bestandig-
het og brukerkomfort. Store nedbgyninger kan oppfattes som farlig for brukere og estetisk
darlig. Rissvidder kontrolleres med tanke pa utseende og bestandighet. For store riss kan
fore til korrosjon av armeringen.

Brua kontrolleres mot karakteristisk, ofte foreckommende og tiln&rmet permanent lastkom-
binasjon. Kombinasjonene er visti 6.5.3(2) i ECO. [6]

Karakteristisk:

Yi>1Grj + P+ Qri + Eis110,i Q.
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Kapittel 4. Laster og lastkombinering

Ofte forekommende:

Yi>1Gr + P+ v11Qk1 + Xis192,iQr i

Tiln®rmet permanent:

Yi>1Gr; + P+ 2i>192, Qi

Lastkombinasjonene for bruksgrensetilstand er ogsa hentet fra Beregningsveiledning for
etteroppspente betongbruer som vist i figur 4.7. [5]

SLS-KAR
I TR dom 1.0 1.0 1.0 1.0 0.7 0.7
2 TE dom 1.0 1.0 1.0 0,7 1.0 0.7 -
3 Vdom 1,0 1.0 1.0 - 0,7 - 1.0
SLS-OFTE
1 TR dom 1.0 1.0 1.0 0.7
2 TE dom 1.0 1.0 1.0 0,2 0.
SLS-PERM
1 TR dom 1.0 1.0 1.0 0.5
2 TE dom 1.0 1.0 1.0 0.2 0.5

Figur 4.7: Endelige brukskombinasjoner [5]

Spenningene i betongen, spenn- og slakkarmeringen kontrolleres med karakteristisk last-
kombinasjon. Rissvidder og trykkavlastning kontrolleres med ofte forekommende og til-
narmet permanent lastkombinasjon.
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Kapittel 5

Modellering

Det er valgt & modellere brua med rammeprogrammet NovaFrame som er utviklet av Aas-
Jakobsen for bruanalyse. Hovedarsaken til at NovaFrame er valgt er den enkle modellerin-
gen av etteroppspente kabler og bevegelige trafikklaster. En ulempe med NovaFrame er at
det baserer seg pa bjelkeelementer som er helt stive i tverretning. Platen vil egentlig defor-
mere seg i bade lengde- og tverretning. Et FEM-program som Abaqus med skallelementer
ville tatt hensyn til deformasjonene i tverretningen. Det er i samarbeid med veileder fra
Statens vegvesen bestemt at dette ikke er et problem for mélet med oppgaven. Andre for-
deler med programmet er at det er enkelt & gjgre endringer pa brua. I tillegg er det enkelt &
sette sammen lastkombinasjoner og sikre at de verste lasttilfellene virker pa brua.

5.1 Koordinatsystem

NovaFrame har et globalt og lokalt aksesystem. Noder og grensebetingelser er modellert
i det globale XYZ-systemet. Tverrsnitt og kreftene i tverrsnittet modelleres i det lokale
LMN-systemet. Figur 5.2 og 5.1 viser hvordan aksesystemene er bygget opp i NovaFrame.

X

Figur 5.1: Globalt aksesystem i NovaFrame
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Figur 5.2: Lokalt aksesystem i NovaFrame

5.2 Materialer

I NovaFrame ma samtlige materialer defineres. Betongkvaliteten i brua er valgt til B45.
Denne er ikke standard i NovaFrame og ma defineres eksplisitt. Karakteristisk sylinder-
fasthet og E-modul endres henholdsvis til 45 MPa og 36 000 MPa.

B500NC er forhandsdefinert slakkarmering i NovaFrame. Valgt spennarmeringen er av
typen med fj,g 11 lik 1640MPa. Den er ikke forhdndsdefinert og mé defineres manuelt.

Under fanen “design parameters” kan blant annet materialfaktorer, tgyningsgrenser for
materialene og rissviddebegrensninger for betongen endres. Alle forhandsinntillinger er
beholdt utenom for faktoren K;;. Faktoren K;; justerer torsjonsstivheten til tverrsnittet.

I NovaFrame er I; beregnet som summen av I, og I,,. Verdien er som fglger:

It NovaFrame = I + I, = 6,004 - 10" + 2,023 - 10" = 2,029 - 10

I; er handberegnet med fglgende formel fra Tabell 5.2 i Stdlkonstruksjoner - Profiler og
formler: [11]

b-h? h
L= — ~(1—0,63~3):1,962~1012

Tverrsnittet er forenklet ved at kun den indre rektangulare platen bidrar til torsjonsstivhe-
ten. Vingene er neglisjert.

Ki: er beregnet ved & ta forholdet mellom I; og It novaFrame-
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5.3 Referanselinjer og akser

I
Kijy=——" =0,001

It,NovaFTame

Den endelige torsjonsstivheten er 1 promille av den opprinnelige i NovaFrame. Det er
konkludert med veileder fra Statens vegvesen at dette ikke er usannsynlig for en plate med
lav hgyde. Det er naturlig & anta at tverrsnittet kan vri seg og at reaksjonskreftene er mindre
pa grunn av fleksibiliteten. Deformasjonene kan derimot bli stgrre.

5.3 Referanselinjer og akser

For @ modellere brua er det valgt & bruke referanselinjer og akser. Det gjgr det enkelt &
legge inn noder og elementer korrekt. Sannsynligheten for a plassere en koordinatbestemt
node feil gker med antallet som plasseres manuelt. Derfor er det vanlig a anvende referan-
selinjer og akser for konstruksjoner som er store eller med kompleks geometri.

Under fanen for referanselinjer defineres den horisontale profillinjen som selve brubanen
fglger. Dette gjgr det mulig & knytte tverrsnitt til referanselinjen og hvordan de skal ligge i
forhold til referanselinjen. I tillegg defineres vertikale referanselinjer som s@gylene, vegge-
ne og “dummy-elementene” fglger. Hensikten med “dummy-elementene” er & modellere
randbetingelsene mellom brubanen og oppleggene i akse 1, 4 og 5.

NovaFrame genererer automatisk en “referanselinje 0” som ikke bidrar til plassering
av geometri. NovaFrame knytter spesielle tverrsnitt til denne referanselinjen. I
oppgaven er det kun lager-tverrsnittet som knyttes til “referanselinje 0”. Hensikten med
lager-tverrsnittet er forklart nermere i kapittel 5.5. Andre tverrsnitt som er vanlig a
tilknytte “referanselinje 0" er fundamenter. Figur 5.3 viser lager-tverrsnittet i NovaFrame.

Figur 5.3: Lagertverrsnittet knyttet til referanselinje 0

Vertikale akser som ligger pa tvers av referanselinjen til brubanen defineres. Aksene for-
enkler modelleringen av sgylene og veggene. Vanligvis er plasseringen av aksene gitt av
profilnumre pa detaljerte tegninger. Detaljerte tegninger med profilnumre er ikke en del av
grunnlaget for oppgaven. Aksene er satt ut i henhold til figur 5.4 og sentrert i oppleggene.
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Figur 5.4: Brua fra siden

For den horisontale geometrien er det valgt “Discrete segments” og “straigth line seg-
ments” siden brua er rett. Start- og endekoordinater defineres i XY-planet. Koordinatene
ligger henholdsvis i (0,0) og (0,67).

Under fanen for den vertikale geometrien defineres “straight line segment” og posisjonen
til start- og endepunktene i YZ-planet. I utgangspunktet velges mélene fra kotehgyder gitt
pa tegninger. I henhold til tegningene gitt av veileder fra Statens vegvesen er det 10 m fra
underkant av de laveste fundamentene til underkant av brua.

Under “column” bestemmes det hvilke referanselinje sgylene eller veggene fglger. Eksen-
trisiteten til de vertikale linjene i forhold til profillinjen og hgyden av sgylene og veggene
er ogsa definert. Noen av de vertikale referanselinjene styrer “dummy-elementene” som
brukes til modelleringen av glidelagerne.

Oppleggene i akse 1, 4 og 5 er modellert som glidelager. Dette er forklart nermere i kapit-
tel 5.5.

I akse 3 og 4 skal det vaere 2 sgyler i hver akse. De vertikale referanselinjene defineres
med eksentrisitet med tanke pa sgylenes posisjon i forhold til profillinjen.

5.4 Tverrsnitt

Betongtverrsnittene er modellert med “Massive General” under fanen “Section”. “Design
parameterne” er valgt i henhold til EC2. Brubanens tverrsnitt tilknyttes profillinjen. De
vertikale tverrsnittene tilknyttes sine respektive referanselinjer.

Lager-tverrsnittet defineres ogsa under “Section” som et “Frame Section”. Under fanen
“dimensions” defineres egenskaper tilknyttet lager-tverrsnittet.

Modelleringen av tverrsnittene til brubanen, sgylene og veggene gjgres ved hjelp av
“points”. Figur 5.5 viser hvordan tverrsnittet for brubanen er definert ved hjelp av 11
punkter. Punktene defineres med koordinater og rette linjer trekkes mellom punktene. Ved
hjelp av fanen “Refline connection” bestemmes det at punkt 6 i tverrsnittet skal ligge i
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5.4 Tverrsnitt

profillinjen. Dette gjgr det enkelt & ha kontroll pa hvor tverrsnittet ligger i forhold til
veggene og sgylene.

&N Ny
IS
®
Lo

Figur 5.5: Tverrsnittet i NovaFrame

Figur 5.6 viser hvordan sgylenes tverrsnitt er bygget opp av massive tverrsnitt med 5 punk-
ter. For a fa buede linjer defineres en radius for linjen som trekkes mellom punktene.

Figur 5.6: Sgyletverrsnittet i NovaFrame

Figur 5.7 viser tverrsnittet av veggskivene. Tverrsnittet er bygget opp ved & definere
hjgrnepunktene og trekke rette linjer mellom de.

I 12000 mm |

Figur 5.7: Veggskivetverrsnittet i NovaFrame
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5.5 Modellgeometri

Neste steg i modelleringen er & bygge opp modellen pa elementniva. Noder som elemen-
tene skal knyttes til ma defineres. Nodene bygges opp ved hjelp av referanselinjene og
aksene. For brubanen er det valgt & lage separate sett av noder mellom aksene. Eksempel-
vis er node 100-200 definert fra O til 9 m og node 200-300 fra 9 til 27 m. Nummereringen
gjgres med sprang pa 20. Resultatet er 4 mellomliggende noder i tillegg til start- og ende-
noden. Likt antall noder i alle spenn fgrer til at elementene vil ha ulike lengder.

For sgylene og veggene er nodene plassert i sammenheng med de vertikale referanselin-
jene. Nodene starter i bunn og teller oppover. Fgrste og siste node er definert og spranget
i nummereringen definerer antall noder. Figur 5.8 viser hvordan oppbyggingen av noder i
horisontal og vertikal retning ser ut.
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Figur 5.8: Nodeoppbygning i NovaFrame

Elementene defineres ved a legge ett element mellom node 100 og 120. Elementnumme-
ret starter med 100 og nummeringen har sprang pa 20 slik som nodene. Det fgrer til en
oversiktlig oppbygging av nodene og elementene. Figur 5.9 viser hvordan elementene er
nummerert i NovaFrame:
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Figur 5.9: Elementoppbygning i NovaFrame
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De tre neste fanene under modellgeometri i NovaFrame defineres randbetingelsene, ele-
menter knyttet til randbetingelsene og ledd.

Pa grunn av at brua er stgpt monolittisk i akse 2 og 3 er det modellert fast innspenning
mellom brubanen og oppleggene. Den faste innspenningen defineres under fanen “boun-
daries” ved a bruke en “master-slave-kobling” mellom noden i profillinjen og gverste node
i sgylene eller veggene. Virkningene til noden i brubanen blir direkte overfort til gverste
node i sgylene og veggene. Figur 5.10 viser hvordan denne koblingen er utfgrt i Nova-
Frame. De stiplete rgde strekene indikerer “master-slave-kobling” mellom nodene i sgylen
og brubanen.

Figur 5.10: Master-slave i opplager akse 2

I akse 1, 4 og 5 er det ledd i forbindelsen mellom opplegg og brubanen. Det innebarer
at modelleringen ma gjennomfgres ved hjelp av bade “master-slave” og fanen som heter
“joints”. Det er valgt & modellere et glidelager som kan gli i lengderetning og rotere fritt
om L-aksen i NovaFrame.

I akse 1 og 5 er lagerene laget ved & ha to “dummy-elementer” som er koblet til brubanen
og veggen. “Dummy-elementet” er koblet til brubanen og @verste node i veggene med
“master-slave”. Den enden av “dummy-elementet” som er koblet til veggene er fri til a
rotere og gli. Det fgrer til at momentene i brubanen ikke overfgres til veggene. I tillegg
kan brubanen forskyve seg i lengderetning. Fremgangsmaten i akse 1 og 5 er den som ble
leert under kurset for NovaFrame. I akse 4 er det utviklet en egen fremgangsmate for a
modellere glidelager mellom brubanen og 2 sg@yler.

Figur 5.11 viser hvordan opplageret i akse 1 og 5 ser ut i NovaFrame. De stiplete rgd
strekene er “master-slave-koblingen”. Den grgnne linja og de bla firkantene representerer
frihetsgradene for den ene enden av “dummy-elementet”.
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Figur 5.11: Glidelager i opplager akse 1

I akse 4 modelleres glidelageret pa samme mate som i akse 1 og 5, men det er anvendt ett
“dummy-element” som kobles mellom begge sgylene og brubanen. Det fgrte til den gns-
kede virkningen med ingen overfgring av momenter og brubanen kan gli i lengderetning.

Figur 5.12 viser hvordan koblingen ser ut i NovaFrame.

Figur 5.12: Glidelager i opplager akse 4

“Dummy-elementet” bestar av lager-tverrsnittet som er definert tidligere under “Cross Sec-
tions”. E-modulen er forhandsinnstilt til 30000 MPa. Elementet er angitt egenskapene un-
der “Elem. spec.”. Hensikten er at det skal vere et lite element som overfgrer de gnskede
virkningene fra brubanen til sgylene og veggene, uten a bidra til stivhet i systemet. “Design
sections” definerer hvilke elementer som skal vare en del av beregningene.
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5.6 Spennarmering

5.6 Spennarmering

Spennkablene defineres under fanen “Tendons”. Valgt spennarmering er kabler med 0,1%-
grense, f,0,1, = 1640 MPa. Fastheten for injiseringsmassen er 45 MPa som betongens
trykkfasthet. [1]

Det er valgt a gruppere kablene i 4 forskjellige grupper. Kabelgruppene ligger symmet-
risk om senterlinjen til brubanen. Kabelgruppene defineres under “group data”. Antall
kabler og den horisontale avstanden mellom kablene i hver gruppe defineres. Det er ikke
ngdvendig 4 definere noen vertikal avstand her siden det er ett lag med kabler. Antall kabler
per gruppe er valgt til 6. Den horisontale avstanden mellom kablene internt i hver gruppe
er valgt til 500 mm. Dette overholder krav til horisontal avstand mellom anker gitt i ETA.

(1]

Kabelgruppe 10 og 11 starter i akse 1 og ender 4 m etter akse 4. Kabelgruppe 20 og
21 starter i akse 5 og slutter 4 m til venstre for akse 2. Kabelgruppene ligger parallelt
i feltene de har til felles, utenom ved avslutningen av kabelgruppene. Det innebarer at
innbyrdes senteravstand mellom kablene er 250 mm i disse spennene. Det kan vaere mindre
senteravstand mellom kabelrgrene i spennene siden det ikke er plassert anker her. Dette
modelleres ved a definere at kabelgruppene fra akse 1 og 5 starter henholdsvis + 3,75 m
og £ 3,5 m fra senterlinjen av tverrsnittet.

Figur 5.13 viser hvordan det ser ut der kabelgruppene ligger parallelt.
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Figur 5.13: Kabler i tverrsnittet

Geometrien for spennkablene avhenger av profillinjen og punkt 6 i tverrsnittet. Figur 5.5
fra tidligere illustrerer hvor de forskjellige punktene i tverrsnittet er.

Hovedgeometrien til kabelgruppene defineres ved a angi hvilke kurvetype geometrien skal
ha og hvordan kablene skal ligge i tverrsnittet i forhold til punkt nummer 6 i vertikal
retning.

Figur 5.14 viser hvordan spennkablene gér over stgtten i akse 4. Detaljen viser hvor ka-
belgruppene fra akse 1 avsluttes 4 m etter akse 4. Figuren viser hvordan kurvetypene og
plasseringen i forhold til punkt 6 styrer kablene.
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Figur 5.14: Detalj av kabelfgringen

Figur 5.15 viser hvordan kabelgruppene fgres gjennom hele brubanen. Hver linje repre-
senterer en kabelgruppe med 6 kabler.

Figur 5.15: Kabellinjene i brua

Parametere for spennkrafttap og spenningene i kablene ved oppspenning ma defineres.
Parametere for friksjonstap er friksjonskoeffesient, koeffesient for utilsiktet krumning og
glidning av lasekiler. Informasjonen for disse parameterne er hentet fra ETA-en til CONA.
I NovaFrame defineres oppspenningskraften i endene. I de aktive endene tilsvarer opp-
spenningskraften 90% av f}, ¢ 1. Ved 4 definere oppspenningen som 0% av f}, o 15, i andre
enden av kabelene blir endene passive. [1]

Friksjonskoeffesient = 0,120 [1/rad]
Koeffesient for utilsiktet eksentristet = 0,005 [1/m]

Glidning av lasekiler = 6 [mm]

Basert pa koeffesientene beregner NovaFrame friksjonstapet.

Svinn, kryp og relaksasjon fgrer til tap av spennkraft over tid. Krypet og svinnet legges
inn for at NovaFrame skal vare i stand til beregne spennkrafttapet.

Kryptgyningen etter 100 ar er beregnet til & vere -0,4429%o. Beregningene for dette tallet
finnes i vedlegg D. Svinnet i betongen etter 100 ar er beregnet i henhold til vedlegg D til &
vare -0,3008%eo.
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5.7 Laster i NovaFrame

5.7.1 Egenlast

Egenvekten til brubanen gis som dgdvekt av elementene med verdi 25 kN/m?. Programmet
beregner egenvekten til tverrsnittet. Superegenvekten defineres som jevnt fordelt last pa
elementene.

5.7.2 Temperaturlast

Beregninger for temperaturlaster vises Vedlegg K. Temperaturlastene defineres ved hjelp
av to lasttilfeller. Det ene tar hensyn til jevnt fordelt temperaturendring i lengderetning
og den andre benytter vertikal line@r variasjon av temperatur over tverrsnittet. Tempera-
turendringen defineres med verdi 1 for begge tilfeller. Det forenkler lastkombineringen
av temperaturlastene senere i modelleringen. Nar temperaturlastene kombineres defineres
lastfaktorene som de reelle temperaturendringene med aktuelle faktorer. NovaFrame hen-
ter ut den verste lastkombinasjonen av de 8 temperaturkombinasjonene som er definert i
kapittel 4.2.1. [8]

5.7.3 Svinn

Svinn defineres som et eget lasttilfelle. Under fanen “Loads” hvor egenlasten ogsa er defi-
nert kan det velges lasttypen “shrinkage”. Svinntgyningen legges inn for denne lasttypen.

5.7.4 Vindlast

I utgangspunktet er det vanlig a definere vindlastene ved hjelp av fanen “wind fact” under
“geometry input”. Dette er for & definere lastarealer som vinden skal virke pa. Dette er
vanlig & anvende for bruer som ikke har konstant tverrsnitt. Siden oppgaven omfatter en
bru med konstant tverrsnitt anvendes ikke denne metoden.

Vinden er definert som jevnt fordelte linjelaster pa elementene til brubanen. Det er én
vindlast uten trafikklast og én med trafikklast. Det er kun vind i vertikal retning som er tatt
hensyn til i denne rapporten. Vind i tverr- og lengderetning er neglisjert siden det bidrar lite
til reaksjonskrefter i brua. Spesielt vinden som virker i tverretning er lite betydningsfull
siden brua har veldig hgyt 2.arealmoment om den aksen.

5.7.5 Spennarmering

Lastene knyttet til spennarmeringen er ogsa definert under fanen “loads”. Tvangskreftene
og de fulle virkningene som inkluderer tvangskreftene og primarvirkningene er definert
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hver for seg. Tvangsvirkningene brukes for dimensjonering av momentkapasitet. For mo-
mentdimensjonering anses spennarmering som motstand og ikke en ytre kraft. De fulle
virkningene brukes til alle andre kontroller.

5.7.6 Kryp

Kryplastene modelleres ved a lage krypkombinasjoner og kryplaster. Fanen “creep combi-
nations” definerer gnskede krypkombinasjoner. Det er laget krypkombinasjoner for laster
av egenvekt og for den fulle lastvirkningen av spennarmeringen.

Kryplastene defineres under “creep loads”. Her kobles et kryptall mot lastene som er aktu-
elle. De aktuelle lastene er egenvekten, superegenvekten og den fulle virkningen av spenn-
armeringen. I rapporten er det kun tatt hensyn til langtidsvirkning av kryp. Derfor er det
krypet for 100 ar som plottes inn i NovaFrame. Kryptallet er 1.287 og de fullstendige
beregningene vises i vedlegg C.

5.7.7 'Trafikklaster

Kreftene som oppstar pa grunn av bremse- og sidelast fra trafikk defineres under “loads”.
Lastene legges inn som jevnt fordelt last med virkning i M- og L-retning. Beregninger for
trafikklaster vises i Vedlegg L.

De bevegelige trafikklastene fglger en trafikklinje. Det defineres hvilke elementer trafikk-
linjen skal fglge. Trafikklinjen fglger brubanen som bestér av elementene fra 100 til 480
med sprang pa 20.

Deretter defineres trafikklaster som fglger trafikklinjen. Dette gjgres ved & definere last-
tilfeller som fglger lastmodellene funnet i EC/. For LM1 defineres akslingavstanden for
punktlastene. Det er dannet lasttilfeller 1001-1004 som representerer LM1 og de 4 vei-
banene. For hvert av lasttilfellene er det gitt en eksentrisitet for lastene som tilsvarer vei-
banen. Lastene pa veibanen er i henhold til EC/. Figur 5.16 viser hvordan lastene vil
plasseres i forhold til senterlinjen til brua. [10]
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Figur 5.16: Illustrasjon av veibanene og deres eksentrisitet i NovaFrame [12]

Lastene som tilhgrer veibane 1i LM1 er en jevnt fordelt last p4 9 kN/m? og punktlaster pa
300 kN med avstand 1,2 m. For veibane 2, 3 og 4 er den jevnt fordelte lasten 2,5 kN/m?.
For veibane 2, 3 og 4 er punktlastene henholdsvis 200, 100 og 0 kN. Lastbredden for den
jevnt fordelte lasten er 3 m.

Det ble oppdaget under verifikasjonen at oppbygningen av LM1 fgrte til for lave reak-
sjonskrefter. Dette kom av at trafikklastene ble definert med forskjellige lastnummer for
hvert lasttilfelle. Lastbredden ble heller ikke multiplisert med lastene da det var antatt at
NovaFrame beregnet dette selv. De korrekte reaksjonene fra LM1 forekommer nar laste-
ne defineres med samme lastnummer og mulitpliseres med lastbredde. Brudd- og bruks-
grensetilstanden er kontrollert med den trafikklasten som er feil fordi det ble oppdaget for
sent.

For LM2 er det definert en last pa 400 kN som kan plasseres helt vilkarlig pa veibanen.

5.8 Modeller og analyse

Det a opprette delmodeller og analyser knyttet til delmodellene og den endelige brua er
kun ngdvendig dersom det modelleres en bru med flere byggefaser. Siden brua i denne
oppgaven ikke har byggefaser er ikke dette aktuelt.

5.9 Lastkombinering

Alt arbeidet i NovaFrame sa langt er gjennomfgrt i preprosessor. Lastkombineringen
foregér i postprosessor.

Lastkombineringen starter under fanen “ordinary load comb”. Hensikten er & samle for-
skjellige lasttilfeller som hgrer sammen. Eksempelvis er egenvekten til brubanen og su-

53



Kapittel 5. Modellering

peregenvekten kombinert til lastkombinasjonen “samlet egenvekt”. For samtlige kombina-
sjoner under denne fanen er det valgt & beholde 1 som lastfaktor og heller ta hensyn til de
aktuelle lastfaktorene senere i lastkombineringen. Figur 5.17 viser hvordan dette ser ut i
NovaFrame. De forskjellige egenvektene er samlet til en “ordcomb”.

ASCI|ile

ORDCOMB 1001 NALC 1 1000 2 1000 "Egenvektl” A
ORDCOMB 1002 NALC 3 1000 4 1000 "Egenvekt2"
ORDCOMB 1003 NA OC 1001 1.000 1002 1.000 “Samlet ege

Figur 5.17: Utsnitt av lastkombinasjonene

Under fanen “sort combination” gjennomfgres den siste delen av lastkombineringen. Last-
kombinasjonene som kontrolleres er opprettet under denne fanen. Figur 5.18 viser de aktu-
elle lastkombinasjonene i henhold til Beregningsveileding for etteroppspente betongbruer.
Lastkombinasjonene i tabellen under er laget med tvangskreftene fra spennarmeringen,
den fulle virkningen fra spennarmeringen og uten virkning fra spennarmering. Disse er
alltid separert slik at det er mulig & analysere modellen for alle tre virkningene. [5]

Lastkombinasjon G PT CSR TR TE V-TR A%
ULS-STR
1 (6.10a) -m/'TR 1.35 0.9/1.1 0.0/1.0 0.95 0.84 1.12 -
2 (6.10a) -uw/'TR 1.35 0.9/1.1 0.0/1.0 - 0.84 - 1.12
3 (6.10b) - TR dom 1.20 0.9/1.1 0.0/1.0 1.35 0.84 1.12 -
4 (6.10b) - TE dom 1.20 0.9/1.1 0.0/1.0 0.95 1.20 1.12 -
5 (6.10b) - V-TR. dom 1.20 0.9/1.1 0.0/1.0 0.95 0.84 1.60 -
6 (6.10b) - V dom 1.20 0.9/1.1 0.0/1.0 - 0.84 - 1.60
SLS-KAR
1 TR dom 1,0 1.0 1.0 1.0 0.7 0.7 -
2 TE dom 1.0 1.0 1.0 0.7 1.0 0.7 -
3 V dom 1.0 1.0 1.0 - 0.7 - 1.0
SLS-OFTE
1 TR dom 1.0 1.0 1.0 0.7 - - -
2 TE dom 1.0 1.0 1.0 0.2 0.7 - -
SLS-PERM
1 TR dom 1.0 1.0 1.0 0.5 - - -
2 TE dom 1.0 1.0 1.0 0.2 0.5 - -

Figur 5.18: Tabell som viser de valgte lastkombinasjonene [5]

Nar det lastkombineres, benyttes bade kommandoene “ADD” og “WORST”. “ADD” leg-
ger lasttilfeller til i en lastkombinasjon og “WORST” tar ut det verste lasttilfellet i en
lastkombinasjon. Eksempelvis kombineres de 8 temperaturkombinasjonene med sine re-
spektive faktorer i en endelig kombinasjon. I denne kombinasjonene velges det “WORST”.
Nar kombinasjonen for temperatur anvendes i en av bruddgrensekombinasjonene i tabel-
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len over hentes den verste av de 8 for bruddgrensen. Figur 5.19 illustrerer hvordan dette er
gjennomfgrt i NovaFrame:

Videre samles for eksempel alle kombinasjonene for bruddgrense med full virkning av
spennarmering til en endelig kombinasjon. Kommandoen “WORST” benyttes for a hente
ut den verste kombinasjonen. Det samme er gjort for de to andre virkningene av spennar-
meringen og SLS-kombinasjonene.

SORTCOME 5016 ULS OC  ADD 1003 1.35 “ULs - 6.10a"
SORTCOME 5016 ULS SC  ADD 2040 1 2050 1 "ULs - 6.102"

SORTCOME 5016 ULS SC  ADD 2013 1 2031 e.84 “ULs - 6.10a"

SORTCOME 5016 ULS SC  ADD 2080 .95 "ULs - 6.102"

SORTCOME 5016 ULS SC  ADD 2091 1.12 "ULs - 6.10a"

SORTCOMB 5017 ULS OC ~ ADD 1003 1.35 "ULS - 6.10a u/trafikk"
SORTCOMB 5017 ULS SC  ADD 2040 1 2050 1 "ULS - 6.10a u/trafikk”
SORTCOME 5017 ULS SC  ADD 2013 1 2031 0.84 "ULS - 6.10a u/trafikk"
SORTCOMB 5017 ULS SC  ADD 2090 1.12 "ULS - 6.10a u/trafikk”
SORTCOME 5018 ULS OC  ADD 1003 1.2 "ULs - 6.10b"

SORTCOMB 5018 ULS SC  ADD 2040 1 2050 1 "ULs - 6.10b"

SORTCOME 5018 ULS SC  ADD 2013 1 2031 o.84 “ULs - 6.10b"

SORTCOMB 5018 ULS SC  ADD 2080 1.35 "ULS - 6.10b"

SORTCOME 5018 ULS SC  ADD 2091 1.12 "ULs - 6.1

SORTCOMB 5019 ULS OC  ADD 1003 1.2 "ULS - 6.10b u/trafikk”
SORTCOMB 5019 ULS SC  ADD 2040 1 2050 1 "ULS - 6.10b u/trafikk"
SORTCOMB 5019 ULS  SC ADD 2013 1 2031  0.84 "ULS - 6.10b u/trafikk"|
SORTCOMB 5019 ULS SC  ADD 2090 1.6 "ULS - 6.10b u/trafikk"
SORTCOMB 5020 ULS OC  ADD 1003 1.2 "ULS - 6.10b"

SORTCOME 5020 ULS SC  ADD 2040 1 2050 1 "ULs - 6.10b"

SORTCOMB 5020 ULS SC  ADD 2013 1 2031 1.2 "ULs - 6.10b"

SORTCOME 5020 ULS SC  ADD 2080 .95 “ULs - 6.10b"

SORTCOMB 5020 ULS SC  ADD 2091 1.12 "ULs - 6.10b"

SORTCOME 5021 ULS OC  ADD 1003 1.2 “ULs - 6.10b"

SORTCOMB 5021 ULS SC  ADD 2040 1 2050 1 “ULS - 6.10b"

SORTCOME 5021 ULS SC  ADD 2013 1 2031 o.84 “ULs - 6.10b"

SORTCOMB 5021 ULS SC  ADD 2080  0.95 "ULs - 6.10b"

SORTCOME 5021 ULS SC  ADD 2091 1.6 “ULs - 6.10b"

SORTCOMB 6010 ULS  SC WORST 5016 1 se17 1 s018 1 "ULs - dimensjonering full”
SORTCOME 6010 ULS SC  WORST 5019 1 se20 1 5021 1 "uLs - dimensjonering full"

Figur 5.19: Kombinering av bruddgrense med full virkning av spennarmering

I NovaFrame er det ikke mulig a plotte analyseresultater med “sort combination”. Resul-
tatene ma plottes ved hjelp av “sort combination line”. Det opprettes en “sort combination
line” for samtlige av de verste kombinasjonene. Resultatene som er vist er basert pa kom-
binasjonene i “sort comb line”.
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Kapittel 6

Verifikasjon av modell

Dette kapittelet viser enkle handberegninger for & sikre at NovaFrame gir resultater som
stemmer med virkeligheten.

Verifikasjonen av moment og opplagerkrefter fra egenlast, moment fra etteroppspennin-
gen, vind- og temperaturlast er utfgrt for den opprinnelige modellen i NovaFrame med
fast innspenning i akse 1. I samarbeid med veileder i Statens vegvesen er det bestemt at
den faste innspenningen skulle endres til et glidelager. Denne avgjgrelsen ble tatt etter
at mye av arbeidet med verifikasjonene allerede var gjort. Det er bestemt at det ikke var
ngdvendig a endre de gjennomfgrte verifikasjonene. Det antas at lastene fungerer som de
skal selv med endringen av randbetingelsen i akse 1.

Avvikene i1 akse 1 og i spennet mellom akse 1 og 2 er det som fgrte til endringen av
randbetingelsen. Dette vil verifikasjonene i dette kapittelet vise. Resultatene ellers pa kon-
struksjonen i NovaFrame samsvarer bra med handberegningene.

Svinn-, kryp- og trafikklaster var ikke verifisert for randbetingelsen ble endret. Disse er
verifisert i henhold til den nye modellen.

6.1 Verifikasjon av egenlast

6.1.1 Verifikasjon av momenter

o

Det er gjennomfgrt en manuell beregning for & verifisere at egenlasten for brubanen
oppfgrer seg som ¢gnskelig i NovaFrame. Beregningene er gjennomfgrt ved
hjelp av en stivhetsanalyse. Stivhetsmatrisen for systemet er laget i henhold til
bjelkeformlene i boka Matrisestatikk. [13] Frihetsgradene aktiveres og formen til
konstruksjonsdelene bestemmer hvilke stivhetsformel som anvendes. Formlene tar
hensyn til konstruksjonsdelenes bgyestivhet og lengder. Detaljerte beregninger for
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verifikasjonen vises i vedlegg M.

Bgystivheten for vegg og s@yler er beregnet ved hjelp av disse formlene:

b-h3

El, =F- = 3,628 - 10'° Nmm?

7 D*

EI;=2-F- = 3,562 - 10" Nmm?

For overbygningen er tverrsnittet delt opp og generelle formler for 2. arealmoment er brukt.
Den endelige bgyestivheten for brubanen er:

EI =2,178 - 10" Nmm?

Frihetsgradene er pasatt der overbygningen til brua er stiv og stivt forbundet til opplagere-
ne. I akse 5 er det ingen frihetsgrad fordi det er leddet forbindelse der og ingen momen-
ter overfgres fra brubanen og til veggen. I akse 4 hvor overbygningen er fritt opplagt pa
sgylene er det heller ingen momentoverfgring, men overbygningene er kontinuerlig over
stgtten. Derfor er det en fjerde frihetsgrad i det punktet. Figur 6.1 viser hvordan frihets-
gradene er pasatt det opprinnelige statiske systemet:

il Vh %

Figur 6.1: Opprinnelig statisk system med frihetsgrader for egenlast

Lastvektoren etableres ved a finne fastholdningskreftene for egenlasten i punktene hvor
det er frihetsgrader.

Egenlasten er som fglger:

g= Atverrsnitt <254+ 30 = 31625/€N/m

Formelen for lastvektoren er:

R=R*-R°

R” beskriver konsentrerte laster i punktene hvor det er frihetsgrader. Eksempelvis vil et
ytre konsentrert moment i en rotasjonsfrihetsgrad fgre til et bidrag i R*. Dette er ikke
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tilfelle for oppgaven. Lastene pa konstruksjonsdelene fgrer til bidrag i R". Disse finnes
ved hjelp av a se pa ett og ett spenn og fastholde frihetsgradene. Fastholdningsmomentene
beregnes i henhold til formelen:

g-L?
12

Frihetsgrader som har spenn fra to sider ma fastholde summen av de momentene som
oppstar fra begge sider. Endelig lastvektor er:

Nar lastvektoren og stivhetsmatrisen er etablert kan sammenhengen mellom de settes opp
som fglger:

K- r=Rr=K 'R

De komplement@re momentene kan beregnes ved hjelp av r og bjelkeformlene. De endeli-
ge momentene finnes ved a ta summen av de komplementzere og partikulzere momentene.
Momentene fra den manuelle beregningen sammenliknes med momentene i NovaFrame.

Tabell 6.1 viser de manuelt beregnede momentene over stgttene, momentene fra Nova-
Frame, avvikene i kNm og avvik i prosent.

Tabell 6.1: Sammenlikning momenter pa grunn av egenlast

Akse 1 | Akse2 | Akse 3 Akse 4
Handberegnet [kNm] | -1661 -6820 -11370 -13700
NovaFrame [kNm] 284.1 -6741.2 | -11336.2 | -13031.5
Avvik [kKNm] -1945.1 | 79 33.8 668.5
Avvik [%] 584.7 1.2 0.3 5.1

Momentdiagrammet i NovaFrame ses i Figur 6.2.
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Figur 6.2: Momentdiagrammet for egenlast i NovaFrame

Momentdiagrammet i figur 6.2 ser ut som forventet med belastning fra kun egenlast. De-
formasjonen er ogséa kontrollert og konstruksjonen har ingen oppoverrettet forskyvning.
Tabell 6.1 viser at avvikene over stgttene i akse 2, 3 og 4 er akseptable. Avviket i akse 1
er stgrre og er som nevnt fjernet ved a endre randebetingelsen i akse 1. Siden momentdia-
grammet og deformasjonen ser ut som forventet i NovaFrame og avvikene er sma i store
deler av konstruksjonen antas egenlasten & fungere som gnskelig.

6.1.2 Verifikasjon av opplagerkrefter

Verifikasjonen av opplagerkreftene tar utgangspunkt i samme stivhetsanalyse som mo-
mentene. Opplagerkreftene beregnes ved a ta summen av skjerkreftene i endene av hver
konstruksjonsdel. Siden egenlasten for veggene og sgylene ikke er lagt inn i NovaFrame
er dette en god antakelse. De detaljerte beregningene vises i vedlegg N

Tabell 6.2 viser sammenlikning av de manuelle beregningene og resultatene i NovaFrame:

Tabell 6.2: Sammenlikning opplagerreaksjoner

Aksel | Akse2 | Akse3 | Akse4 | Akse 5
Handberegnet [kN] | 1086 4384 6464 6441 2813
NovaFrame [kN] 834.16 | 4631.21 | 6475 7126 2122.28
Avvik [kN] 251.84 | -247.21 | -11 -685 690.72
Avvik [%] 30.2 5.3 0.2 9.6 32.6

Skjerkraftdiagrammet i NovaFrame er vist i figur 6.3:

Figur 6.3: Skjerkraftdiagrammet for egenlast i NovaFrame
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Skjerkraftdiagrammet er som forventet med jevnt fordelt last. Avvikene for opplagerkref-
tene er akseptable. Som for momentet er det stgrre avvik i akse 1. Dette viser at den
ugnskede oppferselen i akse 1 er konsekvent. Det konkluderes med at opplagerreaksjone-
ne i NovaFrame fungerer som gnsket.

6.2 Verifikasjon av moment fra etteroppspenning

Spennkablene forarsaker momenter pa grunn av kablenes eksentrisitet i forhold til tverr-
snittets tyngdepunkt. Momentet heter prim@&rmomentet M,,. I statisk ubestemte systemer
vil det ogsa opptre tvangsmomenter pa grunn av etteroppspenningen. Dette forekommer
eksempelvis ved at spennarmeringen prgver a lgfte overbygningen fra sgylene og veggene.
Siden konstruksjonsdelene er holdt fast vil det forarsake tvangskreftene My, 4, 4. Detaljerte
beregninger for verifikasjonen vises i vedlegg O.

Det totale momentet fra etteroppspenningen er som vist i likning (6.1):

Mfull = Mp + Mtvang (61)

De manuelt beregnede momentene regnes ut ved a ta maksimal spennkraft i henhold til
CONA sin ETA. [1] Spennkraften, P,,,., multipliseres med antall kabler i den delen av
brua som verifiseres. Over stgttene i akse 2, 3, 4 og i spennene i mellom disse aksene er
det totalt 24 kabler. I akse 1 og 5 og i spennene mellom akse 1 og 2, og akse 4 og 5 er
det 12 kabler. Lengden av kablene fgrer til tap av spennkraft fra det aktive ankeret til det
passive ankeret. Tapet leses av i NovaFrame. Tapene er benyttet i det manuelt beregnede
momentet. Pa grunn av at kabelgruppene 10 og 11 starter pd motsatt side av 20 og 21 vil
tapene vere forskjellige pa samme posisjon i konstruksjonen. Tapet for 10 og 11 vil veere
mindre over akse 2 sammenliknet med tapet for 20 og 21. Der momentene er kontrollert
er gjennomsnittet av tapene blitt anvendt. De reduserte momentene er sammenliknet med
momentene i NovaFrame.

Momentdiagrammene for den etteroppspente armeringen vises i figur 6.4 og 6.5:

' _Lrtl)_Llft_Aj

Figur 6.4: Momentdiagram for tvangsvirkningene av spennarmering. Max = 5846, Min = -2324
kNm
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Figur 6.5: Momentdiagram for den fulle virkningen av spennarmering. Max = 12861, Min = -5995
kNm

6.2.1 Opver stgtte i akse 3

Momentarmen for kablene over stgtten i akse 3 er e, = 176,1 mm. Armen forer til et
prima&rmoment uten tap, M,, = 16840 kNm. Spennkrafttapet hentet fra NovaFrame i ele-
ment nr. 280 og 300 er 35,62% for kabelgruppene som starter i akse 1 og 40,54% for
kabelgruppene som starter i akse 5. Det gjennomsnittlige tapet er 38,1%. Prim@rmomen-
tet med tap er:

M, = 16840 - (1 — 0, 381) = 10430kNm 6.2)

Momentet over stgtten i akse 3 er lest av fra element nr. 280 og 300 i NovaFrame. I No-
vaFrame er det det valgt lasttilfeller som viser tvangskreftene og de fulle virkningene fra
kablene. Prima@rmomentet beregnes ved & ta My - Myyang. Momentet bide pa venstre
og hgyre side av stgtten er hentet fra NovaFrame. Det er en variasjon i momentet pa grunn
av den faste innspenningen mellom brubanen og sgylene.

M fuil,v,Nova = 19126,64 kKNm
Miyang,v,Nova = 8680,21 kNm
M fuii,h, Nove = 18858,15 kNm
Mivang,h,Nova = 7842,92 kKNm

Endelige prim@&rmomenter i NovaFrame:

My Nova = 19126, 64 — 8680, 21 ~ 10450k N'm (6.3)

M, 1 Nova = 18858,15 — 7842,92 ~ 11020k Nm 6.4)

Likning (6.3) og (6.4) viser at primermomentene i Novaframe er relativt like. Avviket
mellom héndberegningene og NovaFame er stgrst pa hgyre side og er 5,3%. Avviket er
akseptabelt og en feilkilde kan vare den forenklede handberegningen.
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6.2.2 Feltet mellom akse 3 og 4
I feltet mellom akse 3 og 4 er det valgt a kontrollere momentet der kablene har maksimal
avstand fra tyngdepunktet. Momentarmen er e,; = 233,3 mm. I feltet er det 24 kabler.

Primarmomentet uten tap er M, = -22320 kNm. Det gjennomsnittlige tapet er hentet fra
element nr. 340 og tilsvarer 37,6%.

Det endelige manuelt beregnede prim@rmomentet er:

M, = —22320 - (1 — 0.376) = —13920kNm

Pa samme mate som tidligere er det fulle momentet og tvangsmomentet hentet fra Nova-
Frame. Momentene hentes fra element 340:

Mfull,Nova =-7087.73
Mtuang,Noua =6847.71.

M, = My — Miyang = —7087.73 — 6848.71 = —13940kN'm

Avviket er 0,1% og er akseptabelt.

6.2.3 Endelig sammenlikning

Tabell 6.3: Sammenlikning av momenter fra spennarmering over stgtte

Akse 2 | Akse3 | Akse 4
Spennkrafttap [%] 38,0 38,1 37,5
Handberegnet M,, [kNm] | 10440 | 10430 | 10520
NovaFrame M,, [kNm] 10450 11020 10540
Avvik [%] 0,2 5,3 0,2

Tabell 6.4: Sammenlikning av momenter fra spennarmering i felt

Felt 1-2 | Felt 2-3 | Felt 3-4 | Felt 4-5
Spennkrafttap [%] 29,78 38,1 37,6 27,0
Handberegnet M,, [kNm] | -7835 | -13820 | -13920 | -8234
NovaFrame M,, [kNm] -6721 -13840 | -13940 -8244
Avvik [%] 16,6 0,1 0,1 0,1

Tabell 6.3 og 6.4 viser at avvikene er relativt like gjennom hele konstruksjonen. Konklu-
sjonen er at spennarmeringen oppfgrer seg som gnsket i NovaFrame.
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6.3 Verifikasjon for vindlaster

For a verifisere at vindlastene opptrer som gnsket i NovaFrame er det gjennomfgrt en
tilsvarende stivhetsanalyse som for egenlasten. Det statiske system som i figur 6.1 og fri-
hetsgrader er valgt. Det resulterer i tilsvarende stivhetsmatrise. Detaljerte beregninger er i
vedlegg P. Lastvektoren endrer verdier pa grunn av lasten er forskjellig fra egenlasten:

Quind,z = 14>3kN/m

Dette tilsvarer verdien for vindlasten vertikalt pa elementene nar det ikke er trafikk. End-
rede verdier i lastvektoren fgrer til nye resultater for frihetsgradene ry - r4.

Tabell 6.5 viser de endelige resultatene for de manuelle beregningene, NovaFrame, avvi-
kene i kKNm og avvikene i prosent:

Tabell 6.5: Sammenlikning av vindmomenter

Aksel | Akse?2 | Akse3 | Akse 4
Handberegnet [kNm] | -75.1 -3084 | -514.2 | -619.5

NovaFrame [kNm] 12.8 -304.8 | -512.6 | -589.3
Avvik [KNm] 87.9 3.6 -1.6 -30.2
Avvik [%] 586.7 1.2 0.3 5.1

Momentene i Tabell 6.5 er konsekvent hentet fra hgyre side av sgylene. Avvikene pa venst-
re side er ogsa blitt beregnet i vedlegg P. Avvikene er tilnzermet like.

Momentdiagrammet fra NovaFrame for vindlasten vises i vigur 6.6:

Figur 6.6: Momentdiagrammet for vindlast uten trafikk i NovaFrame

Som for egenlasten er det stgrste avviket i akse 1. Det ses at sma avvik i kKNm forarsaker
store %-avvik. Arsaken til avviket i akse 1 kan vare at modellen beregner mer ngyaktig.
Det antas at vindlasten oppfgrer seg som gnsket siden avvikene er sma og momentdia-
grammet ser ut som forventet.
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6.4 Verifikasjon temperaturlast

6.4 Verifikasjon temperaturlast

For & verifisere at temperaturlastene oppfgrer seg som gnsket i NovaFrame er det gjen-
nomfgrt en stivhetsanalyse som for egenlasten og vindlasten. Den stgrste endringen for
denne analysen er at det pafgres rotasjonfrihetsgrader i alle akser, inkludert akse 5. En
stivhetsanalyse er valgt fordi line@rt varierende temperaturandel fgrer til krumninger og
momenter i brua. Naermere bestemt er det valgt a se pa tilfellet hvor det er 15°C varmere pa
oversiden enn undersiden. Figur 6.7 viser det statiske systemet med de nye frihetsgradene:

I 2 % %

Figur 6.7: Statisk system med frihetsgrader for temperaturlast

Ellers er framgangsmaten lik for de andre stivhetsanalysene. Frihetsgradene aktiveres én
og én, og stivhetsmatrisen bygges opp ved hjelp av bjelkeformlene i boka Matrisetatikk.
[13]

Lastvektoren etableres ved & finne fastholdningskreftene som oppstar pa grunn av tempera-
turlasten. Nar det er varmere pa oversiden fgrer det til at konstruksjonen krummer oppover.
Fastholdingskreftene i akse 1 og 5 er momenter med klokka og mot klokka. Dette fgrer til
en lastvektor R:

I akse 2, 3 og 4 er fastholdningskreftene utliknet av hverandre fra feltene pa hver side.

My er tvangskrefter som oppstar ved at temperaturendringen prgve a krumme konstruk-
sjonsdelene og flytte pa de. Tvangskreftene regnes ut slik:

M():EIl’I{

Der k avhenger av tgyningen. Toyningen avhenger av utvidelseskoeffisienten o, hgyden
av tverrsnittet og temperaturendringen AT.

Med endelig lastvektor og stivhetsmatrise kan r beregnes. Med verdiene for r; - r5 kan de
komplementere momentene beregnes i hver konstruksjonsdel ved hjelp av bjelkeformle-

65



Kapittel 6. Verifikasjon av modell

ne. Hver del far to komplementere bidrag og ett partielt bidrag. Summen av disse er det
endelige momentet.

Momentene hentet fra NovaFrame er framstilt ved & legge til et eget lasttilfelle hvor gra-
dienten er:

AT 15
dientN = — = — = 18,75
Gradien W 08

Dette er i henhold til figuren i brukermanualen til NovaFrame [12], som ses i figur 6.8:

WL
]
(TL+) - (TL-) TL- AN NG
Gradient L = —----mmmmmmmmmemee -
WL
(TN-) - (TN-) - W-N
Gradient N = —-ccomemmmeeeee -
W-N

Figure 4.1.2 Temperature gradient

Figur 6.8: Gradienter i NovaFrame [12]

Momentdiagrammet i NovaFrame er som i figur 6.9:

]

Figur 6.9: Moment pa grunn av temperatur i NovaFrame

Momentet er skalert opp for & vise at det overfgres et moment i akse 1, 2 og 3, men ikke i
akse 4 og 5.

Tabell 6.6 viser avvikene mellom manuelle beregninger og NovaFrame:
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Tabell 6.6: Sammenlikning av temperaturmomenter

Akse1l | Akse2 | Akse3 | Akse 4
Handberegnet [kNm] | 2722 4296 3725 5103
NovaFrame [kKNm] 2204,6 | 4072,3 | 3738,1 | 5086
Avvik [kKNm] 5174 2237 -13,1 17
Avvik [%] 23,5 5,5 0,4 0,3

Handberegningene og NovaFrame samsvarer bra for temperaturlastene. Det konkluderes
med at de fungerer som gnskelig.

6.5 Verifikasjon trafikklaster

For a verifisere trafikklastene er det valgt a gjgre en forenklet verifikasjon i feltet mellom
akse 3 og 4. Momentet i element 340 i feltet mellom akse 3 og 4 er hentet fra NovaFrame.

I 1gpet av verifikasjonsprosessen ble det oppdaget at trafikklastene for LM1 ikke fungerte
som gnsket. [ utgangspunktet ble LM 1 modellert som fire forskjellige trafikklastsituasjoner
for hver kjgrebane. Disse ble kombinert til en felles lastsituasjon senere i lastkombinerin-
gen. Dette har ikke fungert som gnsket og ble oppdaget fordi verifikasjonsmomentet ble
288% stgrre ved handberegning enn momentet i NovaFrame. Trafikklasten ble lagt inn
med areallasten fra ECI og ikke linjelasten som er areallasten mulitplisert med lastbred-
den.

I tillegg viste de separate trafikklasttilfellene identiske momentdiagram. Siden
laststgrrelsene er avhengig av kjgrebanene skal verdiene i momentdiagrammene vare
forskjellige. Figur 6.10 viser momentdiagrammet som hver lastsituasjon viste separat og
felles.

Figur 6.10: Momentdiagram for de 4 trafikklastsituasjonene. Max = 2034, Min = -1744 kNm

Det er videre verifisert at & definere trafikklastene i samme lasttilfelle med lastbredde fun-
gerte som gnsket.

Lastposisjonene som gir det verste momentet i element 340 er:
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B et ey

Figur 6.11: Lastposisjon for verste momentet pa element 340

Figur 6.12 viser momentet hvor kjgrebanene for LM 1 er definert i samme lasttilfelle:

Figur 6.12: Momentdiagram for trafikklast. Max = 4760, Min = -4388 kNm

Det er gjort enkle handberegninger for & sammenlikne med resultatene i NovaFrame.
Framgangsmaten er & anta at det kun er laster i feltet mellom akse 3 og 4. Momentet
midt i feltet er beregnet ved & anta et tilfelle hvor det er fast innspent pa begge sider og
et tilfelle med fritt opplagt pa begge sider. Momentene for hver last er beregnet separat
og summert sammen med bakgrunn i superposisjonsprinsippet. Det endelige momentet er
gjennomsnittet av de totale momentene for hver randbetingelse. Detaljerte beregningene
vises i vedlegg R.

Mberegnet = Mjevnt,snitt + Mpunkthnitt + Mpunkt2,snitt,midt = 5442kNm

Mnove = 4481kNm

Merror = 0,824

Avviket er 17,6 %. Dette er et relativt stort avvik. Siden beregningene er veldig forenkle-
de antas det at feilen kommer av forenklingene. Det antas at trafikklastene fungerer som
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gnsket i NovaFrame med LM1 definert i samme lasttilfelle og lastene mulitplisert med
lastbredde.

6.6 Verifikasjon av svinn og kryp

Svinndeformasjoner er verifisert i samarbeid med veileder fra Statens vegvesen. Dette er
gjennomfgrt ved & se pd momentdiagrammet og forskyvningen i NovaFrame. Nar svinnet
oppstar vil betongen trekke seg innover. Pa grunn av glidelagre i begge ender vil disse
endene trekke seg sammen. Tvangskreftene vil oppstd innover i systemet, de er stgrst i
sgylene i akse 2 og 3 som er monolittisk stgpt med overbygningen. Deformasjonen i figur
6.14 korresponderer med forventet deformasjon. Momentene i figur 6.13 har strekk pa
samme side som deformasjonen. Derfor er det naturlig 4 anta at svinn fungerer som gnsket
i NovaFrame.
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Figur 6.14: Deformasjonsdiagram pa grunn av svinn

Krypdeformasjon er verifisert pA samme mate som svinnet. Det antas at krypet fungerer
som gnsket. Diagrammene er vist i figur 6.15 og 6.16:
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Figur 6.15: Momentdiagram pa grunn av samlet kryp

69



Kapittel 6. Verifikasjon av modell

o U e Max
@{_,‘,‘.‘ e "j:‘-”J“_!“7"---:-“1--71-’J-" e E V . . “'"l"':"f::5f::-'-‘-’-'.’./.{f,i]:g P . T SR yg
Lt *
% < ;
- “

Figur 6.16: Deformasjon pa grunn av samlet kryp

6.7 Verifikasjon spennkrafttap

6.7.1 Spennkrafttap mellom akse 4 og 5

Det skilles pd momentane spennkrafttap og spennkrafttap som skjer over lang tid. De
momentane spennkrafttapene tas hensyn til nar de resterende spennkrafttapene beregnes.

NovaFrame kalkulerer diverse spennkrafttap. Verdiene fra NovaFrame er sammenlignet
med handberegninger i vedlegg D, F, G, H og I. Sammenligningen er gjort i feltet mellom
akse 4 og 5,1 en avstand 10,8 m fra akse 5. Dette er fordi friksjonen og lasetapet er avhen-
gig av hverandre i denne posisjonen. Plasseringen er i overgangen mellom to elementer i
NovaFrame slik at verdier for de forskjellige tapene er eksakte. Tapene er vist i tabell 6.7:

Tap Handberegninger | NovaFrame
Lasetap 64210 66405
Momentane tap Friksjonstap 48110 -
Umiddelbar def. i betong 1089 -
Sum momentane tap 113409 66405
Kryp 119500 155458
Langtids tap Svinn 105600 105600
Relaksjon 96400 75080
SUM totalt [N] 434909 402543
Totalt tap [%] 16,37 % 21,20%

Tabell 6.7: Totalt spennkrafttap 10,8 m fra akse 5

NovaFrame tar hensyn til flere tap enn de verdiene som er mulig a lese av. I kontrollpunktet
viser NovaFrame at det totale tapet er 21,20% og at spennkraften i kabelen er 2093,6 kN.
Summen av de oppgitte tapene i tabell 6.7 er kun 15,15% av den totale spennkraften. Det er
160,7 kN med spennkrafttap som fordeles pa andre tap som ikke er oppgitt i NovaFrame.
Store deler av dette antas & vere friksjonstap. Umiddelbar deformasjon av betongen antas
a vaere ubetydelig i forhold til de andre tapene, dette vises ogsa i tabellen.

Totalverdiene passer godt overens totalt sett dersom det handberegnede friksjonstapet had-
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de blitt lagt til i det totale tapet i NovaFrame, men det kan vere tilfeldig. Tap pa grunn av
kryp for handberegningene og i NovaFrame er veldig forskjellige. Denne forskjellen til-
svarer store deler av differansen mellom de totale summene. Forskjellen kan forekomme
av at NovaFrame behandler dataen knyttet til kryp pa en annen méate enn de forenklede
verifikasjonsberegningene.

Svinntapet avhenger av geometri og eksponering. Ettersom det er gitt i standarden hvor-
dan dette skal beregnes er det mindre sjanse for a gjgre feil. Som et resultat av dette er
svinntapet i NovaFrame og fra handberegningene helt like.

Til tross for noen ulikheter er spennkrafttapene i NovaFrame og i handberegningene
tilnermet like. Dette tyder pa at modellen er korrekt og antagelig mer ngyaktig enn
héandberegningene. Et kvalitetstegn er at svinntapet er helt likt. NovaFrame inkluderer
flere spennkrafttap som ikke vises med verdier og ender opp med et hgyere spennkrafttap
totalt i prosent enn handberegningene. Det antas at modellen er korrekt og i samsvar med
virkeligheten.

6.7.2 Verifikasjon av laseglidning i aktivt anker

Handberegningene i vedlegg G viser at lasetapet ved lasing av spennkabler i aktivt anker
avtar pa grunn av friksjon. Lasetapet pavirker ikke kabelen 14,4 m fra aksen kabelen star-
ter i. NovaFrame viser at lasetapet ikke lenger vil pavirke spennkraften 9,4 m fra akse 1 for
kabelgruppe 10 og 11 og 12,6 m fra akse 5 for kabelgruppe 20 og 21. Forskjellen mellom
héndberegningene og disse tallene kan forklares med at i handberegningene er en gjen-
nomsnittlig kurvatur pa spennkabelen estimert mellom alle spennkablene. Selv om noen
er lengre enn andre og har stgrre friksjonstap. NovaFrame bruker kurvaturen fra kabelens
profil og estimerer derfor mer korrekt friksjon uavhengig av hvilken side av brua lasetapet
skal beregnes.

Det store avviket i avstanden fra akse 1 kan begrunnes med at spennkabelens profil er rett
ett stykke mellom akse 1 og 2. Nar kabelen begynner & krumme har den en bratt kurve
som skaper mye friksjon. Pa grunn av et stort tap over den fgrste stgtten vil det kritiske
punktet vere plassert her. Estimatet fra handberegningene er for langt i forhold til estimatet
i NovaFrame fordi dette gér ut fra en gjennomsnittlig kurvatur. Avstanden fra akse 5 er mer
korrekt fordi denne delen av kurvaturen representerer gjennomsnittskurvaturen bedre.
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Kapittel 7

Dimensjonering i
bruddgrensetilstand

Dimensjoneringen i bruddgrensetilstanden, ogsa kjent som ULS, er blitt utfgrt i henhold til
EC2 og N400. Boken Betongkonstruksjoner og rapporten Beregningsveiledning for etter-
oppspente betongbruer er blitt brukt som stgttelitteratur. Det er beregnet moment-, torsjon-
og skjerkapasitet. Pa grunn av at skjerkontrollen er en del av fordypningsdelen er de gjen-
nomfgrt i kapittel 9. Kontrollene er gjennomfgrt med de opptredende kreftene brua er utsatt
for. Kreftene er hentet fra resultatene i NovaFrame.

Resultatene fra NovaFrame er hentet for trafikklastene ble verifisert. I etterkant ble det
oppdaget at LM1 ikke oppfarte seg som gnsket. I samarbeid med veileder hos Statens
vegvesen er det bestemt at dette ble oppdaget for sent til a justere pa i dimensjoneringen.
Det er valgt & kommentere feilen og vise de alternative resultatene med den riktige lasten
for LM1.

Tabell 7.1, 7.2, 7.3 og 7.4 viser variasjonene for moment-, skjer-, aksial- og torsjonskrefter
avhengig av hvilke trafikklast som er pasatt i NovaFrame. Avvikene er relativt sma og de
fleste kapasitetene vil fortsatt vere tilstrekkelig.
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7.1 Kraftdiagrammer ULS

7.1.1 Lastkombinasjon ULS med kun tvangskrefter fra spennarme-
ringen

Figur 7.2: Skjerkrefter ULS tvang lastkombinasjon. Max = 6018, Min = -6044 [kN]
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Figur 7.3: Aksialkrefter ULS tvang lastkombinasjon. Max = 2736, Min = - 9079 [kN]
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Figur 7.4: Torsjonmoment ULS tvang lastkombinasjon. Max = 10793, Min = -12462 kNm
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Tabell 7.1: Sammenlikning av maksimale krefter avhengig av riktig eller feil trafikklast

Max ULS tvang | Korrekt trafikklast | Feil trafikklast
Moment [kNm] 22748 20390

Skjeer [kN] 6453 6018

Aksial [kN] 2777 2736

Torsjon [kNm] 10491 10793

Tabell 7.2:

Sammenlikning av minimale krefter avhengig av riktig eller feil trafikklast
Min ULS tvang | Korrekt trafikklast | Feil trafikklast

Moment [kKNm] | -21203 -19120

Skjer [kN] -6483 -6044

Aksial [kN] -9607 -9079

Torsjon [kNm] -10582 -12462

7.1.2 Lastkombinasjon ULS med den fulle
meringen

virkningen fra spennar-

Figur 7.6: Skjerkrefter ULS full virkning lastkombinasjon. Max = 11820, Min = -11888 [kN]
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Figur 7.7: Aksialkrefter ULS full virkning lastkombinasjon. Max = 122, Min = -45178 [kN]
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Figur 7.8: Torsjonmoment ULS full virkning lastkombinasjon. Max = 10793, Min = -12462 [kNm]

Tabell 7.3: Sammenlikning av maksimale krefter avhengig av riktig eller feil trafikklast

Max ULS full Korrekt trafikk | Feil trafikk
Moment [KNm] | 16655 16056
Skjer [kN] 12195 11820
Aksial [kN] -2262 122
Torsjon [kNm] 10491 10793

Tabell 7.4: Sammenlikning av minimale krefter avhengig av riktig eller feil trafikklast

Min ULS full Korrekt trafikk | Feil trafikk
Moment [kKNm] | -14548 -12465
Skjer [kN] -12249 -11888
Aksial [kN] -36936 -45178
Torsjon [kKNm] -10582 -12462

7.2 Momentkapasitet

Som nevnt tidligere vil spennkrafttapet variere i bruas lengderetning. I beregningene er det
brukt det stgrste tapet som oppstar uavhengig av hvilke kabelgruppe som er beregnings-
grunnlag. Dette er gjort av konservative hensyn. Beregningene som er utfgrt i dette kapitte-
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let fremkommer i vedlegg S. Som en forenkling er det brukt en effektiv tgyningsdifferanse
€ po som tar hensyn til langtidsvirkninger i spennstalet. [4, 6.4.2]

Som en forenkling er det beregnet en effektiv tverrsnittshgyde, d,,;4, mellom slakk- og
spennarmeringen. Den effektive tverrsnittshgyden er bestemt ut fra forholdet til arealet pa
slakk- og spennarmeringen og lengden pa de respektive effektive tverrsnittshgydene.

Som et utgangspunkt er det antatt et balansert dimensjonert tverrsnitt og «; bestemmes
som fglger:

ab _ EC’LL
B f pd /

— —€p0 t Ecu

Ey
der
Ecu er betongens maksimale tgyninger
E, er E-modulen til spennarmeringen
fpa er dimensjonerende fasthet for spennstal
€0 er en effektiv tgyningsdifferanse

Ved a bruke «y, beregnes ngdvendig spennarmering for at tverrsnittet skal vare balansert
armert. Denne verdien finnes fra :

App=0,8- @'ab'b'dmid
Jpd

der
App er spennarmeringen som er ngdvendig for et balansert armert tverrsnitt
fpd er dimensjonerende fasthet for spennstal
fed er dimensjonerende fasthet for betong
b er tverrsnittets bredde
dmid er den midlere effektive tverrsnittshgyden

Ved & sammenligne Ay, med A, ;o¢, Som er spennarmeringen i brua, vises det om tverr-
snittet er under- eller overarmert. Hvordan trykksonehgydefaktoren beregnes avhenger av
om tverrsnittet er under- eller overarmert. Faktoren brukes i fglgende uttrykk for & finne
dimensjonerende momentkapasitet til tverrsnittet: [4, kap7.1.2]

Mpg=0,8(1—0,40) - b-dyq- fed (7.1)
der
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Kapittel 7. Dimensjonering i bruddgrensetilstand

Mpq er dimensjonerende momentkapasitet

o er trykksonehgydefaktor

fed er dimensjonerende fasthet for betong

b er tverrsnittets bredde

dmid er den midlere effektive tverrsnittshgyden

Som en forenkling brukes et rektangulart tverrsnitt, som nevnt tidligere, med hgyde lik
800 mm og bredde lik 12000 mm til kapasitetsberegninger. Valget er gjort pa grunn av
at tverrsnittet ikke kan antas like stivt ved vingene. Selv om det kun tas hensyn til et
rektangel brukes tyngdepunktet fra det komplette tverrsnittet for & oppna reelle spenninger
og tgyninger i tverrsnittet. Enkelte steder vil dette vare konservativt og enkelte steder ville
det veert mer konservativt a bruke tyngdepunktet til det rektangulzre tverrsnittet.

Armen fra tyngdepunktet til armeringen vil vaere avhengig av antakelsen. Dersom tyngde-
punktet for det rektangulare tverrsnittet brukes vil spennarmeringen i feltet fa en mindre
arm til tyngdepunktet og ikke bidra like mye i beregningene som den vil i virkeligheten
Det er en konservativ antakelse.

Det antas minimumsarmering som beskrevet i kapittel 3.2.2 med maksimal senteravstand
for slakkarmering lik 200 mm og stgrrelse ¢25 i henhold til N400 og spennarmering som
beskrevet i kapittel 3.3.2. [3]

7.2.1 Kontroll av stgttemoment i akse 2, 3 og 4

Over stgttene er det totalt 24 kabler. Spennkablenes profil er lik over stgttene og den ef-
fektive tverrsnittshgyden er lik. Derfor kan det gjennomfgres én kontroll over den stgtten
med verst moment og det bekrefter at samtlige stgtter har tilstrekkelig kapasitet.

Momenter over en stgtte vil ikke fa maksmomentet som momentdiagrammet viser. Det
kan antas at momentet far en avrundet topp og reduseres i henhold til 2.5.3 i Beregnings-
veiledning for etteroppspente betongbruer.[5]

Som vist i vedlegg S er tverrsnittet underarmert over stgttene. Det kommer av at det er
mindre spennarmering enn den balanserte mengden.

Det dimensjonerende momentet for stgttene oppstar i akse 4 og er lik Mgy = 18739 kNm.
For & finne den korrekte trykksonen i tverrsnittet er en trykksonehgydefaktor « kalkulert i
henhold til underarmert tverrsnitt. o for underarmert tverrsnitt beregnes fra formel (7.2):
[4, kap.7.1.2]

o= Ap,tot : fpd + As,tot ' .fyd (72)
0,8fcd b dmid

der
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7.2 Momentkapasitet

« er trykksonehgydefaktor

fpd er dimensjonerende fasthet for strekkarmering
Ap tot er totalt tverrsnittarealet til spennarmeringen
As tot er totalt tverrsnittsareal til slakkarmeringen
fyd er dimensjonerende fasthet til slakkarmeringen
fed er dimensjonerende fasthet for betong

b er tverrsnittets bredde

dmid er midlere effektiv tverrsnittshgyde

a brukes i formel (7.1) som gir Mpr4:
Mpq = 38370kNm > Mgy = 18739kNm

Momentkapasiteten er tilstrekkelig over stgttene.

7.2.2 Kontroll av feltmoment

Feltene har forskjellige lengder og momenter. Felles for feltene mellom akse 2, 3 og 4
er at de har 24 spennkabler og profilen opp mot stgttene i endene er like. Den effektive
tverrsnittshgyden er lik der spennkablene har rett profil i feltene.

Felt mellom akse 2, 3 og 4

Kontrollen for feltmomentene er lik som for stgttemomentene. Forskjellen er at momentet
opptrer pa motsatt side av tverrsnittet slik at den tilneermede effektive tverrsnittshgyden
dmiq er stgrre. Eksponeringsklassen krever mindre overdekning pa underkant sammenlik-
net med overkanten og fgrer til en stgrre effektiv tverrsnittshgyde.

I vedlegg S kommer det frem at tverrsnittet er underarmert i feltet. Mg kan beregnes ut
fra formel (7.2) og (7.1) slik som i for momentkontroll over stgttene. Dimensjonerende
moment er det stgrste av momentene som oppstar i de to feltene. Mgy = 20391 kNm
oppstér i feltet mellom akse 3 og 4.

Mpg = 39110kNm > Mpy = 20391kNm

Momentkapasiteten i feltene mellom akse 2 og 3 og mellom akse 3 og 4 er tilstrekkelig.
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Kapittel 7. Dimensjonering i bruddgrensetilstand

Felt mellom akse 4 og 5

I endefeltet er det kun 12 spennkabler som barer momentene. Kriteriene er like som for
resten av brua og siden det er mindre spennarmering i endefeltet er tverrsnittet underar-
mert.

Kapasitetskontrollen er utfgrt der momentet i feltet er stgrst. Den effektive
tverrsnittshgyden er lik som for feltene mellom akse 2, 3 og 4. Det betyr at Mgy er
mindre for dette feltet enn for de andre pa grunn av en mindre trykksonehgyde og
ferre kabler. Vedlegg S viser My, der spennkabelen ligger lengst unna betongens
tyngdepunkt. De stgrste momentene i endefeltet opptrer i de samme omradene som dette.
Momentkontrollen mellom akse 4 og 5 er som fglger:

Mpq = 25780kNm > Mpgq = 16720kNm

Kapasiteten er tilstrekkelig med hensyn pa moment i endefeltet med armering som beskre-
vet i kapittel 3.2.2 og 3.3.2.

Felt mellom akse 1 og 2

Bruas fgrste felt har 12 spennkabler i tverrsnittet, men kablene er plassert i tyngdepunktet
til tverrsnittet. Dette spennet er kort i forhold til de andre og det dimensjonerende momen-
tet er relativt lite. Spennkablenes bidrag er egentlig ikke ngdvendig her, men de er plassert
her av praktiske arsaker.

MRd = 21460kNm > MEd = 5660kNm

Beregningene vises i vedlegg S. Kapasiteten er tilstrekkelig. Det er tatt hensyn til d,,;4.
Det er for & ta med spennarmeringens bidrag til kapasiteten. Momentet er sa lite i forhold
til kapasiteten at slakkarmeringens kapasitet kunne vert tilstrekkelig.

7.2.3 Kontroll i oppspenningstilstand

Etter spennarmeringen er oppspent og det ikke er pafgrt noen laster pa konstruksjonen vil
spennarmeringen ligge i trykksonen i tverrsnittet. Tverrsnittet pa brua kontrolleres for den-
ne lastsituasjonen ved help av et M-N diagram. Et slikt diagram finnes i standardutgaver
til blant annet sgyleberegninger. Diagrammene kan ikke benyttes i dette tilfellet pa grunn
av usymmetrisk armering. Armeringen i under- og overkant og betongens trykkfasthet ar-
beider mot spennarmeringen. I brua ligger det armering pa bade over- og undersiden av
tverrsnittet i hele bruas lengderetning. Dette kommer av krav i N400. [3]

Det nasjonale tillegget NA 2.4.2.2 i EC2 sier at spennkraften kan multipliseres med en last-
faktor v, lik 1,1 eller 0,9.[2] ~y,, er valgt til 1,1 fordi en hgy spennkraft vil vere ugunstig.
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7.2 Momentkapasitet

Feltene med 24 spennkabler er kontrollert fordi dette er det verste lasttilfellet. Momentar-
men er lengst fra spennkabel til tyngdepunktet i tverrsnittet og det er flest antall spennkab-
ler. I beregningene brukes en forenklet rektanguler spenningsfordeling som 3.1.7 1 EC2
tillater. [2]

Beregningene for a lage M-N diagrammet finnes i vedlegg S, diagrammet vises i figur
7.9. Figuren viser at det opptredende momentet og den opptredende aksialkraften er pa
venstre side av eksetremalverdienes grenser. Konstruksjonens kapasitet er tilstrekkelig i
oppspenningstilstanden med armering som beskrevet i kapittel 3.2.2 og 3.3.2. Det viser
ogsa at brua generelt taler trykket pafgrt fra spennkablene.

<10
.

0 1x10" 210" 10" 410" 5¢10

10

Figur 7.9: M-N diagram for brua i oppspenningstilstand

7.2.4 Kontroll av lasttilfelle med strekk pa undersiden av stgtte

I henhold til NovaFrame kan det oppsta lasttilfeller med strekk i underkant av tverrsnittet
ved stgttene. Dette er uheldig fordi spennkablene ligger pa oversiden av tverrsnittet og vil
ikke motvirke det aktuelle momentet. Spennkablene vil ikke bidra til momentkapasitet og
slakkarmeringen pa undersiden ma bare dette.

Det stgrste momentet som gir strekk pa undersiden over en stgtte er i akse 3. Det dimen-
sjonerende momentet er Mgy = 3011k Nm. I M-N diagrammet i vedlegg S vises det at
opptredende dimensjonerende moment og aksialkraft er innenfor ekstremalverdiene for
brua. Dette er ogsa vist i figur 7.10. Det betyr at kapasiteten er tilstrekkelig med armering
som beskrevet i kapittel 3.2.2 og 3.3.2.
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10 T T T T

210 g .

w10+ / .

0 =10 20" a0 40" s«a0'®

Figur 7.10: M-N diagram for brua i oppspenningstilstand

7.2.5 Kontroll av moment i bruas tverretning

For a kontrollere bruas momentkapasitet i tverretningen er det valgt to kritiske punkter.
Punktene er valgt ut i samrad med veilder. Punkt 1 befinner seg ved sgylerand i akse 3.
Konstruksjonen kan sees pa som en utkrager fra sgyla. Det anses som en bjelke med tykt
tverrsnitt innerst og tynnere tverrsnitt ytterst. I dette punktet vil utkrageren vare tilnermet
innspent pa grunn av bjelken er stiv mellom sgylene. Det stgrste momentet for utkrageren
oppstar ved innspenningen. Andre steder i lengderetning vil ikke momentet vere like stort
fordi innspenningen ikke er like stiv. Derfor er dette ett av kontrollpunktene. Punktet er
plassert 4,5 m fra senterlinjen i brua.

Det andre kritiske punktet er i overgangen mellom delen med lav tverrsnittshgyde og der
tverrsnittshgyden gradvis blir stgrre. Her vil bruas tykke tverrsnitt fungere som en inn-
spenning for den tynne delen pa grunn av gkt stivhet. Det dimensjonerende momentet i
punktet er relativt lavt, men den lave tverrsnittshgyden er kritisk. Punktet er plassert 7 m
fra senterlinjen i brua.

Begge kontrollpunktene ligger innenfor kjgrebane 1 i tverretning. Figur 7.11
viser kjgrebanene. Dimensjoneringen av disse to punktene er konservativt.
Skjerdimensjonering i de samme punktene er vist i kapittel 9.
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7.2 Momentkapasitet

t
X Kjarefelt Kjerefelt Skulder
I

3250 3750 750
750 1 250 1 1
|
Midtdeler
| 1000
,rl
11y i
| i o
_____ A A

1750 I
12000 1000 1000
Feringsavstand 16000

Figur 7.11: Kjgrebanes i brua

Tverrsnittet er antatt som en stripe med bredde pa 1 m for & fastsla armeringsbehovet.
Innenfor denne stripen er det kun plass til én aksling i fglge Figure 4.2b1 EC1. [10]

Punkt 1 far relativt store dimensjonerende momenter som fglge av store laster i kjgrebane
1. Til tross for den store effektive tverrsnittshgyden er det ikke tilstrekkelig & bruke mini-
mumsarmering. Vedlegg T viser at senteravstanden til tverrarmeringen ma vere minimum
80 mm. Kapasitetskontroll for trykkbrudd i punkt 1 er som fglger:

Mpy = 3313kNm > Mp, = 1612kNm

Armeringsbehovet i punkt 1 er som fglger:
Mga  _

Ziykk * fyd

1000mm

=61 2
R0mm 6136mm

5816mm?* < Ag punkin = ¢25

As,min =

Pa grunn av lave momenter er det ikke ngdvendig med mer enn minimumsarmering i
punkt 2, som vist i vedlegg T. Vegskulderen pa 750 mm gjgr at kun ett av hjulene i en
aksling kommer langt nok ut pa utkrageren til a bidra til & skape moment i dette punktet.
Kapasitetskontroll for trykkbrudd i punkt 2 vises her:

MRd = 463, 7kNm Z MEd = 120, 1kNm
Armeringsbehovet i punkt 2 er som fglger:
Mgq

Ztynn fyd

1000mm

=61 2
S0mm 6136mm

= 1187mm? < As,punth = ¢25

As,min =

Pa grunn av liten senteravstand mellom armeringsjern i punkt 1 vil kapasiteten veere lavt
utnyttet i punkt 2.
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Kapittel 7. Dimensjonering i bruddgrensetilstand

7.3 Torsjonskapasitet

Tverrsnittet ma kontrolleres for torsjonsmomentene. For platen er det bestemt at det ikke
er ngdvendig a kontrollere interaksjon mellom skjer og torsjon i henhold til 6.3.2 i EC2.
Det er urealistisk for at interaksjonen forekommer pa grunn av at hgyden er s& mye mindre
enn bredden. Spenningsstrgmmene vil vaere mye stgrre i horisontal retning enn i vertikal
retning. [2]

For bjelker kan bade lengde- og bgylearmeringen ta opp torsjonsmomenter. Det er antatt
at den vertikale armeringen ikke bidrar til torsjonkapasitet. Antagelsen er basert pa samme
antakelse som at det ikke er interaksjon mellom skjer og torsjon. Spenningsstrgmmene
fglger kanten av tverrsnittet og ingen av de vertikale jernene i tverrsnittet bidrar. De detal-
jerte beregningene for torsjonskapasiteten er vist i vedlegg U.

Det dimensjonerende torsjonsmomentet i akse 5 er:

Tra = 12462kNm

Den dimensjonerende kapasiteten for trykkbrudd ved torsjon beregnes i henhold til 6.3.2 i
EC2: [2]

TRd,max = 21/acwdeAktefsin(G)cos(Q) = 18600kNm

Trykkbruddskapasiteten er tilstrekkelig.

I tillegg til trykkbrudd ma tverrsnittet kontrolleres for riss-torsjonsmoment. Kapasiteten
beregnes i henhold til 6.3.2 1 EC2 ved & vende pa formelen: [2]

Tra,e =2 Ag fetdter = 5669 < Tpq = 12462kNm

Riss-torsjonskapasiteten er ikke tilstrekkelig og tverrsnittet ma armeres. I noen tilfeller er
det mulig & anta at spennkablene tar all moment i lengderetning og at slakkarmeringen
barer torsjonsmomentene. For brua i rapporten er det vist lasttilfeller som fgrer til at slak-
karmeringen ma baere moment uten bidrag fra spennarmeringen. Derfor kan det ikke antas
at slakkarmeringen kun bearer torsjonsmomenter.

Den ngdvendige armeringen for a ta opp riss-torsjonsmomentet beregnes i henhold til 6.3.2
1 EC2: (2]

Trq Ug 2
Ag = ——= - cot(0)— = 140100mm
"7 24, ( )fyd

Den ngdvendige senteravstanden i omkretsen hvor spenningene oppstar er:

o Otorsjon — 88mm

Njern
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7.3 Torsjonskapasitet

Den ngdvendige lengdearmeringen er 286stk ¢25 med senteravstand 88 mm. Tverrarme-
ringen ma legges likt som lengdearmeringen i henhold til torsjon.

Armeringen som er ngdvendig for & bare torsjonskreftene er veldig hgy. Arsaken til dette
er at analysen er veldig konservativ for torsjon. Det kommer av at det er gjennomfgrt en
bjelkeanalyse hvor tverrsnittet antas stivt. Tverrsnittet er veldig bredt og kreftene far lang
arm til senter av brua. Det forarsaker store torsjonsmomenter i det stive tverrsnittet. Hadde
brua vart analysert med FEM-analyse og skallelementer ville kreftene fordelt seg anner-
ledes og torsjonsmomentene ville vart lavere. Den ngdvendige armeringen for torsjon vil
mest sannsynlig vaere mindre enn hva som er beregnet i rapporten.

Enkle handberegninger er gjennomfgrt for & kontrollere om det hgye torsjonsmomentet
stemmer med virkeligheten. Det er antatt at trafikklastene og vindlastene opptrer i verst
mulig posisjon for opplageret i akse 3 og at de indre randene er fast innspent. Lastenes
torsjonsbidrag vises under:

Punktlaster fra trafikk:

M p=(300-6,5-1,35) -2+ (200-3,25-1,35) - 2 = 7020k Nm
For den jevnt fordelte trafikken er areallasten fra EC/ anvendt og antatt som en linjelast
med enhet kN/m. Det kommer av at torsjonsmomentet er hentet fra NovaFrame-modellen

med feil trafikklast. Derfor er sammenlikningen ogséa gjennomfgrt med lasten som egentlig
er feil. Jevnt fordelt trafikklast:

Mrpg=(9-11-4,875-1,35) + (2,5-11-1,75 - 1,35) = 716, 5kNm

Vindlast med trafikk:

Mp,=11-11-4-1,12 = 542kNm

Summen av de estimerte torsjonsmomentene er 8278,5 kNm som er mindre enn 10793,57
kNm som opptrer i akse 3 i NovaFrame. Det bekrefter mistanken om at NovaFrame bereg-
ner for store torsjonsmomenter da estimeringen ogsa er konservativ.
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Kapittel 8

Dimensjonering i
bruksgrensetilstand

I henhold til kapittel 7 1 EC2 skal brua tilfredsstille krav til bruk gjennom hele sin levetid.
I bruksgrensetilstanden ma spenninger, rissvidder og nedbgyning av brua begrenses. [2]

For a kontrollere et betongtverrsnitt i bruksgrensetilstanden ma det fastslds om betongen
er i stadium 1 eller 2. I stadium 1 er betongen uopprisset. Det innebearer at betongen
kan beregnes med bade strekk- og trykkapasitet. I stadium 2 er betongen antatt opprisset.
Det fgrer til at betongen ikke bidrar til kapasitet i strekksonen og antas spenninglgs der.
All strekkspenning er motarbeidet av armeringen i strekksonen. Den totale stivheten av
tverrsnittet blir redusert i stadium 2 sammenliknet med stadium 1.

I bruksgrensetilstand har feilen med trafikklasten ogsa pavirket resultatene. Kontrollen er
gjennomfgrt med de resultatene som er hentet med feil trafikklast. Tabell 8.1, 8.2, 8.3,
8.4, 8.5 og 8.6 viser avvikene for kreftene avhengig av hvilke trafikklast som er pafgrt
modellen i NovaFrame.

8.1 Begrensninger

8.1.1 Spenningsbegrensninger

Spenningene i strekk- og trykksonene kontrolleres for & sjekke om det oppstar riss eller
store krypdeformasjoner. Kravene til dette finnes i EC2. [2]

For karakteristisk lastkombinasjon ma kravet i 7.2 i EC2 tilfredstilles. Kravet sikrer at det
ikke oppstar riss pa trykksiden som kan fgre til svekket bestandighet. Dette gjelder de
delene av brua som har eksponeringsklasse XS, XF og XD. I henhold til N400 er brua
i denne oppgaven i eksponeringsklasse XD1 pa oversiden og XC3 undersiden som gitt i
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Kapittel 8. Dimensjonering i bruksgrensetilstand

oppgaveteksten i vedlegg A.

Maksimal tillatt spenning i betongen er: [2]

Oc,kar S 07 6fck

Spenningene i slakkarmeringen ma begrenses for a redusere opprissing og deformasjon i
betongen. For karakteristisk lastkombinasjon i henhold til 7.2 1 EC2 kan ikke spenningene
i slakkarmeringen overskride: [2]

O S 078f’tjk

For & kunne regne med lineart kryp ma ikke spenningen i betongen overskride kravet i
henhold til 7.2 i EC2. Kravet er:[2]

Oc,perm < 07 45fck:

Trykkspenningene, o perm . beregnes for tilnzrmet permanent lastkombinasjon. [2]

For spennarmeringen skal ikke spenningene overskride kravet i NA.7.2(5) i EC2. Kravet
er: [2]

op < 0,75 fpr

8.1.2 Rissviddebegrensninger

I henhold til Beregningsveiledning for etteroppspente betongbruer: 3.4.3 er det ikke til-
strekkelig & anvende formler fra EC2 for kontroll av riss i plater. Dette punktet tar ut-
gangspunkt i at platen er kontrollert med FEM-analyse ved bruk av skallelementer. Siden
platebrua i oppgaven er analysert med bjelkeelementer er det tilstrekkelig & anvende punk-
tene i EC2.

Riss kan pavirke funksjonen, bestandigheten og utseendet til betongen. For store riss kan
fore til redusert funksjon og bestandighet hvis armeringen blir eksponert og utsatt for
korrosjon. Tydelige riss i konstruksjonen kan bade vere stygt og oppfattes som utrygt for
brukere. Rissvidder ma begrenses i henhold til EC2. Rissviddene begrenses med hensyn
til armeringstype, lastkombinasjon og eksponeringsklasse. Dette vises i figur 8.1, som er
Tabell NA.7.1IN fra EC2. [2]
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8.2 Kraftdiagrammer SLS

Tabell NA.7.1N — Grenseverdier av Wy (mm)

Armerte kOHSh—UkS!DHSdEIM o9 Forspente konstruksjonsdeler med
. forspente konstruksjonsdeler med i N .
Eksponeringsklasse X N . spennarmering med kontinuerlig
spennarmering uten kontinuerlig " 3)
- samvirke
samvirke
Lastkombinasjon Grenseverdi Lastkombinasjon Grenseverdi
X0 Tinzarmet permanent 040" Ofte forekommende 0,30 k.
XC1, XC2, XC3, XC4 Tinaermet permanent 0,30 k Ofte forekommende 0,20 ke
) Ofte forekommende 0,20 ke
XD1, XD2, X581, X52 Tineermet permanent 0,30 K - —r
Tilnaermet permanent | Trykkavlastning
XD3, XS3 Ofte forekommende 0,30 ke Ofte forekommende | Trykkavlastning 2
XSA Vurderes szerskit ! Vurderes saerskilt !

" Far eksponeringsklasse X0 har rissvidden ikke pavirkning pa bestandigheten, og denne grensen er satt for 4 gi akseptabelt
utseende. Der det ikke er begrensninger av hensyn til utseende, kan verdien ekes.

# Ved pavisning av at det ikke oppstar trykkaviastning forutsettes at hele tverrsnittet av spennarmeringen, eventuelt
kabelkanalen for etteroppspente forspenningskabler, ligger minst Acas, inn i trykksonen.

* Ligger spennarmeringen innenfor et lag av ordinaer armering pavises beregningsmessig rissvidde bade mot kravet for
omdinger armering og mot kravet for spennarmering. Vied pavisning mot kravet for spennarmeringen benyttes ofte
forekommende lastkombinasjon, den beregningsmessige rissvidden kan justeres med uttrykket wx = wy (B2 / £5) der g5, er
strekkteyningen | armeringen pa siden med sterst teyning, €= er strekktayningen i niva med spennarmeringen og Wz er en
justert beregningsmessig rissvidde som sammenlignes med grenseverdiene i tabellen.

# En totalvurdering er nodvendig i disse tiffeller for & komme frem til en hensiktsmessig kombinasjon av konstruktiv utforming,
materialsammensetning, overdekning, rissviddebegrensning og andre beskyttende tiltak.

Figur 8.1: Tabell NA.7.1N - Grenseverdier av Wmqz

Koeffisienten k. beregnes i henhold til NA.7.3.11 EC2:

kc = Cnom/cmin,dur S 17 3

Dette er en faktor som sikrer at det tas hensyn til virkningen av stgrre overdekning enn
Crin,dur 1 Kapittel 3.1.[2]

8.1.3 Nedbgyning

Nedbgyning skal ikke pavirke konstruksjonens funksjon eller utseende negativt. Derfor
begrenser 7.4.1 i EC2 nedbgyningen til konstruksjonsdeler til L/250, hvor L er konstruk-
sjonsdelens spennvidde. For bruer er nedbgyningen begrenset i N400 til a veere L/350. [3]
Nedbgyning er ikke kontrollert i oppgaven. [2]

8.2 Kraftdiagrammer SLS

I de felgende delkapitlene er kraftdiagrammene for bruksgrensetilstanden presentert. Disse
diagrammene er hentet fra NovaFrame og resultatene er anvendt i kontrollen. Det vises
ogsa tabeller som viser differansen mellom trafikklasten som er benyttet og den korrekte.
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Kapittel 8. Dimensjonering i bruksgrensetilstand

8.2.1 Karakteristisk lastkombinasjon

Figur 8.2: Momenter SLS karakteristisk lastkombinasjon. Max = 14577, Min = -7371 kNm

MinPN

Figur 8.3: Skjerkrefter SLS karakteristisk lastkombinasjon. Max = 4293, Min = -4345 [kN]

MaxPM

Figur 8.4: Aksialkrefter SLS karakteristisk lastkombinasjon. Max = 152, Min = -41030 [kN]

MaxMM
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Figur 8.5: Torsjonmoment SLS karakteristisk lastkombinasjon. Max = 8790, Min = -9134 kNm
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8.2 Kraftdiagrammer SLS

Tabell 8.1: Sammenlikning av maksimale krefter avhengig av riktig eller feil trafikklast

Max SLS kar Korrekt trafikk | Feil trafikk
Moment [kNm] | 15021 14577
Skjer [kN] 4691 4293
Aksial [kN] 274 152
Torsjon [kNm] 7662 8790

Tabell 8.2: Sammenlikning av minimale krefter avhengig av riktig eller feil trafikklast

Min SLS kar Korrekt trafikk | Feil trafikk
Moment [kKNm] | -9076 -7371
Skjer [kN] -4717 -4345
Aksial [kN] -41030 -41030
Torsjon [kNm] -7731 9134

8.2.2 Ofte forekommende lastkombinasjon

Figur 8.6: Momenter SLS ofte forekommende lastkombinasjon. Max = 13317, Min = -6395 kNm

MinPN

Figur 8.7: Skjerkrefter SLS ofte forekommende lastkombinasjon. Max = 3868, Min = -3889 [kN]
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Kapittel 8. Dimensjonering i bruksgrensetilstand

MinPM

= %

Figur 8.8: Aksialkrefter SLS ofte forekommende lastkombinasjon. Max = -104, Min = -40977 [kN]

I 1 i MinMM

[ RN

e
.

Figur 8.9: Torsjonmoment SLS ofte forekommende lastkombinasjon. Max = 5742, Min = -6025
kNm

Tabell 8.3: Sammenlikning av maksimale krefter avhengig av riktig eller feil trafikklast

Max SLS ofte Korrekt trafikk | Feil trafikk
Moment [kKNm] | 13627 13317
Skjeer [kN] 4144 3868
Aksial [kN] -18 -104
Torsjon [kNm] 4953 5742

Tabell 8.4: Sammenlikning av minimale krefter avhengig av riktig eller feil trafikklast

Min SLS ofte Korrekt trafikk | Feil trafikk
Moment [KNm] | -6822 -6395
Skjer [kN] -4149 -3889
Aksial [kN] -40977 -40977
Torsjon [kNm] -5004 -6025
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8.2 Kraftdiagrammer SLS

8.2.3 Tilnermet permanent lastkombinasjon

MinWL_

e === = =
/
MaxML /:.;1

Figur 8.10: Momenter SLS tiln@rmet permanent lastkombinasjon. Max = 12789, Min = -6074 kNm

Figur 8.12: Aksialkrefter SLS tiln@met permanent lastkombinasjon. Max = -142, Min = -40941
[kN]

Figur 8.13: Torsjonmoment SLS tiln@rmet permanent lastkombinasjon. Max = 4101, Min = -4303
kNm
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Kapittel 8. Dimensjonering i bruksgrensetilstand

Tabell 8.5: Sammenlikning av maksimale krefter avhengig av riktig eller feil trafikklast

Max SLS Permanent | Korrekt trafikk | Feil trafikk
Moment [kNm] 13011 12789
Skjer [kN] 3856 3659
Aksial [kN] -81 -142
Torsjon [kNm] 3537 4101

Tabell 8.6: Sammenlikning av minimale krefter avhengig av riktig eller feil trafikklast

Min SLS Permanent | Korrekt trafikk | Feil trafikk
Moment [kNm] -6379 -6074
Skjeer [kN] -3851 -3665
Aksial [kN] -40941 -40941
Torsjon [kNm] -3574 -4303

8.3 Dimensjonering i SLS

8.3.1 Stadium 1

Fgrst antas det antas det at tverrsnittet er i stadium 1 og er uopprisset. Det innbarer at
hele tverrsnittet bidrar til bgyestivhet. Hensikten er & fastsla for hvilke lastkombinasjoner
betongen er i stadium 2 og hvilke kontroller som ma gjennomfgres.

Bruksgrensetilstanden er kontrollert over stgtten og i feltet hvor de stgrste momentene
opptrer. I henhold til figur 8.2, 8.6 og 8.10 er det stgrste momentet pa overkant over stgtten
i akse 2. Det stgrste momentet pa underkant er i feltet mellom akse 4 og 5.

I tillegg er det et tilfelle som fgrer til et stort moment med strekk i underkant i akse 3.
Siden det er ingen spennarmering pa underkant ma kontrollen gjennomfgres uten bidrag
fra spennarmeringen.

Kontrollene er gjennomfgrt for karakteristisk, ofte forekommende og tilnermet permanent
lastkombinasjon.

Detaljerte beregninger finnes i vedlegg V. Tabell 8.7 viser de resulterende spenningene:
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8.3 Dimensjonering i SLS

Tabell 8.7: Spenningskontroll i stadium 1

Karakteristisk lastkombinasjon

Oc,Rd Oc.kar Oc,Rd > Oc kar fetm Ot kar fetm > Ot kar
Akse 2, ok 27 8.4 OK 3.8 2 OK
Akse 3, uk 27 9.5 OK 3.8 3.82 IKKE OK
Felt 4 27 7.8 OK 3.8 4.2 IKKE OK

Tilnzermet permanent lastkombinasjon

Oc,Rd Oc,perm Oc,Rd > Oc,perm fct?ﬂ Ot perm fctm > Ot perm

Akse 2,0k | 20.2 6.4 OK 3.8 0.03 OK
Akse 3,uk | 20.2 7.9 OK 3.8 1.9 OK
Felt 4 20.2 5.7 OK 3.8 1.9 OK

Ofte forekommende lastkombinasjon

Oc,Rd Oc.ofte Oc,Rd > Oc,ofte fctm Ot.ofte fctm > Ot,ofte

Akse 2, ok - 6.7 OK 3.8 0.3 OK
Akse 3, uk - 8.0 OK 3.8 2.1 OK
Felt 4 - 6.4 OK 3.8 2.2 OK

I henhold til tabell 8.7 er kapasiteten for trykkspenningene tilstrekkelig over stgttene og i
feltet for samtlige lastkombinasjoner. Derimot er strekkspenningene pa underkant av opp-
legget i akse 3 og i feltet mellom akse 4 og 5 for store i karakteristisk lastkombinasjon.

Det fgrer til at betongen risser opp for karakteristisk lastkombinasjon. Det innebarer at
spenningene ma kontrolleres i betongen, slakk- og spennarmeringen i stadium 2. Siden
strekkapasiteten er tilstrekkelig i tilneermet permanent og ofte forekommende lastkombi-
nasjon er det ikke ngdvendig a kontrollere rissvidder og trykkavlastning.

8.3.2 Stadium 2
Bgyestivheten til tverrsnittet er redusert pa grunn av opprissingen. Med den reduserte stiv-
heten ma spenningene kontrolleres i trykksonen av betongen, slakk- og spennarmeringen.

De nye trykksonehgydene i stadium 2, ad, beregnes ved hjelp av aksiallikevekt og mo-
mentlikevekt i tverrsnittet. Det er utledet to likevektslikninger som er vist under: [4]

Aksiallikevekt:

=05-aa—mn-p- &.1)

ocd-b o

Momentlikevekt:

N d
od b 2(ep+es+a)

a(l - a/3) (8.2)
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Kapittel 8. Dimensjonering i bruksgrensetilstand

Likning (8.1) settes lik (8.2). Resultatet av dette er som fglger:

do?

— + 0.5(1 —
6(ep +es+a) (

m)a2 +npa—np =0 (8.3)
y4 S

Det finnes to forskjellige framgangsmater for & finne ad pa. Likning (8.1) og (8.2) kan
lgses grafisk eller lgse likning (8.3) matematisk. Det er valgt & lgse likning (8.3) matema-
tisk i MathCad.

I midten av feltet mellom akse 4 og 5 er « beregnet til & vere 0,64. Ved underkant av akse
3 er a 0,63. Den nye trykksonehgyden brukes for a beregne spenningene i betongen, slakk
0g spennarmeringen.

For a beregne spenningene i betongen vendes likningen for aksiallikevekt om med hensyn
pé o.. Likningen er som fglger:

N !
d-b" 05a—np((1-a)/a)

o= (

Spenningene i slakkarmeringen finnes ved hjelp av en formel gitt i boka Betongkonstruk-
sjoner: [4]

M-(1-a)-d

s = Es - ( El )

I feltet mellom akse 4 og 5 er samme beregninger for betongen og slakkarmeringen gjen-
nomfgrt. I akse 3 er det ikke ngdvendig & beregne spenningene i spennarmeringen siden
strekket er pa undersiden. I feltet derimot er spenningene i spennarmeringen beregnet pa
grunn av at strekket er pd samme side. Detaljerte beregninger for dette finnes i vedlegg V.
Den endelige likningen for & beregne spenningen i spennarmeringen er:

Op = €tap " Opmo + AO'p

Tabell 8.8 viser resultatene for beregningene i stadium 2. Beregningene vises fullstendig i
vedlegg V.
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8.3 Dimensjonering i SLS

Tabell 8.8: Spenningsberegninger i stadium 2

Karakteristisk lastkombinasjon

Opplegg, akse 3, underkant | 0. rq | Okar | Oc,Rd > Okar
Slakkarmering 400 79.2 | OK

Betong 27 147 | OK
Midtfelt, felt 4 Oc,Rd | Okar Oc,Rd > Okar
Slakkarmering 400 84.2 | OK

Betong 27 102 | OK
Spennarmering 1476 | 1381 | OK

Tabell 8.8 viser at spenningsbegrensningene er tilfredsstilt i betongen og slakkarmeringen
i akse 3 og i feltet mellom akse 4 og 5. Spenningsbegrensningen for spennarmeringen i
feltet er ogsa tilfredsstilt. Det er ikke ngdvendig & gke mengde slakkarmering, spennar-
mering eller endre tverrsnittet. Kravene i bruksgrensetilstand er tilfredsstilt i stadium 2 for
lengderetningen.

8.3.3 SLSi tverretning

Brua ma kontrolleres for bruksgrensetilstanden i tverretning i tillegg til lengderetning.
Lasttilfellet er likt som for bruddgrensetilstand i tverretning i kapittel 7.2.5. Det er valgt
a kontrollere bruksgrensetilstanden i punktet som kalles kontrollpunkt 1 i 7.2.5. Dette er
valgt fordi handberegninger viste at kontrollpunkt 1 er mest kritisk. Spennarmeringen bi-
drar ikke til kapasitet i tverretning. Kontrollen tar kun hensyn til slakkarmeringen som
ligger i overkant av tverrsnittet siden det er strekk pa oversiden av tverrsnittet. Det antas
et stripetverrsnitt med 1 m bredde. Tverrsnittet fungerer som en bjelke med fast innspen-
ningen ved sgylen. Slakkarmeringen i toppen av tverrsnittet er ¢25 og ligger med senter-
avstand lik 80 mm. Armeringsmengden er bestemt i bruddgrensetilstanden.

Rissmomentet, M,., angir for hvilke opptredende moment tverrsnittet vil risse opp. De
fullstendige beregningene for kontrollen i tverretning er i vedlegg W. Rissmomentet er
som fglger: [4]

Ic+nle

M, =
(h—a~d

)+ fetm = 464,8kNm
De endelige opptredende momentene er:

MEd,kar = 1208 kNm

MEd,perm = 665,8 kNm

Begge momentene er stgrre enn rissmomentet. Dette innebzrer at stadium 2 ma kontrol-
leres i tverretning bade for karakteristisk og tiln@rmet permament lastkombinasjon. Spen-
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Kapittel 8. Dimensjonering i bruksgrensetilstand

ningsbegrensninger ma kontrolleres med karakteristisk og rissvidder med tilnarmet perm-
anent lastkombinasjon.

Det er ikke beregnet et rissmoment for ofte forekommende lastkombinasjon. Dette kom-
mer av at Tabell NA.7.IN i EC2 sier at en betongkonstruksjon med slakkarmering i ekspo-
neringsklasse XD1 kun trenger & kontrolleres med tilnzermet permanent lastkombinasjon
for rissvidder. [2]

Spenningene i stadium 2 for karakteristisk lastkombinasjon vises i tabell 8.9.

Tabell 8.9: Spenningskontroll i tverretning for bruksgrenstilstand i stadium 2

Spenningskontroll

ORd Okar ORd > Okar
Betong 27 59 OK
Slakkarmering | 400 | 54.7 | OK

Tabell 8.9 viser at samtlige spenningsbegrensinger er oppfylt. Karakteristisk lastkombina-
sjon er tilfredsstilt i tverretning.

Rissvidder kontrolleres med den tilnermet permanente lasten. Rissviddene er kontrollert i
henhold til 7.3.4 i EC2. De detaljerte beregningene finnes i vedlegg W. [2]

Den opptredende rissvidden i tverretning er i henhold til beregningene i vedlegg W:

Wi = Sy * (€sm — €em) = 0,066mm

Den maksimale tillatte rissvidden for tilnzermet permanent lastkombinasjon for en slak-
karmert konstruksjon er hentet fra Tabell NA.7.1IN. [2]

Wmax = 0.3 - kc = O7 375mm > Wi

Den opptredende rissvidden er mindre enn den tillatte. Ingen endringer ma gjgres med
tverrsnittet eller slakkarmeringen.

8.4 SLS oppsummert

Brua er kontrollert for karakteristisk, ofte forekommende og tiln&rmet permanent lastkom-
binasjon. For den karakteristiske lastkombinasjonen er spenningsbegrensinger i betongen,
slakkarmeringen og spennarmeringen kontrollert. For tiln&ermet permanent lastkombina-
sjon er spenningen i betongen kontrollert for a sikre at det kan antas lineart kryp. For ofte
forekommende og tilnermet permanent lastkombinasjon er det kontrollert rissvidder og
trykkavlastning.
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8.4 SLS oppsummert

For den karakteristiske lastkombinasjonen er tverrsnittet opprisset pa strekksiden i midt-
partiet av feltet mellom akse 4 og 5 og ved akse 3 for lasttilfellet med strekk i underkant.
Det var ngdvendig a kontrollere spenningene i stadium 2 for karakteristisk lastkombi-
nasjon. Betongen har tilstrekkelig strekkapasitet i stadium 1 for ofte foreckommende og
tilnzermet permanent lastkombinasjon. Ingen kontroll for rissvidder og trykkavlastning er
ngdvendig.

Ved opplegget i akse 3 er strekket pa underkant av tverrsnittet kontrollert. Spennarmerin-
gen er pa overkant her og bidrar ikke til kapasitet nar det er strekk underkant. Spennarme-
ringen er neglisjert. I stadium 2 bidrar kun betongen og slakkarmeringen til bgyestivheten.
Spenningensbegrensningene er kontrollert i slakkarmeringen og betongen. Kapasiteten var
tilstrekkelig for begge.

I midtpartiet av feltet mellom akse 4 og 5 er strekket pa samme side som spennarmeringen.
Spenningene er kontrollert i betongen, slakkarmeringen og spennarmeringen. Kapasiteten
for samtlige komponenter er tilstrekkelig i stadium 2.

For konstruksjoner med kontinuerlig spennarmering er det et krav til trykkavlastning for
tilneermet permanent lastkombinasjon. Det er valgt et spennarmeringssystem med plastrgr
rundt kablene. Veileder fra Statens vegvesen meddelte at den nye Eurokoden for betong
ikke vil kreve kontroll av trykkavlastning der det er benyttet kabelrgr av plast. Kontrollen
er allikevel gjennomfgrt fordi denne ikke har tradd i kraft ennd og for a danne en bed-
re forstaelse for hva trykkavlastning er. Spennarmeringen ligger innenfor trykksonen og
kravet til trykkavlastning er tilfredsstilt.

Samtlige kontroller i bruksgrensetilstanden for lengderetning er tilfredsstilt. Spennarme-
ring, slakkarmering og tverrsnittet ma ikke endres.

I tverretning er bruksgrensetilstanden kontrollert ved & péfgre trafikklasten. Rissmomente-
ne viser at betongen risser for bade karakteristisk og tilneermet permanent lastkombinasjon.
For den karakteristiske lastkombinasjonen er spenningene i betongen og slakkarmeringen
kontrollert i stadium 2. For tilnermet permanent lastkombinasjon er rissvidde kontrollert i
stadium 2. Spenningene og rissviddene tilfredsstiller kravene i EC2.

Totalt sett tilfredsstiller brua samtlige SLS-krav i bade lengde- og tverretning.
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Kapittel 9

Skjaer i plater

Skjerkrefter kan generelt beskrives ved hjelp av en vektor med to komponenter, v, 0g V.
Det inneberer at skjerspenningene fungerer i kun én retning, i motsetning til momenter
som virker i to retninger. Pa grunn av at plater ikke kan antas & ha helt stive tverrsnitt
beveger kreftene seg mer uforutsigbart i plater sammenliknet med bjelker. Derfor er det
vanskeligere a forutse eksakt hvordan skjerspenningene faktisk strgmmer gjennom platen.
[14]

9.1 Skjzranalyse

Det er flere utfordringer knyttet til dimensjoneringen av skjar i en plate. Det er oftest enk-
lere & modellere i et rammeprogram med bjelkeelementer enn det er med skallelementer
i et elementprogram. Skallelementer beskriver oppfgrselen i plater bedre fordi de tillater
krefter i 8 retninger. Figur 9.1 viser hvilke krefter et skallelement kan beskrive:

ooy —

y Ty Myy Nyy Ny

W

My
X X
» My
'nxy
Ty

Figur 9.1: Kreftene i en plate
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Kapittel 9. Skjer i plater

Med skallelementer kunne platen vert dimensjonert i bade lengde- og tverretning med
disse 8 kreftene. I bjelkeelementer antas tverrsnittet stivt i tverretning og deformasjoner
tillates kun i lengderetning. Ett platetverrsnitt vil i realiteten deformere seg bade i lengde-
og tverretning. Siden bjelkeelementene oppfgrer seg stivere enn hva plata faktisk er, kan
det fgre til stgrre reaksjonskrefter i modellen enn de reelle. Det innebzrer at dimensjo-
neringen i lengderetning er konservativ med NovaFrame-analysen. For & dimensjonere i
tverretning ma forenklinger gjgres. Forenklingene er ofte konservative fordi platen antas
stivere enn den er.

I samarbeid med veileder fra Statens vegvesen er det bestemt at det viktigste for oppgaven
er a finne toppunkter for skjerkreftene. Skjerkreftene ved oppleggene som anvendes til
dimensjoneringen antas & vere gode nok for rapportens hensikt.

Takse 1,2 og 5 er brua stgttet opp av vegger. I akse 3 og 4 bestér oppleggene av sgyler. Det
forer til at kreftene beveger seg forskjellig gjennom platen mot opplegget avhengig av om
det er vegg- eller sgyleopplegg. Figur 9.2 viser skjerstrgmmene i form av piler inn mot
opplagrene. Akse 2 og 3 viser henholdsvis hvordan skjerkreftene strgmmer mot opplegget
av vegg og sgyler.

-

I 7

Figur 9.2: Kraftstrégm mot opplager

Figur 9.2 viser at ved sgylene ma plata sikres mot skjerstrgmmer fra forskjellige retninger.
Der brua stgttes opp av sgyler vil gjennomlokking vere en kritisk bruddtype. Kreftene
fordeles pa et betraktelig mindre areal enn for veggskiven.

I omradet mellom sgylene er det i praksis lite krefter og det er et relativt stivt omrade
for platen. Dette omréadet vil antagelig vere overdimensjonert mot skjerkrefter pd grunn
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9.2 Skjerdimensjonering

av stivheten mellom sgylene. Skjerkreftene mellom sgylene vil vere mindre mellom enn
skjeerkraften for toppunktet til sgylen. I rapporten er det konservativt antatt at avstanden er
mellom sgylene er sa stor at skjerstrgmmene oppfgrer seg som i akse 3 i figur 9.2. Aksene
med sgyler kontrolleres for gjennomlokking rundt hele sgyletverrsnittet.

9.2 Skjardimensjonering

9.2.1 Skjeerkontroll uten skjerarmering

En del av fordypningen i rapporten er a skjerarmere brua. Det var viktig for veileder fra
Statens vegvesen at tverrsnittet til brua ikke har tilstrekkelig skjerkapasitet uten skjerar-
mering. Hgyden til tverrsnittet er redusert fra 1100 mm til 800 mm for & oppna dette. Det
er oppdaget underveis at a redusere tverrsnittet kan virke mot sin hensikt. Egenvekten til
tverrsnittet er det som bidrar mest til skjerkrefter ved oppleggene. Punktlastene fra trafikk
fgre til lokalt store skjerkrefter, derfor ma brua ha skjerstyrke over hele dekket. Tilfellet
i NovaFrame med bruddgrensetilstand er gitt en gkt lastfaktor for egenlasten for & overga
skjeerkapasiteten til tverrsnittet. Figur 9.3 viser at egenvekten bidrar mest til skjerkreften,
fac*PN, ved opplegget i akse 2:

This listing splits the combination into loadcases!
No.: Name: fac fac*PL fac*PM fac*PN
1l Egenvekt 3.200 0.0 125.1 -7521.3
2 Midtdeler 3.200 0.0 4.4 -262.8
3 Kantdragerl 3.200 225.4 4.4 -262.8
4 Kantdrager2 3.200 =-225.4 4.4 -262.8
40 Svinn 100 &z 1.000 -0.0 1786.7 -259.2
100 Eryp 100 ar 1.000 0.0 51.1 -30.9
51 Spennarmering full 0.900 -0.0 -35366.3 147.4
21 Temp grad 12.600 -0.0 -8.3 39.7
20 Temp diff -2.940 -0.0 17.5 -2.5
100% PN-Min LM1V1 0.850 -0.6 =33.1 =577.8
1010 ML-Min LIM1V1 0.950 3.9 -50.3 -462.1
30 Trafikk brems -0.9850 -0.0 -350.0 -48.0
30 Trafikk brems -0.550 -0.0 -350.0 -48.0
13 VIND m/trafikk 1.120 43.4 1.7 -101.2
Calc. sum 46.7 =3416€2.7 -9652.1

Figur 9.3: Reaksjonskrefter i akse 2

Skjerkontrollen uten skjerarmering er gjennomfgrt i henhold til 6.2.2 i EC2. Skjerkapa-
siteten er beregnet for en platestripe med bredde 1 m. Kontrollen og beregningene er vist
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Kapittel 9. Skjer i plater

detaljert i vedlegg X. Kontrollen er som fglger: [2]

Via,e = [Cra,ck(100p, for) /> + k10epbuwd

Faktorene beregnes i henhold til 6.2.2 1 EC2: [2]
CRa,c 0g k er beregnet i henhold til formlene:
ka

Crae=—=0,12
Ye

200
k=1+ %:1,5632,0

p1 representerer tettheten av slakk- og spennarmeringen i tverrsnittet: [2]

A, + A,

= =9,489-107°
bs : dmiddel

Pl

ocp €I spenningen i platen som oppstar pa grunn av aksialkraften:

NEgq
Ocp = 1
C

= 3,532
I henhold til EC2 er minimumsverdien for skjerkapasiteten: [2]

VRd,c = [Umin + klacp]bwd
Der v,y er gitt som:[2]

Umin = 0,035K3/2 f1/?

For konstruksjonsdeler hovedsakelig belastet med jevnt fordelte laster er det mulig a re-
dusere skjerkraften i en avstand d fra opplegget. Dette er vanlig a gjgre i en dimensjone-
ringsprosedyre for & kunne slippe bruke skjerarmering, eller fa minimalt antall skjerar-
meringsenheter. Hensikten i rapporten er a fa for lav skjerkapasitet for tverrsnittet, derfor
er det valgt a ikke redusere skjerkraften. [2]

V R, for 1 m platestripe er:

VRa,c = 755,4kN

Den verste opptredende skjerkraften per 1 m platestripe er:
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Via = 804, 3kN

Siden Vg4 > VR4, mé platen skjerarmeres. Den dimensjonerende skjarkraften er hentet
fra akse 2 i modellen. Tverrsnittskapasiteten kan vare tilstrekkelig andre steder i brua,
men det er valgt a anta at skjerarmeringen plasseres likt i store omrader for brua pa grunn
av de konsentrerte lastene fra tung trafikk.

9.2.2 Skjararmering i opplegg akse 2

I akse 2 er det gjennomfgrt en enkel skjerkontroll i henhold til 6.2.3 i EC2. Det antas
en platestripe med bredde 1 m for dimensjoneringen. Faktorer som pavirker kapasiteten
er mengden armering pr. kontrollsnitt, senteravstanden, den interne momentarmen, arme-
ringens dimensjonerende flytegrense og 6 som er vinkelen mellom betongtrykkstaven og
bjelkeaksen vinkelrett pa skjerkraften. [2]

Detaljerte beregninger for skjerarmeringens kapasitet i akse 2 finnes i vedlegg Y. Over
stgtten i akse 2 er det strekk pa oversiden. I vedlegget er det beregningene med hensyn
pa armeringen i overkant av tverrsnittet som er relevant over stgtten. I feltene med strekk
underkant er det beregningene med hensyn pa armeringen i underkant som er relevant. Det
som varierer er den effektive tversnittshgyden og den indre momentarmen.

Skjerarmeringen er valgt til 20 med en senteravstand i tverretning lik 200 mm slik at de
felger senteravstanden til lengdearmeringen. Dette innebzrer at det ligger 5 jern pr. snitt i
stripa. Det totale arealet pr. snitt er:

Asw,snitt = 1571mm2

Den indre momentarmen z, forenkles i henhold til 6.2.3 i EC2 og beregnes som z = 0,9-d.
For tverrsnitt med aksialkrefter skal egentlig z ngyaktig beregnes, men i Betongkonstruk-
sjoner er det valgt 0,9-d for tverrsnitt med aksialkraft. Med bakgrunn i dette er samme
forenkling gjort i oppgaven. cot() er valgt til 2. [4, 2]

Den dimensjonerende skjerkraften pr. betongstripe er Vg = 804,3 kN. Ved & vende pa
formel 6.8 1 EC2 kan tettheten til armeringen beregnes:

Asw,snitt _ VEd
s 2z fywd - cot(0)

Psw = = 1,607

Siden armeringen pr. snitt er antatt kan ngdvendig senteravstand beregnes:

_Psw 977 93mm

Snedvendig = A
sw,snitt

Av praktiske hensyn er det enkelt & legge armeringen med lik senteravstand over hele brua.
Senteravstanden i akse 2 kan vere stgrre enn ved aksene der gjennomlokking kan forekom-
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me. I lengderetning settes senteravstanden lik 320 mm. Dimensjoneringen i tverretning i
kapittel 9.2.4 begrenser senteravstanden.

Skjerarmeringen plasseres i krysningspunktene til lengde- og tverrarmeringen. Siden ret-
ningen til skjerkreftene ikke strgmmer eksakt rett mot opplegget skader det ikke & ha
tettere armering enn hva beregningen tilsier. Dette sikrer at det er jern som er aktive der
skjerkreftene strgmmer. Den endelige kapasiteten til skjerarmeringen pr platestripe med
valgt senteravstand er:

AG )
VRa,s = “S“ -2+ fywd - cot(0) = 2456kN

Formel 6.9 1 EC2 angir en makskapasitet for tverrsnitt som er skjerarmert. Kontrollen tar
hensyn til skjertrykkbrudd i betongen og er en maksimal skjerkapasitet for brua: [2]

fcd

e = 4343kN
cot(6) + tan(0) 343

VRd,maz = Qcy * bw N4

VRd,s < VRd,max

Skjerarmeringens senteravstand i tverretningen passer ikke med senteravstanden til ka-
belrgrene. dette resulterer i at noen av kabelrgrene ma forskyves litt sideveis. Dette gjelder
hele veien slik at kabelen ikke far noen ekstra krumninger. Dette er blitt kontrollert og det
er funnet ut at de forskyves sa lite at det er ubetydelig for analysen.

9.2.3 Gjennomlokking i akse 3

I akse 3 og 4 er overbygningen til brua stgttet opp ved hjelp av to sgyler med diameter 1
m hver. Skjerkreftene strgmmer mot sgylene annerledes enn mot veggopplegget som vist
ifigur 9.2. Det fgrer til en gjennomlokkingskontroll.

Utfordringen med gjennomlokking ved sgyleopplegg i en platebru er den praktiske plas-
seringen av armeringen sammenliknet med den empirien som ligger bak kontrollen i EC2.
6.4.4 1 EC2 viser figur 9.4 som angir en ideell plassering av jernene i henhold til empirien.

(2]
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— Omkrets gy — Omkrets tgy et

Figur 6.22 — Omkrets av kontrollsnitt ved innvendige seyler

Figur 9.4: Armeringsplassering ved gjennomlokking i EC2 [2]

Lgsningen i figur 9.4 er ikke praktisk gjennomfgrbar i en bruplate hvor det ligger lengde-
og tverrarmering. Det antas at det legges armeringsstenger med t-hoder med en senter-
avstand pa 160 mm i lengderetning og 200 mm i tverretning. Lgsningen er lik som over
akse 2 i tverretning, men i lengderetning er senteravstanden halvert. Det gnskes & ha sa lik
armering som mulig over hele brua for a redusere sannsynligheten for feil utfgrelse. Fi-
gur 9.5. viser de aktuelle krysningspunktene mellom slakkarmeringen som skj@renhetene
plasseres i. Figuren viser ogsa sgyla, det kritiske snittet u; og bandet mellom 0,5d og 2d
som kontrolleres.

Sayle
:f 1 \/U'l
| [ % |
| o e
‘\ /RO.Sd fra sayle

Figur 9.5: Praktisk plassering av jern
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Detaljerte beregninger for gjennomlokking vises i vedlegg Z. 6.4.4 i EC2 kontrollerer om
betongen har tilstrekkelig kapasitet for den konsentrerte lasten. Formelen likner pa den i
6.2.2. Betongens kapasitet er som fglger: [2]

VURd,c = CRd,ck(looplfck)l/g + klacp > Umin + klacp

Hvor v,,;,, er minimumskapasiteten som tidligere.

Flere av faktorene tilsvarer de i 6.2.2 i EC2. For p; er det tatt hensyn til armeringen i
tverretning i tillegg. Formelen for dette er:

pL= /Py piz < 0,02

Aksialspenninger i tverretning ma tas hensyn til. Aksialspenningene i tverretning er antatt
til & veere 0. En analyse med skallelementer ville gitt aksialspenningene i begge retninger.

Den endelige kapasiteten for betongen er:

Viae = 1,031

De opptredende skj@rspenningene i snittet er:

Vea - B

BP9 034
U1 - dmiddel

VEd =

Betongen ma skj@rarmeres rundt sgylene.

Nar jernene ikke ligger ideelt som beskrevet i EC2 er det vanskeligere a forutse hvilke jern
som er aktivert av skjerkreftene. I samarbeid med veileder Terje Kanstad er det valgt a
kontrollere armeringsmengden i bandet mellom 0.5d og 2d fra sgyla. Dette korresponderer
med kapittel 2.4.13, Del 3 i boka Betongkonstruksjoner. [4]

Kapasiteten i bandet beregnes i henhold til 6.4.5 EC2: [2]

VRd,es = 0, T5VRa,c + 1,5(d/sr) Asw fywd,ef(1/(u1d))sin(o)

I oppgaven er bidraget fra betongen ekskludert og det antas at skjerarmeringen skal ta all
skjerspenning som oppstar pa grunn av gjennomlokking.

Formelen er beregnet med hensyn pa Ag,. Faktoren s, ma estimeres pa grunn av den
praktiske plasseringen til armeringen. Det er antatt at den lengste radielle senteravstanden
er diagonalen mellom to skjerarmeringsjern. Den er beregnet ved hjelp av Pytagoras:

sr = /1602 + 2002 = 256, 125mm

Den effektive dimensjonerende fastheten til skjerarmeringen er:
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fywd,er = min(250 40,25 - d, fywq) = 400M Pa
a er vinkelen mellom skj@rarmeringen og platens plan. Vinkelen er 90° siden skj&rarme-
ringen er vertikal.

Den ngdvendige armeringen pr. snitt er:

VEdul * Sr - UL - Amiddel - Sin(a)

= 10310mm?
1,5 - dmiddet * fywd.efs

Asw,snitt =

Den ngdvendige armeringen i bandet er:

dmi e
Asw,nqzsdvendig - ]-7 5. ddel . Asw,snitt = 4197Omm2
Sr
Med ¢20 jern er antall ngdvendige jern:
Asw ngdvend?
Nngdvendig = % = 133,595
sw,20

Antall jern innenfor bandet telles basert pa antall krysningspunkter mellom lengde- og
tverrarmeringen som ligger innenfor bandet vist i figur 9.5. Antall jern er 278 og det er
betraktelig stgrre enn de 134 ngdvendige jernene. Gjennomlokkingskapasiteten i kontroll-
snittet er tilfredsstilt. Siden det er vanskelig & forutse akkurat hvilke jern som er aktivert er
det en trygghet at det er en del ekstra jern og at tettheten sikrer at nok jern er aktive.

Den ytre omkretsen som jernene ma legges ut til er beregnet i henhold til 6.4.5 1 EC2:

BVEdq

—— = 23440mm
VRd,cdmiddel

Uout,ef =

Radien for dette snittet er 3731 mm. Siden armeringen for gjennomlokking er tettere enn
skjerarmeringen i resten av brua er det besluttet at det blir lagt skjerarmering tettere i
en stripe over oppleggene med sgyler. Stripen gar fra kantdrager til kantdrager og har en
bredde lik 7,7 m, plassert midt over sgylene. Dette sikrer at det blir lagt tett med skjer-
armering innenfor hele radien til uout,ef og det er enkelt & montere fordi armeringen
passer med senteravstanden til tverr- og lengdearmeringen. Det fgrer til enkle tegninger
og sannsynligheten for feil utfgrelse reduseres.

Kapasiteten rundt sgylekanten kontrolleres i henhold til 6.4.5 1 EC2:

BVEq

— < VRd,max
Ugdmiddel

VEd =

VEq er beregnet til & vaere 7,7 MPa. Vgg mqq ef i henhold til 6.4.5 1 EC2:
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VRd,max = mm[O, 4Vfcd7 1a 6 - VRd,c * ul/(ﬁ . uO)]

Siden betongkapasiteten ikke skal bidra til gjennomlokkingskapasiteten i kontrollsnittet
u; kan vrg mae velges til 0,4 vf., uten begrensning. Endelig kapasitet er Vrg maz = 5,018
MPa. Dette er mindre enn den opptredende spenningen.

Mulige lgsninger for dette er & gke platetykkelsen, sgyletverrsnittet eller mengde lengde-
armering. Legge inn forsterkningsplater eller bygge kapitel i toppen av sgyla. En annen
Igsning er a gke betongkvaliteten. For brua er det mest aktuelt a gjgre lokale endringer.

@kning av sgyletverrsnittet virker som den mest fornuftige lgsningen. Det er valgt & ikke
gjennomfgre en analyse med en eventuell endring. [2]

9.2.4 Skjarkapasitet i bruas tverretning

For a kontrollere skjerkapasiteten i i bruas tverretning er det antatt en stripe med bredde lik
1 m. Stripen kontrolleres i to snitt der de dimensjonerende skjarkreftene er stgrst. Snittene
er de samme to som ble kontrollert for momentkapasitet i kapittel 7.2.5.

Skjerkreftene er beregnet ved & anta fast innspenning i de to punktene hver for seg. Tra-
fikklaster er plassert pa ugunstige steder i kjgrebanen og det antas jevnt fordelt trafikk over
hele stripen. Dette er en konservativ antagelse fordi dersom brua hadde blitt modellert med
skallelementer ville skjerkreftene vaert mindre. Det kommer av bedre fordeling av krefter
og mer korrekt stivhet av konstruksjonen i analysen.

Vedlegg T viser at skjerarmering er ngdvendig i begge kontrollpunktene. Minimumsbe-
grensningen fra 9.3.2 i EC2 gjor at senteravstanden ma reduseres til under 172,5 mm pa de
tynne vingene. Det passer ikke med skjerarmering i knutepunktene fra tverr- og lengdear-
meringen. I samarbeid med veileder i Statens vegvesen er det besluttet at dette kravet skal
sees bort fra. Et annet argument for dette er at 6.2.1(4) i EC2 sier at minimumsarmering
kan utelates i konstruksjonsdeler som plater [2]. Betongkonstruksjoner bekrefter dette. [4,
s.67]

Det er ogsa drgftet at lasten fra punktlaster vil fordele seg i henhold til et influensfelt. Det
vil fgre til lavere konsentrerte skjerkrefter. Lasten kan ogsa fordeles i henhold til 4.3.6 i
EC1. Derfor er det en konservativ antakelse som er gjort og senteravstanden i tverretning
er satt til 200 mm. Det er tilstrekkelig for skjerkraften vist i vedlegg T. Kapasiteten i
kontrollpunktene er som fglger:

Punkt 1: Vgg = 1252kN > Vgg = 936kN
Punkt2: Vg = 457kN > Vig = 442kN

Skjerkapasiteten er tilstrekkelig med ¢20 jern og senteravstand lik 200 mm tverretning og
senteravstand lik 320 mm i lengderetning slik at de fglger knutepunktene mellom lengde-
og tverrarmeringen. Skj@rarmeringen i kontrollpunkt 2 er 97% utnyttet. Denne utnyttelsen
burde vert lavere. Det er flere konservative valg som er tatt i beregningene, slik at det ikke
er bekymring for brudd her. [2, 10]
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Kapittel 10

Forankring av skjaerarmering

10.1 Skjeer i plater

10.1.1 Virkning av skjserarmering

I plater og bjelker med skjerarmering dannes det felt med trykk- og strekkspenninger.
Trykk- og strekkstavene danner en fagverksmodell som viser forplantningen av kreftene
1 konstruksjonsdelen. Skjerarmeringen virker som strekkstaver og er markert som D i
figur 10.1. Vinkelen pa strekkstaven bestemmes av vinkelen til skjerarmeringen. Figur
10.1 viser trykkstaver markert som B. Trykkstavene representerer omrader i betongen med
trykkspenninger som overfgrer last til strekkstavene.

s

5 s
Figur 10.1: Stavmodell for skjerarmerte konstruksjonsdeler EC2 [2, figur 6.5]
Skjerarmeringen trenger ikke vaere plassert slik som vist i figur 10.1. Det mest vanlige er

a plassere de vertikalt som vist i figur 10.2, der de heltrukkene linjene er strekkstaver og de
stiplede linjene er trykkstaver [2, 15]. Trykk- og strekkstavene kontrolleres for skjertrykk
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og skjerstrekk. I plater vil normalt ikke skjertrykk vere dimensjonerende. Det kommer
av at platetverrsnitt ofte er store og kreftene fordeles utover store flater. [4]

Figur 10.2: Stavmodell for skjaerarmering der stiplet linje representerer trykkstaver og heltrukken
linje representerer skjerarmering [15]

Stavmodellene som er vist i figur 10.1 og 10.2 viser hvordan kreftene forplanter seg internt
i en bjelke. Det antas at staver med trykk og strekk kan oppsta pa samme mate i en plate.
Stavmodellen fungerer som et fagverk der skjerarmeringen er strekkstaver som ma veare
godt forankret for at de skal kunne fgre kreftene fra trykkstavene videre.

Ner en sgyle vil kreftene i stavmodellen vare stgrre enn for et snitt lenger bort fra oppleg-
get. Her er kreftene mer konsentrert fordi krefter fra et stort omrade skal fgres inn pa ett
lite opplager. Dersom stavmodellen er tilstrekkelig i omrader nzart opplegg antas den ogsa
a vere tilstrekkelig andre lokasjoner i platen. Det antas at det ikke finnes steder der det er
stgrre krefter i1 strekkstavene. Forsgk der skj@rarmering er testet mot gjennomlokking kan
derfor antas at er gyldig andre steder i platen. Skjarriss som oppstar near opplegg vil veere
skra. I slike riss fungerer skjerarmeringen som en fysisk hindring for utvikling av risset.

10.1.2 Forankring av skjerarmering i fglge EC2

8.5 1 EC2 sier at forankring av bgyler og skjerarmering bgr utfgres ved hjelp av kroker
eller vinkelkroker som vist i figur 10.3 a) og b). Et langsgéende jern er plassert pa innsiden
av bgyen til bgylen. [2]

5¢, men 10¢, men >9
2 2¢
ZS}mm Zzgﬂmm i 222] mm 210 mm
210mm_ 1 | <50 mm 1
NS T e > 140
207¢
¢ ¢ ¢ o
a) b) c) d)

Figur 10.3: Forankring av skjerbgyler ifglge EC2 [2, Figur 8.5]

Forankringen kan ogsa utfgres ved & sveise pa tverrgaende armeringsstenger som vist i
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figur 10.3 ¢) og d). Dette kan gjgres ved a enten sveise pa en stang med diameter stgrre
enn 1,4¢ eller to stenger med diameter 0,7¢ med senteravstander som vist i figur 10.3. Det
ma pavises at sveisen er av tilfredsstillende kvalitet. Sveisede forbindelser kan ikke brukes
der brua er utsatt for utmattelse i fglge N400. Pa grunn av dette er det ikke gunstig a bruke
sveisede Igsninger i bruer. [3, 2]

10.2 Forankring av skjerarmering i brua

Det er mye uenighet i bransjen om skjerarmering i plater skal forankres pa utsiden av det
ytterste armeringslaget eller om det er tilstrekkelig & forankre den rundt det innerste. Dette
gjelder alle typer skjerarmering, ikke bare t-hoder.

Skjerarmeringsenheter i brua er ¢20 jern og kan bestilles pa en gitt lengde med t-hoder i
begge ender. Det forenkler monteringen av skjerarmeringen i forhold til & matte ha bgyler
som kanskje ma tilpasses pa plassen eller om armeringsstenger ma tres gjennom.

Utfordringen med skjerarmeringsenheter er a plassere de slik at forankringen til stengene
er god nok til at kapasiteten er utnyttet i sa stor grad som mulig. I plater er det en vanlig pro-
blemstilling a utnytte skjerarmeringens flytespenning. Armeringsenhetene i brua bestar av
dobbelthodet t-hodejern. T-hodene er plassert slik at ytterkanten pa hodet flukter med yt-
terkanten av den ytterste slakkarmeringen. Det er vanlig praksis i dag fordi det sparer plass
i tverrsnittet. Dette kan pavirke forankringen og redusere kapasiteten til skjeerarmeringen.
Dersom t-hodet hadde vert plassert utenfor slakkarmeringen ma enten slakkarmeringen
flyttes lengre inn eller gke betongtverrsnittet for & tilfredsstille overdekningen.

10.3 Alternative skjserarmeringssystemer

I tillegg til enkeltstenger med t-hoder finnes det flere alternative systemer med sine fordeler
og ulemper.

10.3.1 Bgyler

Tilbgyde armeringsstenger som omslutter lengde- eller tverrarmeringen er ofte brukt i bjel-
ker og s@yler. Lengdearmeringen er tredd inn i bgylene og er ytterst i tverrsnittet. Bgyler
forankres effektivt fordi disse omslutter lengdearmeringen og trykksonen. Utfgrelsen kan
vare tidkrevende. Bgylene kan deles opp til u-jern som reduserer stivheten i bgylene og
kan fgre til darligere forankringsevne. [16, 2]
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10.3.2 Stiger, kroker og oppbgyde stenger som ikke omslutter lengde-
armeringen

Disse typene skjerarmering ma ifglge 9.2.2 i EC2 vere tilstrekkelig forankret i trykk- og
strekksone for at de skal vere egnet som skjerarmering. Det er ikke beskrevet hva som er
tilstrekkelig forankring og lgsningen er usikker. I fglge 9.3.2 i EC2 kan all skjerarmering
i en plate besta av oppbgyde stenger dersom: [2]

1
‘ VEd |S gVRd,maI

Enkelte av typene kan vere enklere & montere enn bgyler. Det kan fgre til tidsbesparelser
i byggefasen.

10.3.3 Skjzranker med skinner

Skjeranker er skjerarmeringsenheter med et forstgrret hode. Hodet kan har ofte en diame-
ter som er tre ganger sa stor som diameteren til jernet. Skjerankerne plasseres pa skinner,
som vist i figur 10.4, og kan legges direkte pa resten av armeringen i brua. Ankerne er
hektet pa skinnen uten at den bidrar med noe konstruktiv kapasitet.

Skjerankernes start- og endepunkt skal flukte med den ytterste slakkarmeringen i toppen
og bunnen av tverrsnittet. Dersom lengden overskrider 300 mm ma ankerne ha riller slik
som kamstal. [17] Skjerankerne kan enkelt monteres etter all annen armering. Senterav-
stand til jernene justeres enkelt pa skinnen. Figur 10.4 og 10.5 viser hvordan systemet ser
ut og plasseres.

Label with approval-no.

Figur 10.4: Skjeranker med skinne [17]
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Figur 10.5: Plassering av skjeranker i tverrsnittet [18]

Flere leverandgrer selger slike skjeranker og har fatt systemet sitt godkjent med en ETA. 1
ETA-ene stér det at systemet er ment for skjerarmering mot gjennomlokking [17, 19, 20].
Den tekniske produktinformasjonen til enkelte systemer sier at det ogsa kan brukes som
generell skjerarmering. [18]

10.3.4 Sveisede armeringsenheter

For & sikre god forankring av skjerarmeringen kan den sveises til lengdearmeringen eller
til andre tverrgaende armeringsenheter i henhold til 8.5 i EC2. [2] Siden bruer ofte er utsatt
for dynamiske laster vil deler av konstruksjonen vare utsatt for utmatting. Der det er fare
for utmatting er det ikke tillatt & sveise armeringsstenger ifglge 7.6.4 i N400 [3]. Sveising
av armeringsstenger kan ogsa vere tidkrevende i forhold til & benytte andre systemer for
skjerarmering. Sveisede skjerarmeringsenheter vil ikke vare en ideell lgsning fordi det
ikke kan brukes over hele brua og kan vere vanskelig a utfgre.

10.4 Dokumentert forankring

10.4.1 Effekt av forankring

I plater er det spesielt vanskelig & forankre skjerarmeringsstenger fordi momentene kan
skape riss i begge retninger ytterst i dekket. Rissene fgrer til darligere forankring av bgyde
armeringsstenger og kan bidra til en glidning i forankringen til skjeerarmeringen. Det kan
fore til lav utnyttelse av skjerarmeringen. [16]

Riidiger Beutel og Josef Hegger viser en analyse i et elementprogram av étte forskjellige
typer forankringer av skjerarmeringsjern. Modelleringen tester jernene i en utdragnings-
test der en pasatt kraft i jernet utsetter skjerarmeringen for strekk med simulert glidning
i jernets forankring. P& grunn av denne tilnermingen er det ikke sikkert at resultatene fra
testen vil samsvare med virkeligheten. Testen kan derfor kun brukes som et utgangspunkt
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til videre lesning. Egenskapene til forankringen vil vaere avhengig av faktorer som typisk
varierer fra konstruksjon til konstruksjon. Figur 10.6 viser resultatet fra forsgket i en graf
der den vertikale aksen er spenningen i armeringen med maksimal verdi lik 500 MPa. Den
horisontale aksen viser glidning i forankringen til skjerarmeringen. [16]
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Figur 10.6: Glidning i forankring i forhold til spenning i skjerarmering [16]

For oppgaven er ikke alle kurvene i figur 10.6 relevante. Armeringsjernet i kurve C og D
er likt bgyd. Forskjellen er at kurve D er bgyd rundt et armeringjern som gar pa tvers i
forhold til skjerarmeringen. Denne simulerer slakkarmering i lengde eller tverretningen.
Kurven viser at ved a forankre skjerarmeringen rundt en tverrgdende armeringsstang vil
den ha en bedre forankring og jernet vil utnyttes i stgrre grad.

Kurvene E-G representerer lgsninger hvor skjerarmeringen er sveiset til slakkarmeringen.
Figur 10.6 viser at fastheten i jernet er nesten helt utnyttet for de sveisede lgsningene.
Disse er som nevnt ugunstige & bruke i bruer.

Forankringsmetoden som ga liten nok glidning i skjeerarmeringen til at de maksimale spen-
ningene i jernet ble nadd var en armeringsstang med hode som var 3 ganger s stor som
diameteren til jernet. Lgsningen representerer et skjeranker som ikke er i kontakt eller
i nerheten av ordiner lengde- eller tverrarmering. Skjerankerne er vist i figur 10.6 som
kurve H. Det er ikke tilstrekkelig & anta at disse resultatene er gyldige for glidning av
forankring fordi dybeleffekten kan skape sprekker i forankringssonen. Det kan fgre til et
tidlig brudd som fglge av et kombinert brudd av gjennomlokking og moment. Dybelef-
fekten kan bidra til splitting av overdekningen langs armeringsstenger. [21] Denne effek-
ten oppstar nar lengdearmeringen bidrar til skjermotstand ved a virke som en dybel i et
skrariss. Dersom lengdearmeringen opptrer som en dybel vil det kun vere betongover-
dekningen som holder pé plass lengdearmeringen i enkelte omréader, som vist i figur 10.7.
Denne kan sprekke opp. I tillegg kan det skapes riss fra toppen eller bunnen av skjaran-
keret til overflaten pa betongen slik at det skaller av betong pa over- eller undersiden av
betongtverrsnittet.
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Figur 10.7: Dybeleffekten i skrariss [21]

Dybeleffekten vist i figur 10.7 baseres pa en bjelke, men det kan ikke utelukkes at proble-
met kan oppsta i plater. Resultatene fra figur 10.6 er derfor bare indikatorer pa glidningen
i skjeerarmeringens forankring og ikke den faktiske glidningen som vil oppsta nér de for-
skjellige skjerarmeringsenhetene blir utsatt for skjerkrefter.[16]

10.4.2 Dobbelhodet skjseranker

Riidiger Beutel og Josef Hegger viser i sitt teoretiske forsgk at dobbelthodet skjaeranker
er det som er best forankret i betongen sammenliknet med de andre vanlige skjerarme-
ringstypene. Selv uten & vare i kontakt eller forbundet med andre armeringsstenger. [16]
Eksempler pa leverandgrer av slike skjeranker er Schock, Peikko og Halfen. [20, 19, 17]

Samtlige av de tekniske godkjenningene til produsentene sier at skjerankerne skal monte-
res slik at det gverste og nederste hodet til skjerankeret plasseres minst like langt ut som
den ytterste slakkarmeringen. Hodene kan plasseres pa utsiden av lengde- og tverrarme-
ringen, men nasjonale krav for overdekning ma overholdes.

Det kan tyde pa at skjeranker i hgye plater er avhengig av heftforankring i tillegg til
ankerhodet for a ha tilstrekkelig funksjon. For brua i denne oppgaven vil skjerankerne
matte ha kammer slik som den ordin@re armeringen for & forbedre heftforankring.[20, 19,
17]

Beutel og Hegger viser at forankringen til et skjeranker med hode er tilstrekkelig selv om
den ikke er i kontakt eller i nerheten av andre armeringsenheter. Det kan bety at skjaran-
kernes hoder ikke ngdvendigvis ma ligge sa langt ut i tverrsnittet. Andreas Jische ved
ingenigravdelingen hos Halfen i Tyskland kommenterer denne pastanden i epost:
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Andreas Jéasche 26.04.19:
“There are no expert reports available dealing with Alt.1.”

Alt.1 er en foreslatt lgsning vist i figur 10.8, der ytterkanten av forankringshodet er plas-
sert slik at det flukter i ytterkant av det innerste armeringslaget. Dette betyr at Halfen
ikke vet om det er godt nok om skjerankerne nar kortere enn til ytterkant av den ytterste
armeringen, som forklart i ETA. Halfen har ikke utfgrt tester som verifiserer dette og me-
ner det ikke finnes troverdige rapporter som omhandler dette ennd. De to andre foreslatte
plasseringene ble omtalt som tilstrekkelige lgsninger: [16]

Andreas Jasche 26.04.19:
“With this only Alt.2 and Alt.3 fulfill the above mentioned requirements.”

Der de tidligete nevnte kravene er krav gitt i ETA.

Alt.1 Alt.2 Alt.3

Figur 10.8: Forskjellige plasseringer av et skjeranker i et tverrsnitt

Test av skjeeranker hos Schock

Sally Stracey hos Schock i Storbritannia har vert i kontakt med sine kolleger i Schock
i Tyskland hvor de har testet sine skjaranker. I forbindelse med Schock sin ETA er det
utfgrt interne tester av gjennomlokking med skjeranker. Skjerankeret var plassert pa tre
forskjellige mater i testene. I en av testene var ankerne plassert som beskrevet i ETA, dette
samsvarer med alt. 2 i figur 10.8. I de to andre testene var skjerankrene plassert 5 mm og
10 mm innenfor ytterkanten av det ytterste armeringslaget. [20]

Forsgket der skjerankerets plassering var 5 mm lenger inn i tverrsnittet hadde tilnermet
lik gjennomlokkingskapasitet som testen der ankeret var plassert som beskrevet i ETA.
Avstanden ble gkt til 10 mm og kapasiteten var betraktelig mindre.

Sally Straceys 15.05.2018:
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“We did some researches on this topic. In some tests for the European tech-
nical approval the studs reached only 5 mm below the outside of the outer
reinforcement layer. These test achieved the same maximum load bearing
capacity. Therefore we can say this arrangement is sufficient.

In another test the studs ended 1cm below the upper reinforcement layer. In
this case the maximum load bearing capacity was significant lower.”

Med monteringsskinner vil skjerankerne vare plassert mellom lengde- og tverrarmerin-
gen sett ovenfra ned i planet. I brua plasseres skjerarmeringen i knutepunktene mellom
lengde- og tverrarmeringen. Dette kan ha en innvirkning pa egenskapene til hodearme-
ringen. Andre faktorer som kan pavirke resultatene er tykkelsen pa platen, stgrrelsen pa
lengde- og tverrarmering og stgrrelse pa skjeranker.

10.4.3 T-hodet skjerarmering

Som vanlig skjerarmering i plater kan det benyttes t-hodet skjerarmering, som for brua i
oppgaven. HRC er en produsent av dette produktet og mener doble t-hoder gir gkt skjeer-
kapasitet og raskere monteringstid enn ordin@r bgylearmering. Som bakgrunn for dette
stgtter de seg pa forskning fra SINTEF. Kapasiteten ved utdragningtest av armering med
t-hode og en forankret krok ble testet. Kroken var forankret ved & bgye jernet 90° rundt
en tverrgdende armeringsstang som vist i figur 10.9. Armeringen med t-hode var ikke i
kontakt eller i neerheten av andre tverrgdende armeringsjern. Figur 10.9 viser glidning i
forankringen som deformasjon. Glidningen er mindre for armering med t-hode enn for
kroken.

Testresultatene er hentet fra en produktpresentasjon fra HRC. Det er viktig a veere kritisk
til en slik kilde, siden HRC antagelig kun presenterer de positive sidene ved sitt produkt
og ikke de negative. Testene vist i figur 10.9 viser det samme som Beutel og Hegger sitt
forsgk som er vist i figur 10.6. Det underbygger resultatet i figur 10.9 og gir grunn til a tro
at egenskapene til skjeranker og t-hodet skjerarmering har likhetstrekk. [16, 22]

STRESS (MPa>
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Figur 10.9: Resultater utdragningstest [22]

HRC viser selv i et dokument hvor figur 10.10 er hentet fra, at plasseringen av t-hodene
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ikke trenger & vere utenfor den ytterste armeringen. Samtidig viser samtlige bilder fra
referanseprosjekter i samme dokument at t-hodene ligger utenfor den ytterste armeringen.
[22]
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Figur 10.10: Foreslatt plassering av t-hodet skjerarmering [22]

10.4.4 Virkning av hodearmering

Richard A. DeVries et al. gjorde ulike forsgk som skulle avklare om forankringen til hode-
armeringer var god nok selv med en deformasjon av selve skjerarmeringsjernet ner hodet.
Dette innebzrer at kammene ikke kunne bidra med heft. Virkningen av hodearmering kan
vere sa god fordi hodet skaper en trykksone pa undersiden av hodet. Det fgrer til at beton-
gen blir presset mot stangen og skaper bedre heftforankring ettersom strekkraften i stangen
blir stgrre. Dersom dette er tilfelle vil trykkefeltet under hodet skapes pa bade strekk- og
trykksiden av platen.

I forsgkene er det avklart at en gkt forankringslengde ved en utdragningstest bidrar til bedre
forankringskapasitet, men ikke nok til at det kan regnes med bidraget i en kapasitetskon-
troll. Forankringen var allikevel god nok til at skjeerarmeringen nadde flytespenning selv
uten heftforankring fra kammene. Det er ogsa vist at en gkt forankringslengde hadde inn-
virkning pa glidning i forankringen. Dersom forankringslenden var stgrre ble glidningen
mindre pa grunn av bedre heft. Forankring pa grunn av heft pavirker forankringen, men er
ikke ngdvendig for fullstendig utnyttelse av skjerarmeringen. Dette kan vere grunnen til
at samtlige ETA-er setter krav til kammer pa skjeranker dersom platen har en stor tykkelse.
[17, 19, 20]

Testene viser at selve hodet pa skjerarmeringen bidrar mest til den gode forankringen, men
for 4 fa mindre glidning i forankringen bidrar kammene pa selve stangen. Hodearmeringen
i testene har kvadratiske og rektangulere hoder. [23]
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Forsgket inkluderte tester der armering ligger pa tvers av skjerarmeringen. Hodet er plas-
sert pa utsiden av tverrarmeringen. Det skal bidra til 4 gke forankringen i en utdragnings-
test. Testresultater viser at a forankre hodet pa baksiden av denne armeringen ikke har
noen signifikant effekt pa kapasiteten til hodearmeringen ved ren utdragning. Selv ikke
der jernstengene hadde glatte flater ga det noen effekt. [23]

10.4.5 Alternativ armering med skjserband

Pilakoutas og Li har testet muligheten for & bruke stalband som skjerarmering mot gjen-
nomlokking. Stilbandene bestod av tre forskjellige typer med bredde lik 25,4 mm og tyk-
kelse lik 0,8 mm. Type B var et glatt stalband med bgy i enden og var fordelt som vist i
figur 10.11a. Type C var fordelt likt som type B, men skjerbandet hadde sirkulzre hull
med diameter lik 8 mm langs midten som vist i figur 10.12b. Begge typene var skra i
platetverrsnittet slik som vist i figur 10.12a. De to var kun forankret rundt den ytterste or-
dinzre armeringen gverst i platen og ikke rundt stengene i bunn. Type D hadde skjerband
med hull som type C, men var lagt i tverrsnittet som vist i figur 10.11b. Denne er forankret
rundt den ytterste ordinzre armering bade gverst og nederst i tverrsnittet. [24]

o Elss
el ==
=-O=-‘IE= aul

:
1] [ | T
- ‘ @ Y®
IC AWENEEN B AREARN/ 1

- s |

(a) Opplegg av skjerbind rundt sgyle type B og  (b) Opplegg av skjerband rundt sgyle type D
C[24] [24]

Figur 10.11: Plassering av skjerband
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Figur 10.12: Opplegg i tverrsnittet type B og C og skjerbéand type C og D [24]

Resultatene fra forsgkene viser at tgyningene i skjerarmeringen til type D var mye stgrre
enn tgyningen i de andre to typene. Dette kan tyde pa at god forankring. Type D hadde

121



Kapittel 10. Forankring av skjerarmering

stalband med hull og forankringen kan komme delvis fra dette, forankringen rundt arme-
ringsjern og bgyd avslutning av bandet. Denne testtypen var ogsa den eneste testen som
fikk brudd pa utsiden av skjerarmeringens plassering. Det kan tyde pa hgyere effektivitet
enn de to andre typene. Mengden armering i de forskjellige testene var tilnermet lik, men
fordelingen av skjerarmeringen i type D var mer jevn og spredt utover. Dette, plasserin-
gen av skjerarmeringen i tverrsnittet og den gode forankringen kan veare grunnen til den
indikerte gkningen av effektivitet.

De tre forskjellige testene med skjerband som skjerarmering ga alle tilnzermet lik maksi-
mal sgylelast. Tgyningen i armeringen og bruddformen var ikke lik. Det kan indikere en
bedre forankring, men det betyr ikke at det er ngdvendig. Armering i alle testtypene med
skjeerband hadde lik maksimal sgylelast. Det er heller ikke sikkert at vanlig kamstal eller
hodearmering oppfarer seg likt som skjerbandene som er testet, selv om det ogsa indikeres
en forbedret forankring ved samme forhold av andre forskningartikler. [16, 24]

10.4.6 Sammenlikning av tidligere forskning

M.A. Polak et al. sammenlikner ulike typer skj@rarmering mot gjennomlokking i plater.
Det kommer frem at skjeranker kan plasseres mellom stenger i lengdearmeringen, sett
ovenfra i planet. Det nevnes ogsa her at de er enkle & montere pa grunn av monterings-
skinnene. Ankerne er godt utnyttet og nar flytespenning ved brudd, trolig pa grunn av god
forankring. Slike skjeranker kan ogsa brukes i tynne plater der det er vanskelig med en
tilstrekkelig forankring i skj@rarmeringen. [25]

Det nevnes at bgyler kan forankres tilstrekkelig dersom tykkelsen pa platen er stgrre enn
250 mm. Konstruksjoner med slike lgsninger krever spesielt fokus pa type forankring av
skjeerarmering. Hva som menes med fornuftig forankring er uklart, men forankringen bgr
vere minimum sa god at skjerarmeringen klarer & motsta skjerkreftene i platen. Dersom
forankringen er for darlig reduseres kapasiteten til konstruksjonen og det ma brukes mer
skjerarmering. Alternativt ma konstruksjonen forsterkes pa andre mater. [25]

Pastanden om tilstrekkelig forankring av bgyler i plater tykkere enn 250 mm kan under-
bygges fra 6.4.5 i EC2. Her er det et kriterium for effektiv dimensjonerende fasthet fy,q,c ¢
som fglger:

250 4 0,25d < fywd

Den effektive tverrsnittshgyden pa dekket ma vaere minimum 600 mm for at det skal vaere
tillatt & bruke dimensjonerende fasthet lik 400 MPa. Begrensningen gjelder for skjerarme-
ring mot konsentrerte laster. Det vil si at dersom dekket ikke er tykt nok tillater ikke EC2
a bruke den fullstendige dimensjonerende fastheten. Dette kan skyldes det er vanskelig
a utnytte fastheten fullt i lave dekker. 250 mm er lavt i forhold til punktet i EC2. Dette
underbygger pastanden i rapporten. [2, 25]
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10.5 Optimalisert plassering

Tidligere forskning utfgrt pa skjerarmering i plater omhandler som regel skjerarmering
mot gjennomlokking. Dette er den mest vanlige bruddformen for skjaerkrefter i plater og
forskningen er fokusert pa dette. Det kommer av at plater ofte er tykke nok til a baere van-
lige skjerkrefter utenom de konsentrerte lastene. Vanlig skjerarmering og skjerarmering
mot gjennomlokking bestar av samme type jern. Forskjellen er at det vil vaere konsentrert
flere skjerarmeringsenheter i gjennomlokkingssonen enn ellers i platen. Skjerarmeringen
skal hindre riss og brudd som oppstar pa skra i tverrsnittet. I tillegg skal de fungere som
strekkstaver i hele brua, med bakgrunn i stavmodellen.

Skjerarmeringsenheter som bestar av kamstél i form av bgyler, kroker og lignende bgr,
i felge simulerte tester presentert i figur 10.6, forankres rundt en tverrgdende armerings-
stang. Selv om dette blir gjort er det ingen garanti for at skjerarmeringen blir fullt utnyttet.
Det kan oppsta glidning i forankringen som forhindrer dette. Det er ikke funnet tester som
bekrefter om skjerarmeringen hadde blitt bedre utnyttet dersom den hadde vert forankret
rundt to armeringsstenger i et kryss. Slike kryss finnes i plater pa grunn av armering i to
retninger benyttes. Det antas at forankringen hadde vert bedre, men det er ikke sikkert
dersom glidning skyldes en lokal deformasjon av betong der enheten er bgyd.

For & forsgke & skape en sa god forankring som mulig, uten & forbedre den ved hjelp av
a sveise enheter sammen, bgr vanlige bgyler forankres med 180° bgy rundt det ytterste
armeringslaget. Det er usikkert om jernet ma tilbgyes sd mye som 180°, det er ulik praksis
for hva som blir utfgrt. Stangen bgr vere sd lang som mulig etter bgyen. Pa den maten
hjelper heftforankringen ogsa til & motvirke glidning. [16]

Hodearmering i form av t-hoder eller skjeranker har vist seg og forankres godt i betongen.
Forankringen antas & skapes ved hodet,men heftforankring fra selve stangen bidrar.[23]
Dersom forankringshodet til hodearmeringen blir sveiset pa skjerarmeringen kan ikke ar-
meringen brukes i bruer der det er fare for utmatting. Derfor er de helstgpte hodearmerin-
gene mest allsidige.

I fglge diverse tekniske godkjenninger og interne forsgk hos Schock er virkningen av
skjeranker god nok dersom de forankres i samme niva som den ytterste lengdearmerin-
gen eller lenger utenfor denne. Dette er ikke vist for t-hoder, men det kan antas at disse
kan forankres pa samme mate som skjaranker ut fra resultatet fra utdragningstesten i figur
10.9. Dette kan ikke sies sikkert og t-hoder bgr derfor legges pa utsiden av det ytterste
armeringslaget for & vaere konservativ. Formen pa hodet kan gjgre at forankringen ikke er
god nok dersom den forankres som skjerankrene. [17, 19, 20, 16]

Utdragningstester anses som en gyldig mate a estimere forankringen til skjerarmeringen.
Dette forsvares med at i stavmodellen er skjerarmeringsenheter representert som strekk-
staver. Om det ses pé en skjerarmeringsenhet isolert sett i en stavmodell vil denne godt
representeres av en utdragningstest. Rissdannelser i forankringsomrader tas ikke hensyn
til i en utdragningstest og vil derfor vere en feilkilde. Dybelvirkning av lengde- og tverr-
armeringen kan gke kapasiteten til konstruksjonen, men ogsa skape darligere forankring
for skjerarmeringen. Ved bruk av t-hodet armering og skjeranker kan det ogsa oppsta
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riss som fgrer til avskalling pa betongoverflten. Det er uvisst hvor stort problem dette er,
spesielt pa konstruksjoner med stor overdekning. [16, 21]

For bjelker er det klare bestemmelser i EC2 for skjerarmering. Den skal omslutte strek-
karmeringen og trykksonen. Slike bestemmelser er det ikke for skjerarmering i plater. I
bjelker er armeringen konsentrert pa et lite omrade og stangdiameteren er ofte stor. Kref-
tene langs bjelken fgres i armeringen og i trykksonen med eventuell trykkarmering. For
at skjeerarmeringen skal vere tilstrekkelig ma den omslutte disse kreftene for & oppna
tilstrekkelig effekt. I plater er armeringen spredt utover et stort omrade og kreftene er
ikke like konsentrert som i en bjelke. Kreftene vil antagelig vere mer fordelt utover, men
fortsatt bevege seg i armeringen. Det vil derfor vare hensiktsmessig og plassere skjerar-
meringsenheter i krysningspunkt mellom lengde- og tverrarmeringen. Det er usikkert hvor
mye dette betyr for utnyttelsesgraden til skjerarmeringen og om det er ngdvendig. Det er
ogsa usikkert om skjerarmeringen ma omslutte armeringen i lengde- og tverretning for &
oppna gnsket virkning.
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Konklusjon

I oppgaven er det vektlagt & analysere og dimensjonere en betongbru. Tidligere kjent kunn-
skap og ny forstaelse for relevant regelverk og beregningsmetoder er anvendt. Det var et
gnske fra veileder i Statens vegvesen at betongens skjerkapasitet ikke skulle vere tilstrek-
kelig uten skjerarmering. Bakgrunnen for dette var at veileder gnsket at rapporten skulle
drgfte hvordan skjerarmering blir plassert i en platebru. Fordypningsdelen av oppgaven
dreier seg om skjerarmeringen i brua og forankring av skjeerarmering i plater.

Analysen av brua er gjennomfgrt i NovaFrame. Det har vart en tidkrevende oppgave a
modellere brua og fa inn korrekt data i NovaFrame. Etter gjennomfgrt modellering og
lastkombinering er resultatene fra NovaFrame benyttet til dimensjonering.

I bruddgrensetilstanden er brua kontrollert for moment-, skjer- og torsjonskrefter i
lengde- og tverretning. Spennkablenes og slakkarmeringens kapasitet er tilstrekkelig over
stgttene og i samtlige felt. Ved stgttene er det lasttilfeller som fgrer til store momenter
med strekk i underkant av tverrsnittet. Valgt slakkarmering i underkant har tilstrekkelig
kapasitet for dette. I tverretning er skjer- og momentkapasiteten tilstrekkelig for valgt
armeringslgsning.

Torsjonsmomentene i brua er relativt hgye i NovaFrame. Det kommer av at platetverrsnittet
er analysert som helt stivt i tverretning med bjelkeelementer. Ngdvendig senteravstand
for slakkarmeringen er i relativt lav og virker urealistisk. Det konkluderes med at for en
fullverdig torsjonsanalyse burde brua modelleres med skallelementer i et FEM-program.

Det er valgt a plassere skjerarmering i et rutenett slik at de befinner seg i krysningspunk-
tene mellom lengde- og tverrarmeringen. For skj@rarmeringen i store deler av brua plasse-
res de med senteravstand 320 mm i lengderetning og 200 mm 1 tverretning. I et begrenset
omrade over stgttene med s@yler er senteravstanden i lengderetning halvert til 160 mm for
a fa tilstrekkelig gjennomlokkingskapasitet i kontrollsnittet rundt sgyla. Kontrollen rundt
sgylekant er ikke tilfredsstilt. Det kan tilfredsstilles ved & utfgre lokale endringer som gkt
lengdearmering, sgyletverrsnitt eller med forsterkede plater. @ke sgyletverrsnittet virker
som den letteste Igsningen, men hva som er mest gkonomisk gunstig er usikkert. Det er
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ikke gjennomfgrt noe analyse med en eventuell endring.

I bruksgrensetilstand er det kontrollert om brua er i uopprisset eller opprisset tilstand for
de forskjellige lastkombinasjonene. For karakteristisk lastkombinasjon er brua i opprisset
tilstand ved stgtten i akse 3 og i feltet mellom akse 4 og 5. Spenningsbegrensningene i hen-
hold til EC2 er kontrollert i stadium 2. Spenningene i betongen, slakk- og spennarmering
tilfredsstiller kravene.

Det er valgt plastrgr rundt spennkablene og i den nye standarden for betong er det ingen
krav om trykkavlastning for spennkabler trukket gjennom plastrgr. Allikevel er trykkav-
lastning kontrollert og brua tilfredsstiller kravet. Trykkavlastning er ofte en dimensjone-
rende kontroll for tverrsnittshgyden for platebruer. Brua tilfredsstiller bruksgrensetilstan-
den i lengderetning.

I tverretning fgrte bade karakteristisk og tilnzermet permanent lastkombinasjon til opprisset
tilstand. Spenningene i betongen og slakkarmeringen er kontrollert for karakteristisk last-
kombinasjon. Rissviddene er kontrollet for tiln&@rmet permanent lastkombinasjon. Begge
kontroller tilfredsstiller kravene i henhold til EC2.

Stenger med t-hoder er benyttet som skjerarmering i brua. T-hodet er forankret i samme
niva som det ytterste laget med slakkarmering. Forankringen til t-hodene kan antas & vere
god nok til a sikre at store deler av fastheten blir utnyttet. [22] Dobbelhodet t-hodearmering
bgr forankres minst rundt det innerste armeringslaget. Det antas at forankringskapasiteten
kan gke om t-hodene forankres i krysningspunktene mellom lengde- og tverrarmeringen,
dette er ikke forsvart med tester. Dersom skj@rarmeringsenheter som t-hoder eller skjeran-
ker flyttes lenger inn i tverrsnittet enn hva som er beskrevet i ETA kan dette gi betydelig
mindre kapasitet.

Tilbgyd kamstél kan fa en glidning i forankringen slik at skjerarmeringen ikke blir fullt
utnyttet. Forankringen vil trolig bli bedre dersom den er forankret rundt en tverrgaende
armeringsstang. Det er mest sannsynlig bedre a bgye stangen 180° rundt den tverrgaende
armeringsstangen enn 90°. Det bgr ogsa vere en lengde pa andre siden av bgyen som ska-
per heftforankring i tillegg til kroken. Det er usikkert om slakkarmering med stor spredning
i en plate kan overfgre krefter pd samme mate som den konsentrerte lengdearmeringen i
en bjelke. Derfor er det usikkert om & forankre skjerarmeringen rundt slakkarmeringen vil
fore til gkt kapasitet.

Skjeranker forankres i niva med den ytterste slakkarmeringen. Det sgrger for god nok
forankring og den effektive tverrsnittshgyden er ikke pavirket. Ankerne antas & fungere
pé samme mate som t-hodet armering. Skjerankerne kan plasseres mellom slakkarmerin-
gen, i planet sett ovenfra, ved hjelp av skinner. Ankerne kan plasseres mer uavhengig av
slakkarmeringen pa grunn av skinnene. Det forenkler utfgrelsen.

Det er lite eller ingen forskning som omhandler forankring av skjerarmering generelt i
plater. Det antas at det vil vere konservativt & forankre skjerarmeringen rundt det ytterste
laget med slakkarmering. Det antas ogsa at den bgr forankres i knutepunkt mellom lengde-
og tverrarmeringen for a sikre kraftoverfgring fra slakkarmeringen.

Arbeidet knyttet til analysen og dimensjoneringen av brua har vert meget lererikt. Opp-
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gaven har gitt studentene mulighet til & anvende kunnskap fra tidligere emner. Gjen-
nomfgringen har gitt en ekstra dybde i forstiaelse innen betong. Arbeidet med analyse-
programmet har gitt en bredere forstaelse for hvordan valg av elementer kan pavirke resul-
tatene i en analyse og hvilke konsekvenser det fgrer med seg. Litteraturstudiet knyttet til
forankring har gjort at studentene har blitt mer kritisk til kilder og gitt en bredere kunnskap
om konstruktive virkninger i betong.

Videre arbeid
Forslag til videre arbeid er a:

* Fastsla sammenhengen mellom utdragningstester av skj@rarmeringsenheter og
skjerarmering i stavmodellen i plater

¢ Analysere og teste hvor stor faren for avskalling pa betongoverflaten er ved bruk av
hodearmering

* Gjennomfgre analyser som belyser viktigheten av & plassere skjerarmeringsenheter
i krysningspunkt mellom lengde- og tverrarmeringen i plater

 Belyse forskjellen pa om bgyler er forankret rundt begge armeringsstengene eller
bare den innerste i krysningspunkter mellom lengde- og tverrarmeringen i plater

* Gjennomfgre forsgk som tester effekten av skjerarmering generelt i plater
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Vedlegg A: Oppgavetekst

KT6005 Prosjektering av bruer 2 vinteren 2015

Prosjektoppgave

Innledning
Ei planlagt plasstgpt og etteroppspent platebru skal analyseres og dimensjoneres i henhold til
gjeldende regelverk.

Geometri
Brua horisontal og rett og med konstant tverrsnitt i hele lengden.

Spennviddene er 18 + 22 + 18 = 58 meter. Pa endene stikker bruplata 1,5 meter ut fra endeaksene,
og total lengde for bruplata blir dermed 61 meter. Brua er fugefri, og bruendene har endetverrbzerer,

endeskjgrt og pahengte vanger.

Ved bruendene, akse 1 og 4, er brua opplagt pa lagre med avstand 4,5 meter fra CL bru. Ett lager i
hver akse er allsidig bevegelig og ett lager er énsidig bevegelig.

| akse 2 og 3 er brua monolittisk forbundet med sgyler med avstand 4,0 meter fra CL bru. Sgylene er
sirkuleere med diameter 1,0 meter og har lengde 7,0 meter. Fundamentering pa berg.

Bortsett fra lagrene er brua symmetrisk i tverretningen om CL bru. | lengderetningen er brua
symmetrisk om senter hovedspenn.

Betong B45 og slakkarmering B 500 NC benyttes.

Spennarmeringen er satt sammen av to kabelgrupper med 18 kabler i hver gruppe og lengde 45
meter. Forslag til kabelfgring er antydet i vedlagte figur.

Overbygningen forutsettes utfgrt i én stgp med forskaling pa reis fra bakken.

Laster
Forutsetninger for temperaturvirkninger: Tpax = 34 °C, Tpin = -28 °C

Forutsetninger for vindlaster:
e Horisontale vindlast-komponenter neglisjeres
e Karakteristisk vertikalt vindtrykk pa bru med trafikk = 1,0 kN/m?

Miljg

Eksponeringsklasser: XD1 for overside, XC3 for underside.




Forutsetninger for analysen

Grensebetingelser
| analysen kan lagrene modelleres som opplegg (lagerhylle/sgyle neglisjeres).

Spennarmering

Spennarmering med 12 stk 150 mm? tau pr kabel antas benyttet. Aktuelle systemer kan veere for
eksempel Dywidag (DSI) eller Cona CMI BT (BBR VT). Data/forutsetninger finnes i relevante ETA’er.
ETA-ene finnes pa leverandgrenes nettsider. Google-sgk med titlene fgrer som regel fram.

Kablenes/forankringenes plassering er antydet i vedlagte figur.
e Kabelgruppe 1 spennes opp ved akse 1 og har innstgpte passive forankringer i motsatt ende.
e Kabelgruppe 2 spennes opp ved akse 4 og har innstgpte passive forankringer i motsatt ende.

Det forutsettes brukt kabelrgr med diameter 90 mm, og minimum trykkfasthet for betongen ved
oppspenning settes lik 32 MPa (sylinder) / 40 MPa (terning).

Laster

Super-egenvekter:
e Egenvekt kantdrager/rekkverk settes lik 10 kN/m
e Egenvekt midtdeler/rekkverk settes lik 10 kN/m
e Egenvekt slitelag settes lik 2 kN/m?

Lastkombinasjoner
Karakteristiske laster gis felgende forkortelser:
e G-—egenvekt
e PT-—forspenning
e CSR-—kryp/svinn/relaksasjon
e TR -—trafikklast
e TE-temperaturvirkninger
e V-TR—vindlast pa bru med trafikk

Dimensjonerende lastkombinasjoner kan antas begrenset til fglgende:

Lastkombinasjon G PT CSR TR TE V-TR
ULS
ULS-STR1 1,35 0,9 1,0 0,95 0,84 1,12
ULS-STR2 1,20 0,9 1,0 1,35 0,84 1,12
SLS
SLS-KAR 1,0 1,0 1,0 1,0 0,7 0,7
SLS-OFTE 1,0 1,0 1,0 0,7 - -
SLS-PERM 1,0 1,0 1,0 0,5 - -

Lastkombinasjon ULS-STR settes lik den ugunstigste av ULS-STR1 og ULS-STR2.

Temperaturvirkninger og vindlast kan neglisjeres i innledende analyser.




Oppgaver
Oppgave 1: Prosjekteringsgrunnlag

(a) Lag en summarisk oversikt over ngdvendige grunnlagsdokumenter, inkludert standarder,
handbgker, ETA’er osv. Gi en kort (to linjer) presentasjon av analyseprogrammet som benyttes.

(b) Bestem dimensjonerende materialegenskaper for bade betong, slakkarmering og spennarmering.

(c) Bestem viktige forutsetninger for valgt spennsystem, inkludert parametere for spennkrafttap,
minimum senteravstander og kantavstander for kabelforankringene og oppspenningskraft.

(d) Bestem minimumsarmering (slakkarmering) for tverrsnittet. Velg (innledende) lengdearmering
med senteravstand 150 mm slik at kravet til minimumsarmering er tilfredsstilt.

(e) Bestem ngdvendig overdekning, og vis plassering av slakkarmering og spennarmering, samt
kabelforankringer, i tverrsnittet.

Oppgave 2: Innledende analyse uten spennarmering

(a) Etabler analysemodell for brua. Spennarmeringen neglisjeres. Vis hvordan alle forutsetninger
vedrgrende geometri, materialer, grensebetingelser, laster og lastkombinasjoner er ivaretatt og
implementert i analysen.

(b) Forklar hvilken elementtype som er benyttet og hvorfor elementet er valgt (styrker/svakheter).
Forklar hvordan elementet;

1. beregner spenningsresultanter (krefter/momenter)

2. ekstrapolerer resultater til elementgrenser

3. midler resultater mellom to elementer
Vis hvordan elementnettet i modellen er optimalisert.

(c) Definer snitt i linjene L1, L2, T1 og T2 som vist pa PLAN i analysemodellen. Linjene omtales i resten
av denne oppgaveteksten som «snittlinjer». Vis fglgende analyseresultater som diagram langs
snittlinjene:

1. moment i bruas lengderetning langs tverrsnitt T1 og T2

2. moment i bruas tverretning langs lengdesnitt L1 og L2

Vis diagrammene for fglgende laster og lastkombinasjoner:
a) egenvekt
b) trafikklast
c) ULS-STR

(d) Verifiser lastresultanter og momentdiagrammene fra oppg (c) ved handregning. Verifiser viktige
resultater for dimensjonerende lastkombinasjoner ved summering av resultater for
enkeltkomponenter. Nevn kort hvilke forhold som eventuelt ikke er ivaretatt eller modellert eksakt i
analysen, og vurder om ungyaktighetene har vesentlig betydning for resultatene.

(e) Vis og forklar konturplott eller andre tilsvarende plott for de viktigste analyseresultatene
(krefter/momenter) for dimensjonerende lastkombinasjoner.




Oppgave 3: Revidert analyse med spennarmering
(a) Legg inn spennarmering i analysemodellen.
(b) Verifiser spennarmerings-lasttilfellet og (nye) dimensjonerende lastkombinasjoner.

(c) Vis analyseresultater for dimensjonerende lastkombinasjoner. Alle resultater som trengs i
oppgave 4 ma veere med.

Oppsgave 4: Tverrsnittskontroller
(a) Bestem de viktigste dimensjoneringssnittene for tverrsnittskontroll av bruplata

(b) For hvert dimensjoneringssnitt:
1. Vis/oppsummer dimensjonerende lastvirkninger i snittet, 8 komponenter,
for ULS-STR, SLS-OFTE og SLS-PERM
2. Vis/oppsummer hgyde, spennarmering og slakkarmering i begge retninger i OK og UK
for snittet
3. Kontroller kapasitet (ULS-STR) og vis at tverrsnittet er underarmert
4. Kontroller rissvidder (SLS-OFTE) og evt trykkavlastning (SLS-PERM)

(c) Kontroller bruplatas skjeerkapasitet (ULS) ved sgyle etter EK2, 6.4.

Praktiske detaljer

Praktiske detaljer for besvarelsen:
e Oppgavene skal besvares fullstendig — men mest mulig kortfattet
e Oppgavene skal besvares i samme rekkefglge som oppgaveteksten; oppgave 1 (a) > (b) osv
e Besvarelsen skal leveres digitalt i én samlet fil (pdf)
med epost til: havard.johansen@vegvesen.no
e Skannede handskrevne sider aksepteres hvis teksten er godt lesbar
e Innlevert pdf skal ha fortlgpende sidenummerering

Oppgave 1 og 2 skal leveres innen tirsdag 24. februar kl 14.30.
Lgsningsforslag for analysen vil deretter bli delt ut og gjennomgatt.

Oppgave 3 og 4 skal leveres innen tirsdag 24. mars kl 15.30.
Arbeidet med oppgave3 og 4 kan baseres pa lgsningsforslag for oppgave 1 og 2.

Alle besvarelser ma leveres innen fristen for a bli vurdert.

Flere studenter kan samarbeide om arbeidet med prosjektoppgaven,
men alle ma levere selvstendig og egenprodusert besvarelse.




Vedlegg B: Tegningsgrunnlag

Masteroppgave 2018 - Beregningsmetoder for betongbruer - Skjeerboyler i plater
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Vedlegg C: Beregning av kryptall

Kryptall
RH:= 70 fem := 53 tO =28
4
Ac := 11450000 u:= 32893.2 L6500 = 365-100 = 3.65 x 10
A = =
b= 2.AC _ 696193 E.pp = 36000 t3g5 = 365
0 u
. i 0.7 . i 0.2 o i 0.5
L fcm 2" fcm 37 fcm
RH

' 00

eRH:= |1 + | —— |-, |-a, | = 1.153
3 1|2
0.1- \/170
16.
Bfcm = 68 =2.308
\/fcm
1
Bty = 57 = 0488
[0.1 + (to) ]

¢q = ¢RH-Bfcm- Bto =13
. 18 3
BHmin = 1‘5‘|:1 + (0.012-RH) i|’h0 + 2500(3 =1.293x 10

BH:= if(BHmin < 1500-0,, BHmin, 1500-a3) ~1219x 10°

. . 03
( 36500 o)

Btt0 = | ——r L | Z0.99
(BH * 136500 ~ t0)
= g Btt0 = 1287
oltty= ©= 0P
E
By = — — 1574 10°
1+
03
Btt0 (5657 0.632
0y (= | ——————|  =0.
kort
(BH + 1365 — to)

Prort = B0y ort P = 0.822




Vedlegg D: Tap av spennkraft pa grunn av kryp og svinn

Tap pga kryp ogsvinn stadium |, urisset betong

Kryp:
A, = 16000-350 + 12000-450 + 450-1000 = 1.145 x 107

E .y = 36000 @ = 1287
Ep = 195000

. cm 4

Ec.eff.lang = _1 N @ =1.574%x 10 I = 800

Ap = 1800

6
Ap.tot = 1800-12-2 =4.32 x 104 P:= 1476‘Ap =2.657x 10

E
ni=—2L  — 12388

Ec‘eff‘lang

A= Agt (= 1Ay o= 1194 x 107

g oo (12000-450-225) + (16000-350-625) + (450-1000-300)

— 423581
12000-450 + 16000-350 + 450-1000
Treghetsmomenter for brutverrsnittet:
12000-450° 2 16000350 2 1
lyi= [ o+ 12000450-198.6 + ——— + 16000-350.201.4° .. | = 6.004x 10
1000-450° 2
422020 1000-450-123.6
350-16000°  450-12000°  2-450-1000° 2 14
= S e + 1000-450-12333.33% = 2.527 x 10

Starste arm fra tyngdepunkt i betongtverrsnit til midten av spennkabelrgret i feltet:

3-81.4

o (125 +43+ j =233.231




Sterste arm fra tyngdepunkt i betongtverrsnitt til midten av spennkabelraret over stette:

3-81.4
Cgtotte = (W —y) —| 135+ 4.3 + =176.069
Felt
(M = DAy ot Sfelt
Vifelt = —— ——— =9.608

At

2 11
Igelt = (Iy + AcYefel) + (M = D-Ap(egete = Yefel) = 6:015% 10
Stette

) (- 1)'Ap.tot'esttatte
Yistotte = A,

=7.253

2 11
I stotte = (ly + Ac'yt.swtte) + (M- 1)'Ap'(estratte - yt.stratte) =6.01x10
Moment fra egenvekt:

Stette: Felt:

M, = ~13029:10° Mg = 7084-10°

g’
Spennkraftp pr. kabel uten tap av konservative hensyn:

Pfortap = ~2656800

7
Np = Ppoyay 24 = 6376 x 10

Moment og aksiallast pa grunn av spennarmering:

9
M= Nt'(efelt - yt.felt) + Mgf =-7.175x 10

9
Mig= _Nt'(estﬂtte - yt.stﬂtte) + Mgs =-2.265x 10




Betongspenninger ved spennarmering og spenningsendring etter lang tid:
Stette:

N (e -y )
t stotte — Jt.stotte
Ocslang ™= 5~ F Mt'S.I— =-5976
t.stotte
EP
AUPL-S = Oc.s.lang’ E =-74.025
c.eff.lang
Felt:
N, (e -y )
t felt — Yt.felt
Ocflang = — * Myp————— =-8.007
¢ At I felt
EP
ATpLE = Ocflang g = 90189
c.eff.lang

Betongspenninger etter korttids virkninger:
E

MNkort = £ 5417
Ecm

Atkort = Ag + (M = 1A, = 1147 107

Stette:

Ap “Cstotte

kort

Yeskort = (Mkort ~ 1) =0.122

2 2 1
Iskort = Iy + Ac¥eskort + (Mkort = 1)Ap (€stotte ~ Yeskort) = 6-006x 10

Felt:

Ap Cfelt

kort

Yefkort = (Meort = 1) =0.162

2 2 11
Ifkort = Iy + AcYefkort + (Mkort = 1)Ap (efelt ~ Yefkort) = 6-008x 10
Moment og aksiallast pa grunn av spennarmering for korttid:

9
M fkort = Ne(€fel = Yefkort) + Mg ==7.777 10

9
Mg kort = "Ny (€stotte ~ Yes kort) + Mgg = =1:81x 10

10



Betongspenninger ved spennarmering og spenningsendring etter kort tid:

Stette:
N (stotte ~ Yt kort)
t stotte — Jt.s.kort
O¢.skort = + Mg s kort I =-6.089
At.kort t.s.kort
Ep
AGpK.s = O kort' 5 =-32.983
cm
Felt:
N (efelt ~ Ye.£kort)
efkort= 5 FMefkort ™ =856
At kort t.fkort
EP
AO'pK.f = 0-c.f.kort’E =—46.453
cm
Spenningsreduskjon pga kryp, urisset:
Stotte: Felt:
Ao—p.s‘kryp = AO'pL'S - AO'pK's =-41.042 Acp.f.kryp = AO'pL.f - AO'pK'f =-52.736
Kraftreduskjon pr kabel:

4 4
Apkryp.stmte = Acp.s.kryp'Ap =-7.388x 10 APkryp.felt = Aap.f.kryp'Ap =-9492x 10

Prosentvis reduksjon:

AP AP
kryp.stott kryp.felt
o L XOPSWOHRL ) g1 e yp-1¢

€ : = —————— =3.573-%
cc.s P cc.f P °

Kritiske momenter for strekkspenninger ved oppspenningstilstand:
10
Mg £ min = Nf(efelt B yt-felt) +0=-1426x 10 Antar det kan finnes steder med

_ 0= —1 486 1010 maksimal indre momentarm til
M; fkort.min = Nt'(efelt - yt.f.kort) +0=-1a00x spennarmeringen og 0 i moment

. 10 fra egenvekt.
M s.min = _Nt'(estmte - yt.stﬂtte) +0=1076x 10

10
Mg s kort.min = _Nt'(esttatte - yt.s.kort) +0=1122x10

11



Spenningskontroll pa over og undersiden av tverrsnittet:

Felt:
N [0 Yovigad
O¢ flang.over = tfmin'"™
¢ Ay Tt felt
N [ = Ve fere]
t t.felt
O flangunder = — * M fmin =7 =—15.153
¢ At Tt felt
N " [—(800 =) = ¥ for] 356
Oc.fkort.over = + Mt fkort.min’ =
Atkort It fkort
N (&) = Yt fkort]
t t.f.kort
O¢ fkort.under = A + Mt.f.kort.min'l— =-16.033
t.kort t.f.kort
Stette:
N [ (800 = ¥) ¥ stotte ]
t t.stotte
o =~ + Mg min’ =-12211
c.s.lang.over A, t.s.min e storte
N (¥ ~ Yestotte)
t t.stotte
O¢.s.langunder = 5~ T Mt.s.min'l— =2.117
At t.stotte
N [~(800 =) = ¥ kort]
t t.s.kort
O¢.skort.over = + M g kort.min’ I =-12.592
At kort t.s.kort
X (- Seston)
t t.s.kort
Oc.s.kort.under = + Mt.s.kort‘min'l— =2.351
kort t.s.kort

Kritiske spenninger i strekk og trykk:

Oc.crit.strekk = max(oc.f.lang.over’Uc.f.kort.over’Gc.s.lang.underGc.s.kort.under) =3812

Oc.crit.trykk = min(cc.f.lang.under’Uc.f.kort.under’Uc.s.lang.over’Uc.s.kort.over) =-16.033

Kontroll om det oppstar kritiske spenninger:

Strekk: For store strekkspenninger i

. 2.7 . R " overkant i felt. skulle regnet

lf(Uc.crit.strekk = O'SS'E ;"ikke ok", "ok ) = "ikke ok stadim I her. Kan fiytte

Trykke spennkablene for & unnga dette.
Regnes som regel ikke i stadium

M 45 " non " " " 2'
lfUUc.crit.trykk ZOASS-E, ikke ok" , "ok j= ok

12



Kryptayninger, kort og lang tid:

Oc.fkort —4
ok =~ = 2382 10 Eols =
cm
Oc.fl —
e pim —8 _ _5087x 10" EoLs =
Ec.eff.lang

O¢.s.kort _
eSOty eo1x 107 4
cm
g 1 _
_SSA0E _ 3996x 107 4
Ec.eff.lang

Middelverdier med hensyn pa hvor mye av kabelen som gar over og under tyngdepunktet i

tverrsnittet:
Andel under TP: n, = B+17+155+17+13 =0.657 6,5 meter av kabelen
53+ 62 gar i tyngdepunktet
5454654545465 _ mellom akse Tog 2
. n, = =Vu.
Andel over TP: o 33 + 62
4

€cL.middel = EcL.f My + EcL.s Mo = 4429% 10

—4
€ck.middel = Eck.f My + Eck.s o = ~2:049% 10

13



Svinn:

Nominell svinntayning:

OLdsl =4 Oidsz =0.12
fcm =53 fck =45
RH =70 RH) = 100
fcmO =10
3
RH
S} = 1551 -] — =1.018
RH RH,,
fem
T2
fcmO

€cd 0= 0-85[(220 + 110-0q))-€
Utterkningssvinn 100 ar:
hO:: h — 125 - 135 - 90 =450

(500 ~hy)
kp = 0.7 + 0.05-———= = 0.712
200

t:= 365-100
t

Bys = ————=
t+ 0.04- hO

ECd = BdskhECdO =2.133x 10

=0.99

4

Autogent svinn:

ECS..()O “

= 25 (fy -~ 10)10° *=875x 10

8 =1- e(— 02.%) .
as -’

5

€ =875x 10

ca = Pasca.co

Totale svinntgyninger:

—4
€es = Eca + Ecg = 3008 x 10

5
APginn = €cgEp-Ay = 1056 10

] 10 6~BRH =3.024x 10

4

14



Vedlegg E: Kontroll av radie til spennkabelens kurvatur

Minimum radie til kurvaturen til spennkabelprofilen i millimeter:

Pinay = 1476 yi= 423581

Ap = 1800 h == 800

6
Fom.0 = Ap-Pmax = 2.657 x 10
d=157

dj= 814

Pr.max = 200

2 od
= PO s sk 107

min -~ -
i Pr.max

Radie til kurve over stgtte:

3.81.4

e = (800 —y) — (135 +43+

Cs
atan| 2-— | = 8.018-deg

R = SO g gt

1= COS(‘PS) cos(aps) =0.99

j =176.069 L = 2500

o »n

cos(1pg)-¢ = 174.348

@

Radie til kurve fra felt opp mot stette:

3.814
O (125 +43+ ) =233.231 Lgo = 3500
e
Py = atan 2-ﬂ =7.591-deg
50 cos((pso)w:so =231.187

cos( Py, )€
Ry, = Pl s 2638x 10" cos((py,) = 0.991

1- cos(npso)

15



Radie til kurve fra stgtte til fast anker:

g = €5 — [(h —y) — 340] = 139.65

Sl
atan| 2-— | = 3.994-deg

Ps] =
sl
Cos| ¢, 1 € 1
Ry = e G
1- cos(npsl)
Minste radie:

R:= min(Rgp, Rgo,Ry) = 1.784 x 10*
kontroll:

if(R >R

min’

"OK" "IKKE OK”) — "OK"

Ly = 4000

COS(“PSI)'esl = 139311

cos(1pg]) = 0.998

16



Vedlegg F: Spennkrafttap pa grunn av friksjon mellom
spennkabel og kabelror

Relaksasjonstap, klasse 2, lav realaksjon 100ar

Ap = 1800

6
Prnax = Ap:1476 = 2,657 x 10

Maksimalt tap ved x=0meter Maksimalt tap ved x=15,43meter

APy, = 273000 APy =0

APgy i n = 221000
APfriksjon =0 friksjon2
APdet;betongz = 1089
APdef))etong = 1089

5
APy = APpyq + APfriksjon + APdef_betong =2741x 10

5
APy = APy + APfriksj0n2 + APdefibetongZ =2221x10

Tap ved kabelende: AP ~ loso
APfijkgion3 = 528600  APp3 1= 0 def_betong3 -

5
APz := APz + APfriksj0n3 + APdefibetong3 =5.297x 10

5
APy, = max(AP}, APy, AP3) = 5.297 x 10

AP iy = min(AP|, APy, AP3) =2.221 x 10°

Maksimal Kraft i spennkabel etter umiddelbare tap:
— A — 6

P:=P . — AP . =2435x 10

Maksimale spenninger i spennkabel

P 3
Opi=—— = 1.353 x 10

17



t = 365.24-100 = 8.76 x 10°
£ = 1860
o
w= 2 - 0727
K

p=25

t

9.1- —5
Acpr = 0.66-p-¢ p._[_

107 oy = 66.784

0.75-(1-p)
1000)

EC2 pkt. 5.10.6 (1b): reduseres med en reduksjonsfaktor 0,8 pga svinn og kryp:

4
APrel = Acpr-Ap‘O.S =9.617x 10
Ao
r — 5
€rel =2514x 10
max

18



Vedlegg G: Spennkrafttap pa grunn av glidning
lasekiler med hensyn til friksjon

Lasetap med hensyn til friksjon

ALlas =6

Ap = 1800

3
Oy max = 1640-0.9 = 1.476 x 10

6
Pickk = Ap'Tp max = 2.657 x 10

Ep = 195000

.  Plekk
p_jekk = T4
EpAp

~7569% 10 °

Vinkelendringer:
Dstart.aksel = O tatte = 0-548

Pstart akses = 0-093

Midlere krumning for begge tau pr. meter:

Lkon:=1+9+18+22+4=54

Llang:=1+18+22+ 18+ 4 =63

p=0.12

k:= 0.005

Dtotte.akse2 = 0415

Pstotte. medslutt = 0-344

<I)start.aksel + ¢start.akse5 + 3'd)straltte + ¢st0tte.akse2 + 2'd)stratte‘medslutt

Lyort + Llang

=0.024

Avstand fra aktivt anker til det punktet lasetpet ikkepavirker spennkraften:

By Ay ALp i (k+ )10

=1.543 x 104

!
XL = _— ‘ln 1 -
ek + )10 °

Piekk

19



Krafttap i kabelen fra aktivt anker:

-3
o . — p(k+K)-{2-10 “xp—x
AP(x) = Pjekk-[e W)X ( - ﬂ

Lasetap ved Om ,5m ,10mog X| iN:

AP(0) = 2.73 x 10°

3x10° T T T
5
AP(5) = 1.845 x 10
A M- 1
AP(10) = 9.606 x 10 AP(X)
5
- 1x10°F -
AP(XL-IO 3) -0 )
0 1 1
0 5 015

20




Vedlegg H: Spennkrafttap pa grunn av umiddelbare defor-
masjoner i betongen

Umiddelbar deformasijon i betongen:

= 1800 6
Ap Pyax = 1476:A5 = 2.657x 10
E, i= 195000 ;
Ag = 16000-350 + 12000-450 + 450-1000 = 1.145 x 10
E = 36000 o= 1287
E
cm 4
n:=24 Ec.eff.lang = 1+ o =1.574%x 10
-1
= % =0.479 .
-n
p
=—PL 12388
yi= 423.581 N Ee offlang
Agi= Ag+ (0 = D-Ayn = 119 107
Treghetsmomenter for brutverrsnittet:
12000-450° > 16000-350° 2 1
y= | T+ 12000:450:198.6” + ——=— + 16000350201 4" ...| = 6.004 x 10

3
1000-4
12 10004507, 000.450-123.62

L 350-160003 N 450~120003 . 2~450‘10003

< + 1000-450412333.332 =2.527x 1014
12 12

Sterste arm fra tyngdepunkt i betongtverrsnitt til midten av spennkabelreret i feltet:

3-81.4

R (125 +43+ ) =233.231

Sterste arm fra tyngdepunkt i betongtverrsnitt til midten av spennkabelrgret over stette:

Estotte = (800 —y) — (135 +43+ ) =176.069

21



Felt:

(= 1) Ap e
Yt felt = A,

=9.608

2 1
Igett = (Iy + AcYefely) + (M = 1D-Ap(egete ~ Yefel) = 6:015% 10

Stette

(- 1)'Ap'n‘estmte

Yt.stotte = =7.253
A

2 11
I stotte = (Iy + Ac‘yt.stmte) A UR 1)'Ap'(est0tte - yt.stmte) =6.01x10

Antar at endring i betongspenninger er kraften pa spennkablene delt pa betongtverrsnittet:

P (efett ~ Yefet)
max felt — t.felt
Aopi= = & Py = 0233
c t.felt
] Pax (estﬂtte - yt.stmte)
Ao = # Py = 0233
c t.stotte

Bruker den starste verdien for & veere konservativ:

Acrc = max(Accs,Ach) =0.233

Ao

AP, = Ap~Ep»(j- -

°1-1.08x 10°
cm

22



Vedlegg I: Spennkarafttap pa grunn av relaksasjon

Relaksasjonstap, klasse 2, lav relaksasjon 100ar

Ap = 1800

6
Prnax = Ap:1476 = 2,657 x 10

Maksimatt tap ved x=0meter Maksimalt tap ved x=14,43meter

APy, = 273000 AP =0

APco s = 219500
AP friksjon = 0 friksjon2
APdefibetongz = 1089
APdefibetong = 1089

5
APy = APpyq + APfriksjon + APdef_betong =2.741 x 10

5
APy = APpgy + APfriksj0n2 + APdefibetongZ =2206x 10

Tap ved kabelende: AP ~ Loso
APfijksion3 = 528600 APje3 1= 0 def_betong3 -

5
APz = APz + APfriksj0n3 + AI)dczlibtttonzthu =5.297x 10

5
APy, = max(AP}, APy, AP3) = 5.297 x 10

AP iy = min(AP|, APy, AP3) =2.206 x 10”

Maksimal Kraft i spennkabel etter umiddelbare tap:
— A — 6

P:=P . — AP =2436x 10

Maksimale spenninger i spennkabel

P 3
Opi=—— = 1.353 x 10

23



t = 365.24-100 = 8.76 x 10°
fi) = 1860
o
wo= —2 - 0.728
K

p=25

t

9.1- —5
Acrpr = 0.66-p-¢ u‘[_

107 -o,; = 66.945

p

0.75-(1-p)
1000)

EC2 pkt. 5.10.6 (1b): reduseres med en reduksjonsfaktor 0,8 pga svinn og kryp:

4
APy = Acy A 08=9.64x 10
Ao
€= — =252 107"
P
max

24



Vedlegg J: Beregning av vindkrefter

Stedsvindhastighet
k.= 0.19=0.19
z:=10=10

z( = 0.05 = 0.05

Cpi= kr~ln(i]
20

¢, = 1.007
cp = 1
Vp = 26 =26

Vip = € Co vy = 26.174

Turbulens

kl =1

Vindkasthastighetstrykk
kp =35

L 2
dp = 0.5:p vy, -(1 + 2<kp-IV)
qp = 993.843
Stedsvindhastighetstrykket

2
Ay = 0.5p-vy,

Ay = 428.164

25



Basisvindhastighetstrykket

2
qp = 0.5-p-vy,

Vindlast pa bru uten trafikk

H=1=1 Brekiverk = 0-5
L:=1 MW
MWV

diot = H+ Npekieverk
A

di L

refx = Ytot’

dipt =15

Cy = CorCpy b
C, =3.058

2
Fax = 050V CyrArefx

3
Fyp = 1.938x 10

Vind vertikalt

CfZ =09

CZ = ce-cfZ:2.117 B:= 16

Ap,=BL=16

. 2 4
Foy = 050V, -CrArr, F,,,=1431x 10
Vindkraft i lengderetning

Frpy = 025Fyy

Fyyy = 484498




Vindlast pa bru med trafikklast
A= hafikk = 2
diottrafikk = H + Dyrafikk
diottratikk = 3
v:i=35

_ 2
Uptrafikk = 0-5-p-V = 765.625
Vindkraft i tverr:

. Aptrafikk
Cetrafikk = — =1.812
b

=5.333
dtottraﬁkk

Ctrafikk = Cetrafikk Sfx = 2-356

Arefxtrafikk = dtottrafikk' L = 3

F =0.5 2 =2.986 103
wxtrafikk = 0-5'PVp “Cirafikk Arefxtrafikk = 2-986 ¥

Vertikalt
Cfatrafikk = 0-9
Cotrafikk = Cetrafikk fztrafikk = 1031

Arefztrafikk = B-L =16

2 4
Foztrafikk = 03PV Cotrafikk Areftrafikk = 1-103 x 10

Lengderetning

Fiytrafikk = 025 Fyxirafikk = 746-484




Kontroll

A%
v, = —=22973
skontroll T 2-kp-Iv

Vskontroll

Votrafikk = —___— ~ 2282
™0
 Vbtrafikk Vb0 = Vb
Vbotrafikk = T = 22.82
VbOtrafikk
T 0878 OK
Vb0
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Vedlegg K: Beregning av temperaturlaster

Temperaturberegninger
ThMheat = 15

TM.cool = 8

oy = 035

op = 075

TN.con = —10

TN exp = 21

T heat + ON TN exp = 2235

TM.heat + ON'TN.con = 115

TM.cool 0N'TN.exp =1535

TM.cool * ON'TN.con = 43

oM TM.heat * TN.exp =32.25

oM TM.heat * TN.con = 125

oM TM.cool * TN.exp =27

oM TM.cool * TN.con =4
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Vedlegg L: Beregning av trafikklaster

Horisontal trafikklast:

(xQ =1
Qg1 = 0.6
Q=300
qr =9
w= 3.25
L= 67

Qyp = O‘6~0LQ~2-Q1 + O‘l'o‘ql'ql'W'L
Qpyp =477.585

180'0LQ < QHl <900 =1

Last til NovaFrame:

Q
g
L

Sidelast:

Qus = 0.25-Qpy;

Qs = 119.396

Q

B 175
L
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Vedlegg M: Verifikasjon av moment pa grunn av egenlast

Verifikasjon av egenlast

Epi= 36283 g:=31625

L; = 9000 L, = 18000

Ls = 10000 Lg = 5000
11

I = 6.004-10 Iy =

Stivhet overbygning

16
Elj := B 1) =2.178 x 10
Stivhet 2 sayler

15
Ely := 2E 13 = 3.562 % 10

L3 := 22000 L4 = 8000

4-El,

4.l 4.l
Ky 5= + +
2.2
Ly Ly

Rk:: 0

Rpp=

Ly

027

12000- 10003

ug 10004
12

Stivhet vegg

16
Ely := Egply =3.628 x 10

4-EL 4-El
R A e il
Ly L

2.135% 100 2.135% 10°
~6.404% 10° 6.404x 10°

0 Ry=Ry~Rpy= 0
~4217% 10 4217 x 10
~5271x 10 5271% 10

—1x107% 1= 20— 4009% 10
64
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i 4-Ely
Ki; |=— 0
4-El « 4-EL
e 2.2
. 2L, 2Ly
stivhet.2 -~ 4-EL 4l 4-EL} 4-Ely
+ +
2L ) (L L3 Ls
4-EL
0 0 —
I 213
489% 10 °
o 1599 x 10~ 4
= Kgtivhet2 R = 4
3.903 x 10
8.184x 10 °
Momenter
5 _
gL, 9 4-EI;-4.89-10
My = —— =2135x 10 M =—
Ap 12 Akh L,
_5
4-El,-4.89-10
M -_——
Akuk L,

— 6 3
Mp = (Magp —Mpp) 10 " =-1.661x 10

5

4-El}
2:Ls

4-Ely

5+

L3

=4.734 x 108

|

4-Ely

Ly

)




4.1511.1.599.10_4 9
Mp k=~ = 1:548x 10
1

2
M = L—l =2.135 109
B.V.p =g 2 = z. X

_ |[Makn -6 3
Mg, = S |+ My + My 107 =392 10

4-}511-1.599-10’4 g
Mph =~ =7741x 10
2
L, 0 4-E1;-3.903-10* 0
Mp = g—— =8.539x 10 Mg jy= ———— =1.889x 10
Bhp= & Ckv
p 12 Ly

M
Ckv -6 3
MBh = |:( 2 J + MBkh - MBhp:| 10 =-6.82 x 10

4-1511-3.903-10_4 9
Megh= ———— =1546x 10
3
2 2
M '—&—8539 10° M '—&—1276 10"

Cvp™ T, T Chp'= 7, =1~

-6 3 — 6 4

Mgy 10 7 =8539x 10 Mcp 1007 =1276x 10

_ Mkh ||, -6 4
MC.V = MCVp + MCkV + 5 -10 =-1.082x 10

4-EL » .
Mp yv= ? ~8.184-10" > = —3.242 x 10
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M
Dkv -6 4

4-EI s .
Mpyh= | |[78184107 "= -8914x 10
4

2 2
gL 10 gL

3 ) 2 10

Mppyv:

M
Ckhl| —6 4
Mp y = {MD.k.v *Mp oyt [Tﬂlo =-132x 10

—6 4
Mp = (Mpjp~Mppp)10 = =-137x 10
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Errorer

MA h.Nova '

MB.V‘Nova :

MB.h.Nova :

Mc v Nova*

M h.Nova

MD.V.Nova :

MD.h.Nova :

284.1

-5016.6

—6741.2

—-10829.7

-11336.2

-13031.5

MD.V.Nova

M h.error =

Mgy error =

MB.h.error =

Mc v error =

M¢ h.error =

Mp v error =

Mp h error =

M
Ah
— =-5.847
MA h.Nova
M
B.
—=Y 0781
Mg y Nova
M
Mg h.Nova
M
C.
= ——Y  _0.999
Mc v Nova
Mch
c. =1.003
M( h.Nova
M
D.
Y _ 1013
MD.v.Nova
M
D.h
=1.051
Mp h.Nova
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Vedlegg N: Verifikasjon av reaksjonskrefter i opplagerene

Verifikasjon opplagerreaksjoner

Ly=9000 L= 18000 Ly:=22000 Ly := 8000
Ls:= 10000 Lg:= 5000
1 12000-1000° 12 7-1000" 10
1) = 6.004-10 e D k10 1y = TR~ 4909 x 10
12 64
ECm = 36283 8= 316.25
Stivhet overbygning
16

Bl = Byl = 2,178 % 10
Stivhet vegg

. 16
Bl i= Egpyly = 3.628 x 10
Stivhet 2 sayler

=2 ~3562x 10"
Bl = 2B, 13 = 3.562 % 10
= 489100 1y = 1599101 ryi= 39031071 = 81841070

. 2 4
Vo= 6-Blj— =645 10

Ly

. 1 4
Va1 = 6El— = 7891 10
Ly

4 4
VBVI = _VAl =-7.891x 10 VCV2 = —VBh2 =—-6.451x 10

) 5
Vo= 6-1511‘—2 =2.58x 10
Ly

5
VBy2i=-Vap=-258x 10
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) 3 5 . Ty 4
VBh3= 6~EI]»—2 =1.575x% 10 Veha = 6.1311.—2 =-221x 10
L, Ly
= = 0 = ~221x 10*
Vo= Vh3 =157 1 VDv4 = Veng=221x1

. 3 5 Iy 4
Vens= 6Bl = 1054x 10 V4 = 6Bl =-3302x 10
L3 L,

. 5 . 4

. L) 3 3

) Ly -3 3
VBy= | VBl ¥ VBy2 ~g |10 T =176 10
. L2 -3 3
VBh=|VBh2t VBh3 -~ |10 7 =-2624x 10
— L2 -3 _ 3
Vew= | Vevat Vevs —g |10 7 =-3.068x 10
L) \
Ven=|Venst Voha —g— 1007 =-3395x 10

L) 4 X
=|Vpv3+ Vpya—g— |10 ~=-3.562x 10

W 20 -3 3
VD= | VDha — g |10 7 =-2879x 10

— L2 -3 3
VE=|VE4 -2 10 7 =-2.813x% 10
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Bi= (Vg + Vpp) = 4384x 10°

Ci= —(VC_V + Vc_h) —6.464x 10°

D= ~(Vpp + Vi) = 6441 x 10°

=V, = 1086 % 10°

Ei= —Vg = 2813x 10°

A

B

error

error

error

error =

erorr =

A

=1.302
ANova
B
=0.947
BNova
¢ =0.998
CNova
D =0.904
DNova
L =1.326
ENova

ANova = 834.16

Byoya = 463121

3
Crova = 2:3237.53 = 6.475x 10

3
Dyjoya = 23563.02 = 7.126 x 10

ENova = 2122.28
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Vedlegg O: Verifikasjon av krefter fra spennarmering

Verifikasjon spennarmering

P = 2657-10%36 P = —2.657-10%18
eok = 176.1
eyk = 233.3

Mp ok = Prmax.1 €0k 10 ° = 1684 10°

_6 4
Mp ok = Pt €k 10 = -2232 % 10
Stotte B

M{y11.B.v.Nova = 1102091
M¢;11.B.h.Nova = 13253.68
Mtvang.B‘vANova = 94.46

Mivang.B.h.Nova = 2799.27

4
M} B.v.Nova = Mfull.B.v.Nova ~ Mtvang.B.v.Nova = 1.093 x 10

4
M} B.h.Nova = Mfull.B.h.Nova ~ Mtvang.B.h.Nova = 1:045x 10

Tap hentet fra
element 200
4 apy o= G067 402541
MpByv= Mp‘ok'(l - taPB.V) =1.044x 10 B.v* > .

tapp 1, := tapg ,, = 0.38
4
Mth = Mp.B.v =1.044x 10




Mp.B.V

M — Mp.B.h
p.B.v.error - M _

=0.955 M =
p.B.h.error M

=0.998
p-B.v.Nova

p-B.h.Nova
Felt AB

3  Tap hentet fra start

— 6
Mp.felt.AB = Prax ey 10 (1 —0.2978) = -7.835x 10 element 140

Mgl felt. AB.Nova = —>144.37

Mivang felt. AB.Nova == 1576.35

3
My, felt AB.Nova = Mfull felt. AB.Nova ~ Mtvang felt. AB.Nova = ~6-721 x 10

M felt. AB

Mp.felt.AB.error = =1.166

Mp.felt.AB.Nova

Felt BC

Mgyl felt. BC .Nova = —3096.8

Mivang.felt. BC.Nova = 5739.74

4
Mp.felt.BC.Nova = M)l felt. BC.Nova ~ Mtvang.felt.BC.Nova =-1.384x 10

Tap hentet fra x/1 0.5
element 240

0.4571 + 0.3042

@PRIBCT T, - 0.381

4
My felt BC = Mp k(1 ~ @Ppeje pc) = —1:382 10

M, felt. BC

Mp.felt.BC.error = =0.999

M, felt. BC.Nova

40



Stotte C

Mgy11.C.v.Nova = 19126.64

Mgi11.C.h Nova = 18858.15
Mtvang.C.v.Nova = 8680.21

Mivang.C.h.Nova = 7842.92

4
My, c.v = Mfl1.C.v.Nova ~ Mivang C.v.Nova = 1:045 < 10

4
M}, ¢ h = MfulL.C.h.Nova ~ Mivang.C.h.Nova = 1-102x 10

4
M ¢ = Mp.ok-(l - tapc) =1.043x 10

M
__pC _
Mp.C.V.error M =0.998
p.Cv
M
. p.C
Mp.C.h.error = M =0.947
p.C.h

Felt CD

Mgyl felt.CD.Nova = —7087.73

Mivang felt.CD.Nova = 0847.71

Tap hentet fra element
300

tap,

04054 + 0.3562
c=————

2

4
Mp.felt.CD.Nova = Mgl felt.CD.Nova ~ Mtvang.felt.CD.Nova =-1.394x 10

Tap hentet fra x/10.5

element 340

tapgeye.cD =

4
Mp.felt.CD = Mp,uk'(1 - tapfelt‘CD) =-1392x 10

0.3385 + 0.4139
2

=0.381

=0.376

41



_ Mpgieep
Mp.felt.CD.error = M— =0.999
p-felt.CD.Nova

Stette D
M{11D Nova == 16392.37

lvltvang,D,I\Jova = 5852.51

4
M}, D Nova = Mfull.D.Nova ~ Mtvang D Nova = 1.034 x 10

Tap hentet fra
element 400
‘ 0.2783 + 0.4724
app = ———————

Mp = My (1~ tapp) = 1052 10° 2

M — h — 0 998

p.D.error -~ M -
p.D.Nova
Felt DE

Mgl felt.DE.Nova = —5903.25

Mivang felt.DE.Nova = 2341

3
Mp-DE.NOVa = M1 felt.DE.Nova ~ Mtvang.feh,DE.Nova =-8244x 10

Tap hentet fra

—-6 3
M, pE = (Pmax2euk) 10 (1 -0262) =-8.234x 107 [ "t aen

_YpDE

M = =0.999
p.DE.error M

p.-DE.Nova

=0.375
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Vedlegg P: Verifikasjon av momenter pa grunn av vindlast

Verifikasjon vind uten trafikk

Eop = 36283 g=143

L; = 9000 L, = 18000 Lj := 22000 L, = 8000

Lg := 10000 Lg = 5000

12000410003 12 4
Iy == 6.004-10'"! b= 12 =1x10 1= T1000 9094 100
1 3
64

Stivhet overbygning Stivhet vegg

- _ 16 . _ 16
El} = By Ty =2.178 x 10 El) = BTy =3.628 x 10
Stivhet 2 sayler

— — 15 —
Ely = 2E I3 = 3.562 x 10 Ry =0

4-El 4-Ely 4-Ely
Ky 5= + +
22
Ly L, Ly
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=i
D)
2 2 ~9.652x 10"
L L :
N
. AETIMRET) N ~2.896x 10°
02° 2 2 02 8
L, L, ~1.907 x 10
g g2
12 12 ~2383x 10°
2 2
b b
8T ET,
9.652% 10
2896 % 10°
Ry=Ry—Roa= g
1.907 x 10
2383x 10°
4.EI
K _— 0
R
4-El} « 4-El}
- Ky» o
. 2L, 2L
stivhet.2 -~ 4-El 4-EL 4-EI 4-Ely
+ +
4.FE1 4-ElI
1 1
0 0 —

4-El

214

M

|

4L

Ly

)
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6

2211x 10
1 723 % 10" °
1= Kgivhet2 ‘Ro= _s
1.765 x 10
37x 10" °
ry = 2211108
1) = 72310 °
3= 1765107
1= 37107 °
Momenter
2
M el 9.652x 10
=— =9 X
Ap 12
4-El, -1
1M 7
1
My p = (M M, )10 %= 7511
Ah= (MaAkh~Mpp)l0 " =-75.118
4-EI, -1
1’2 7
M =—=7x10
Bk.wv Ll
2

Mo o gl ~9.652x 10
Bup = &, = 9-652x

_ [ Makn
Mgy = 5 +Mpyyt MB.v.p 10

MA kuk =

4Ely1

177.229
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7
MBkh = L =3.5x 10
2
L’ 8 4-Elpry 7
M = g—— =3.861x 10 M = ——= = 8544% 10
B.h.p 12 Ckv L,
[ Mckv -6
Mg, = ~= |+ Mpcn ~Mppp[ 10" = 308378
2
gLy 8 4-El
22 _ ‘Bl 13
Meyp= =, =3861x10 M jpi= =] — =691 107
3
_6
My 107 =386.1 g_L32 .
M = —— =5768x 10
Chp 12

-6
M ppr 107 = 576767

. Mg kh —6
M= AMeyp + Meky * | — 107 7 = -489.043

4-El; 7
Mpky= L T4 =-1.465x 10
3

) Mp kv -6

4-El;
M =
Dkh L

g =—4.03x 10/
4

2
gl 8 Ly’
Mp = =5 = 5768 x 10

& 8
Mpph = e 5.792 x 10




Mp y = ‘|:MD.k.v +Mp,yt [

Mp h = (Mpjh = Mp )10 ¢

Mckh

10~ % = 597.066
2

=-619.451
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Errorer

MA h.Nova

MB.V.Nova :

Mg h Nova

MC.V.Nova :

Mc hNova

MD.v,Nova '

Mp h.Nova =

-226.8

-304.8

—489.7

-512.6

-589.3

Mp v.Nova

MA h.error *

Mg h.error =

Mc v error *

Mc heerror *

MB.v.error :

Mp v error =

Mp h.error *

Mah
MA h.Nova

MB.V

MB.V.Nova

Mg j,

MB.h.Nova

=-5.869

=0.781

=1.012
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Vedlegg Q: Verifikasjon av momenter pa grunn av tempe-
raturlaster

Verifikasjon av temperaturlaster

Eop = 36283 = 31625
Ly = 9000 L, := 18000  Lj:=22000 L, := 8000
Lg := 10000 Lg = 5000
4
3 -1000
1) = 6.00410"! 12000-1000 2 =T = 4909 10'°
Ly=————=1x10 64
12
Stivhet overbygning Stivhet vegg
16 16
El} == E 1) =2.178 x 10 Ry =0 El = E 1) =3.628x 10
Stivhet 2 sgyler
- _ 15 4-El 4-El
Ely = 2Ecm-l3 =3.562x 10 K = 2 N 1
: Ly L
4-El 4-El 4-El,
Ky 5= + +
2.2
AT (=15 h := 800

m.heal

-5
o= 10

AT o ATm.heat
g 2

G0s= 0T ATy =75x 10" :

€

K= 0 1875 107
h
2
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M = Elj-k = 4.085 x 109

,MO
0
R= 0
My
[ 4-Ely
K —_—
1.1
2L
4-EL
— K
2L, 2.2
4-El; (4EL
»IA<N: 0
2-L, L,
0 0
0 0

M

0 0 0
4.EL
- 0 0
2'L2
4-El 4Ely 4Bl

+ - 0

4-EL 4-Ely . 4-El; 4-Ely
214 Ly Ly 2Ly

. 4~E11 4-E11

50



4

5

-15x 10
1851 x 107 °
— 1 _
r=K “R=| 505x 10 °
282110 4
9.848x 10~
—4 —
= -1.5-10 = 1.851-10
,4 —
ry = —2.821-10 r5 = 9.848-10
4-E11-r1-10_6 3
Mp = ———— =-1452x 10
. L
M
Al
Mgy = — —726.144
4-El; 1y 107
My 5= —————— =89.606
A2 L2

4.l 1y107 0
Mg =~ = $9.606
2

4

r3:=5.02510

5
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Mcyo =

Mpp 3=

Mpps=

Mg h2

—6

2:-Ly

— 6

2:L,

=44.803

=121.629

~2384x 10°

3
Mg 5= 2:-Mpy, 5 =4.767x 10

Mcy3 =

Mcp3=

Mpy3:=

Mcpg=

2-Mp |, 3 = 243.258

4El 13107 °
= 199.029
L3
Mch.
= 99515
— 6
4-El; 1410
— -558.669
2L,

M Nova = 2204.6

MB y Nova = 51972

Mpg 1 Nova = 40723

Mc vy Nova = 39179

M¢ hNova = 3738.1

Mp v Nova = 5086.1

3
MD h.Nova = MD.v.Nova = 5086 x 10

ME Nova = 0
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3
Mp 4= 22Mgp 4 =-1.117% 10

— 6
4-El;-14-10
174
— =-1.366x 103

=<
I
=
~

|

L

_ Mphg
Mp 4= —— ==682817

-6 3
My = Mg 1077+ My |+ My 5 =2.722% 10

— 6 3
= —Molo + MBVl + MBV2 =-4.631x 10

— 6 3

Mc = -Mg- 10 o4 Mcyo+ Mgy 3 =-3.796 % 10°

— 6 3

-6 3
= -Mg 10" "+ Mp 3+ Mp 4 =—5.102x 10

— 6 3

~6
Mg = -M10 " +Mp 4+ Mps=0
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M4 error =

Mg y error =

Mg } error =

Mc verror

M¢ heerror *

Mp y error

Mp h error

=1.235
MA.Nova
MB.v
— =-0.891
MB.V.Nova
Mp
= —=1.055
Mg 1 Nova
M
S
MCN.NOV&
M
.h
= _ch =0.996
M¢ h.Nova
Mph
= —— =1.003
Mp h.Nova
Mp h
= — =1.003
MD.h.Nova
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Vedlegg R: Verifikasjon av momenter pa grunn av
trafikklaster

Moment pa grunn av jevnt fordelt last:

Fast innspent:

q:=162+3.7.5=387 L:=22 P := 600
MW
2
-L
24
Fritt opplagt:
2 Mp1+Mpo

L
M= L= 2341 % 10° ~ 1561 x 10°
1277 g

M b —
1.snitt 5
Momenter pa grunn av punktlast pa midten:
Fastinnspent:
3
M, | = (2P)~——=— = 1.65x 10
. 3

Fritt opplagt:

EE

My 5= (P).T =33x 103
M5+ M
2.1 2.2 3
My it = f =2475x% 10
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Momenter pa grunn av punktlast ved 15.4 meter fra venstre

Fastinnspent:

(L= 154)%(L - 6.6)°

M = (2-P). —1.164% 10°
: 3
L
Fritt opplagt:
L - 154)(L - 66
My 5= ) L= BDL =60 0103
M3+ M3, 3
M3 gpig = 5 = 1968 10

Dette momentet ligger ved 15.4 meter, vilha momentet ved 11 meter (midten)

11-M3 gt
154

3
M3m1dt = =1.406 x 10

3
Mgum = M1 gnitt + M2 snitt * M3 midt = 5442 % 10

Mpgya = 4481.8

MNova

M =
error M

=0.824
sum
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Vedlegg S: Dimensjonering med hensyn pa moment

lengderetningen

Dimensjonering i bruddgrensetilstand:

g = 115
Yo =15
fotm = 3-8
ka =45
£
K
fq:= 085-— =255
e
fygi= 500
f
fg= 2 = 434783
y
s

bpyunn = 12000

b = 16000

topp:
4
beff = 12000 — 150 = 1.185 x 10

y = 423581

Celt =Y~ (125 43+ — j =233.231

egtotte = (800 — ) - (135 +434 3'81‘4) ~ 176,069
= 800

q)byggemaal =30

2
Dy = 1257 =490.874
Pafgrer spennkraftetter 28 degn herdetid:

Yp.max = 1.1

A{p.l’l’lil’l =09

NEd.al = Vp.max Pmax 12

fetk.0.05 = 27
fetk.0.05
fug = 085 ——— = 1.53
e
E, = 195000
Eep = 36000
Eg := 200000
ok = 1860
f
1k

£ = T = 1426 % 10°

s
A, = 1800

3

g,
e =0 714951072
p0 E
p
€y = 0.0035
—3
€3 = 1.75:10

Piax = 0-9-fp0 1A, = 2.657 10°

.

1
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Kontroll av moment over stotte:

Slakkarmering: antar at d virker fra midt mellom tverr og lengdearmering
Cnom.slakk = 73
dtopp = P ~ Cnom slakk ~ Pbyggemaal = 695 Bruker kun bredden til bunnen av
tverrsnittet som en forenkling
- begr 4 Minimum senteravstand pkt 7.8.7 i N400
As.ok = P25 =2.908x 10 er 200mm
200
¢ blir starre enn n@dvendig for spennarmeringen fordi
Spennarmering: slakkarmeringen ligger pa utsiden av spennarmeringen i
tverrsnttet
Cnom.spenn = 135
) 3-81.4
digpp.spenn = N = Chom.spenn ~ 43 — - - 599.65
4
Ap.smtte = Ap~12~2 =432x 10

Bruker en felles d for spennarmeringen i tyngdepunktet mellom spenn og slakkarmeringen:

As.ok N Ap.stﬂtte
oy ““topp.spenn
As.ok + Ap.stﬂtte PP Asok * Ap.stmte PP-SP

dmid = = 638.015

Tdsavhengig spennkrafttap :
APkryp = 94920

AP, = 105600

svinn *
AP = 96170

APkI‘yp + AP

€lang.tap =
Phax

svinn * AP rel

=0.112

' 0= —635x 10 °
€p0 = €p0 ~ Elang.tap€p0 = 027 eksempel 6.6 Sgrensen
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Antar balansert armert tverrsnitt:

ECl.l.

o = ————————— = 0.784

E_ . s'po + &gy

NS-EN 1992-1-1:2004 3.1.7(3):

A= 08 Reduserer den effektive trykksonehgyden med 20%,
Lasten kan ikke reduseres.
n:=1.0
Spennarmeringsareal:
. _ 4
Agmin = Ag ok = 2908 x 10
X fy
cd d 4
Apb.min = >"f_'o‘b‘bbunn'dmid - Asmin'f_ =7.702x 10
pd pd
4
Ap.stratte =432x 10

Spennarmeringsareal ok?

Kstotte = if (Apb.min > Ap.swtte,”Underarmert" ,"Overarmert") = "Underarmert"
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Momentkapasitet underarmert tverrsnitt over statte:

= fpd'Ap.stfz«tte + fyd‘Asmin
0.8-f.4"Ppunndmid

=0.475

2 10
MRd = 08(1 - 040()0Lbbunndmld de =3.837x 10

5= [15879.9| .106 Reduserte momenter pa grunn av bredde pa

Makse
opplager

M,pe3 = |16581.1]-10°
X 6
Mkses = [18739.7]-10

10
Mgq:= max(Makse2>Makse3’Makse4) =1.874x 10

Kom.stette -= if(MRd = Mg, "Tilstrekkelig kapasitet OK" , "Ikke tilstrekkelig kapasitet IKKE OK" )

Kinom.stette = " Tilstrekkelig kapasitet OK"
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Kontroll av moment i Felt mellom akse 2 og 4:

Stakkarmering: antar at d virker fra midt mellom tverr og lengdearmering
Cnom.slakk felt = 63
dpunn = 1 = Cnom slakk.felt ~ ‘E'byggemaal =705
4 Minimum senteravstand ifeige N400 pkt 7.8.7

Ag ik = A ok = 22908 x 10 er 200mm
Spennarmering: ¢ blir sterre enn ngdvendig for spennarmeringen fordi

slakkarmeringen ligger pa utsiden av spennarmeringen i
Cnom.spenn.felt = 125 tverrsnttet

3-81.4

h 43 -

=609.65

dpunn.spenn.felt = 1 = Cnom.spenn. felt ~

Apfelt2.4 = Ap12:2 =432 10*

Bruker en felles d for spennarmeringen i tyngdepunktet mellom spenn og slakkarmeringen:

As.uk Ap felt.2.4

dini o sk pfelt24
mid.felt.2.4 bunn
Asuk t Apfelt.2.4 Asuk t Ap felt.2.4

““bunn.spenn.felt = 648.015

Minimim spennarmeringsareal:

f f

cd yd 4
Apb.min.felt.2.4 = N5 Pbunn'Imid.felt.2.4 ~ (Asmin'_f ] =7.837x 10

pd pd

4
Apfelt24 =432 x 10

Spennarmeringsareal ok?

Keelt = if (Apb.min.felt.Z. 42 Ap.felt.Z. 47”Underarmert“ ,"Overarmert“) = "Underarmert"
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Momentkapasitet underarmert tverrsnitt i felt:

fpd'Ap.felt.2.4 + fyd'Asmin

Ofelt 2 4 = =0.468

0.8 fcd'bbunn'dmid‘fe:lt.2.4

2 10
MR felt 2.4 = 08 (1 = 0.4-0ej 5 4) et 2 4-Dbunn Imid felt 2.4 feq = 3:911x 10

M,pser 5= 117676.4]10°

6
Mkse3.s = 120391]-10

10
MEd felt.2.4 = maX(MakseZ.S’Makse3.5) =2.039x 10

Kimom felt2.4 = if(MRd felt 2.4 = MEd fel. 2.4+ "Tilstrekkelig kapasitet OK" , "IKKE OK" )

Kom. felt.2.4 = "Tilstrekkelig kapasitet OK"
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Kontroll av moment i Felt akse 4 og 5:

4 ) . .
Ap.felt.l.S = Ap 12=2.16x% 10 antar at d virker fra midt mellom tverr og lengdearmering

Bruker en felles d for spennarmeringen i tyngdepunktet mellom spenn og slakkarmeringen:

As.uk Ap felt.1.5

— gt ———— 664.365
Asuk T Ap felt.1.5 Asuk t Ap felt.1.5

dimid felt.1.5 = ““bunn.spenn.felt =

Minimim spennarmeringsareal:
f f,
cd vd 4
Apb.min.felt. 1.5 = >"f_'O‘b'bbunn'dmid.felt.1.5 = | Asmin 7 | = 8057 x 10
pd fod

Spennarmeringsareal ok?

Keelt.1.5= if (Apb.min.felt.l.S > Ap.felt_l_S,”Underarmert” ,"Overarmert") = "Underarmert"

Momentkapasitet underarmert tverrsnitt i felt:

fod Ap.felt.1.5 + Tyd Asmin

Ofelt.1.5 =
0.8-f.4-Pbunndmid.felt. 1.5

=0.267

2 10
MR felt.1.5 = 08(1 = 04-0gei 1 5) et 1.5 Dbunndmid felt. 1.5 Ted = 2-578 % 10

Momenter i farste og siste felt

6
M,sed 5 = 116720]-10

10
MEq felt. 1.5 = Makseq.5 = 1.672x 10

Kiom.felt.1.5 = if(MRd.felt.l.S 2 ME felt.1.5- " Tilstrekkelig kapasitet OK" , "IKKE OK")

Kom. felt.1.5 = "Tilstrekkelig kapasitet OK"
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Kontroll av moment i Felt mellom akse 1 og 2:

dbunn.spenn. feltl.2 == h —y=376.419 antar at d virker fra midt mellom tverr og lengdearmering

Apfelt12 = Ap12 =216 % 10°

Bruker en felles d for spennarmeringen i tyngdepunktet mellom spenn og slakkarmeringen:

Konservativt a ta hensyn til spennarmeringen i dette feltet, selv om den ligger i
tyngdepunktet

As.uk Ap felt.1.2

— gt ————— = 564.969
Asuk T Ap felt.1.2 Aguk T Ap.felt.1.2

dnid.felt.1.2 = "“bunn.spenn.felt1.2

Minimim spennarmeringsareal:

f f.

cd yd 4
Apb.min.felt.l.Z = >"f_'ab'bbunn'dmid.felt.l.Z - (Asmin'f_] =6.719x 10

pd pd

Spennarmeringsareal ok?

Kfelt.l.2 = if (Apb.min‘felt.l.z > Ap.felt'l'z,"Underarmert“ ,"Overarmert“) = "Underarmert"

Momentkapasitet underarmert tverrsnitt i felt:

fod Ap.felt.1.2 + Tyd Asmin

084 bhunn dmid felt. 1.2

Oéfeltlz = =0.314

2 10
MR felt 1.2 = 08(1 = 04-0tgey 1 2) et 1.2 Pbunndmid felt. 1.2 Ted = 2-146 x 10
Momenter i farste og siste felt:
M = |5660| 10°

aksel.5 *—

9
MEg felt.1.2 = Makse].5 = 5-66 < 10

Kiom.felt.1.2 = if(MRd.felt.l‘Z > Mgy felt 1.2 "Tilstrekkelig kapasitet OK" , "IKKE OK")

Kinom.felt.1.2 = "Tilstrekkelig kapasitet OK"
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Kontroll i oppspenningstilstanden:

Tar ikke hensyn til slakk armering pa den siden
spennarmeringen virker for & vaere konservativ

P_..12:2=7.014x 107 Antar maksimalt pafert moment og maksimal

Npq:= .
Ed = Yp.max "m:
p-max - max spennkraft uten tap

Cmax = max(efelt’eswtte) =233.231

10
MEd spenn = NEd ®max = 1-636 > 10

Rent trykk i felt (1):

8
Tep = fogDpunyh = 2448 x 10
T i=enE A 122=1474% 10
pl = &3 p‘Ap‘ o= 14879 X
- Aci =1.018% 107
Tg1 = €c3Eg Agmin = 1.018 %
8
Nj = Tgp + Ty + 2T =279 10

9
My = Tpp ey + Tsl~[dbunn —(h— y)] - Tsr(oltopp - y) =4.02x 10

Balansepunkt der betongtgyningene og slakkarmeringens tgyninger er maksimale (2):
Eou=35x% 10" :

ECLI

Opal = ——— = 0617
€yd + Ecy

8
Tep = 08051 dpynn byynnfeg = 1:005 x 10

€
3-81.4 —
Ae, = ${abal.dbum - (125 +43+ ﬂ = 1.968x 107
0‘bal'dburm 4
7
sz = Aep-Ep-Ap-12~2 =1.658 x 10
€
cu 30 -3
Ae = —|: oy, ,1-d - (65 + —j:| =2.856x 10
502 bal “bunn,
0L‘bal'dbunn ( ) 2

Teyningen i slakkarmeringen med
3 minsttgyninger er over £,409

bidragetfra den @vre og nedre
—1265% 10’ slakkarmeringen vil derfor bli ik

€02 1= if(Aeg > Eyg.Eyq. Aeg) = 2174 10

S$y:= EsoZ'ES'(Asmin)
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8
Nyi= Ty + Ty =Sy + S = 1.23x 10

M, = Tcz-(y - 0A4-abal-dbunn) + [sz-emax + Sz<(dtopp - y)] . =3803x 10'°
+ SZ'I}ibunn - (h- yﬂ

Nar tgyningen i slakkarmeringen er 2,7 ganger sterre (mye sterre) enn punktet det gar i fiyt
og betongens tayninger er maksimal (3):

- Xk _ -3
Eyk = = =2.5x%x 10
S
€
cu
Oypal = o = 0.341
2.7~5yk+ €cu

7
Te3 = 0.8-cpa1-dpyunn Ppunnfeq = 5-893 x 10

ECU

3.81.4 —4

A€ 4 = —|: -d - (125 +43+ ):| =7.325x%x 10

3 Qubal Ybunn
P %bal Ybunn 4

6
Tp3 = Aep3EyAy12:2=6171x 10

€

cu 30 -3

A€ = —.|:0L d —(65+—j]=5-16>< 10

503 bal “bunn,
%bal hunn ( ) 2

. -3

€503 = 1f(Asso3 > Eyd’eyd’Aeso3) =2.174x 10

Teyningen i slakkarmeringen med minst tayninger er
overeg 09 bidragetfra den @vre og nedre

, slakkarmeringen vil derfor bli lik
N3 = TC3 + Tp3 - S3 + S3 =6.51x 10

;
$3 = €403 Eg (Agmin) = 1:265 x 10

10
M3 = Tos(y = 0401 dpynn) + Tp3-emax + S3-(diopp =) - = 2:831x 10
+ SS'[dbunn -(h- Y)]

Nar tayningen i slakkarmeringen er 10 ganger starre (mye sterre) enn punktet det gar i fiyt
og betongens tayninger er maksimal (4):
€

cu
Oypald = T————— =0.123
10-eyk + &gy

7
Teq = 080014 dpyunn bpunn feg = 2-119 x 10

ECU

3814 .
ey = —-|:aubal4~dbunn - (125 143+ ﬂ 4195 107"
%ubal4 dbunn 4
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6
Tp4 = A€p3-Ep~Ap~12~2 =6.171 x 10

)

cu 30

AE 4= —|: oy, 1-d - (65 + —j:' =0.014

so4 bal “bunn,
oLubal4'dbunr1 ( ) 2

. -3
€504 1= if(Aegon 2 g,y  Agoq) = 2.174x 10

Tayningen i slakkarmeringen med minst teyninger er
overe 09 bidragetfra den @vre og nedre

- slakkarmeringen vil derfor bli lik
N4 = TC4 + Tp4 - S4 + S4 =2.737x%x 10

Sq4=¢€ smin

soEs (Agmin) = 1265 x 107

10
My = T(:4‘(y - 0'40‘ubal4'dbunn) + TpaCmax * S4‘(dtopp - y) - = 172710
+ S4'|:dbunn - (h- Y):|

N My
Ny My
D= (NEd MEd) Dataa := N3 M3
Ny My
3><1()8 T T T T
210 .
Dataa<0>
D<0)
)
1x10% .
[ ]
0 1 1 1 1
0 1x10"° 210" 310" 4x10"° 5x10'°
Dataa< % ’ D( %
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Lasttilfelle med strekk pa underside ved stette:

Maksimailt strekk pa underside ved stgtte i akse 2

6
Mitrekk akse2 = |2181.3] 10

6
Mtrekk.akse3 = 3011.7]-10

6
Mtrekk aksed == | Ol 10

9
MEd strekk = maX(Mstrekk.akse2’Mstrekk.akseS’Mstrekk.akse4) =3.012x 10

Npg=7.014x 107
Antar maksimalt pafert moment og maksimal
spennkraft uten tap

Rent trykk i felt (1):

8
Tels:= foqbpunnh = 2448 x 10

S

7
Tpisi= €c3EpAp12:2 = 1474 x 10

pls

7
TSlS = €C3.ESAASmi1'1 =1.018x 10

8
le = TC] + Tpl + 2TSI =2.799 x 10
M{.=T T d h T d =211 109
1s = 'plsCstatte ~ sls'[ topp ~ ( 73’)] + sls'( topp 73’) =2.116

Balansepunkt der betongtayningene og slakkarmeringens teyninger er maksimale (2):

8
TC25 = Ogo‘baldtoppbbunnfcd =1.049 x 10

€
Agpg = L.[abal.dmpp - (135 +43+ 3'81‘4)} —1.864% 107"
O‘bal'dtopp 4
Teyningen i slakkarmeringen vil vaere starre
szs = AepS-Ep~Ap~12‘2 =1.571 x 107 enn i spennarmeringen, den er sa hoy at
5 slakkarmeringen vil gar i fiyt of fyd er
825 = fyd Asmin = 1265 % 10 opptredende spenninger

Toyningen i slakkarmeringen med minst
25— Spg + Spg =1.207 % 108 tayninger er over g 409 bidragetfra den avre

og nedre slakkarmeringen vil derfor bli lik

10
Mg = Teog (¥ = 0401 diopp) + [ Tpos Estotte - =3.719% 10
+ 85 (diopp ~ ) + Sp5 (¥ = 65)

st = TCzS + Tp
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Nar teyningen i slakkarmeringen er 2.8 ganger starre (mye stgrre) enn punktet det gar i fiyt

og betongens tayninger er maksimal (3):

7
Te3s = 0'8'%bal'dtopp'bbunn'fcd =5.81x 10

€
cu 3.81.4 —
Ae = —[ -d - (135 +43+ )i| =5452x 10
3s ybal Cto;

P 0‘ubal'dtopp PP 4

6
Tpas = A3 EpAy18:2 = 6.889 x 10

- |: ( 30):| _

A€ A = —. d - 75+ — || =2.173x 10

s2s *ubal %o
pal dtopp PP 2

3

Egg = if(Aeszs > syd,eyd,Aeszs) =2.173x 10
Tayningen i slakkarmeringen med minst tayninger er

7
=1264> 10 over g,,09 bidragetfra den avre og nedre
slakkarmeringen vil derfor bl lik

3

S35 = €525'Es Asmin

7
N3S = TC3S + Tp3S - SSS + S3S =6.498 x 10

10
Mg = Teag (¥ = 040y g1 dygpp) - =2.827x 10
+Tp3s Cstatte * S3s'(dtopp - y) + 835(y =~ 65)
N;. M
Is Is
= (Ngg Mpqgpekk) — Input:= | Nog Mog
N3s M3s
3x108 T T T T
x10% i
Input<0>
I(o>
oo
Ix10% i
[ ]
0 1 1 1 1
0 100 210 310 4x10'® sx10'

lnpm( » ’ l< n




Vedlegg T: Dimensjonering med hensyn pa moment

skjeer i tverretningen

Momentkontroll i tverretning pa brua

punktlastene fra akslingene er plassert sé langt ut pa utkrageren som mulig innenfor sitt
kigrefelt og rekkverket antas a veere plassert helt ytterst pa tverrsnittet.

13
>< Ejarefelt Kjerefelt Skulder
| 3250 3250 750
r | 'l 250 1
Midtdeler
. 1000 r
|
i
§h 4
ql“ | le‘ ql“ o

Punktene som blir kontrollert er :
Punkt 1: Akse 3, 4,5 meter fra midten (sgylekant)
Punkt 2: 7m fra midten, overgang fra tynt til tykt tverrsnitt

Det blir kontrollert et parti pa 1m i bruas lengderetning med en aksling innenfordette omradet.

Begge kontrollpunktene befinner seg i kjgrebane 1

Punkt 1:
Vo= 135 Ngi= 12
b =1 P - 10 " 1.25.10°
lengde = 1000 aksel = Yy 300-10 Giynn = g 0-35:1:25-10
P . lengde 121 B . B 451251 3
traf = V" 1000 5 Grekkverk = Vg 0 thkk = ’Yg-O‘ 5-1-25-10

b

lengde 0.45-1-1 3
Gilitelag = Vg2 1000 24 Ggkra = Vg -25-10

0g
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9
MEd.pktl = Grekkverk'blengde'350O + Paksel 2750 + Pyger 750 .. = 1.612x 10

3500

35—
2

2750
+ Ptraf'2750'T + thnn

1500 1000
*thkk'l-S‘_z +Gskré-(1500+ 3 )

3500°
* Glitelag ™

2 9
MR pkit = 0-269-f 4 bjengde-diopp = 3-313 % 10

if(MRd.pktl 2 Mg pki1-"OK" . "IKKE OK") ="OK"

Ngadvendig armering:

M
. Ed.pktl
tverr] = m“{l - 0~17~—,0.95]-dt0pp =637.517

MRd.pktl

ME( pktl

A ~5816x 10°

smin.1 =
fyd'Ztverrl

Savstand1 = 80 cc 80mm pa armering i tverretning

1000
stverr = ¢'25'S—
avstand |

A ~6.136x 10°

Armeringskontroll:

> A

if(Astverr 2 Agmin.1- "OK" , "IKKE OK“) ="OK"

Punkt 2:

d =350 =75 - 30 =245

tynn :

MEq pkt2 = Grekkverk Plengde 1000 + Pyjgel 250 -..

2
250 1000 1000
+Pypa250-—= + Gy 1-—=

2
30 8
Mdekt2 = 0269fcdblengde(350 -75 - 7] =4.637x 10

if(MRd pke2 = MEg pki2:"OK" . "IKKE OK" ) = "OK"

+ Gslitelag' 5

=1.201 x 108
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Ngdvendig armering:

o MEq pkt2
Ztverr2 1= Min| 1= 0.17:—====,0.95 |-dyyp = 23275
Rd.pkt2
M
Ed.pkt2
Agning = ——2X2 _ 1187 % 10°
fyd'ztverr2
S = 80 senteravstand ik 80mm som
avstand2 = armeringen i punkt 2
1000 3
Agtverr2 = P25 S =6.136x 10
avstand2

Armeringskontroll:

if(A >A "OK" ,"IKKE OK" ) ="OK"

stverr2 smin.2>
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Skjeerkontroll i tverretning pa brua

Punkt 1:
4
Vgl = C‘slitelag'350O + C‘tynn'3'5 + thkkl'5 + G + Grekkverk'b]engde =8415x 10
5
V1 = Paksel2 + Pypap-3500 = 8.525 x 10
= =9367x 10°
VEdl = Vg] + Vql =9.367 x
fywd = Ty 0-8 = 400
Kok = 1+ — 1.536
dtopp
blengde blengde
> Savstand] 257 d1
t t —
Pryery = if] 0.02 < 0,02, e | = 8.820% 1077
blengde ' Cltopp blengde' dtopp
0.15
rd.c = —F\{c =0.1
minimumsverdi fra NA.6.2.2(1):
2 1
3 3
Vmin = 0'035'kpkt1 &\ fog = 0313 Ctetthet.1 = Crd.c kpktl'(loo'ptverr'fck)

Kapasitet fra EC2 punkt 6.2.2:

Kontroll:
= b d b . ]=3.644% 10°
VRd.el = max[vmin- lengde’ topp>(ctetthet.l)' lengde’ topp] =3.644x 10

if(VRd.cl > Vgq1,"OK" ,"Trenger skjerarmering" ) = "Trenger skjerarmering"
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Skjeerarmering etter EC2.6.2.3:
®20 jern pa grunn av skjeerarmeringsbehov i lengderetning :

antall senteravstander som hoppes over med skjeerarmering i bruas lengderetning: 4

Ogenter =
Spraktisk = if[(0'75 diopp 2 Savstandl'nsenter)>Savstandl'nsenter’0‘75 dtopp:| =320
(Lengderetning)

Senteravstanden blir justert i forhold til lengde og tverrarmeringen slik at stengene blir
plassert i knutepunktene mellom disse.

b
lengd
Agy = T 107 —EL 981748
Spraktisk
Swanstand] == 200 (Tverretning)
vy =06 Antar ata,, er 1 av konservative hensyn
Oy = 1 Antar cot(6)=1 av konservative hensyn

ASW

fed 6
s ‘Ztverrl'fywd’acw'blengde'ztverrl'Vl'7 =1.252x 10

VRdsl = min[

Kontroll:

wanstand 1

if(VRas1 2 VEq1-"OK" ,"IKKE OK" ) = "OK"

Bruker ®20 cc 200 mm i tverretning og 320mm i lengderetningslik at de felger
lengdearmering og tverrarmeringen i kryssningspunktene




Punkt 2:

4
V=G -1000 + thnn'l + Grekkverk'blengde =249 % 10

g2 slitelag

qu = Paksel + Ptraf-IOOO =4.171 % 105

5

dtopp.tynn =350 -75-30 - % =230 Bruker d til tverrarmeringen som ligger innerst

I 200
kpkt2 =min[ 2,1 + ﬁ} =1.933

L topp.tynn

) . Bruker lik senteravstand pa midten av brua
Savst.tverr = mm(savstandl > SavstandZ) =80 og pa vingene
blengde blengde
R b5
0 il 0.02 < avst.tverr 0.02 avst.tverr 0.02
tverr2 -~ Ma= » UV, =Y
blengde'(dtopp.tynn) blengde'(dtopp.tynn)

minimumsverdi fra NA.6.2.2(1):

2

3 1
Vining = 003540 - [Tog = 0.364 ;
Ctetthet = Crd.c l(pkt2'(loo‘ptverrZ'fck)

Kapasitet fra EC2 punkt 6.2.2:

VRd.c2 = max[vminZ'blengde'den°(Ctetthet)'blengde'(dtynn)] =212 10°

Kontroll:

if (VRd.02 2 Vg qp,"OK" , "Trenger skjerarmering" ) = "Trenger skj@rarmering"
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Skjeerarmering etter EC2.6.2.3:

20 jern som produsenten tilbyr med T-hode armering:

Savst.faktisk2 = ifl:(o'75'dtynn 2 SavstandZ)’ Savstand2’0'75'dtynn] =80

Minimumskrav fra 9.3.2 (4) krever

Savst.praktisk2 = 320 (Lengderetning) 172,5mm som senteravstand i

Swanstand2 = 200 (Tverretning) tverretning
Overstyrer minimumskrav etter konsultasjon
b med veileder. Falger hver lengdearmering og
A = 102 _lengde 981.748 annenhver tverrarmerin
sw2 = TV =>ol 9

savst.praktisk2

Kontroll:

. . Asw2 fed 5

VRd.s2 = min 'ZtverrZ'fywd’acw'blengde'ztverrZ'Vl'7 =4.57x 10

Swanstand2

if(VRd.s2 = VEdo"OK" ,"IKKE OK" ) = "OK"
Bruker ®20 cc 200 mm i tverretningen og 320mm i lengderetningen

Kontroll av skjeerarmeringsforholdet EC2 9.2.2 0og 9.3.2:

0.1- [T
k _
N 34x 1077

Pmin =
Punkt 1:
Asw
if 2 Pin, OK" , "For lite skjerarmering" | = "OK"
Swanstand1 'blengde' 1

Punkt 2:

Asw2
if 2 Ppine OK" , "For lite skjeerarmering" | = "OK"
Swanstand2'blengde' 1




Vedlegg U: Dimensjonering med hensyn pa torsjon

Torsjonkapasitet i henhold til EC2-1-1: 6.3.2

fck =45
Oy = 1
b := 12000

Api=bh=96x 10°

AT

top = — =375
ef u

foq=255 fyd =434

6
Tpq:= 12462-10
h := 800

u:=2b+2-h=256x 104

A= (b= tog)(n — teg) = 4.941 x 10°

fck
vi=06|1-——1[=0.492
250

0 := atan(tan6) = 0.464

. 10
TRdmax = (2 Oy foq Ak tefsin(8)-cos(8)) = 1.86 x 10

2.7-0.85
fd=——=—

=1.53

cotf := 2 tan® :=

cotd

Formel 6.30

risstorsjonsmoment, kontrolleres mot Ted for a
bestemme om det ma armeres

K= if(TEq < TRd max>"OK"  "IKKE OK" ) = "OK"

MWW
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9
TRd.C = 2'Ak'fctd~tef =5.669 x 10 ?;ré‘nel

K2 = if(Tpq < Tpq ¢ "OK" , "IKKE OK" ) = "IKKE OK"

=2 (h - tef) + (b - tef)] —241x10*

T u
Ed k
A= | — |-cotd— =1.401 x 10° Formel
s 2A f,
K vd 6.28
7r-252 b, := 12000
Ag 1= ——=490.874 W
: 4
. AS] . B
Njern = 1 =285.34 Chom.topp = 7 ®nom.bunn =
s.

4
%torsjon = 2{bw * (1 = Cnom.topp ~ “nom.bunn)| = 2:532 % 10

Otorsjon
Sngd = = 88.736
Djern

65
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Vedlegg V: Bruksgrensetilstand i lengderetning

Bruksgrense i henhold til EC2

Input
h := 800 by = 12000 Epi= 195000 Egi=36000 o0 = 1287
E E
Bop = ———— = 1.574x 100 m= —2 — 12388
I+ 100 Eem
Betongegenskaper
) . ) fck
fp = 45 Noi= 15 foq:= 0.85-— =255
e
= 1.145-10” = 4236 - 3.008-10 * = 251410 °
Agi= 1.145.1 ye = 423, €eg = 3.0081 Eraprel = 25141
1
I, = 6.004-10
Slakkameringegenskaper
i
Egi= 200000 fy) = 500 Ygi= LIS £ o 434.783
S

Spennarmeringegenskaper

f = 1640 3
pO.Lk fok 1= 1860 0ppgi= 139410
A, = 1800 Pax = 2657000

Cnom.spenn.ok = 135 Cnom.spenn.uk = 125

ny =24 k2= 12

o = 60965 dgpenn.ok = 59965




Overdekning

Cnom.slakk.uk = 63 Cnom.slakk.ok = 75

dpunn = 705 = 695

deopp *

dimiddel.uk = 648.015

y = 423.581

4 4
Aptot = Ay 1 =432 % 10 A = Apfg 2 =216 10

p.halv

;
Ap= Ag+ (= DA o = 1194 x 10

Sterste arm fra tyngdepunkt i betongtverrsnitt til midten av spennkabelrgret i feltet:

3.81.4

Chelt =Y (125 + 43+ ) =233.231

Sterste arm fra tyngdepunkt i betongtverrsnitt til midten av spennkabelrgret over stette:

Cstotte = (800 —y) — (135 +43+ ) =176.069

Felt

(M = DA tot Cfelt

yt.felt = At =9.608

2 1
Igelt = (Tox + AcVefelt) + = D-Ap(egele = Yy gerr) = 6:015x 10
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Stotte

- 1)'Ap.tot'estﬂtte

Yi.stotte = N =17.253
¢

2 11
I stotte = (Ic.x + Ac'yt.stﬂtte) + (- 1)'Ap'(est;atte - yt.st@tte) =06.011x 10

Karakteristisk kombi over akse 2

M = 7371.1-]06

stotte.kar -

3
Ngtotte kar = —36874.1-10

Betongspenninger over stotte i akse 2

N, M
statte.kar statte.kar
O¢.uk.s.kar = ( A, ) + { J'(—y - yt.stratte) =-8.371

I stotte

N, M
statte.kar statte.kar
¢.ok.s.kar = [ N ] + [ " J(y ~ Yistotte) = 2018
t t.stotte

Kontroll av spenningen
GC.Rd = 06ka =27

OcRd> |Tcukskar = !

fom = 3.8
Trenger ikke risskontroll overkant
fetm > O¢.ok.s.kar = |
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Perm komb, over stotte:

N -37167.210°

stette.perm ‘=

M = 4539.9- 106

stette.perm

N
Oc.uk.s.perm = I

At

stotte.perm 4 Mstﬂtte,perm
t.stotte

j'(‘y - Yt.stmte) =-6.366

N
Oc.ok.s.perm =

At

fotm > O ok.s.perm = 1 lkke opprisset

¢ Rd.linearitet = 045 f = 20.25
O¢.Rd.linearitet > |Pc.uk.s.perm| =

Ofte forekommende stotte:

N 737068.1-103

stotte.ofte =

M = 4974.3~106

stotte.ofte -

stmte.permj . [Mstﬂtte.perm

I stotte

J'(Y ~ Yt stotte) = 0032

) Nstotte.ofte Msiotte.ofte
Oc.uk.s.ofte = +
At It stotte

Nstotte.ofte . Mgtotte.ofte
O¢.ok.s.ofte =
At It.st;zvtte
fetm > Oc.ok.s.ofte = | lkke opprisset

O¢.Rd.linearitet ~ |°-c.uk.s‘ofte| =1

j'(‘y ~ Yt stotte) = ~6-67

j'(y - yt.stmte) =0.341
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Ifelt 4

Karakteristisk kombi
. 6
Mot kar = —8526.1-10

3
Nfult kar = —23690.2-10

Nfelt kar N Mfelt kar
Ay I felt

Nornai-as

O¢.uk.fkar = [

) Nfelt kar Mfelt.kar
9¢.ok.fkar = A + (Y = Y felr) = 7851

I felt

Kontroll av spenningen

OcRd > |Tc.uk.fkar =1

fotm > Oc.uk fkar = 0 Oppris_set, n.1é kontrollere
spenninger i stad 2

Perm kombi

3
Nielt perm = ~23584:10

6
Mfelt perm = ~5412.7-10

Nfelt‘permJ . [Mfelt.perm

%c.uk.f.perm = (=Y = Yt ferr) = 1.923
’ At It felt ( )
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) Nfelt.perm Mfelt.perm
Oc.ok.f.perm = A + I -(y - yt.felt) =-57
t t.felt

O¢.Rd.linearitet ~ |cc.uk.s.perm| =1

fotm > 9. ok.f.perm = 1 lkke opprisset
Ofte forekommende felt 4

3
Neelt ofte = —23694-10

6
Meit ofte = 6106-10

Nfelt.oftej . [Mfelt.ofte

(=Y = Yefelt) = —6-381
Ay T felt ] ( )

O¢c.uk.fofte = (

Nfelt.ofte N Meelt ofte
A It felt

O¢.ok.fofte = ( J(y - yt.felt) =2218

fotm > Fc.ok fofte = | Ikke opprisset

O¢ Rd.linearitet > |c.uk.fofte| = !
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Kontroll underkant ved akse 3, karakteristisk lastkombi med strekk UK

6
M Kk = 10023.1-10 Ystotte.uk = 423-6

statte.ul

N -37214.3- 1()3

stotte.uk =

11
Iy := 6.004-10

stmte.uk\J N (Mstmte.uk

N
Ouk stette.2 == [ A ; ]'ystﬂtte.uk =3.821
C X

Nstmte‘ukj . (Mstmte‘uk

Ook.stette.2 = [ A I J'(Ystgtte.uk - h) =-9.534
c X

OcRd> |Uok.smtte‘2| =1

fotm > Ouk stotte.2 = 0 Ma kontrollere stadium 2 her

Kontroll underkant ved akse 3, permanent lastkombi med strekk UK

M = 7372.1~106

stette.uk.perm

N —37442.6-103

stotte.uk.perm =

stﬂtte.uk.permj . [Mstmte.uk.perm

N
Tuk.stotte.2.perm = ( A | ]'ystﬂtte.uk =1.931

C X

stﬂtte.uk.permj . [Mstmte.uk.perm

N
9ok.stette.2.perm = { A 1 j'(ystﬂtte.uk - h) =-7.892

C X

O¢Rd” Uok.stmte.z.perm| =1

f 1 OK

ctm ~ %uk stette.2.perm =
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Kontroll underkant ved akse 3, ofte forekommende lastkombi med strekk UK

M = 7538.1-106

stotte.uk.ofte *

N -37369- 103

stotte.uk.ofte =

_ (Nswtte.uk.ofteJ N [Mswtte.uk.ofte

Ouk.stotte.2.ofte -~ A | }ystatte.uk =2.055
c X

st@tte.uk.oftej N (Mstﬁtte.uk.ofte

N,
Ook.stotte.2.0fte = ( A I ]'(YStgtte.uk - h) =-7.989

C X

O¢Rd” |Uok.stmte‘2.0fte| =1

fetm > Ouk stotte.2.ofte = | OK
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Stadium 2 kontroll underkant akse 3:

2
| 2
000).2 —2454% 10°

Ay o= | —
s.tot (200 4

by := 1000

A

s.tot 3

Py = =3481x 10

bg-diiddel.2

ES
— =12.706
Ecm

3
dmiddel.2 @
6~(es + a)

(-

[t Py

es+a

dmiddel.zJ 2
—_— (..

[+ M2 Pyl

diiddel.2 = 705

M
totte.uk
a= PMstore ] = 269.335
| Ntotte.uk |
3 Tyngdepunkt for betong
y = 423.581 fra bunn og opp
es = dmlddelZ - (1’1 - y) = 328.581
ep = 176.069
0.646
solve,ac — | —0.095 — 0.582i
—0.095 + 0.582i

~ Likningen her er basert pa aksial- og

b := 12000 o= 0.646

Nsttzﬁtte.uk

momentlikevekt

O¢.2.0k = (

GC.Rd =27

12dmidde1‘2'st (lju _
2

OcRd” |Uc.2.ok| =1

Trykk er OK
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Teyning overkant:

Oc.2.0k -
eom —=X _ 93s54x 10"
Ecm |Gc.2.ol<|
. (e 2 8 . Ecm —6
L= Ag o (1 —0)| 1 - 3 ‘diniddely =3388x 107 k= - 2.054 x 10
®Amiddel.2
M
totte.uk
Bl = Bgl =6777% 10 Bl = — 4067 10"
12K
1 2 a 3 10
IC ==|o |1 -— bsdmldde12 =5.737x 10 — 1000
2 3 ni=——
20
= ~9.031x 10"
Elyy3 = Egppl, = 9.031x 1
3 Kalkulerer forskijellige stivheter her,
L by (o diddel 2) 3149 % 1010 de skal egentig bli like i henhold ti
c2~ 3 - % Sgrensen, men de blir ikke det, hvorfor?

4
725 2 8
I = [“’Tj * Astor[ (1 = @-dimigget 2] = 153 x 10

14
Elyjg = Beylep + Eg'lgp = 5.262x 10

Mgotte.uk

n (=@ dmiddel.2
o= Eg =79.223
EIa1t4

Bruker formel 5.55,
Del1 Sgrensen

O-S.Rd = ngyk =400

OsRd > 052 = | OK

&g =25
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Stadium 2 i felt 4

6
Mfelt.kar.Z = —8526.1-10

M
3 | felt.kar.2|
Nfeltkar.2 = —23690.2-10 Afe]t = TN 1 =359.9
| felt.kan2|
Appi= —Apf;alv ~1.8x 10°
A +
.tot 2 —
o M SC 0 = RIS
2.felt b..d
s"“middel.uk
ep fel = 233.231
Ep
n2.felt = E_ =12.388
cm
M 4 o3 ] ] 0.642
iddel.uk'®2
6 s S T Mo felt P2 felt = 0 SO]VG,OLZ — | -0.194 + 0.811i
‘(e +a : :
(%p et + 3 ~0.194 - 0.811i
[ 1 ) dmiddeluk | 2
+H= 11— |y
2 Cp.felt T Afelt
|| M2 felt P2 felt @2 ] ]
oy = 0.642
Nfelt.kar.2
12 1
Oc.2.0k felt = : =-10.281
dmiddeluk®s )| (1 N -
5 /%2 M2 P2 o
GC.Rd = 27

TeRd > |Te 2.0k feli] =1
Trykk er OK

3
be(a-dpy;
g m = 24x 10" Likning 5.6, Del1 Serensen




2 8 0.
Ig = As.tot'[(l _ OLZ)'dmiddel.z] =1.563x 10 Likning 5.7, Del1 Segrensen

ot = Ap2{(1 - 02)dspenn k] = 8:574x 107 Baserer seg pa 5.7

] 14 Likning 5.8, Del1 Sgrensen
Elp = By 1o ¢+ Eglg ¢+ Epely ¢ = 4258 x 10

Melt kar.2
0 (1= 09) dmidde.2
og ¢ = Eg =84.23 5.55, Del1 fra Serensen
) EIf
Os.Rd > Ts.f = | OK spenning i slakkarmering

g, f _
= —— =4211x 10
ST E
s
€
kg i= : ~1.031x 10" °
h - (QZ'dspenn.uk)
|Uc.2.ok.fe1t| 4
Eofim Tt = 6.531x 10
’ E
cm
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Beregningen av spenningene i spennarmeringen

(179)

— 4
Ag_ o= € ¢ =3.642x 10
p.f c.f|: o }

Aoy 1= (Aep ¢~ egg) By = 12362

Etap.frik.f = 0-018
Ctap.f = - Etap.rel ~ Etap.frik.f = 0.982

3
O'pf = €tap.f-0'pm0 + Ao-pf =1.381x 10

Op.tillatt = 0-75-fp = 1.395 % 10°

Op.tillatt ~ Op.f = 1 Spenning i spennarmering OK

Stadium 2 er ok i feltet

Trykkavlastningskontroll : I henhold til tabell NA.7.1N, kontrolleres XD1 med

tilneermet permanent

Trekantlikhet for a beregne ad:

Oc.uk.s.perm = ~0-366 h- |0. . |
od: c.uk.s.perm

9¢.ok.s.perm = 0-032 } |°-c.0k4s.perm| * |Uc.uk.s.perm|

=795.97

Kabelen ligger innefor trykksonen, i tillegg er det valgt plastrer som ikke er
avhengig av trykkaviastningskravet
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Riss i lengderetning, trenger ikke i utgangspunktet a beregne dette, men gjer det for
ovelse:

Dette gjores for ofte forekommende lastsituasjon, da kontrollen er trykkavlastning i
tilnaermet permanent kombinasjon, som allerede er sjekket

Stotte forst:
Ep Es
_ _ _ M, = —— = 12.388 1. 1= —— = 12.706
hom.s =7 Cmindurs= 00 =25 PTOE g, 5" Egm
5 . cnom.s .
kg = min| 1.3,————— | = 1.25 £ off = fotm
Cmin.dur.s
Wax.s = 0-2'kg g = 0.25 p = 9.489- 10 3
1000-¢°-7 1800-24 3 A = 1000-h = 8 x 10°
Aggi=— Ap o= =3.6x 10 c.stripe -~ =0 x
' 200-4 . 12
M —4.974% 10°
stotte.ofte = x
7 . |Mst0tte.0fte|
Nstotte.ofte = —3-707 % 10 ag = —N =134.194
| stmte.ofte|
A, +
tot . -
= Dstot* Bps 9.489 x 107>
57 bed
s “middel.ok
egiotte = 176.069 p.s = Cstotte
1 d N 1 1 1.467
iddel.ok’
= | =m0 =0 solve,a | 0.037 - 0.482i
6-(6 st as) p .
p. 0.037 + 0.482i
(1) diiddel.ok | 2
ol - |9
2 €ps + ag
__+ T]p'PS'OLS _ i

og = 1.467




Nstﬂtte.ofte

12 1

Oc¢.2.0ks = : =-6.28
dmiddel.ok®s ) | (1 1 -og
_ 2 8
Isi= Ag g (1~ o) diopp| =2:585x 10
I.:= 1 d 2 1.412 108
p.s Ap2|:( - O‘S) spenn.ok] = x
. 14
Elg:= Egplo g + Eglgp + Byl = 4258 10
M
totte.oft
‘—S ﬂlze - (1= o) dmigdel.ok
0y = Eg i =-58.013
s
f
ct.eff
o5~ 04 ~(1 + n~p1)
Ts.s Pl _4
=-1.74 x 10

A€ := max 0.6-——,
Eg Eg

k; =08 ky:=05 ky =34 ky = 0.425

¢

r.max = X3"Cnom.s
Pl

Wy = Sr.max‘AE =-0.122

Her er det regnet riss med krefter hvor det egentlig ikke risser, derfor blir trykksonen

for stor og det blir negative spennigner i armeringen. Derfor far man negative rissvidder.
Hensikten med beregningene er for & vise gangen i en kalkulasjon av rissvidder. Dette

er ogsa vist i tverretning hvor det faktisk risser for de lastkombinasjonene som skal kontrolleres
iriss
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| feltet skal ogsa egentlig ofte forekommende kontrolleres, velger & kontrollere
med karakteristisk kombinasjon for a fa bedre tall:

O f = 84.23 Chom.f = 63 Cmin.dur.f = 50

£
oy - 0‘4‘[ Ct:’ff}(l +1-py)

(op f Y]
Agg = ma 0‘6-L,
E Es

S

—2527% 10 %

. Cnom.f
kc.f =min| 1.3, —— | =13
®min.dur.f

Winax £ = 02k ¢ = 0.26

Sy max.f = K3 Cpom.f + kl'k2'1<4‘E = 668.887
_max. . o

Wi f = A S max £ = 0169

Wmax.f > Wk.f = 1 Riss ok med karakteristisk lastkombinasjon i feltet
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Vedlegg W: Bruksgrensetilstand i tverretning

Bruksgrense i tverretning i henhold til EC2

h = 800 b := 1000 E, = 36000 100 = 1287
E
B = ———— = 1.574x 10"
I+ @100

Betongegenskaper
f
ck

fg = 45 foq= 0.85:— =255
e

7 —4
Ag = 1.145:10 €cs = 3.008-10
fotm = 3-8

Slakkameringegenskaper
f,

. _ -k _
fyk == 500000 g = 115 fyd = —— =434.783
s
ES
n:= =12.706 d = 695
ECl’l’l
1\'-252 1000-Aq 3
A = —— =490.874 A, = ———— =6.136x 10
S 4 s.tot 30
Antar uopprisset tverrsnitt og ad regnes i henhold til formel 5.13, Del1 i Serensen
AL 0.5h + M- Ag o A tot _
ad = | — S0 | = 401.995 o= — _g829x 10 °
Ac + M Aq fot d-b
b-h’ n)? 10 Formel 5.14
Io=|—|+bh|ad-—] =4267x 10 ’
12 2
Iy = Agor(d — 0Ld)2 =5.268 x 108 Formel 5.15, Del1 Sgrensen
El:= E I, + Eg [ = 1.641 x 1015 Formel 5.16, Del1 Segrensen
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Rissmoment i henhold til 5.20, Del1 Sgrensen

I, +n1
C S 8 -6
M, = (h—ad}fcm =4.713x 10 M- 10~ =471.298

Karakteristisk lastkombinasjon

tr.perm = 0.5 Vg perm = 1
Vrkar = | Vg kar = 1

3
b 3 thnn.kar = ’\‘g.kar‘o-35'1'25'10
Pirafkar = Vir.kar®" 1000 =9 Prcelkar = Virkar300-10 3
b Giykk kar = Vg kar0-45:1:25:10

Ggji = 22— =2

slitelag.kar = Vg kar i
8 gkar=1009 . b5t s

skrd.kar = Vg kar 5

Grekkverk.kar = Ygkar 10

9
MEd kar = Grekkverk kar P-3300 + Paicsel kar 2750 + Pagsel kar 750 - = 1.208 x 10

2750 3500
+ Ptrafkar2750_2 + thnn.kar'3'5'_

2
1500 1000
+thkk.kar'1‘5'_2 + Gskrékar(ISOO + _3 j

35002

+ Gslitelag.kar' 5

9 —6 3
ME4 kar = 1208 x 10 Mp4karl0 =1208x 10

M, > Mg kar =0 Tverrsnittet vil risse opp i tverretningen for karakteristisk
’ lastkombinasjon

Tilneermet permanent lastkombinasjon:

b 3
Ptraf.perm = ’\{tnperm.g. 1000 =4.5 Paksel.perm = ’\ftr.perm'300' 10
. b ) 3
Gslitelag.perm = '\fg.perm'z'm =2 thnn.perm = 'Yg.perm'o'35' 1-25-10
3
Giykk perm = Vg perm 0-45:1:25-10
0.45-1-1 3
G —25-10

skra.perm = Vg perm’

G 10

rekkverk.perm = Vg.perm’
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-b-3500 + P -2750 + P

MEd.perm = Grekkverk.perm aksel.perm aksel.perm’
2750 3500
+ Ptraf.perm'2750' 5 + thnn.perm'3‘5'
1500 1000
+ thkkpermls_z + Gskréperm(ISOO + _3 j
3500
+ Gslitelag.perm' 5
M = 6.658 108 M 10_6*665 828
Ed.perm = ©:0°8 % Ed.perm’ = 006>.

M. > M _0 Risser opp i tilneermet permanent
r> MEd.perm = lastkombinasjon ogsa, ma kontrollere
rissvidder

Spenningsbegrensning, stadium 2
Q= ,f (n.p)2 +2m-p—m-p=0375 Formel 5.5, Del1 Sgrensen
2 2 3 10
I.p=050"| 1~ ? -b-d” =2.061 x 10 Formel 5.9, Del1 Sgrensen

Ely = E I, 5 =742 x 1()14 Formel 5.10, Del 1 Serensen

=141.515 Spenning i slakkarmering, fra formel 5.55,
Del1 Serensen

~E {w}

T.n:
s.2 S
Elp
o4 Rd = 400

OgRd > Ts0 =1 Spenning i armering er OK

98

750 .. = 6.658 x 10°



Spenning i betong

g, —
€= 52 =7.076x 10 4 feteff = Tetm
’ S
Es20pd 4
Eepi=——— =4238x 10 Trekantforhold mellom teyningene og hoydene i

d-apd tverrsnittet

0.0 = €.E. =15.256 Trykkspenninger
O.Rd =27

Betongspenning er OK
OcRd>0c2=1

Rissvidde : Kontrolleres mot tilnaermet permanent lastkombinasjon

MEd.perm'(] - 0‘2)'d
E12

Os.2.perm = Es‘|: } =78.011 Formel5.55

0.4 foteff (1 +1p)
o ~04- . .
O3 s.2.perm _
Ae = max] 0.6 ——2I0 - —234x 10 °
s Es
Chom = 73 ¢ =25
s.r.max kan beregnes som 7.11
¢
5‘(cnom +—=|>80=1
2
ki =08 ky:=05 kei= 34 ky:= 0425 Cmindur= 60
1508 k=0 3= 04 K= 0

Srmax = kS'Cnom + kl 1(21(4_9 =736.386 EC2 7.3.4 Formel 7.11
’ P

EC27.3.4 Formel 7.8
Wy = Sr.max'AE =0.172

min.dur

) ®nom
kg = min | ———— |, 1.3| = 1.25 EC2 NA.7.3.1 Formel NA.901
c

I henhold
til7.34
(7.9)
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Kontrollerer kun tilnaermet
permanent
pga. eksponeringsklasse

Wiy = 0.3k, = 0375 Fratabell NA7.IN

Whnax > W =1  Rissvidde ok itverretning
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Vedlegg X: Skjerkontroll uten armering

Skjeerkontroll uten baylearmering

24 —
A, = 1800-— A =36%10° by = 12
p p
W
2 ’\{C =15 dslakk = 695
1000-77-2
A= DO 5 454x 10°
200-4
o 0.85f
cd Ve
p'—ﬂ p—9489><10_3
1 1000-d g el 1= P <0.02=1
ki=1+ 200 k=156 <21
dmiddel =
Ky = 0.15 ky = 0.18 h := 800
ky
Crdc=— CRrd.c =012
e
3
10
bW
A := 1000-h
c Tepaalt = 0.21q =51
N
Ed
ch = A_ =3.532 Crcp < ch.alt =1
C
1
3
VRd.c = Cra.c'k (100-ppfg) ™ + ko, VRd.c = 1184
301
2 2
Vmin := 0.035-k ka + k] 'O'Cp Vmin =0.987

f =45

d

spenn

= 599.65
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VRd.c > Vmin =

5
VRd.c = MaX(VRd ¢>Vimin) 1000-d piddel VRd.e=7-555% 10
652
Vpgi= 2210 = 8043 10°
Ed™= 7
w
VEd
= 1.065
VRd.c
v
Ed
<1=0
VRd.c

Ma legge inn skjeerarmering
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Vedlegg Y: Skjerkontroll med armering over akse 2

Skjeerarmering i platen ved Beregningene folger 6.2.3 i EC2

veggopplegg B
cotf := 2 Ligger mellom 1 og 2.5 i henhold til 6.2.3(2), men
ikke starre enn 2 i henhold til N400
diopp = 695 fy= 500 fyq:= 0.8 =400 fy =45
g ek g
Ziopp = 0:9-dipy = 625.5 ed™ s '
202-71 3
Agyi= == =314150 byi=12n:=5 Agw prm = Agyn = 1571 % 10
Vv
3 Ed 5
VEgi= 96521107 Vg pr = —— = 8.043x 10
w
EC2: 6.2.3(3)
V A
Ed.pr.m sw.pr.m
A = —————— = 1.607 s = ——— =977.23 6.8
s.tetthet.to] t0]
pp Ztopp'fywd'COte PP° A

s.tetthet.topp

Syalgt = 320

Formel 6.8

SW.pr.m

A
VRd.s.topp = s

6 _3 3
e ]-Ztopp'fywd‘cme =2.456x 10 VRd.S.t()pp' 10 ° =2.456 % 10
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h = 800

3

10
vy =06 Ngq = 32908~E A, = 1000-h Tep
_ oo
Ocw = || 1+ [f— if Ocp < 0.25-f 4
L cd
125 if 025-fq < ooy < 0.5fg
_ oo '
2501 - f_ if 0.5f,4< Tep < feq
L cd
1
tan .= —— =0.5
cot®
\% = 1000 l =4.343 106
Rd.max.topp ‘= %ew’ “Ztopp V1 o0+ ano

i 6
VRd.B.topp = mln(VRd.s.topp’de.max.topp) =2.456x 10

VEdipr.m <1< vEd.pr.m

=0.327
VRd.B.topp vRd.B.topp

Z

Ed

— =3.428
A

oy = 1134 NA623(3)

Formel 6.9
(skjeertrykk)

Armeringen blir
dimensjonerende
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Minimumsarmering i lengderetning:

1)

—3
Prmin = ' = 1342 10
vk
A
Smaks = ——P 171 % 10°
Ormin1000-1

Beregninger for det er strekk underkant av konstruksjonen:

dpynn = 705
Zunn = 0-9 Ay = 6345
V; A,
Ed.pr.m Sw.pr.m
A = ——————— =1.585 s = —————— =991.29
s.tetthet.bunn bunn
Zhunn' fywd cot® As tetthet.bunn

A
. SW.pr.m 6
VRdsbumn = | —— 'Zbunn'fywd'COte =2.492x 10
Svalgt
Vi = Oy, 1000-z v lf4405><106
Rd.max.bunn -~ “ew bunn'“'1 ot + tand .

: 6
VRd.B.bunn = mm(VRd.s.bunn’VRd.max.bunn) =2492x 10
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Vedlegg Z: Gjennomlokkingskontroll over akse 3 og 4

Gjennomlokking ved sgyler ved opplegg i akse 3 og 4, tilnaermet lik aksialkraft fra
soyla, krefter hentet fra akse 4

cotd := 2 Ligger mellom 1 og 2.5 i henhold til 6.2.3(2), meni
henhold til N400 maks 2

0.85f.
fyj:= 500 fywd = 08Ty = 400 fo=45  fogm 5 =255
by, = 12000 n:=4 h := 800
3 N
10 Ed
vy = 0.6 A, = 1000-h Ngq:= 35978~E Ocp = A_ =3.748

. Tep || .
Oy = 1+ f_ if %ep < 0.25~de
L cd

125 if 0256, < 0y < 05fg %w = 1147 NAG23

9ep .
2.5)1 = f— if O-S'fcd < crcp < fcd
L cd

1
tanf := —— =0.5
cot

deff = 695 dmiddel = 638.015

4 .
o= 15 up = 27500 + 2-dggy) = 1.188 x 10 EC2:6.4.2(1)
180022 = 3.6 x 10° L is0u10°
= — =36x T = = Lo X
Ap.tot 12 " on

2
25” | 1000
Ay | T2 |22 2045 107
: 4 ) 200
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2
25 1000
b= 1000 Agyi= | 22 [ =2 6136 x 10°
Y 4 80
Ap.tot + As.x -3 As.y —3
Py i= ————— =9.489 x 10 pyi= =9.617x 10
b-dpiddel b-dniddel
-3
PLi= Py Py = 9.553 x 10 p<0.02=1
200
ki=1+ =1.56 k<2=1
dmiddel
kq == 0.1 For plater ky = 0.18
ky
C =—
Rd.c e CRd.c =0.12

Ocp < 0-2feq =1 Dette er aksialkrafta i venstre v 125553107

soyle i akse 4: Ed.gj = =
Skjeerkraftkap ved u1 Momentet i soyla i akse 4 er 0, Mu (e 57277-1 06

henter momenet fra sgyle i akse 3 Ed -~ o
Formel 6.47:

1 D:= 1000

3

VRd.c = CR.c K (100-ppfey) ™ + ky-o, = 1.031 M
= v =456.198
Formel NA6.3N: Ed.gj
Formel 6.42:

3

2 2
Vimin = 0.035°k £y~ + k-0, = 0.832

VRd.c = max(de.C,Vmin) =1.031

VRd.c > VEd.ul =9

VEd.ul =

Ma armeres

B= 1406w ——|=1227
D+ 4deff

VEd.gj'®

u

=2.034
1"9middel
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Skjeerkraftkap ved u0

£
K
ug 1= 27500 = 3.142 x 10° vi= 0.6{1 - (ﬁﬂ = 0.492

. . . B-VEq g
Bruker ikke betongkap. i v_Rd,cs, kan derfor i VEquo= — T =7.689

henhold til NA.6.4.5 sette v_Rd,max lik: vo dmiddel

VRdmax = 0:4V-f g =5.018

VRd.max ~ VEd.u0 =0 Ma armeres
Med armering:
5= 200 o X
2
St max.inn == 15" 9middel = 957023 fywd.ef = mm(250 + 0-25-dmidde],fywd) =400

3
St.max.out ‘= 2"dmiddel = 1-276 % 10

S = 075dm1ddel =478.511

r.min *

Armeringen ligger i et "firkantet rutenett”, vanskelig a si korrekt s_r, antatt
den lengste diagonalen mellom jernene i rutenettet

S = \/ 1602 + 2002 =256.125 160 og 200 er senteravstandene i henholdsvis

lengde
Formel 6.52: og bredde
i 2
VEd.ul"SrU1 dmiddel SIN(®) 4 720
Asw.snitt = =103 107 Agyy = —— 314159

1 'S'dmiddel‘fywd.ef

_ defr 4
Agwtot = 15| == |“Aqy snite = 4197 x 10
T
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4
278-Ag,, = 8.734x 10

Djern = 4.64 +2-5+2-6 =278 Niern > Mpgd = | Antall jern er OK

Aswmin = TS50 ety 0 Dobbeltsiekk denne

B'VEd .
Yout.eff = 85344 10° Formel 6.54

VRd.c'Ymiddel

_ Yout.eff 371 103 Armeringen ma ligge ut hit, har beregnet
T oo T x generell skjeerarmering som vil ligge i hele
brubanen

uansett som vil dekke omradet
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