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Forord

Denne masteroppgaven er resultatet av modelleringsarbeid og beregninger fortetatt ved
Instituttet for Konstruksjonsteknikk pa NTNU og i samarbeid med Statens Vegvesen
hgsten 2016. Oppgaven er avslutningen av en 5-arig mastergrad ved NTNU. Den er
utarbeidet over en periode pa 22 uker og tilsvarer 30 studiepoeng. Den er skrevet av
Mohammed Harrak, med Arild Holm Clausen som intern veileder og Bjgrnar Alvin

Larsen som ekstern veileder fra Statens Vegvesen.

Gjennom denne oppgaven har jeg leert mye om bruprosjektering og fatt kjennskap
til modelleringsprogrammet RM Bridge. Modelleringen har veert utfordrende og tid-
krevende, men veldig leererikt og spennende. Gjennom dette prosjektet har jeg fatt

benyttet meg av flere fag jeg har hatt gjennom studiet, noe som har veert motiverende.

Jeg gnsker a takke min veileder Arild Holm Clausen for god hjelp til a sette i gang
med oppgaven. Jeg vil ogsa takke Bjornar Alvin Larsen hos Statens Vegvesen for god
veiledning underveis og for a veere tilgjengelig hver gang jeg lurte pa noe. Jeg gnsker
ogsa a rette en stor takk til Vegard Fossbakken fra Statens Vegvesen med god hjelp til
bruk av RM Bridge.

Trondheim, 2017-03-05

Mohammed Harrak
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Sammendrag

Samvirkebruer av betong og stal er, etter armerte betongbruer, den mest anvendte
metoden for bruprosjektering i Norge. Denne oppgaven vil ta for seg ny Hommelvik
bru pa E6 Ranheim-Vearnes i Tronderlag. Bakgrunnen for prosjektet er at Statens
Vegvesen gnsker a bedre sikkerheten pa veien ved a legge til rette for fire kjorefelt, noe
som innebgerer doble tunnellgp og parallele bruer (Vegvesen, 2014). Eksisterende bru

skal opprettholdes, og den nye bruen vil bygges paralelt.

I denne oppgaven ble bruen modellert i analyseprogrammet RM Bridge. RM Bridge
(V10 advanced) er utviklet av Bentley i Osterrike og er et sakalt 4D-program. Med
4D menes det at i tillegg til de 3 romlige dimensjonene x, y og z ser man pa en fjerde
dimensjon: tid. Dette gir muligheten for a se pa byggeprosessen, men ogsa beregne
tidsavhengige effekter som kryp og svinn. To modeller ble analysert: en med samvirke
slik det er prosjektert, og en med dobbelt samvirke for a undersgke effekten pa kon-

struksjonens kapasitet.

Flere beregninger ble kontrolleres manuelt. Disse er: dybler og tverrsnittskapasitet
og effekten av samvirke over pilar og midt i felt. Lastene ble i tillegg kontrollert ved
hjelp av Focus og STAAD. Lastene beregnet av RM Bridge stemte godt overens med

kontrollresultatene.

Det ble avdekket under analysen i bruddgrensetilstand at stalets fasthet til overskrides.
Det anbefales derfor a gke denne. Bade effekten av trinnvis utbygging og dobbelt

samvirke ble undersgkt.

Handberegning av samvirkekomstruksjoner er komplisert, tidskrevende og har hgy risiko
for feilberegning. RM Bridge er et komplisert program som krever mye tid, men er et

godt verktgy for beregninger pa samvirkekonstruksjoner.
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Abstract

Composite bridges of concrete and steel, preceded by reinforced concrete bridges, are
the most widely used method for bridge design in Norway. This thesis will address
the new Hommelvik bridge on E6 Ranheim-Vaernes in Trgnderlag. The background
for this project is that Statens Vegvesen wishes to improve road safety by facilitating
four lanes. This means the construction of a new tunnel and parallel bridges citep
planprogramE6. The existing bridge will be maintained, and the new bridge will be
built in parallel.

In this study the bridge was modeled in the analysis program RM Bridge. RM Bridge
(V10 advanced) is developed by Bentley in Austria and is a so-called 4D program. 4D
means that in addition to the three spatial dimensions x, y and z, it describes a fourth
dimension, time. This gives the opportunity to assess the construction process, but
also calculate time-dependent effects such as creep and shrinkage. Two models were
analyzed: one with normal composite as planned, and one with a double composite

cross-section to investigate the effect on the structure capacity.

Several calculations were checked manually. These are: dowels and cross-section capac-
ity and effect of composite over the pilars and in the center of the field. The loads were
additionally controlled by using Focus Construction and STAAD. The loads calculated
by RM Bridge matched the control results.

During analysis in the Serviceability Limit State (SLS) it was found that the steel’s
strength is exceeded. It is therefore recommended to increase it’s strength. The effect

of the gradual concreting and double composite was investigated.

Hand calculations on composite constructions are complicated, time consuming and
have a high risk of errors. RM Bridge is a complicated program that requires a lot of

time, but is a good tool for calculations of composite structures.
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Kapittel 1

Innledning

1.1 Bakgrunn

Samvirkebruer av betong og stal er, etter armerte betongbruer, den mest anvendte
metoden for bruprosjektering i Norge. Denne oppgaven vil ta for seg ny Hommelvik
bru pa E6 Ranheim-Veaernes i Trgnderlag. Bakgrunnen for prosjektet er at Statens
Vegvesen gnsker a bedre sikkerheten pa veien ved a legge til rette for fire kjgrefelt,
noe som innebarer doble tunnellgp og parallele bruer (Vegvesen, 2014). Eksisterende
bru skal opprettholdes, og den nye bruen vil bygges paralelt. Byggingen har enda ikke
pabegynt, men det har blitt utarbeidet et forprosjekt.

I denne oppgaven vil bruen modelleres i programmet RM Bridge. Flere beregninger
vil ogsa kontrolleres manuelt. Disse er: dybler og tverrsnittskapasitet og effekten av
samvirke over pilar og midt i felt. I tillegg vil det ogsa gjgres rede for effekten et

tverrsnitt med dobbelt samvirke vil ha pa bruen.
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1.2 Oppgavebeskrivelse

Oppgavebeskrivelsen er skrevet av Arild Holm Clausen, NTNU

Som et ledd i forberedelsene til mulig utvidelse til fire felt av E6 mellom Trondheim
og Stjordal har Statens Vegvesen laget et forprosjekt til ny bru over Homla rett sgr
for Hommelvik. Det skal lages en tofelts stalkassebru ved siden av eksisterende bru,
som ble ferdigstilt ca. 1990. Spennvidde for brua er 75m + 90m + 75m = 240m.
Denne masteroppgaven omhandler beregning av brua. Oppgaven utfgres i samarbeid

med Statens Vegvesen.
Sentrale aktiveteter i masteroppgaven er:
e Global analyse av brua
e Kapasitetskontroll av to snitt i brua, over pilar og midt i felt
e Dybler
e Virkningen av dobbelt samvirke

Etter samrad med veileder og fagleerer kan kandidaten konsentrere sitt arbeide til spe-

sielle deler av oppgaven, eller trekke inn andre aspekter.

Besvarelsen skal ha form som en forskningsrapport hvor det legges stor vekt pa en klar og

oversiktlig presentasjonsform, og den organiseres i henhold til gjeldende retningslinjer.

1.3 Oppgavens struktur

Kapittel 1 Dette er et innledende kapittel som presenterer oppgaven og rammene som
er satt.
Kapittel 2 I dette kapitellet vil Hommelvikbruen beskrives. Bade oppbyggingen, ma-

terialer, miljg- og grunnforhold vil gjgres rede for.
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Kapittel 3 Grunnlaget benyttet for beregninger vil presenteres.Dette innebaerer hvilke
standarder og handbgker som ble brukt, samt materialmodellene.

Kapittel 4 Her vil kapasitetsberegninger for en samvirkekonstruksjon presenteres.
Kapittel 5 En presentasjon av laster og tidsavhengige effekter og hvordan disse bereg-
nes.

Kapittel 6 Analysen foretatt i programmet RM Bridge vil presenteres.

Kapittel 7 Kontroll av lastene i RM Bridge.

Kapittel 8 En presentasjon av resultatene, bade fra RM Bridge analysen og de manuelle
beregningene sammen med en diskusjon.

Kapittel 9 Oppgaven konkluderes

Vedlegg I vedlegget vil man finne tegninger, detaljert beregninger og tabeller.



Kapittel 2

Om ny Hommelvikbru

2.1 Eksisterende bru

Den eksisterende bruen er vist i figur|2.1.2|og skal opprettholdes. Den vil fore vestgaende
trafikk over bekkedalen. Bruen ble ferdgistilt i 1989 og har spennvidder 35448+50+39+28
m. Dette gir en total lengde pa 200 m mellom landkaraksene. Bade pilarene og land-
kar er direkte fundamentert pa berg. Bruen er utformet som en samvirke bru med

stalbjelker (vist i figur 2.1.1]) i samvirke med betong brudekke.

Figur 2.1.1: Stalbjelkene til eksisterende bru, bildet er hentet fra digitalt museum sine
nettsider.
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Figur 2.1.2: Bruen under bygging, bildet er hentet fra digitalt museum sine nettsider.

2.2 Samvirkebruer

Samvirkebruer er brukonstruksjoner bestaende av to eller flere materialer som sammen
bidrar til gkt baereevne og stivhet. Typiske materialer er betong, stal og tre. I samvirke-

bruer av stal og betong vil man som regel ha et betongdekke hvilende pa stalbjelker.

For a kunne utnytte effekten av samvirke bgr materialene kobles sammen pa en mate
som legger til rette for overfgring av skjeerkraft. Nar en betongplate hviler pa en fritt
opplagt stalbjelke utsettes for en last (som vist i figur vil de bgye seg om sin egen
akse. Dette vil gi en forskyvning mellom enden av betongdekket og enden av bjelken.
Den totale stivheten vil derfor veere summen av stivhetsbidraget til hver del
Iiopoulos, 2013)).
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Figur 2.2.1: Betongdekke og fritt opplagt stalbjelke uten samvirke. Figuren er hentet
fra Vayas and Iliopoulos (2013)

Det er derfor gnskelig a oppna fult samvirke. For a kunne gjgre det benyttes ofte
dybler. Dybler overforer skjeerkraft ved at de sveises i toppflensen til stalet og stikkes
inn i betongen. Dette er illustrert i figur [2.2.2]

Ved fult samvirke vil den totale stivheten gke betraktelig og man far ingen relativ

forskyvning mellom betongdekket og stalet. I Eurokode og beregningsprogrammet RM

\ T 4

Figur 2.2.2: Betongdekke og fritt opplagt stalbjelke med samvirke. Figuren er hentet
fra Vayas and Iliopoulos (2013)

Bridge antas det fult samvirke.

2.3 Utforming av den nye bruen

Den nye Hommelvilbruen vil ligge oppstrgms eksisterende bru. Den far spennvidder
75+90475 m. Dette utgjgr en total lengde pa 240 m mellom landkaraksene. Bruen vil
fore den gstgaende trafikken fra E6 og vil ha en fri bredde mellom rekkverk pa 12 m.
Veglinjen pa bruen vil fglge en kurve med R=1050 m og bruen er prosjektert med et

Meutral axis
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tverrfall pa 6,3 % mot nord. I motsetning til eksisterende bru vil den nye bruen kun ha

3 spenn (se figur [2.3.1])

5 CLE6 VESTA,

LINJE 11200
EXSIST BRU
=

L EE @5T6.
LINJE 12200
NY BRU

Figur 2.3.1: Plantegning av ny og eksisterende bru. Tegningen er utarbeidet av Asplan
Viak.

2.3.1 Konstruksjonslgsninger

Bruoverbygningen vil utfgres med en stalkasse i samvirke med betongbrudekke som
vist i figur 2.3.2l Hoyden pa stalkassen vil bli omlag 3,6 m og den totale hgyden pa
overbygningen blir 4 m, eksklusiv belegning. Stalkassens stgrste bredde blir 6,5 m. Den
vil avstives innvendig med tverrskott over opplegg og tverrkryss i felt. I tillegg anordnes

langsgaende trapesstivere.

For a sgrge for tilstrekkelig torsjonsstivhet under byggefasen vil det etableres horison-
talavstvning i overkant av kassa, enten i form av en korugert plate eller et horisontalt

fagverk.

Pilarene vil utfgres som skiver med rektanguleert tverrsnitt og fastlagre vil forbinde

dem med bruoverbygningen (Reinertsen, 2015).
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Figur 2.3.2: Tverrsnitt av ny og eksisterende bru. Tegningen er utarbeidet av Asplan

Viak.

2.4 Grunnforhold og fundamentering

Som man ser i figur [2.4.1] er lgsmassene rundt bruen elveavsetninger.

Disse bestar

typisk av sandmasser. Kartet i figur viser bergforekomstene. I gult finner man

metasandstein, leirskifer og fyllitt, mens bergarten i rgdt er tuffitt. Lgsmassedekket

er veldig tynt ved aksene 2 og 3 (se figur [2.4.3)). Det forutsettes derfor direkte funda-

mentering pa berg. Dersom det viser seg at dybde til berg er stgrre enn antatt vil man

benytte seg av stalkjernepeler slik det er planlagt i aksene 1 og 4.
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Figur 2.4.1: Lesmassekart hentet fra NGU. De gule massene rundt bruen er elveavset-
ninger.

e
)

027 ]
/f
/ 0

0

Lt

Figur 2.4.2: Kart over bergforekomstene hentet fra NGU. I rgdt har man tuffitt
av ryolittisk sammensetning. I gult finner man tynnbandet gragrgnn metasandstein
(metagravakke), mork gra tynnlaminert leirskifer og fyllitt i veksling
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Figur 2.4.3: Profiltegning av ny og eksisterende bru. Tegningen er utarbeidet av Asplan
Viak.

2.5 Miljgforhold

Overvannet fra eksisterende bru har hittil blitt fgrt ned fra bruen og rent direkte til
Homla. For & unnga forurensning av elven pa grunn av trafikk og dermed avrenning av
tungmetaller og andre stoffer vil det legges opp til oppsamling av overvann. Overvannet
pa bruen skal tas ned i sluk og fgres via ledning til landkar og videre lang veien til

rensedam. Oppsamling av overvann vil ogsa etableres pa eksisterende bru.

2.6 Byggeprosessen

2.6.1 Transport og montering av stalrammen

Stalkassen vil produseres og bearbeides pa verksted. Den vil transporteres fra Muruvik
kai i seksjoner pa 15 til 18m. Seksjonene vil enten veaere ferdige med bunnplate, steg
og overflenser, eller delt pa langs. Det er generelt en fordel a produsere stgrst mulig
seksjoner i fabrikken for a minke antall forbindelser som ma sveises pa anleggsplassen

da arbeidet pa verkstedet er rimeligere og skjer under kontrollerte forhold.
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Framskyving

Stalkassen for bruoverbyggingen vil monteres ved framskyving. Framskyving, eller
lansering, er den vanligste monteringsmetoden i Norge og anbefales for omrader med
lite tilgjengelighet under bruen som for eksempel dype daler og elver. Metoden er illus-
trert i figur og innebeerer a dytte hele eller deler av stalrammen fra den ene enden

til endelig posisjon.

LAUNCHING NOSE

I Pe—

l ~TT L

LAUNCHING
x = X = SIS T=T=T ey
T—— 7 H B
ASSEMBLY
—_—
= I = "-—-—w-?—,—
J ] | [ =
LAUNCHING

Figur 2.6.1: Montering av stalramme ved lansering (]Collings|, |2005[).

Ved framskyving vil stalrammen utsettes for en relativ stor nedbgyning. Det ma derfor
monteres en utskyvningsnese av fagverk pa enden. Stalkassen kommer til a utsettes
for last som vil gi andre spenningssituasjoner enn i ferdigtilstand. Blant annet vil
bunnplate, som har strekk i ferdigtilstand, utsettes for trykk. Derfor vil man fa behov

for a muligens gke platetykkelsen, avstive den eller begge deler. Overslagsberegninger

gjort av [Reinertsen| (2015) viser akseptablt spenningsniva forutsatt gkt avstivning.

Montering av stalrammen vil kreve et omrade med mye plass. Det er tenkt a grave ut
eller sprenge ut et omrade bak akse 4 hvor seksjonene vil sveises sammen til minst 2
bruspenn. Under lanseringen vil stalkassen gli pa teflonplater i lagerpunktene. Etter

ferdig framskyving vil kassen jekkes opp i jekkpunktene og permanente brulagere vil
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monteres.

Andre metoder for montering

Som nevnt er lansering godt egnet til byggingen av Hommelvikbruen, men ulempen er

at denne metoden krever mye utstyr og er mer tidkrevende enn andre metoder som:

e Montering med kran hvor stalrammen lgftes pa plass ved bruk av en eller flere

lpftemaskiner.

e Sideveisskyvning hvor bruen bygges ferdig pa midlertidige stotter paralellt med
bruens endelige posisjon. Deretter skyves den pa plass sidelengs ved hjelp av

kabler eller jekk.

e Montering med lekter hvor en seksjon blir plassert under sin endelige posisjon og

lpftes opp pa plass ved hjelp av lektere.

2.6.2 Betongdekket

Ved lansering er det mulig a stgpe betongdekker pa rammen for den dyttes til endelig
posisjon. Selv om dette kan forkorte byggetiden vil det by pa store kostnader pa grunn
av de enorme lastene den gkte vekten vil fgre til. Derfor vil betongdekket stgpes
etappevis med forskaling understgttet mot stalkassen. I bruer med flere spenn er det
viktig at betongen i midtstgtten stgpes pa slutten. Dersom midtstgtten blir stgpt for
betongen i feltet, vil den bli satt under strekk nar ny betong stgpes. Strekkspenning er
ugnskelig og vil fore til oppsprekking i betongen.

Utstgping pa byggeplass skaper bra samvirke mellom stal og betong. Dersom man
gnsker bedre kvalitet pa betongdekket kan man benytte seg av prefabrikerte betongele-

menter.
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2.7 Dobbelt samvirke

Samvirkebruer har som hensikt a utnytte effekten av samvirke for a gke konstruksjonens
stivhet og kapasitet. Dette konseptet kan utvides ved a oppna dobbelt samvirke: betong
stgpes i den nedre delen av stalrammen hvor negativt moment oppstar slik at man far

trykk i betongen (se figur [2.7.1])(Brozzetti, 2000).

Dette er et gkonomisk besparende alternativ hvor noe av stalet erstattes med rimeligere
plasstgpt betong. I tillegg gir dette tverrsnittet gkt stivhet over pilarene, bedre mo-
mentfordeling, en reduksjon i nedbgyingen, gkt motstand mot utmatting og ¢kt torsjon-

sstivhet (Stroh and Sen, [2000)).

— T s —

I

Sk

Figur 2.7.1: Eksempel pa tverrsnitt med dobbelt samvirke. Figuren er hentet fra
Hgysaeters rapport om samvirkebruer.

Den forste bruen med dobbelt samvirke ble bygd i Spania i 1978, og er visst i figur[2.7.2]
I Europa har denne brutypen opplevd gkt populeeritet gjennom de siste 25 arene, blant
annet i Frankrike hvor metoden har blitt hyppig benyttet for byggingen av jernbanebru
for hoyhastighetstog (Brozzetti, 2000)).

I Norge derimot, er det lite erfaring med denne metoden. En betydelig ulempe som

ofte blir utpekt er effekten av kryp og svinn som kompliserer systemet.

Hommelvikbruen er i utgangspunktet ikke prosjektert med dobbelt samvirke. I RM

Bridge vil bade det prosjekterte tverrsnittet og et tverrsnitt med dobbelt samvirke
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modelleres for a deretter undersgke effekten av dobbelt samvirke. Dette presenteres i

kapittel

Figur 2.7.2: Ciervana bruen i Spania. Bilde tatt av J.M. Calzon



Kapittel 3

Beregningsmessig grunnlag

3.1 Prosjekteringsgrunnlag

3.1.1 Standarder

Samvirkekonstruksjoner i stal og betong prosjekteres etter NS-EN 1994 Furokode 4:
Prosjektering av samvirkekonstruksjoner av stal og betong. Del 2 tar for seg det spesi-

fikke reglementet for samvirkebruer av stal og betong.
I tillegg har fglgende standarder blitt benyttet:
e NS-EN-1990: Grunnlag for prosjektering av konstruksjoner
e NS-EN-1991: Laster pa konstruksjoner
e NS-EN 1992: Prosjektering av betongkonstruksjoner (Eurokode 2)

e NS-EN 1993: Prosjektering av stalkonstruksjoner

15
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3.1.2 Handbgker

I tillegg til standarder har Statens Vegvesens handbok for bruprosjektering (handbok
N400) blitt benyttet. Handboken veileder og presiserer krav i standardene. Den gar un-
der gruppen av normaler og fungerer som et kravdokument som gjelder pa alle offentlige

veier og gater.

3.2 Analyseprogram

Analysen av Hommelvikbruen er gjennomfgrt i analyseprogrammet RM Bridge V10
advanced. Programmet er spesialtilpasset bruer og er mye benyttet i Norge, bade hos
Statens Vegvesen og konsulenter. Det er utviklet av Bentley i Osterikke og bestar av
to moduler. Det er et 4D-program som gir muligheten til a gjennomfgre tidsavhengige
analyser av bruprosjekter. I kapittel [6] vil programmets oppbygging og modellen av

bruen beskrives ytterligere.

3.3 Materialfaktor

Ved dimensjonering i bruddgrensetilstand har fglgende materialfaktor blitt benyttet:

Tabell 3.3.1: Materialfaktor i bruddgrensetilstand

Material Faktor Kilde

Stalprofil Y. =1,1 NS EN 1993-2, N.A.6.1

Betong v.=1,5 NS EN 1992-1-1, Tabell NA.2.1N
Armering vs = 1,15 NS EN-1992-1-1, Tabell NA.2.1N
Bolte dybler ~, =1,25 NS EN 1994-1-1, NA.6.6.3.1
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3.4 Materialmodell

3.4.1 Stal

Stal modelleres som et elastisk-perfekt plastisk material med en gitt flytespenning f, og
elastisitetsmodul FE,. Stal benyttet i konstruksjoner spesifiseres med grad og kvalitet.
Stalgraden bestar av bokstaven S (structural steel) og flytespenningen f, (f.eks. S355).
NS EN 1994-3 dekker ikke stal av grad stgrre enn S460. Ved hgyere fastheter henvises
det til NS-EN-1993. Viktige parametere er listet opp i tabell [3.4.1]

Tabell 3.4.1: Materialparametere for stal

Parameter Verdi

Elastisitetsmodul E, = 2100002,

Poisson-tall i det elastistiske omradet v =0, 3

Skjeermodul G = 5y ~ 8100075
Temperaturutvidelseskoeffisient a=12-107K"! (for T < 100°C)

3.4.2 Betong

Betong har en ikke-lineser spennings-tgyningsoppfgrsel som idealiseres til en elastisk-

perfekt plastisk kurve som visst i figur |3.4.1]
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Figur 3.4.1: Idealisert spenning-tgyningskurve for betong. Figuren er hentet fra NS-
EN-1992-1-1

Den dimensjonerende fastheten i Eurokode 4 avviker fra fastheten i Eurokode 2 hvor

trykkfastheten er definert som f.; = .. f%’“ hvor a.. = 0,85. I Eurokode 4 antas det at

all betong under trykk vil klare a ta en trykkspenning pa 0,85 f.4.

3.5 Statisk modell

I henhold til Statens Vegvesens handbok N400 skal konstruksjonen og konstruksjonens
enkelte elementer prosjekteres og utformes slik at man far konstruksjoner som oppfgrer
seg duktilt i bruddgrensetilstand og er lite gmfintlig for lokale skader og uforutsette

hendelser.

For a oppna det fgrste kravet ma man velge et underarmert tverrsnitt. Nar et tverrsnitt
er underarmert vil armeringen na flytegrense for betongen gar i brudd. Konstruksjonen
vil fa store deformasjoner og gi et forvarsel om at den gar mot brudd. Dersom bruddet
er sprgtt vil man fa et momentant brudd som ikke gir tid til a iverksette noe tiltak for

a begrense skadeomfanget.

For at konstruksjonen skal veere lite gmfintlig for lokale skader og uforutsette hendelser
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ma det velges et statisk ubestemt beeresystem for bruen. I et statisk bestemt system
vil konstruksjonen kollapse nar det fgrste flyteleddet oppstar. 1 et statisk ubestemt
system derimot, vil kreftene omfordeles i konstruksjonen nar fgrste flyteledd oppstar.
Kollaps vil ikke oppsta for det maksimale antall flyteledd systemet kan motsta er nadd.
Pa denne maten kan konstrukjsonen tale uforutsette hendelser som for eksempel en

ulykkes-pakjorsel.

@ ©) ® @
o /a

75 m 90 m 75 m

Figur 3.5.1: Statisk modell av Hommelvikbrua tegnet i Focus Konstruksjon.



Kapittel 4

Kapasitet av samvirkekonstruksjon

4.1 Tverrsnittsklassifisering av stalkassen

4.1.1 Lokal knekking

Klassifisering av tverrsnittet fastlegger i hvilken grad tverrsnittenes moment- og ro-
tasjonskapasiteten begrenes pa grunn av lokalknekking av tverrsnittsdeler. I Eurokoden

NS-EN 1993-1-1, defineres fire tverrsnittsklasser:

e Klasse 1: Tverrsnittsdeler kan na plastisk momentkapasitet, og danne plastisk ro-

tasjonsflyteledd uten at tverrsnittets dimensjonerende momentkapasitet reduseres.

e Klasse 2: Kan utvikle dimensjonerende plastisk momentkapasitet, men har be-

grenset rotasjonskapasitet pa grunn av lokal knekking av tverrsnittsdeler.

e Klasse 3: Tverrsnittets mest pakjente punkt kan na elastisk momentkapasitet,

men lokal knekking forhindrer at dimensjonerende plastisk momentkapasitet utvikles.

e Klasse 4: Lokal knekking vil oppsta i tverrsnittsdeler fgr flytespenningen er

oppnadd.

20
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Tverrsnittsdelen med svakeste klasse vil bli dimensjonerende for hele tverrsnittet. De
faktorene som spiller en rolle i bestemmelsen av tverrsnittsklasse er geometri, materi-

alets flytespenning og last- og grensebetingelsene til platedelen.

M A
MP Klasse 1
| I ' Op= rotasjonsvinkel p 5
'y/"p  _ | Klassle 2\ Iy ‘
I Klasse 3 : . T
I Klasse & : w
| !
| |
l 1 -
1 Or 8
Op Op

Figur 4.1.1: Sammenheng mellom moment og rotasjon etter tverrsnittsklasse. Figuren
er hentet fra NS-EN-1993-1-1

4.1.2 Tverrsnittsklasser av samvirkekonstruksjoner

Nar betong er fullherdet vil samvirke bli innfgrt. Dette vil fgre til at bade betongdekket
og stalkassen tar opp krefter, istedenfor kun stalkassen. Betongdekket vil da ga fra a
kun bli beregnet som en last som virker pa stalkassen pa grunn av egenvekt, til a bli

en del av det baerende tverrsnittet.

Det nye tverrsnittet vil fa en ny ngytralakse som er naermere betongens ngytralaske.
Dette kan pavirke tverrsnittklassifisering av tverrsnittet pa to mater, avhengig av om
tverrsnittet er utsatt for positivt eller negativt moment.

Ved positivt moment (midt i felt, trykk i gvre del av tverrsnittet) vil tverrsnittets steg

gar fra klasse 4 til klasse 1, og dermed blir det ingen behov for reduksjonsfaktor.
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Ved negativt moment (ved pilar, trykk i den nedre delen av tverrsnittet) vil det motsatte

skje.

I NS-EN 1994-2 anbefales det at overflensene antas a veere av klasse 1, til tross for at
de i virkeligheten er av lavere klasse. Dette fordi betongen er stgpt rett pa flensene, og
dermed er sannsynligheten for lokal knekking minimal. Dette gjelder dersom avstanden

mellom dybler stemmer overens med kravene i NS-EN 1994-2 6.6.5.5.

4.2 Effektiv flensbredde

Nar tverrsnittet flensbredde er stor i forhold til spennvidden, vil ikke bgyespenninger
veere jevnt fordelt over hele flensbredden. Dette fenomenet kalles “Shear lag” og skyldes
at langsgaende skjeerspenninger pavirker normalspenningsfordelingen slik at man far en
ikke-lineser spenningensfordeling. Dette fenomenet oppstar uavhengig om platedelene

er utsatt for trykk eller strekk.

For utstikkende platedeler som flenser er spenningen hgyest naermere steget og lavest
lengre ut i kantene, mens for indreplater som bunnplaten i stalkassen er spenningen

lavest midt i platen og hgyest i kantene (se figur [4.2.1]).

NS-EN 1994-2 5.4.1.2 forenkler beregningsmodellen ved a anta en konstant spennings-
fordeling over en effektiv bredde b.ss. Den effektive bredden blir bestemt ut ifra figur
4.2.2)

beff = b[) -+ Ebei (421)

Hvor by er sentenavstanden mellom dyblene og b.; er betongflensens effektiv bredde av

hver side av steget og er definert som %.
Dersom den effektive bredden er stgrre enn betongdekkets totale bredde vil b.s settes

lik den opprinnelige bredden.
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Figur 4.2.1: ”Shear lag” effekten. Figuren er hentet fra NS-EN-1993-1-1
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Figur 4.2.2: Definisjonen av effektiv flensbredde. Figuren er hentet fra NS-EN-1993-1-1
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4.3 Plastisk momentkapasitet

Ved beregning av samvirketverrsnittskapasitet av klasse 1 eller 2, kan plastisitets-teori
bli brukt etter NS-EN 1994-2 6.2. Her antas det at materialene tverrsnittet bestar
av har en perfekt-plastisk-materialoppfgrsel. Dermed blir fglgende materialfastheter
benyttet: for stal og armeringen er henholdvis f,q og fsq benyttet, mens trykkfastheten
for betong settes lik 0.85f.4. Ved beregning av plastisk momentkapasitet tar Eurokoden

utgangspunkt i fire antagelser:
e Full interaksjon mellom stal, betong og armering.

e Det effektive arealet av stal, betong og armeringen er utnyttet frem til flytespen-

ning.
e Trykkfastheten til armeringen blir neglisjert (negativt moment).

e Strekkfastheten til betong blir neglisjert (positivt moment).

Bafy

B

|: \ \ o
= -q—'— Ny _Ill A, A

Figur 4.3.1: Plastisk spenningsfordeling ved positivt og negatvit moment. Figuren er
hentet fra NS-EN-1994-2
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Dersom avstanden mellom toppen av samvirketverrsnittet og ngytralaksen x, over-
skrider 15% av den totale hgyden av tverrsnittet nar det bli benyttet stal med fasthet-
sklasse S420 og S460, ma kapasiteten bli redusert med en faktor 5 som vist i figur
Grunnen til dette er at sannsynligheten for at betongen risses fgr stalet har oppnadd

sin maksimale flytespenning er stor ved bruk av stal i fasthetsklasse S420 og S460.

DEI"

0,85-F &

i G R
0,85

Xl

- ‘-} Moid

Fyd 0,15 0%

Figur 4.3.2: Reduksjonsfaktoren . Figuren er hentet fra NS-EN-1994-2

4.4 Elastisk momentkapasitet

For samvirkekonstruksjoner med tverrsnitt i klasse 3 brukes den elastisk momentkap-
asitet for kapasitetsberegninger. Det som kjennetegner elastisk dimensjonering er at
tgyning- og spenningsfordelingen er linesert langs tverrsnittets hgyde.

Dette er ikke tilfelle ved samvirkekonstruksjoner siden tverrsnittet bestar at to forskjel-
lige materialer med forskjellige elastisitetsmoduler. Dette vil gjgre beregningene mer
krevende, derfor anbefales det a forenkle det ved a gjgre om betongens tverrsnittsareal
til ekvivalent staltverrsnitt.

Reduksjonsfaktoren er gitt ved:

(4.4.1)

Den effektive bredden blir:



KAPITTEL 4. KAPASITET AV SAMVIRKEKONSTRUKSJON 26

Ae
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Figur 4.4.1: Elastisk momentkapasitet. Figuren er hentet fra NS-EN-1994-1-1

4.5 Skjeerspenning mellom betong og stalprofil

I feltet er de horisontale kreftene fra svinn og termisk last i betong og stal i likevekt.

Det overfgres derfor ikke skjeerkrefter mellom materialene.

Ved en bra endring i tverrsnittet, som enden av bjelken eller ved sveising av to forskjel-

lige tverrsnitt, vil disse indre horisontale kreftene skape skjaerspenning mellom stalet
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og betongen. NS-EN 1994-2, 6.6.2.4 gir at ved bra endring i tverrsnittet kan det antas
at aksialkraften i betongen tas opp linesert over en lengde b.sy av dyblene som vist i

figur [£.5.1] Skjeerespenning i dyblene er gitt ved formelen:

1
§UL,Ed,ma:I: : beff = VL,Ed
Wi b (4.5.1)
VL, Edmaz =
by
VL,Ed,max
b
eff
< »
VL,Ed —>
— |
1
|

AT

Figur 4.5.1: Skjeerspenning mellom stal og betong ved endring av tverrsnitt. Figuren
er hentet fra NS-EN-1994-2



Kapittel 5

Laster og tidsavhengige effekter

Statens Vegvesens handbok N400 Bruprosjektering (Vegvesen, [2009) gjor rede for hvilke
laster som ma regnes med. I dette kapittelet har lastene som er akutelle for prosjektering

av Hommelvikbruen blitt gjengitt.

5.1 Permanente laster

Laster som er konstante i det observerte tidsrommet betegnes som permanente laster.
Disse kan for eksempel veaere egenlast, permanent ballast og utstyr, vanntrykk og
jordtrykk. I dette prosjektet har egenlasten veere den eneste relevante permanente

lasten

5.2 Egenlast

Med egenlast menes tyngden av de permanente delene av konstruksjonen. I dette tilfelle
vil det vaere tyngden av stal og betong samt veioverbyggingen. Handbok N400 gir, i

5.2.2.2, krav om at det dimensjoneres for belegging.

28
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5.3 Variable laster

Variable laster defineres i Handbok N400 som laster som varierer i tid, og omfatter:
o trafikklaster
e stgt- og fortgyningslaster fra ferje
e naturlaster

e andre variable laster som byggeprosessen, installering, og andre kortvarige op-

erasjoner

I denne oppgaven har det hovedsaklig blitt fokusert pa vindlast og trafikklast.

5.3.1 Vindlast

Vindlaster regnes i henhold til NS-EN 1991-1-4. Vindtrykket, ¢,(z), som dannes pa en
konstruksjon ved en hgyde z er definert i ligning NA.4.8 som:

@(2) =[1+2 Kk, 1,(2)]0,5 p-0v2(2) (5.3.1)

Hvor k, er en toppfaktor som settes lik 3,5 og p er lufttettheten som settes lik 1, 25% i
Norge. v2 (z) er stedsvindhastigheten og I,(z) er turbulensintensiteten. De kan bereg-

nes henholdsvis med likningene [5.3.2| og 77

Stedsvindhastigheten

Stedsvindhastigheten v2,(z) er en funksjon av hgyden z, ruhetsfaktoren c,(z), basisvin-
dhastighet v, og terrengformfaktoren cy(z). Likningen er gitt i NS-EN 1991-1-4, 4.3.1
og er gjengitt her:

V2 (2) = c.(2) - co(2) - vy (5.3.2)
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Ruhetsfaktoren ¢, (z) finnes av ligning 4.4 i NS-EN 1991-1-4, 4.3.2:

e (2) =k - ln(zi) for zmin < 2 < Zmax (5.3.3)
0

cr(2) = e (Zmin)  for 2z < zpin (5.3.4)

Verdiene for k,, zy 0g 2z, er gitt i tabell NA.4.1. Verdien pa z,,., settes lik 200m.

Basisvindhastigheten v, gis av likning NA.4.1:

Up = Cdir * Cseason * Calt * Cprob * Ub,0 (535)

Faktorene presenteres i tabell

Tabell 5.3.1: Faktorene for a beregne basisvindhastighet

Faktor Definisjon Verdi

Cdir Retningsfaktor 1, for a veere konservativ

Cseason  Arstidsfaktor 1, for a veere konservativ

Calt Nivafaktor 1, med mindre noe annet er spesifisert i NA.4.2(2)P(901.1)
Faktor dersom returperioden

et ikke er normalen som er 50 ar

Up,0 Referansevindhastighet Hentes fra tabell NA.4(901.1)

Turbulensintensiteten /,(z)

Turbulensintensiteten I,(z) er gitt i NS-EN 1991-1-4, 4.4 og NA4.4. Den avhenger av
turbulensfaktoren K som settes til 1 dersom ikke noe annet fplger av NA.4.3.3(901.3.2)
eller NA4.3.3(901.4).
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I,(z) = (5.3.6)

Vindlast pa bruer

Det totale vindtrykket deles i tre komponenter. Koordinatsystemet som blir benyttet

vises i figur |5.3.1

Vind L

—

y
dI Z
X
Figur 5.3.1: Koordinatsystemet som benyttes for a dele vindlasten i tre komponenter

pa bruer. Figuren er hentet fra NS-EN 1991-1-4.

Horisontalkraften i x-retning (F), ,), horisontalkraften i y-retning (F, ,) og vertikalkraften

i z-retning (F,, .) regnes slik:

Fy. = CI;D(Z) “Cpab (5.3.7)

Fy,,=0,5F,, for bjelkebru

hvor d; er dybden av tverrsnittet gitt i tabell 8.1, b er bredden av tverrsnittet, cy, er

kraftfaktor i x-retningen gitt i figur 8.3 og cy . er kraftfaktoren i z-retningen.
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5.3.2 Trafikklast

Trafikklast defineres i (Vegvesen, 2009) som ”belastningen i vertikal og horisontal ret-
ning pa kjgrebane, skulder, gangbane, sykkelbane og midtdeler fra sa vel fotgjengere
som de lette og tunge kjoretgyer som kan belaste konstruksjonen uten spesielle restrik-

sjoner”.
Det er definert fire lastmodeller 1 NS-EN 1991-2:

e Lastmodell 1 (LM1): Denne modellen gjelder for alle brutyper og bestar av fire

konsentrerte laster som skal simulere en bil og en jevnt fordelt last over hele bruen.
e Lastmodell 2 (LM2): En modell for a verifisere korte strukturelle elementer
e Lastmodell 3 (LM3): En modell som tar hensyn til spesielle kjgretgyer

e Lastmodell 4 (LM4): En modell som skal simulere folkemasse pa bru, f.eks. mara-

tonlgp

Bredden pa hvert kjgrefelt blir 3m. Alt som er over vil havne i kategorien ” gjenstaende

omrader”.

Lastmodell 1

LM1 er vist i figur [0.3.2 Modellen bestar av en jevn fordelt last oy - gix over hele
brulengden pa kjgrefelt i, og to punktlaster aq; - Qi i lengderetningen pa det mest
ugunstige stedet. Punktlasten skal fordeles over to rekanguleere flater med sider pa

0,4m. Avstanden mellom to bilhjul i bruens lengderetning er definert som 1,2m.

NA.4.3.2 gir fglgende verdier for korreksjonsfaktorene:
ag; = 1, for i=1, 2 og 3

0,6, hvisi=1
aqi =

1, hvis 7 > 1
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7 7 7
;;;;;;;;; !l’l)l’ vy Yy Y e
2L LLL LEEL LLLLLLLLLLLLL

Figur 5.3.2: Lastmodell 1 (LM1). Figuren er hentet fra NS-EN 1991-2.

Lastemodellen gir fglgende laster pa hvert kjorefelt:

Tabell 5.3.2: Trafikklast etter LM1. Kilde: NS-EN 1991-2, Tabell 4.2 og NA.4.3.2

Kjgrefelt Aksialkraft ag; - Qix[kN] Jevnt fordelt last oy, - qzk[%]
Kjgrefelt 1 300 5,4
Kjgrefelt 2 200 2,5
Kjgrefelt 3 100 2,5
Gjenstaende omrader 0 2,5

I denne oppgaven skal det fokuseres pa tverrsnittet i bruen og de kreftene som pavirker
det. Bremsekraft er en horisontal kraft som vil pavirke sgylene og landkarene. Denne

lasten er derfor ikke tatt med. Bruen vil heller ikke ha noe fortau.
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5.4 Tidsavhengige effekter

Tidsavhengige effekter som svinn, kryp og temperaturendringer i betongen vil skape

indre spenninger i konstruksjonen da de vil vaere forskjellige fra tgyningen i stalet.

5.4.1 Temperaturlast

Veiledningen for beregning av termisk last pa samvirkebru er gitt i NS-EN 1991-1-5.
De termiske lastene deles i fire hoveddeler. Denne inndelingen er illustrert i figur 5.4.1

og er som fglge:

1. ATy: Jevnt fordelt temperaturandel. Gir derformasjoner i tverrsnittets lengderetning.

2. ATyy: Linegert varierende temperaturkomponent om y-y aksen.
3. ATyz: Lineser varierende temperaturkomponent om z-z aksen.

4. ATg: Ikke-linezer varirende temperatur komponent. Dette gir et system med

spenninger i indre likevekt som vil gi null netto-lastvirkning pa kontruksjonen.

Centroidal
axis

[ATgEALl [ATN]

Figur 5.4.1: Inndelingen av de termiske lastene. Figuren er hentet fra
[liopoulos| (2013)).

Den totale temperaturfordelingen over tverrsnittet er summen av disse fire hoveddelene

ganget med en faktor w(t) som er tidsavhengig.

Den ikke-linesere temperaturfordelingen over tverrsnittet kan beregnes gjennom en

forenklet metode vist i figur Metoden antar £10°C' jevnt fordelt temperaturen-

Z,

w

u
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dring i betongen, og ingen endringer i stalbjelken. Det nasjonale tillegget NA benytter

seg av samme prosedyre, men med en temperaturendring pa +15°C.

Type 2 Temperaturdifferanse AT
Samvirkebruer a) Oppvarming b) Avkjeling
2a), 2b) og 2c) Betongdekke pa stalkasse,
fagverksdragere eller platebaerere
g g p i ATy AT4
0 ATo
b h
L | §
100 mm belegg % — AT,
_'L 2 h,=06hog h=0.4m
5 g Va P V.4 h a - -
— h,=06hogh,=04m
E h AT1 ﬁT‘z
H o = < h | ATy | ATy
z D,
0.2 13 4 m c|
100 mm belegg 0s Py 4 02 |35 -8
5l V.. P v ,h 5 A .V-E;f:'?',v-'-d 0.3 5.0 -8
g- AT AT
E h 1 1 h
n Y —_—y
=]
£
a
-
o
-
=
2
o AT=15°C AT=-15°C
w
MERKNAD For samvirkebruer kan den foranklede prosedyren over benyttes, idet den gir ovre grenseverdier for termisk
pavirkning. Verdiene til AT | denne prosedyren er veiledende og kan benyttes med mindre verdier er gitt | det enkelte prosjekt.

Figur 5.4.2: Termisk last pa samvirkebruer. Figuren er hentet fra NS-EN 1991-1-5.

5.4.2 Svinntgyning

Nar betongen torker vil det fgre til en sammentrekning.Denne effekten kalles for svinn
og er, i motsetning til kryp, helt uavhengig av last. Ligningen for beregning av

svinntgyning er gitt i NS-EN 1992-1-1, 3.1.4 og er definert som:

€cs = €cd T €ca (541)

Hvor €.4 er svinntgyning ved utterking. Den er en funksjon av fukttransporten gjennom
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herdet betong og utvikler seg langsomt. €., er den autogene svinntgyningen som utvikles
under herding av betong, kort tid etter utstgping. Formlene for a beregne €.4 og €., er

gitt i NS-EN 1992-1-1, 3.1.4 og i tillegg B.

I samvirkekonstruksjoner vil svinnet i betongen gi indre spenninger og deformasjoner i
bjelken. Beregningsmodellen for svinneffekter tar utgangspunkt i at betongen og stalet
er frakoblet under svinnet. Betongen er fri for a bevege seg og vil, som resultat av
svinnet, fa en tgyning e som visst i figur ) For a opprettholde kompatibilitet
mellom betongen og stalet opprettes det en strekkkraft N i betongen (figur [5.4.3p)).
Likevekt i samvirke fgrer til at en ma sette pa en aksiell kraft pa samvirkebjelkens
ngytralakse som er lik kraften pa betongen. Dette resulterer i et indre moment M,,, i

samvirkebjelken som er illustrert i figur MC)

< —I— & Msvinn — &

a) b) c)

Figur 5.4.3: Beregningsmodell for svinn. Figuren er hentet fra Esam| (2014)).

5.4.3 Kryptgyning

Nar betong utsettes for en last vil den, i likhet med andre materialer, bli utsatt for en
momentan tgyning. Det som er seeregent for betong er at den vil fortsette a tgyes over

tid. Denne effekten kalles kryp.
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Effekten av kryp vil endre seg med tiden og kan forarasake bade sammentrekning og
utvidelse i betongen. Dersom betongen utsettes for strekkspenning vil kryp fgre til
en utvidelse av betongen, mens trykkspenninger vil fgre til en sammentrekning. Ved
permanent trykklast o,y vil betongen fa en initiell tgyning €. = Y Avhengig av

betongens alder ved belastningspunktet ¢y vil man fa en kryptgyning pa:
€cd — €0 (b(t, to) (542)

Hvor ®(t,ty) er definert som kryptallet. Kryptallet er en koeffisient som avhenger at
betongens alder, densitet, dimensjoner, relativ luftfuktighet og temperatur. Det kan
beregnes ut fra likning Ligninger for bade (.(t,ty) og ®¢ finnes i NS-EN 1992-
1-1, tillegg B. Dersom det ikke er ngdvendig med stor ngyaktighet kan den forenklede
metoden vist i figur 3.1 i avsnitt 3.1.4 (NS-EN 1992-1-1) benyttes.

D(t,t0) = Do - Be(t, to) (5.4.3)
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Strains
elt, to) A r* Creep

deformations (e,

N=0

m |——————————————

Feo Instantaneous
elastic strain t (days)
, >
ty
t
(t, ty) A ] oc(t A Induced stresses
¢
Creep factor O
t (days) t (days)
to t = ty t >

Figur 5.4.4: Kryp ved permanent last. Figuren er hentet fra|Vayas and Iliopoulos| (]2013[)

5.5 Beregnede laster

Lastene ble beregnet manuelt som visst i dette kapittelet og benyttet for videre mod-

ellered og beregninger. Verdien pa lastene er vist i tabellen under.
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Tabell 5.5.1: Benyttede laster

Last Verdi Kommentar
Egenvekt stal 78.5 ]7%
Egenvekt betong 25 km—]g
Egenvekt forskaling 15 &Y
Superegenvekt 48 %
Modellen LM1 benyttes
Trafikldast Programmet utarbeider
ra as
den mest ugunstige
kombinasjonen.
Vindlast settes i RM Bridge
Q kN
= 4.754%~
" som last i retning x, y og z.
Vindlast uten trafikk @, = 14.763% &% V08
0. — 9.508EN Programmet utarbeider en
T " kombinasjon av disse.
0 . Vindlast settes i RM Bridge

Vindlast med trafikk

Qy = 11.5525
Q. = 12.724%X

som last i retning x, y og z.
Programmet utarbeider en

kombinasjon av disse.

Beregnes direkte

Temperaturlast
av RM Bridge
. ) Beregnes direkte
Svinntgyning -
av RM Bridge
) Beregnes direkte
Kryptgyning -

av RM Bridge
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Kapittel 6

Analyse i RM Bridge

6.1 Om RM Bridge

Analyseprogrammet RM Bridge (V10 advanced) er utviklet av Bentley i Osterrike og
er et sakalt 4D-program. Med 4D menes det at i tillegg til de 3 romlige dimensjonene
X, y og z ser man pa en fjerde dimensjon: tid. Dette gir muligheten for a se pa bygge-
prosessen, men ogsa beregne tidsavhengige effekter som kryp og svinn. To modeller ble
analysert: en med samvirke slik det er prosjektert, og en med dobbelt samvirke for a

undersgke effekten pa konstruksjonens kapasitet.

Programmet bestar av to moduler: Modeler og Analyzer. I Modeler bestemmes bru-
aksene, tverrsnittene og segmenteringen av bruen. I Analyzer overfgres modellen og
lastene settes pa. [ tillegg bestemmes tidsintervallene og byggeprosessen, for a deretter

gjennomfgre analysene.

40



KAPITTEL 6. ANALYSE I RM BRIDGE 41

6.2 RM Modeller

6.2.1 Akser

Aksesystemet i RM Bridge er et venstrehandssystem: bruens lengdeakse er den globale

x-aksen, tverrertningen er global z.akse og y-aksen er vertikal.

Ved modellering i RM Bridge programmet, har det blitt forsgkt a etterligne den virkelige
formen til brua sa ngyaktig som mulig. Brua har en horisontal kurvatur med en radius
R=1050m, i tillegg til en vertikal kurvatur med en radius pa 24 000m. I RM Bridge ble
det kun tatt hensyn til den horisontale kurvaturen og sett bort ifra den svake vertikale
kurvaturen. Det ble ogsa tatt hensyn til bruas linesere vertikale fall pa ca. 5,3 m fra

akse 1 til 4. Bruen kurvatur og 3D modellen er vist i figur [6.2.1] 0g [6.2.2

Figur 6.2.1: Horisontal aksekurvatur
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Figur 6.2.2: 3D-modell av den nye Hommelvikbrua

6.2.2 Tverrsnitt

Det ble tegnet 3 tverrsnitt for hver modell i RM Bridge, en for pilarene og to for
brubjelken. RM Bridge bruker konstruksjonslinjer (construction lines) for a definere
geometrien til tverrsnittet. Avstanden mellom konstruksjonslinjene kan enten defineres
som konstant eller variabel, slik at man kan ta hensyn til geometriendringer i tverrsnittet
langs bjelkens lengde. FEndringen i konstruksjonslinjene kan enten defineres som en

funksjon eller i tabeller. I dette tilfelle ble det definert fire tabeller for folgende variabler:
e Overflens bredde
e Overflens tykkelse
e Bunnplatetykkelse

e Stegtykkelse

Parts

Hvert tverrsnitt kan deles i flere deler kalt for ”parts”. Hver “part” kan fa forskjellige

egenskaper og geometri. Dette er nyttig nar man gnsker a modellere samvirkekonstruk-
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sjoner bestaende av bade stal og betong. Hver “’parts” kan deles i flere to-dimensjonale
elementer som danner en “FE-mesh” som benyttes for a beregne tverrsnittets egen-
skaper. Bade formen pa FE-mesh og stgrrelsen pa elementene bestemmes av brukeren.
Det er viktig a ha en finere mesh ved de kritiske omradene i tverrsnittet. RM Bridge
bruker alltid 9-nodede Lagrange-elementer som pa grunn av sine kvadratiske form-

funksjoner ogsa gir gode resultater ved grov inndeling.
Hvert tverrsnitt i overbygget ble modellert i tre "parts”:
e Part 1: Stalkasse
e Part 2: Betongdekket
e Part 3: Kombinasjon av part 1 og part 2

RM Bridge definerer samvirke ved a kombinere 2 eller flere ”parts” sammen, der hver

part kan fa forskjellige egenskaper.

21, mM

Figur 6.2.3: Overbygg samvirketverrsnitt 1.
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Figur 6.2.4: Overbygg samvirketverrsnitt 2.

Figurene [6.2.3] og [6.2.4] viser overbygget i samvirketverrsnittet. Figur er mod-

ellert uten betongdekket pa grunn av riss. I dette tverrsnittet er det samvirke mellom
armering og stalkasse.

©

3
(s}

Figur 6.2.5: Sgyletverrsnitt i akse 3 og 4.
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Figur [6.2.5| viser tverrsnittet av sgylene i akse 3 og 4, de bestar av massiv betong og
blir derfor modellert som et enkelt rektanguleert tverrsnitt. Tverrsnittet har konstante

dimensjoner langs hele sgylehgyden.

6.2.3 Segmentering

I RM Bridge blir brumodellen delt opp i flere segmenter, hvert segment representerer
en konstruksjonsdel. Her kan man definere to typer segmenter: ”main garder” som
strekker seg langs den definerte aksen og "pier” som er definert som vertikal i forhold

til aksen og starter fra et egendefinert segment punkt i brubjelken.

Videre deles hvert segment i flere segmentpunkter, programmet krever at det defineres

et nytt segmentpunkt dersom det er:
e Endring i tverrsnittet
e Kobling av en ny konstruksjonsdel (sgyler)
e (Inskelig a hente resultater fra et bestemt punkt
e Skjot i konstruksjonsdelen fra byggefase

I denne modellen ble brubjelken delt opp i 59 segmentpunkter, bakgrunnen for denne
inndelingen er som nevnt tidligere endringer i tverrsnittet, posisjonen av sgylene, riss
i betongen og antatt nullpunkt for moment. Beerebjelken har ogsa fatt en finere seg-
mentinndeling sammenlignet med sgylene for a kunne se naremere pa lastvirkningen

der. Sgylene ved akse 2 og 3 ble delt opp i 11 segmentpunkter.

Den strukturelle modellen i RM Bridge bygges opp av elementer: noder, tverrsnitts-
og materialparametere. Det lages en node for hvert segmenteringspunkt og strukturelle
elementer blir automatisk generert mellom hvert node-par. Endenoden til et element
er ogsa startnoden til neste element. Programmet opererer med en systematisk el-

ementnummerering som er vist i tabell [6.2.11 Brubjelken har fatt nodenummer 101
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til 159. Siden samvirketverrsnittet bestar av 3 deler har hvert “part” fatt tildelt et
bjelkenummer. Sgylen i akse 2 og 3 har henholdsvis fatt nodenummer 2201-2211 og
3301-3311.

Tabell 6.2.1: Elementnummerering

Konstruksjonsdel Part Samvirke Bjelke Material Gruppe Nodenummer
Brubjelke 1 - 101 5420 MG-STEEL 101-159

2 - 201 B45 MG-BETONG 101-159

3 142 301 5420 MG-SAMVIRKE 101-159
Sgyle i akse 2 1 - 2201 B45 P2-BETONG 2201-2211
Sgyle i akse 3 1 - 3301 B45 P3-BETONG 3301-3311

6.2.4 Randbetingelser

For a definere randbetingelsene bruker RM Bridge et lokalt aksesystem som ikke faller
sammen med det globale aksesystemet definert under “aksen”. Figur viser orien-

teringen av det lokale aksesystemet i forhold til det globale.

K
'Y Il &
Ys ' ' Y
: e
& |
W
F *I
P 1 @,=80"
p=0" 1 a;=0"
—
Xg

Figur 6.2.6: Lokalt koordinasystem for et fjeerelement i RM Bridge. Figuren er hentet
fra Bentley| (2011b)

RM bridge benytter fjeerelementer som kobler sammer to noder. Det finnes to typer

fjeerelementer. ”Normal spring” kobler sammen to noder i konstruksjonen, og ”spring 0”
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kobler sammen en node fra konstruksjonen ned til bakken. Hvert fjeer har 6 frihetsgrader
og hver frihetsgrad gis en fjeerstivhet. I modellene ble det benyttet to stivheter: 0 og

103EN

Over landkarene og sgylene modelleres tverrsnittet med et predefinert fjaeresystem som
heter ”"abutment”. Et abutment bestar av tre fjeer som, sammen med toppunktet i

tverrsnittet danner en trekant som vist i figur [6.2.7]

Node1D1

! I
Spru:-u 1101 Node 1101 Spring 1102
5 1100
Node 0 § SPN8

Figur 6.2.7: Abutment i RM Bridge. Figuren er hentet fra |Bentley| (]2011b[)

Det har blitt benyttet to forskjellige "abutment”. I landkaret er det modellert storre
avstand mellom fjeer 1101 og 1102 for a simulere stgrre torsjonsmostand. Midtfjeera
modellerer koblingen til underlaget med en Spring-0. Denne fjeera har en stivhet pa
108% i alle frihetsgrader. Bade hgyre og venstre fjeer representerer sidestyrte glidelagre
og har en stivhet pa 108% i x- og z-aksene, og 0 i y-aksen. Figurene 0g 6.2.9

viser de benyttede abutment i akse 1 og 4.
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=301, n101

Figur 6.2.8: Abutment i akse 1.

358, n153

Figur 6.2.9: Abutment i akse 4.

48
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6.3 RM Analyzer

6.3.1 Byggetrinn

Bruen ble bygd opp i flere sekvenser. I forste omgang ble ble sgylene stopt over 28 dggn.
Deretter begynte lanseringen av stalkassen. I denne oppgaven antas det at stalkassen
ble lansert i en sekvens. Etter lanseringen av stalkassen ble betongen stgpt i flere trinn
langs stalkassen. Rekkefglgen til betongstgpingen er valgt slik at den gir minst mulig

kritiske krefter i stalkassen, som vil beere hele vekta frem til samvirke er etablert.

Stgpingen av betong skjedde i atte trinn over en periode pa 28 dggn. RM Bridge
tillater a gjenskape disse sekvensene gjennom a aktivere tverrsnittselementene i en
valgt rekkefglge. Tabell viser rekkefglgen segmentene ble aktivert i. I tillegg

til konstruksjonselementene ble ogsa fjeerelemenetene aktivert.
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Tabell 6.3.1: Aktivering av elementene for a simulere byggeprosessen.

Trinn  Elementnummer Kommentar
. 2201-2211 Sgyleelementene ble aktivert for bade akse 2 og 3 sammen
3301-2211 med alle fjeerelementene for akse 1-4
2 101-158 Alle elementene i stalkassen ble aktivert.
201-207
3 1. stgpeetappe ble ativert, sammen med samvirke
301-307
252-258
4 2. stopeetappe + samvirke
352-358
222-229
) 3. stopeetappe + samvirke
322-329
245-351
6 4. stgpeetappe + samvirke
345-351
208-214
7 5. stopeetappe + samvirke
308-314
230-237 .
8 6. stopeetappe + samvirke
330-337
237-244
9 338-344 7. stopeetappe + samvirke
438-444
215-221
10 315-321 8. stgpeetappe + samvirke

415-421
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6.3.2 Laster

Det som gjor RM Bridge til et unikt og nyttig program er at det tillatter a pafgre last
pa konstruksjonen gradvis og i samme rekkefglge som under byggeprosessen. Lastene
defineres i load case definition og aktiveres i Schedule activations. Lastene pafgres i

felgende trinn:

e Egenlast stal

Egenglast betong + forskalling

Kryp og svinn

Superegenlast

Vind-, temperatur og trafikklast pafgres konstruksjonen etter siste byggetrinn

Egenlast

Egenlast pafgres konstruksjonen ved a definere hvilke elementer som skal aktiveres i et
bestemt byggetrinn, og hvilken retning lasten skal virke. I dette tilfelle virker lasten
i y-retningen. Programmet bruker materialets massetetthet og tverrsnittsareal til a

beregne lasten. Fglgende tyngdetettheter ble benyttet:
e Egenlast av Stalkasse: 78.5 ’%
e Egenlast av Betongdekke: 25 ':n—]}f

e Egenlast av Armering: 78.5 %

Superegenvekt

Superegenvekt er den totale vekten av slitelag, kantdragere og rekkverk. Denne lasten

blir definert i load case definition som en sentrisk jevnt fordelt last. Denne lasten virker
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i negativ y-retning i det globale koordinatsystemet. Verdien av den lasten er satt lik

48 kY.

Forskaling

Under stgpeprosessen blir forskaling lagt over i omradet for stgpetrinn 1. Nar betongen
blir herdet og man er klar for stgpeetappe 2, blir forskalingen flyttet fra omradet i trinn
1 til 2. Dette blir tatt hensyn til i programmet ved at det fgrst pafgres en sentrisk jevnt
fordelt last i trinn 1, for a deretter avlaste det samme omradet i trinn 1 og samtidig
pafore den samme lasten i omrade 2. Programmet fortsetter slikt frem til siste etappe

er stgpt. Egenvekten til forskalingen er lik 15%

Trafikklast

Trafikklasten blir definert i RM Bridge i to trinn. Brudekket blir fgrst delt opp i
4 lastfelt. Dette ved a angi eksentrisiteten fra midten av brudekket til senterlinja av
feltet. Deretter bestemmer man lengde av hvert felt ved a aktivere ngdvendige elementer
i brubjelken. Siden trafikklast virker etter at samvirke er etablert blir alle elementene

i samvirke 301-358 aktivert. Alt dette skjer under “traffik lane i load definition”.

Deretter blir lasttogene etablert under load train. Disse lasttogene bestar av en jevnt
fordelt last og pafsres sammen med punktlast som vist i figur og[6.3.2] Nar bade
lastfeltene og lasttogene er definert, blir de satt sammen, som definert i Eurokoden. RM

Bridge lager en kombinasjon av disse og de mest ugunstige tilfellene settes sammen.

I denne oppgaven ble det sett bort ifra bremse- og sidelast fordi de har lite effekt pa

brubjelken og er mest relevat for dimensjonering av sgyle og landkar.
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150 kN150 kN

l l 100 kN IOlkN 50 kN 50 kN

54 kN/m 2,5 kN/m *
. 3m . 3m . 3m . 3m .
Felt 1 Felt 2 Felt 3 Resterende
omride

Figur 6.3.1: Lasttog, situasjon 1.

150 kN 150 kN

50 kN 50 kN 100 kN100 kN i l

v 2,5 kN/m 5,4 kN/m
. 3m . 3m . 3m . 3m

Felt 1 Felt 2 Felt 3 Resterende
omride

Figur 6.3.2: Lasttog, situasjon 2.

Temperaturlast

For a beregne temperaturlasten lages det fire forskjellige lasttilfeller. De konstante
temperaturendringene Ty con 08 Tnesp far en verdi pa hhv. —36°C' og 36°C. Tem-
peraturgradientene T pear 08 Thrcoor Settes lik 15°C' og —15°C'. Lastene kombineres
av programmet i Schedule action slik at en oppnar den mest ugunstige lasten. Det er

lasten som vil brukes i videre analyser, bade i brudd- og bruksgrensetilstand.
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Vindlast

Vindlasten varierer over bruas lengde pa grunn av variasjoner i bruas tverrsnitt og
hgyde. RM Bridge har et predefinert lasttilfelle for vindlast som vil ta hensyn til disse

variasjonene.

Brukeren setter inn den dimensjonerende lasten i x-,y-, og z-retning bade med og uten

trafikk slik det er vist i figur [6.3.3] [6.3.4], [6.3.5] og [6.3.6l Vindlasten vil beregnes for

hver retning, bade med positiv og negativ eksentrisitet. Det mest ugunstige tilfellet
velges ut. Videre kombineres lastene, bade med positiv og negativ fortegn hvor det

mest ugunstige tilfellet velges ut for en situasjon bade med og uten trafikklast.

Q,=14,763 kN/m3

Q,=9,508 kN/m3

Figur 6.3.3: Illustrasjon av vindlast i z- og y-retning, uten trafikk.

Q,=14,763 kN/m3

Q,=4,754 kN/m3

Figur 6.3.4: Illustrasjon av vindlast i x- og y-retning, uten trafikk.
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Q,=11,552 kN/m3

Q,=12,724 kN/m3

Figur 6.3.5: Illustrasjon av vindlast i z- og y-retning, med trafikk.

Q,=11,552 kN/m3

Q,=6,632 kN/m3

Figur 6.3.6: Illustrasjon av vindlast i x- og y-retning, med trafikk.

Kryp og svinn

For hvert byggetrinn ma lasttilfellet for kryp og svinn legges inn i Load case defini-
tion, men det er ikke behov for a definere lasten utover det. Ut ifra betongens alder
ved byggetrinn, og krypkurver i programmet vil RM Bridge automatisk generere de

ngdvendige verdiene. Den innebydge modellen basserer seg pa gjeldende standarder.

6.3.3 Lastkombinasjoner

Statens Vegvesens handbok N400 tar for seg falgende dimensjonerende lastkombinasjoner:
e Bruddgrensetilstand
e Bruksgrensetilstand

e Ulykkesgrensetilstand
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e Utmattingsgrensetilstand

I denne oppgaven har lastkombinasjoner i bruddgrensetilstand blitt benyttet. Brud-
dgrenstilstand defineres som en grensetilstand som er bestemt av faren for brudd eller
uelastiske forskyvninger og tgyninger som kan sammenlignes med brudd, fri avdrift,
kantring eller synking. For a se nsermere pa de benyttede lastfaktorene henvises det til

tabellene i vedlegg [C]



Kapittel 7

Kontroll av laster i RM Bridge

I denne delen vil resultater fra modellen laget i RM Bridge bli kontrollert. Dette er
veldig viktig, seerlig nar man jobber med analyseprogrammer. Ved a veere kritisk til
resultantene fra programmet, kan man unnga a prosjekteringsfeil, og samtidig kunne
relatere resultater til andre kontrollmekanismer. Dette vil hjelpe med a reflektere over
det man har gjort. Elementprogrammet Focus vil bli benyttet til a kontrollere egenlast

i bruen, mens STAAD vil bli brukt for a kontrollere trinnvis utstgping.

7.1 Kontroll av egenlast

Det ble laget en forenklet statisk modell av brubjelken i analyseprogrammet Focus.
Brubjelken blir modellert som en kontinuerlig bjelke med tre glidelager og en fast. Figur

7.1.5| viser den statiske modellen. De forenklingene som blir gjort i denne modellen er:
e Antatt rett bjelke
e Blir sett bort ifra slankheten til sgylene, ved a bytte de ut med glidelager

e Egenlast til stalkassen, blir modellert som en jevnfordelt last, regnet ut ifra

tverrsnittsareal til stalkassen.

27
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Figur 7.1.1: Forenklet statisk modell av brubjelken i Focus Konstruksjon.

Siden tverrsnittet til stalkassen varierer langs brulengden, blir det laget en tabell med
oversikt over de forskjellige tverrsnittsarealene og tilsvarende egenvekt. Dette blir brukt

i Focus for a kunne gi et sa ngyaktig resultat som mulig.

Tabell 7.1.1: Oversikt over de benyttede tverrsnittsarealene.

Startelement Sluttelement Areal [m?] Materialtretthet [25] Lengde [m] Vekt [£Y]

1 12 0,332600 78,5 53 26,1091
13 16 0,354900 78,5 14 27,85965
17 18 0,383900 78,5 8 30,13615
19 20 0,402500 78,5 8 31,59625
21 23 0,425000 78,5 13 33,3625
24 35 0,384500 78,5 48 30,18325
36 38 0,425000 78,5 13 33,3625
39 40 0,402500 78,5 8 31,59625
41 42 0,383900 78,5 3 30,13615
43 46 0,357900 78,5 14 28,09515
47 o8 0,332600 78,5 93 26,1091

Resultatene fra bade RM Bridge og Focus er som forventet av en jevn fordeltlast og
3-spennbjelke bade nar det gjelder moment- og skjeerdiagram. Det er positivt moment
midt i felt og negativt moment ved sgylene. Ved akse 1 og 4 er moment lik null pa

grunn av fritt opplegg. Det er ogsa symmetri i momentdiagrammet om midten av



KAPITTEL 7. KONTROLL AV LASTER I RM BRIDGE 59

bjelken, og negativ symmetri i skjeerdiagrammet. Dette stemmer godt med geometrien
til bruen. Resultatene som fas ut ifra programmet er nesten like og er innenfor hva en
kan forvente, saerlig med tanke pa de antagelsene og forenklingene gjort i Focus. RM
bridge genererer egenlast automatisk ut ifra tverrsnittsareal, materialets massetetthet

og elementlengde, det er derfor forventet a fa et mer presist resultat fra RM Bridge.

o~L [ [ e —I_ 1 T— A) S e

Figur 7.1.2: Momentdiagram for egenlasta til stalkassen fra Focus Konstruksjon.

—— = ] —
5 — [ F i —2

Figur 7.1.3: Skjeerdiagram for egenlasta til stalkassen fra Focus Konstruksjon.
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Skjaerdiagram fra RM Bridge.
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Figur 7.1.5: Momentdiagram fra RM Bridge.
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Tabell 7.1.2: Sammenligning av resultater fra RM Bridge og Focus Konstruksjon.

Parameter RM Bridge Focus Avvik

Min Moment [kNm]  -20420,5 -20463,14  0,2%

Maks Moment [kNm] 9497,2 8952 6%
Min skjeerkraft [kN]  -1389,8 -1321,65 5%
Maks skjeerkraft [kN] 1389,8 1321,65 5%

7.2 'Trinnvis utstgping

Resultatene fra trinnvis utstgping ble sammenlignet med resultater utarbeidet av Bjgrnar

Alvin Larsen (veileder).

Bruen ble modellert i programmet STAAD. Siden dette programmet ikke har en funksjon
som tillater trinnvis utbygging, ble denne prosessen gjort manuelt. Dette ble gjort ved
at modellen i STAAD ble belastet med en jevnt fordelt last tilsvarende egenlasten til

betongen og forskalingen i samme rekkefglge som utstgpingsetappene.

Etter at forste etappe er modellert bli modellen i etappe 2 i tillegg belastet med en
positiv jevnt fordelt last, for a simulere avlastningen av forskalingen. Denne avlastnin-
gen skjedde i de samme elementene som i etappe 1. I etappe 3 vil elementene i denne
etappen bli belastet med en negativ jevnt fordelt last tilsvarende vekten av betong og
forskalingen, mens elementene fra etappe 2 avlastet med en positiv jevnt fordelt last

tilsvarende egenlast til forskaling, og slik fortsatte det til siste etappe.

Figuren [7.2.1] viser resultater fra trinnvis utstgping i RM Bridge, og figur [7.2.2] viser
tilsvarende resultat fra STAAD.
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Figur 7.2.2: Resultater for trinnvis utstgping fra STAAD.
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Tabell 7.2.1: Sammenligning av trinnvis utstgping i RM Bridge og STAAD.

Parameter RM Bridge STAAD Avvik

Min Moment [kNm]  -103849  -90991  12%
Maks Moment [kNm] 57867,8 51400 7%

Resultatene fra RM Bridge og STAAD varierer litt: RM Bridge har generelt hgyere
verdier. Dette kan skyldes igjen at RM bridge genererer egenlast automatisk ut ifra
tverrsnittsareal, materialets massetetthet og elementlengde, mens i STAAD ble lastene
regnet ut manuelt. Det er ogsa variasjon i rekkefglgen pa 3 stopeetapper mellom RM
Bridge og STAAD. Etappene 3, 4 og 5 ble antatt stopt i forskjellige rekkefslger mellom
modellen laget i RM Bridge og STAAD.

7.3 Superegenvekt

Resultater fra superegenvekt ble kontrollert ved a enkelt modellere en kontinuerlig bjelke
over tre spenn i programmet Focus, og sette pa en jevnt fordelt last lik 48kN/m. Ut ifra

tabellen kan man konkludere med at resultatene fra superegenlast er ngyaktige.

Tabell 7.3.1: Sammenligning av superegenvekt i RM Bridge og Focus Konstruksjon

Parameter RM Bridge Focus Avvik

Min Moment [kNm]  -31895,7 -33063,93 3%
Maks Moment [kNm| 19553,3 19515 0,2%
Min skjeerkraft [kN] — -2224,9 -2212,1 0,57%
Maks skjeerkraft [kN] 2224,9 22121 0,57%
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Figur 7.3.1: Momentdiagram for superegenlast i RM Bridge.
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Kapittel 8

Resultater fra RM Bridge

8.1 Tverrsnittskapasitet

RM Bridge regner ikke ut tverrsnittskapasitet direkte, men for hvert tverrsnitt som
er definert i programmet, blir det regnet ut tverrsnittsareal (A,), skjeerareal (A,) og

plastisk momentmotstand (W,,;). Dette kan brukes til a regne ut tverrsnittskapasitet.

Resultatene fra programmet er blitt sammenlignet med kapasiteter regnet ut etter Eu-

rokoden. Tabellene [8.1.1] og [8.1.2] viser resultater fra begge tilfellene. Generelt gir

ikke RM Bridge riktig kapasitet dersom tverrsnittet er klassifisert som klasse 4. Dette
fordi tverrsnittet er utsatt for lokalknekking. Kapasiteten beregnet etter Eurokoden
er generelt lavere enn kapasiteten hentet fra RM Bridge. Verdiene avviker seerlig i
samvirketverrsnitt hvor RM Bridge gir mye hgyere moment- og trykkapasitet. Detal-
jert beregningseksempel av tverrsnittskapasitet er gitt i vedlegg [B Handberegningene
for dimensjonerende aksial trykkapasitet og skjeerkapasitet i pilar hadde et stort avvik

fra resultatene i RM Bridge. Det mistenkes at det har veert noe feil i beregningene.

65
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Tabell 8.1.1: Sammenligning av tverrsnittskapasitet i midtfelt

Tverrsnittskapasitet midtfelt

Stalkasse Samvirketverrsnitt

RM Bridge Handberegning RM Bridge Handberegning

Dimensjonerende

126992 120300 357572 212800
aksial trykkapasitet [kN]
Dimensjonerende

29561 29700 37982 33110
skjeerkapasitet [kN]
Dimensjonerende

166854 127000 321032 286300

momentkapasitet [k Nm]

Tabell 8.1.2: Sammenligning av tverrsnittskapasitet i pilar

Tverrsnittskapasitet pilar

Stalkasse Samvirketverrsnitt

RM Bridge Handberegning RM Bridge Handberegning

Dimensjonerende aksial

200836 215300 227105 -
trykkapasitet [kN]
Dimensjonerende

35403 38230 50305 -
skjeerkapasitet [kN]
Dimensjonerende

288730 299000 442900 356700

momentkapasitet [k Nm]
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8.2 Effekten av trinnvis utstgping av betong

Grunnen til man gnsker a stgpe betong i sekvenser er a fa utnyttet kapasiteten til
konstruksjonen mest mulig under byggeprosessen. Dette gjelder seerlig stalkasse, dersom
hele dekket stgpes i en sekvens ma stalkassen dimensjoneres til a kunne baere bade sin

egenlast, men ogsa egenlasten til hele dekket fgr samvirke etableres.

Ved a benytte trinnvis utstgping kan man dra nytte av samvirke underveis i utstgpingen.
For a undersgke effekten av trinnvis utstgping ble det laget en modell i RM Bridge

hvor stalkassen ble belastet med hele vekten til betongen og forskalingen i en sekvens.

Figurene [8.2.1} [8.2.2] 8.2.3| og [8.2.4] under viser forskjellen i momentdiagrammene og

spenningen i bunnplaten.
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Figur 8.2.1: Momentdiagram for bunnplaten ved en-sekvens-stgping.
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Figur 8.2.2: Momentdiagram for bunnplaten ved trinnvis utstgping.

Ut ifra momentdiagrammene kan vi konkludere med at en-sekvens-utstgping vil fere til
storre moment seerlig ved akse 3 og 4. Dette gjenspeiler seg i spenningen i bunnplaten

ved disse aksene. Figurene [8.2.3| og [8.2.4] viser spenningen i bunnplaten for begge

tilfellene. Ved en-sekvens-utstgping vil bunnplaten overstige flytespenningen fordi man
ikke far benyttet kapasiteten til samvirketverrsnitt. I figur[8.2.4)der samvirke er etablert
underveis kan man se at spenningen er mye lavere. Mellom hvert trinn blir et nytt

samvirke etablert, noe som fgrer til at betongen ogsa tar opp krefter.
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8.3 Trafikklast

Som nevnt tidligere i kapittel [f] blir den mest ugunstige kombinasjonen av trafikklasten
ut ifra modell LM1 pafgrt konstruksjonen. Dette vil gjore kontrollen av resultatene mer

komplisert, det er derfor valgt a diskutere formen pa momentdiagrammet.

Sterst moment oppnas ved akse 2 og 3 (figur og[8.3.2)). Midtspennet, som er det

lengste spennet pa 90 m, vil ta opp mer moment enn de to andre spennene.

Ved modellering av trafikklast ma man, i tillegg til skjser og moment, ogsa se pa torsjon.
Torsjon er en viktig fordi broen strekker seg over en bredde pa 12m. Dersom det er
ubalanse mellom trafikken i hgyre og venstre felt vil torsjon oppsta. Dette kan i verste

fall resultere til at hele konstruksjonen vipper.

I figur kan man se at torsjonen er storst ved landkarene i akse 1 og 4. Som nevnt

1 kapittel [g] blir landkarene modellert med bredere “abutment” for a kunne ta opp disse

kreftene.
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Figur 8.3.1: Momentdiagram i samvirket pga trafikklast.
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8.4 Temperatur

72

Nar samvirke blir utsatt for temperaturendring vil det oppsta indre krefter. Som man

kan se fra figur vil disse kreftene bli stgrst i feltet. Grunnen til at aksiallasten

synker ved elementene 17-20 og 39-42 er endring i tverrsnittet. Disse elementene er

modellert uten betongdekke.

kM

200 -

200 -

100 -

Maved mum__ Zibd 87

=100 -

=200 -

—3200 -

po-Lo-

209 211

14317 20 Z2E | 325 | 3

Folel . Le o laly
Miri mum  -344, O

A Temp-—Hag
LC:ﬁx

totals local: split
(103, 344

Temp—Faos
LiC: M

total:localisplit
(3244 , -100)

Figur 8.4.1: Aksiallast i samvirketverrsnittet pga temperaturendringer.

8.5 Bruddgrensetilstand

Figur [8.5.1] og [8.5.2] viser henholdsvis momentdiagrammet og spenningsdiagram for

bruen i bruddgrensetilstand i overflensen.

Stalfastheten ligger pa 420

N
mm?2"

Denne

fasteheten overskrides i bruddgrensetilstand. Det vil derfor veere ngdvendig a gke denne.
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Figur 8.5.2: Spenningsdiagram i overflensen i bruddgrensetilstand.
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8.6 Effekten av dobbelt samvirke

Dobbelt samvirke ble modellert ved a forsterke stalkassen i omradene utsatt for negativt
moment ved pilarene med betong. Dette ga lite utslag pa den globale analysen, bade

nar det gjelder moment- og skjerdiagrammet.

Hensikten med stgpe betong i denne delen av tverrsnittet er a gke kapasiteten rett over

pilarene, og da seerlig trykkapasitet i bunnplaten.

Ut ifra figur [8.6.1] under kan man se forskjellen i strekkspenning sammenlignet med

tilsvarende figur uten dobbelt samvirke i bruddgrensetilstand (se figur [8.5.2]).
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Figur 8.6.1: Spenningsdiagram i overflensen med dobbelt samvirke.

Nar betong stgpes i bunnen av stalkassen vil ngytralaksen bli forskjovet mot den nedre
delen av tverrsnittet. Dette vil fore til at store deler av steget og flensene tar opp strekk.
Dermed skes momentkapasiteten til tverrsnittet. Samme effekt oppnas pa den trykkut-

satte bunnplaten siden betongforsterkningen vil ta en stor del av trykkspenningen.
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Figur 8.6.2: Tverrsnitt med dobbelt samvirke.

8.7 Kryp

Figuren [8.7.1| viser effekten av langstidskryp i samvirket.
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Figur 8.7.1: Moment pga langtidskryp i samvirke.
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8.8 Dybler

Dyblene ble modellert i RM Bridge og ved hjelp av Vegard Fossbakken ble hele modellen
gjennomgatt. Allikevel var det ikke mulig a hente ut skjeerdiagram for dyblene. RM
Bridge er et komplisert program som ikke har en detaljert manual eller teorimanual.
Alle disse faktorene gjgr det vanskelig a feilsgke modellen og pa grunn av begrensning

i tid har det ikke veert mulig a fa den ngdvendige informasjonen ut av RM Bridge.

Den dimensjonerende skjeerkraftkapasiteten pa dyblene ble beregnet for hand og pre-

senteres under. Antall ngdvendige dybler vil bestemmes ut ifra ned ngdvendige kapa-

siteten.

Diameter: d = 22mm
Dybler bruddspenning:  f, = 450 mj:; 5
Materialfaktor: Ym = 1.15
E-modull betong: E.q = 360002
e

Py = 280t — 118.998kN

2.
Py = 220N Iwled 55 347N

1.15

Prd = min(Prd,l, PTd’Q) = 118.998k N



Kapittel 9

Konklusjon

Den nye Hommelvikbruen ble modellert i programmet RM Bridge. RM Bridge (V10
advanced) er utviklet av Bentley i Osterrike og er et sakalt 4D-program som gir mu-

ligheten til a se pa byggeprosessen og tidsavhengige effekter.

Lastene beregnet av RM Bridge ble kontrollert gjennom analyse i Focus Konstruksjon
og resultater av STAAD gitt av veileder Bjgrnar Larsen. Resultatene stemte godt,
men lastene for trinnvis bygging ble noe hgyere ved bruk av RM Bridge. Dette kan
skyldes at RM bridge genererer egenlast automatisk ut ifra tverrsnittsareal, materialets

massetetthet og elementlengde, mens i STAAD ble lastene regnet ut manuelt.

Tverrsnittskapasiteten ble analysert bade i RM Bridge og beregnet for hand etter Eu-
rokoden. Generelt gir ikke RM Bridge riktig kapasitet dersom tverrsnittet er klassifisert
som klasse 4. Dette fordi tverrsnittet blir utsatt for lokal knekking. Kapasiteten bereg-
net etter Eurokoden er generelt lavere enn kapasiteten hentet fra RM Bridge. Verdiene
avviker saerlig i samvirketverrsnitt hvor RM Bridge gir mye hgyere moment- og trykka-

pasitet.

Effekten av trinnvis stgping ble ogsa undersgkt ved a analysere for en-sekvens-utstgping

og trinnvis utbygging. Ut ifra momentdiagrammene kan det konkluderes med at en-

7
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sekvens-utstgping vil fgre til stgrre moment, seerlig ved akse 3 og 4.

I bruddgrensetilstand ble det funnet at stalfastheten ble overskrevet. Stalet har en

fasthet pa 420 kN/mm2, og det anbefales a gke denne.

For a kontrollere effekten av dobbelt samvirke ble tverrsnittet modellert med forsterkn-
ing med betong i stalkassen ved omradene utsatt for negativt moment over pilarene.
Dette ga lite utslag pa den globale analysen, bade nar det gjelder moment- og skjeerdia-
grammet. Hensikten med stgpe betong i denne delen av tverrsnittet er a gke kapasiteten
rett over pilarene, og da seerlig trykkapasitet i bunnplaten. Nar betong stgpes i bunnen
av stalkassen vil ngytralaksen bli forskjgvet mot den nedre delen av tverrsnittet. Dette
vil fore til at store deler av steget og flensene tar opp strekk. Dermed gkes momentka-
pasiteten til tverrsnittet. Samme effekt oppnas pa den trykkutsatte bunnplaten siden

betongforsterkningen vil ta en stor del av trykkspenningen.

Handberegningen for denne type samvirkebru er veldig komplisert og tidskrevende. Det
er store muligheter for feilberegning, seerlig pa grunn av den uvanlige formen pa bruens
tverrsnitt. RM Bridge er derfor en god lgsning for a gjennomfgre beregninger pa denne

konstruksjonstypen.

Dessverre har programmet sine ulemper. Det er et komplisert og utfordrende program
som ikke har noen detaljert brukermanual. Det finnes heller ingen fullverdig teori-
manual. Det tok derfor mye tid a bygge opp en fungerende modell. Pa grunn av

tidsbegrensning var det for eksempel ikke mulig a hente ut data for dybler .

Programmet er allsidig og takler beregning pa alle typer samvirketverrsnitt. Noe som
gjore RM Bridge unikt er at i tillegg til a ha muligheten til a beregne laster som trafikk-
og temperaturlast kan den analysere trinnvis utbygging. Den gir allikevel ikke riktig

kapasitet ved klasse 4 i forhold til Eurokoden.
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peraturlast etter NS-EN 1991-1-5:
mperaturfordelingen i konstruksjonenstverrsnitt kan
les inn i fire hoveddeler:
* Jevnt fordelt temperaturandel (\AT,)
* Lineaert varierende temperaturdifferanse om z-z-aksen
( TI X )
¢ | Linegert varierende emperaturc ifferanse om y-y-akqpn
(AT
o Tkke-linezert varierende temperaturdifferense (ATE)
r-samvirkebruer (type 2) ben kun-den vertikale ikke--
ineaert varierende temperatur len etter 6.1.4.2

E Dimensjoneringsgrunnlag:
Samvirkebru (stal / betong) Type 2
S 1991-1-5
fig A Al g AD
Ils T\ B 3 Y
Maksimum eratur: o i=36
Minimumste atur: i i=—30
Jevnt fordelt eraturandel (AT,)
{SEN19S :
NALG 13 Hgyeste jevt fordelt brutemperaturandel:
NAGUL LD 7 7
Tt‘m =T +4=40
{S-EN199 .
NAL6.1.3. Laveste jevt fordelt brutemperaturandel:




NS-EN 1991-1-5
(NA.A.1(3))

NS-EN 1991-1-5
(Figur NA.6.2b)

NS-EN 1991-1-5
(NA:6.1.4.3)

Te.min = Tmzn +4=-26
Verdien for initiltemperatur ved fastholdningspunkt:
TO = 10
Maksimalt temperaturkonstraksjonsintervall ( ATy .., ):

ATN.con = TO + Te.min =36

Maksimalt temperaturkonstraksjonsintervall (AT .., ):
ATN.ea:p = Te.maa: - TO =30

3. Ikke-lineaert varierende temperaturdifferense
(ATg)- metode 2:

Vertikal:

Forenklet metode gir:
Her antar man kun temperatur endring i betongen,
og ingen temperatur endring i stalkasse.

AT pear=15
ATM.cool i=—15
Horisontal:

Temperatur forkjellen mellom bruas ytterkanten:

ATM.hor =9

Temperaturforskjellen mellom stdlkasse og betongplate:

AT:=15 AT:=—15

Samtidighet av jevnt fordelte temperaturandeler og
temperaturdifferanser:



\S-EN 1991-1-5

NA:6.1.5 Merknad 1) wN::O.35 wM::0'75

(S-EN 1991-1-5 ATy heat+ W ATN ezp =255
NA:6.1.5 Merknad 1)

ATM.cool +wy-e ATN.con =-24
ATM.heat + Wy ATN.exp =37.5

ATM.cool + Wy ATN.con =12

Den mest ugunstige tilfelle blir dimensjonerende.



1. Dimensjoneringsgrunnl

(=]

2. Vindhastighet og vindhastighetstrykk

3. Vind pa bru uten trafikk

4. vind pd bru med trafikk

1. Dimensjoneringsgrunnlag:
. . m
NS-EN_1994-1-4 Referansevindhastighet: Vp =26 —
{Tabell NA.4(901.1)} il
Bru hgyde: =54 m
Terrengkategori 11 M3 sjekkes med SVV-handbok!
k
Lufttetthet Pragei=1.25 —2
m3
2. Stedvindhastighet (v,,,) og vindhastighetstrykk (q,,):
NS-EN 1994-1-4(4.3.2 Terrengruhet {c. ).
NS-EN 1994-1-4 Ruhetshgyde Zo413=0.05 m
{Tabell 4.1}
Minimumshgyde min =2 M
Maksimumshgyd maz =200 m
0.7
| N 20.11
Terrengruhetsfaktor:  k,.:=0.19 =0.19
20.01
Cpi=Rpe 10 4 ]: 327 2y inf:zgzuuu
20 II)

NS-EN 1994-1-4

(4.3.1 (MERKNAD1)) ok




IS-EN 1994-1-4
4.2 (MERKNAD 10g 2))

(S-EN 1994-1-4
4.2 (4.1))

\S-EN 1994-1-4
4.4 Merknad 2)

Basisvindhastighet (v, ):

Retningsfaktor: Cairi=1 (Anbefaltverdi)

Arstidsfaktor: c :=1 (Anbefaltverdi)

season *
m
Uy *=Cgir * Cseason * Vb.0 = 26

Stedsvindhastighet (v,, ):

v, =, Co Uy = 34.504 1L
S

Vindturbulens (1,):

Standard awvik (o, ):

Turbulensfaktor:  k;:=1

a'v::kl-kr-vb:4.94%

O-'U
I = =0.143

v

Vindkasthastighetestrykk (g, ):

1 kN
qp::[1+7-Iv]-§-pluft-vm2 =[1.49] ey



3. Vind pa bru uten trafikk

IS-EN 1994-1-4 (8.3) Kraftfaktor i x-retning (c; )i

Hgyden av brutverrsnitt med rekkverk:

d:=4 m+0 m=4 m Har ikke tatt hensyn til

rekkverk!
Bredden av brutverrsnitt:
b:=13.16 m
\S-EN 1994-1-4 (Figur Kraftfaktoren bestemmes ut ifra figur 8.3, etter
3.3) bredde-dybde fordold:

%:3.29 Dette gir: Cpp=1.48

Eksponeringsfaktor (c,):

Basisvindhastighetstrykket (g, ):

1 kN
Q=7 Pruft* v,” =0.423 R
2 m

ce::&:[3.526]
dp

Vindlastfaktor (C'):

dtOt ::d+0.6 m:4.6 m

Ci=cs,ec,=[5.219]

e

2
m m

Aref.x = dtot -1 E =4.6

m

1 kN
FW.:I;::_'pluft',UbQ'C'A _[10.143] L
2 m

ref.x —



B

itetskontroll av staltverrsnitt ved pilar

1. Tverrsnittsdatz

2. Tverrsnittsklassifiserin

3. Effektiv tverrsnitt av stivet bunnplate

1. Effekt av "Shear lag" etter NS-EN 1993-1-5

N

ffektiv tverrsnitt pga. knekking

1. Lokalknekking av plater
o} 1Ak L-aall.ina
<. GIUUdIKITCRRNITIY
Effektiv tverrsnitt av stea
LIC] ITCINGTY VOITI1TnmLL v Ou

verrsnittsdata:

etridata:

N—’

A
)
3

1.01.1)) Stilkasse:

Flenstykkelse tp:=50 mm
Bredde av Ytreflens: by =350 mm
Bredde av indreflens: bgy:=1050 mm
Bunnplatetykkelse: t,:=40 mm
Bredde av bunnplate: by, :=4000 mm
Stegtykkelse: t,:=22 mm
Steghgyde h,:=3761.8 mm
Totalhgyde av tverrsnitt: h:=3700 mm
Stegvinkel: a:=T76"°

Tverrsnittsareal:

—0.466 m?




Ngytralaksen stdlkasse:

h—ty—t
tf2 * <bf1+bf2>+2.t8.h8'(Tf+tf +tb'bb'(h_?

y::

A
y=(1.932-10%) mm
1.1.2) Trapesstiver:
Platetykkelse stiver: tetiver =15 mm
Bredde av toppflens: briver.+:=300 mm
Bredde av diagonalplate: bstiver.a:=335.41 mm
Bredde av bunnflens: bgtivers =600 mm
Avstand mellom stivere: bgtiver.an:=538.68 mm
1.2) Materialdata:
Materialfaktor: Yar0:=1.05
. N
Kar. flytespenning: Jyr =420 5
mm
. . N
Dim. flytespenning: Jya ::M =400
Ym0 mm
E-modul: E :=210000
mm

Tayningsfaktor: £:= 2855 0.748
420

2) Effektivtverrsnitt av stivet bunnplate:

Eurokoden tar hensyn til effekten av "Shear lag", ved
3 multiplisere den totale arealen av bunnplaten med
en reduskjonsfaktor (3")



Den totale arealen av stivere langs bunnplaten:

Ag=3- <2 *bytiver.d T bstiver.t> Lstiver = <4’369 * 104) mm”
b, er definert som halve lengdn av bunnplaten:

bO::%:<2-103> mm

Asl

o= 1+ =1.243

IS-EN 1993-1-5 [3.1 (1)] by-t,

L,og L, er henholdvis fgrste og andre bruspenn:
{S-EN 1993-1-5 [Tabell 3.1]

L:=75m og L,:=90 m

Den effektive lengden ved stgttemoment:
IS-EN 1993-1-5 [Figur 3.1]

L,:=0.25+ (L, +L,) =41.25 m

_ Skjeerdeformasjonen kan neglisjeres dersom
{S-EN 1993-1-5 [Figur 3.1]

L
b0<5—8 , dette er ikke tilfelle.

IS-EN 1993-1-5 [3.1 (1)] by
K= L =0.06

0.02<Kk<0.7 gir:
IS-EN 1993-1-5 [Tabell 3.1]

B:= =0.753
1+6 +1.6 Kk

K —

0k

3" =0.983

Siden tverrsnittet skal ogsa sjekkes for lokalknekking,
anbefales a ta hensyn til "Shear Lag " effekten ved &
(S-EN 1993-1-5 [3.3] redusere bunnplatenstykkelse.

2.2.1) Lokalknekking:



IS-EN 1993-1-1 [Tabell5.2]

IS-EN 1993-1-1 [Tabell5.2]

IS-EN 1993-1-1 [Tabell5.2]

IS-EN 1993-1-1 [Tabell5.2]

Z2.2.1.1) Klassetisering av bunnplatene:

Toppflens av trapesstiver:

Toppflensen er kun utsatt for trykk.

bstiver.t bstiver.h

=26.737
t € €

<33 Klasse 1

stiver ° stiver *

Diagonalsteg av trapesstiver:

I virkeligheten er den delen av stiver utsatt
for bgyning, men vi antar at den er utsatt
for trykk pa lik linje med toppflensen. Denne
antagelsen bygger pd at hgyden til stiver er
veldig lavt sammenlignet med hele

tverrsnittet.
bstiver.d bstiver.h
———— =29.893 ———— <33 Klasse 1
tstiver *€ stiver * €

Stiver er av klasse 1, dermed blir hele
tverrsnittet regnet ut som effektiv.

Bunnflens av trapesstiver (platedel 1):

bstiver.b bstiver.h

=53.475
t € €

<42 Klasse 4

stiver stiver *

Plater mellom stivere (platedel 2):

bstiver.av —48.01 bstiver.h
t 15 5

<42 Klasse 4

stiver stiver

Deler av bunnflensen til stdlkassen er av klasse 4,
og dermed utsatt for knekking. Derfor md man ta
hensyn til effektivtverrsnitt etter NS-EN 1993-1-5.

2.2.1.2) Effektivbredde av platedelene :

Reduksjonsfaktor er beregnet etter NS-EN 1993-1-5 (4.4),
for platedeler utenlangsgdende stivere.

_— . e - ~



Platedelene er utsatt for jevnfordelt trykkspenning: :=1

Dette gir falgende knekkingsfaktor: k_:=4

ag

{S-EN 1993-1-1 [4.4(2)]

L [235 MPa
IS-EN 1993-1-1 [Tabell 4.1] fyk

Slankhet platedel 1:

2 2
7T 'Es'tb
Tpy = =843.556 MPa
2 2
12 <1_O3 > bstiver.b
A= T ~0.353 A, <0.673
{S-EN 1993-1-1 [4.4(2)] P\ 'Ly =4 p1 < Y-
Slankhet platedel 2:
7T2 'Es'tbQ

Oy i= =(1.047-10%) MPa

12 <1_O'32> bstiver.av2
fyk
A=A |[—2—=0.317 A,»<0.673
IS-EN 1993-1-1 [4.4(2)] ka'UE2

Reduksjonsfaktor: Proci=1

Siden slankheten til begge platedelene er mindte enn
0.673, er reduksjonsfaktoren for begge platedelene lik 1.
Dette betyr at tverrsnitet behgver ikke & reduseres som
folge av lokalknekking.

IS-EN 1993-1-1 [4.4(2)]

Dette gir:
bedge.eff::WZQGQ.zﬁl mm
{S-EN 1993-1-1 [4.5.1(4)] A, ettioe =3 Agq+Proc ty s (0y—Dedge.csr) = (2.803-10°) mm?

Aci=3-Ag+ty. <bb T bedge.eff> = <2’803 : 105) mm’

{S-EN 1993-1-1 [4.5.1(4)]
2.2.2) Globalknekking av stivet bunnplate:

Den effektive arealen A, (s, blir redusert med en



- - - -/ T T/ T/ TTeeyjeevcr T o0 S T T TT TS T T T T T
reduksjonsfaktor p.. Denne faktoren tar hensyn til
globalknekking av bunnplaten. p_blir regnet ut etter NS-EN

1993-1-5 [4.5.2-4.5.3]. Den er en kombinasjon av
"platelignende knekking" og "sgylelignnende knekking"

Platelignende knekking:

Beregning av kritiske spenninger for avstivede plater:

a:=3m b:=4m
(S-EN 1993-1-1 [Tillegg A]
. a
Ratio: a::z:0.75 a>0.5
. Asl
Relativt areal: d:= =0.273
IS-EN 1993-1-1 [Tillegg A] byt

Gjevnfordelt trykk: P=1
{S-EN 1993-1-1 [Tillegg A]

Andrearealmoment for hele den avstivedeplaten:
Ngytralaksen for avstivet bunnplate: y,:=87.279 mm

2
3

bb A tb tb
sl1i= +bb'tb'(ysl_?
bstiver.b ? tstiver3 2
Isl.2 = 12 + bstiver.b 9 tstiver ¢ <ysl —340 mm>
bstiver.d3 *tativer 2 2
Ig3:= 12 ° (COS (27)) + bstiver.d * Lstiver * <ysl —190 mm>

Isl ::Isl.1+3'Isl.2+6'Isl.3: <2'813 ° 109> mm4

Andre arealmoment for bgyning av platen:

by tb3 7 4
pi=—————=(2.344-107) mm
12 (1-0.3%)
: 1,
{S-EN 1993-1-1 [Tillegg A] Treghetsforholdt: = -=120

p



IS-EN 1993-1-1 [4.5.2]

{S-EN 1993-1-1 [4.4 (2)]

{S-EN 1993-1-1 [Figur A1]

2 (<1+a2>2 +7—1)

op =y =169.59
a’ - (p+1)-(1+9)
LY I N
opi= ——~—=18.98 .
12 (1-0.3%) b, mm

Ocrpt= kg_p'O'E: <3.219 . 103> W

Den relative slankheten av den ekvivalente platen:

AC €, ocC .
B o= ol _q Fordi: Proc=1
AC
PPY 2T TR
Ocrp

Reduksjonfaktoren regnes utifra NS-EN 1993-1-5 4.4(2):

Vi har: A,<0.673

Dermed: ppi=1

Sgylelignende knekking:

I denne delen definerer Eurokoden tverrsnittet, slik at den
bestdr av en langsgdendestiver og deler av bunnplaten,
som visst i figuren under:

Arealet av sraylen: Asl.sﬂyle ::Asl + tb a <bstiver.b + bstiver.av)

Ay sgyie=(8.923-10") mm?

Ag.epri=8.923-10" mm?



Andre arealmoment av sgylen:

2

3
I sl1*= <b8tive7"-b * bStiU€T~av> ' tb + <bstiver.b + bstiver.av> * tb * (ysl - &)
12 2
b ot 3 2
Isl.Q = Stwer.b12 ver + bstiver.b : tstiver * <ysl —340 mm>
b... 15 to.. 2 2
I, 4= Stwer'i2 stiver . (COS (14)) + bstiver.d * Lstiver * <ysl —190 mm)

Iy=Tg +1g5+2Iy5=(8.952-10°) mm'

2
VY ey | N
T opoim 0 = (2.31-10°)
Asl.sﬂyle'a’ mm

2

Reduksjonsfaktoren for sgylelignende plater er:

A
B = Lelf g Reduksjonsfaktor for
Ay st lokalknekking er lik 1!
A=A /ﬁ“—fv’d =0.416
O-CT‘.C
A,>0.21
a:=0.34
1
ii= 1 —01m
sl.spyle
e:=216.35 mm
0.09
Q=0 +— =0.534
(2
e

1

b= (140« (A.—0.02) +1,.%) =0.692



(S-EN 1993-1-1 [6.3.1.2 (1)]

IS-EN 1993-1-1 [6.3.1.2 (1)]

IS-EN 1993-1-5 [4.4 (3)]

_ 1
T e A

Interaksjon mellom platelignende- og s@ylelignende
knekking:

=0.803

g
£:=—""_1=0.393 0<e<1

O—C’I’.C

Pei=(Pp—Xe) * £+ (2—€) +x.=0.927

Effektiv arealet av avstivet bunnplate pga. lokal- og
global knekking:

2

Ac.eff =Pc 'Ac.eff.loc +2. bedge.eff “t,= <2815 * 105) mm

Effektiv arealet av avstivet bunnplate pga. lokal- og
global knekking og "Shear lag":

Agppi=Ag opp+ 8" =(2.767-10°) mm”

3) Effektivtverrsnitt av steg:

3.1) Tverrsnittklassefisering av steg:

N3r man skal beregne effektiv tverrstnitt til steg, bar
man ta hensyn til redusert tverrsnittsareal til bunnplaten.
dette vil pavirke plasseingen av ngytral aksen til
tverrsnittet og forholdet mellom maksimal
trykkspenninger og trekkspenninger i tverrsnittet.

Effektiv breddet av bunnplate pga knekking:
by off= P+ by=(3.709-10%) mm

Effektiv platetykkelse av bunnplate pga knek "Shear
lag": , A T A |



tb_eff::ﬁ” . tb =39.322 mm
Reduksjonsareal:
A= (ty—tyo57) * (b= by ofs) = 196.905 mm

Forenklet beregning ved & redusere tykkelsen av platen:

A
Yred:=h— red <3.7- 103> mm
2'bb

Ny ngytralakse:

, h—ity—ts t,
tf '<bf1+bf2>+2'ts'hs' 72 +tf +tb'bb' h—? +3.Asl'3530 mm—Ared-ymd

y::
A+3'Asl_Ared

Yy = 3700 mm —y=(1.417-10%) mm

—t
Bgyning: Pi= —M:—O.GN
Yy— tf
IS-EN 1993-1-1 [Tabell 5.2] h 42.
% ~170.991 _%tf  _67.376
t, 0.67+0.33 .9
42. h
£ <2 Klasse 4

0.67+0.33-¢ t,

K, :=T7.81—6.29:1)+9.79.1)° =15.424

{S-EN 1993-1-5 [Tabell 4.1] A=

(S-EN 1993-1-5 [4.4 (2)]

il A=0.055-(3+%) _ e



bey:=0.4+ by =424.926 mm h,=3.762 m

t;=0.05 m
bey = 0.6+ bysp=637.388 mm

Den effektive 2 arealmoment:
Bestemme den effektive ngytralaksen:

A= (1420.2 mm — b,y —bey) + t,=0.008 m?

9 h—tb—tf t,
tf '<bf1+bf2>+2'ts'hs' T_'_tf +tb'bb' h_? +3'Asl'3530 mm_Ared'yred_2Ared2'286

y::
A+3 '14sl_14recl_2 'Ared2

Yy=2.267m

2
((b +bp) oty t
L 1TV 2) " f f _ 4
Ipi=2- i3 +(bf1+bf2)-tf-(y—?) )—O.704m

2

2
t-h2. 14 h—t,—t
18122-( 5 5 (f;S( )) +hs'ts'(y_(#)) )20-039 m4

3 2

by (t,-0.983 t
I=—" (t ) +bb-tb-0.983-(y—h—?b) =0.332 m*

12

Isp=Tp+1,4+1,=1.075 m*
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asitetskontroll av staltverrsnitt ved midtfelt:

©

1. Tverrsnittsdatz

2. Effektiv tverrsnitt av overflensene

1. Effekt av "Shear lag" etter NS-EN 1993-1-5

(3.2-3.3)

2. Effektiv tverrsnitt pga. plateknekking

R

).
3

>

HER 4 ] A~k
ISy avi Steyg 1l Idirgsyaciiu LIVCIC

w
m
@
2
<
<
@

cav - oualitvo

1) Tverrsnittsdata:

1.1) Geometridata:

1.01.1)) Stalkasse:

Flenstykkelse tpi=30 mm
Bredde av Ytreflens: by =350 mm
Bredde av indreflens: bpy =350 mm
Bunnplatetykkelse: t,:=20 mm
Bredde av bunnplate: by, :=4000 mmn
Stegtykkelse: t,:i=18 mm
Steghgyde hy:=3742.72 mm
Totalhgyde av tverrsnitt: h:=3700 mm




1.1.2) Trapesstiver:
Platetykkelse stiver:
Bredde av toppflens:
Bredde av diagonalplate:
Bredde av bunnflens:
Avstand mellom stivere:

Arealet av stiver:

tstiver:: 15 mm
bstiver.t =300 mm
bativer.a:=335.41 mm

bstiver.b =600 mm

b :=538.68 mm

stiver.av *

Asl = <2 ° bstiver.d + bstiver.t> tstiver = <1 456 - 104) mm2

Totalarealet avtverrsnitt:

Aypyi=2+ (byy+bpy) o tp+ 2t e byt by by +4 Ag=(3.15.10°) mm”

1.2) Materialdata:
Materialfaktor:

Kar. flytespenning:

Dim. flytespenning:

E-modul:

Tgyningsfaktor:

Ymo:=1.1
N
Sy =420
mm
N
Fud =Tv _sg1s1s SLM
Yo mm
E :=210000
mm

£:= ﬁ =0.748
420



NS-EN 1993-1-5 [Figur 3.1]

NS-EN 1993-1-5 [3.1 (1)]

NS-EN 1993-1-1 [Tabell 5.2]

NS-EN 1993-1-1 [5.5.2 (1)]

Z) ETTEKUVIVEITSNITT aV TIENSENE.

Bestemme effektiv bredde for skjaerderformasjonen:

(bf1 + bﬁ) —t,

by:= =341 mm

L,:=0.25 (75 m+90 m)=41.25 m

° —825 mm

€

50

by<

L
Skjeerdeformasjonen kan neglisjeres siden: b0<5—(§

Klassifisering av overflenstverrsnitt:

Bredde av Ytreflens: by =350 mm
Bredde av indreflens: by, =350 mm
t
cyi= bfl—?8:341 mm Cyi= bf2—58:341 mm
¢ €1
=15.196 14< KLassse 4
tee € tee€
f f
Gy Ca
=15.196 14< KLassse 4
tf'g tf'g

I tverrsnitt av klasse 4 vil lokal knekkng oppsta innen
flytegrense er nddd, derfor bgr man regne med redusert
tverrsnitt.



NS-EN 1993-1-5 [4.4 (2)]

y::

ty® « (b1 +bpo) +2+ 1

A= =0.275 2, <0.748

Dette gir: p=1

p:=1 betyr at hele overflensen blir regnet som effektiv!

3) Effektivtverrsnitt av steg med langsgdendestivere:

Ngytralaksen (avstand fra toppen):

+2:A4,-921 mm+2-A4,-3530 mm

S

h—ty—13 t
hyo|——— 4t .| +t,-bye |h——

Atot

y=(2.144.10%) mm

Ngytralaksen (avstand fra bunnen):

Yny=h—y=(1.556-10") mm

3.1) Lokalknekking:

Ut ifra beregnningen gjort tidligere har vi kommet frem til at
stivere er av klasse 1.

Steg undertrykk er delt opp i 3 lokaleplater:

b;:=627 mm b,:=600 mm b3:=1272.22 mm



—t
NS-EN 1993-1-1 [Tabell 5.2] Bgyning: hi= YT g og

y—1iy
NS-EN 1993-1-1 [Tabell 5.2] _L #2e] [ 73.013
0.6740.33 +)
b b .
—1-34.833 —1<42—6 Klasse 3
t, t, 0.67+0.33-7
b b .
—2-33.333 —2<42—6 Klasse 3
t, t, 0.67+0.33.9
b b .
% —70.679 D L | 22F | | Klasse 4
t, t, 0.67+0.33-7
NS-EN 1993-1-1 [5.5.2 (1)] Siden lokalplatene b, 0gb, i steg er av klasse 3, trenger vi

ikke a ta hensyn til effektiv tverrsnitt (ingen lokalknekking).
Lkalplate b, er av klasse 4, og ma derfor sjekkes for

lokalknekking.

K, :=7.81—6.29.1+9.78% =108.027

by

S

)\p::—:O.32
28.4-c\/k,

A, <0.748 p=1
3.2) Globalknekking:

Den effektive arealen A, .¢f ., blir redusert med en
reduksjonsfaktor p,.. Denne faktoren tar hensyn til
globalknekking av bunnplaten. p_blir regnet ut etter NS-EN

1993-1-5 [4.5.2-4.5.3]. Den er en kombinasjon av
"platelignende knekking" og "sgylelignnende knekking"

NS-EN 1993-1-5 [Tillegg A.2.2]  Kritisk plateknekkingsspenning for plater med en eller to stivere
regnes etter Tillegg A.2.2

Tverrsnittet av sgylen:
- - R 4 a B



a:=3 m b:i=4 m Ratio: a::%:().75

b, :=627 mm by:=600 mm by=(1.272.10%) mm
boi=b, +by+by=(2.499.10) mm

by:=by=(1.272:10%) mm

w

—Y

b, =0.408 m 0.4-b;=0.509 m
5-v
bsﬂyle:: % b1+0-4'b3+b2 :<1.517-103> mm

Ngytralaksen for avstivet plate:
Asl = <2 a bstiver.d + bstiver.t> tstiver = <1456 ‘ 104) mm2

Agpe=Ag+tybyy=(4.187-10") mm’

2+ Dgtiver.a* tstiver * 168 MM+ byyiperp * Esiver + 168 mm

Ystiver = A =219.915 mm
sl
t,’
7 ° bsﬂyle + Asl * Ystiver
Yo = 1 =82.362 mm
soyle
2
bopic* ts’ t
Isl.l ::%4_ bsﬂyle ctye | Yg _?S
bstiver.b 1 tstiver3 2
Isl.2 = 12 + bstiver.b 9 tstiver * <ysl —318 mm>
bstiver.d3 ° tstiver 2 2
ISl-3 i 12 ° (COS (27)) + bstiver.d * tstiver ¢ <ysl —168 mm>
Isl ::Isl.l +Isl.2 +2. Isl.3 = <7'294 ° 108) mm4

2
Iy ey | N
= (4.012.10°) ———
2 2
Asﬂyle-a mm

Ot



2144 N
Oyt =O s ———— = (6.868+10%) -
1252.56 mm
IBA.c =1 Fordi: Pioc’= 1
,\C::ﬂ—ﬁ*"‘”‘f”d —0.236
O—CT‘.C

a:=0.34

tS
61::y51—5:73.362 MM €y:=Ygiver— Ygq=137.553 mm

sl

1:= =131.995 mm
soyle
0.09
o, i=a+——=0.434
1
e

1

b= (1+a.» (A= 0.02) +1.%) =0.575

1

e A

=0.91

Beregning av kritiske spenninger for avstivede plater:

By sy i= 2821.27 mm R ing = 921.38 mm

w.sup *

t3.h

S S

4 T g Moy gup” * Mainf”
ac::4.33-\/ oL weup Wi (1.679-10%) mm

a<a,

. LY ) E .t h,-a’

S +
T Agera® 4o (1-0.3%) At Pusun” * Paging

souyle *



T =(4.016+10%) LZ)

cr.sl—
mm
2144
Ocrpt= Ucr.sl'm: <6'875 T 103) B
. mm

Asl.eff.l ::Asﬂyle

A .
A= |2ttt Tt g g

Asﬁyle *Ocrp
A, <0.673
Dette gir: p=1

g
&:=—"F _1=0.001
g,

cr.c

Pei=(p—Xc) £ (2—£)+x,=0.91
y=2.144 m

3) Tverrsnittskapasitet:

2 arealmoment:

(bp1 +bp) -ty N

I.:=2.
f 12

2
t
(bpr+bgo) + tye (y—;f) ):0.19 m*

2 2
teh3. 14 h—t.—t
o[ (eon04) ((7))),71

3
by~ (t,+0.983
I=—" <”12 ) +byet,+0.983-

t
y—h—?b) —=0.193 m*

2
t,+224 mm® - 14 1
Ired::2-( 7 mm12(cos( ) +224 mm-t,- (y—2347 mm)2}

Ieff::If+Is+Ib_IT€d:0'4 m4
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apasitetskontroll av samvirketverrnitt [positiv moment]
1) Tverrsnittsdata:
1.1) Geometridata:
1.1.1) Stalkasse:
Flenstykkelse tp1=30 mm
Bredde av Ytreflens: by =350 mm
Bredde av indreflens: bpy =350 mm
Bunnplatetykkelse: t,:=20 mm
Bredde av bunnplate: by, :=4000 ma
Stegtykkelse: t,;:i=18 mm
Steghgyde hy:=3742.72 mm
Totalhgyde av tverrsni h:=4100 mm
Stegvinkel: =76 "°
Tverrsnittsareal av stal:
Astaati=2+ (b +bp) e tpt 2ot o h +t,-by=(2.567-10°) mm”
Ngytralakse for staltverrsnitt med stivere: v ;,.;:= 1244 mm
1.1.3)) Betong:
Tykkelse av betongplaten: Lyetonn =350 mm
Bredden av betongplaten bpetong = 12000 mm,
Au:tuLy =Lpetong* Dbetong T2 -( f1+hf2> <50 mm :(4 "7-1ﬂ6> my
1.11.3) Trapesstiver:
Platetykkelse stiver tepiveri=15 mm




Bredde av toppflens:
Bredde av diagonalplate:
Bredde av bunnflens:
Avstand mellom stivere:

Arealet av stiver:

bstiver.t =300 mm

bstiver.a:=335.41 mm
bstiver.b =600 mm
b :=538.68 mm

stiver.av *

Asl = <2 £ bstiver.d + bstiver.t) Lstiver = <1'456 ‘ 104) mm2

Totalarealet av tverrsnitt:

Atot ::Astaal +Abetong +4 'Asl = <4585 : 106) mm2

1.2) Materialdata:
Materialfaktor for stal:
Materialfaktor for betong:

Kar. flytespenning for stal:

Dim. flytespenning for stal:

Kar. flytespenning for stal:

Dim. flytespenning for stal:

E-modul for stal:

E-modul for betong:

Tayningsfaktor:

Ymo:=1.1
Y.:=1.5
N
fyk = 420
mm
fyd::M:381.818
4] mm
N
fck =45 2
mm
a,:=0.85
N
fcd::ac ka :25-5 72
Ye mm
E, :=210000
mm
E_.:=36000
mm

£:= 235 =0.748
420



NS-EN 1994-2 [5.4.1.2(5)]

NS-EN 1994-2 [Figur 5.1]

NS-EN 1994-2 [5.4.1.2(5)]

NS-EN 1994-2 [5.4.1.2(5)]

NS-EN 1993-1-5 [Figur 3.1]

NS-EN 1993-1-5 [Tabell 3.1]

2) Effektiv bredde av betongplate [b,]:

Effektivbredde pa grunn av "Shear lag" bestemmes etter NS-
EN 1994-2 5.4.1.2.

Senter avstand mellom ytre dybler: by:=300 mm
Fgrste bruspenn: L,:=75m

Andre bruspenn:  L,:=90 m

L,:=0.85-L,=63.75 m

LC
beyi=--=7.969 m

beff = bO +2. bei =16.238 m
Dette betyr at hele dekkebredden regnes som effektiv i

samvirketverrsnitt i midtfelt, dermed:
beff =12 m

3) Reduksjonsfaktor for bunnplate utsatt for strekk
pga. "Shear lag"

Eurokoden tar hensyn til effekten av "Shear lag", ved
& multiplisere den totale arealen av bunnplaten med
en reduskjonsfaktor (3*)

Den totale arealen av stivere langs bunnplaten:
Ag ot =2- <2 *bstiver.at+ bstiver.t> botiver = <2912 ° 104> mm*
b, er definert som halve lengdn av bunnplaten:

bozz%:@-lﬂ?’) mm

A
o=t 1+ = 1.315
bo'tb

L,o0g L, er henholdvis fgrste og andre bruspenn:




NS-EN 1993-1-5 [Figur 3.1]

NS-EN 1993-1-5 [Figur 3.1]

NS-EN 1993-1-5 [Figur 3.1]

L,:=75m og L,:=90 m
Den effektive lengden ved stgttemoment:

L,:=0.85-L,=63.75 m

Skjeerdeformasjonen kan neglisjeres dersom

L
b0<5—3 , dette er ikke tilfelle.

ao'bo

=0.041

e

0.02<k<0.7 gir:
1

Bi=——=0.989
1+6.4 k2

B =1

Her kan vi regne med hele arealet av bunnplaten som
effektiv.

4) Ngytralaksen av den effektive samvirketverrsnitt

I denne delen gar man utifra tre antagelser, ngytralakse i
betongdekke, stdlkasseflense eller steget. Her bruker man
kraftlikevekt for @ beregne plasseringen av ngytralaksen,
dette for betong og stal har forskjellige fastheter.
Ngytralaksen og arealsentret faller ikke sammen

1) Vi antar at ngytralaksen liggen i stélflensene:

Zqt= tbetong + <hs e ystaal> =2.849 m

Npla.Rd = <Astaal+4 'Asl> 'fyd: <1-2O3 . 105) kN

ch = ac'fcd'Abetong: <9'255 ° 104) kN

<N pla.Rd +N, cd>

=549.066
2+ Fpa- (2+ (b1 +bya)) i

zpl.l = tbetong +

568.
Sjekker om ngytralaksen ligger i flensene:

JERN



<tbetong + tf> < Zpl

Ngytralaksen ligger ikke i flensene, vi ma derfor lage en ny
antagelse om enten den liggen i steget eller i dekkplaten.

2) Antar at ngytralaksen ligger i betongdekke:

Npla.Rd:: <Astaal+4 'Asl> 'fyd: <1-2O3 . 105) kN

ch::ac'fcd'beff'
N,y i= 0o+ fog+ 2+ by +bpy) +50 mm=(1.517-10%) kN

N, —N,
_ “'pla.Rd cd2 —0.457 m

z =
pl.2
Q. 'fcd ° beff

Zpl > tbetong

Ngytralaksen ligger ikke i betongdekke

3) Antar at ngytralaksen ligger i steget:

N

pla.Rd ‘= <Astaal+4 'Asl> 'fyd: <1203 . 105> kN

Nog= 0, fog* Apetong= (9-255-10") kN

Npi=2+fy 4+ 2+ (bsy +bp) - ;= (3.207-10*) kN
Ns::2'fyd'2'ts' <_tbetong_tf>

(=Nypia.ra+Nea+Ny)
4 fyd -t

=568.495 mm

Zpl.3i= tbetong +2. tf+

Nyi=2+fyq0 2t (25— thetong —tr) = (5.182+10%) kN

Ngytralaksen ligger i steget.

AN e _cax M M et



4) Tverrsnittsklassifisering:

Betongen i samvirketversnitt fgrer til at ngytral aksen blir
forskyvet oppover i stdlkassen, og dermed blir stgrre deler av
stalkassen utsatt for strekk, og dermed ingen fare for
lokalknekking. I dette tilfelle er kun overflensen, og deler av
steget i stdlkassen utsatt for trykk og dermed kan vi regn
med fullt areal som effektiv.

NS-EN 1994-2 [5.5.2] Eurokoden anbefaler at flensene regnes som klasse
1, pa grunn av dybler.

Steget utsatt for trykk:

C
cs:=142.63 mm t,=18 mm Phi=——" =-0.04

c
t—5:7.924 72.£=53.857

S

Klasse 1, her antar vi at tverrsnitt er utsatt for jevnfordelt trykk.

t t,+1 Zga+t
My ga=Npiapa*| 2683 mm_%)_g.]vf. (%)_Q.Ns. (p”)Tf

M, rq=(2.863-10°) kN -m



Kapasitetskontroll samvirketverrsnitt [pilar
1) Tverrsnittsdata:
1.1) Geometridata:
1.1.1)) Stalkasse:
Flenstykkelse tp:=50 mm
Bredde av Ytreflens: by =350 mm
Bredde av indreflens: bpy:=1050 mm
Bunnplatetykkelse: t,:=40 mm
Bredde av bunnplate: by, :=4000 mmn
Stegtykkelse: t:=22 mm
Steghgyde h,:=3761.8 mm
Totalhgyde av tverrsni h:=3700 mm
Stegvinkel: a:=T6"°
Tverrsnittsareal
A :n. br +0¢ 'f.c+'f 'h +f '—E = 466 ﬂ2
T Ja S 'S 2
Ngytralaksen stalkasse:
5 v—ty—t; 4
ty (b +bp)+2-thy > 1|4ty by h—z-
’y =
A
y=(1.932:10%) mm
1.11.2)) Trapesstiver:
Platetykkelse stiver topiveri=15 mm
Bredde av toppflens: btiversi=300 mm
Bredde av diagonalplate: beriver.d = 335.41 mm




N - suvwoer.a

Bredde av bunnflens: bgiiver.p:=600 mm
Avstand mellom stivere: bgtiver.an:=D38.68 mm
1.1.2) Armering:

Armeringsarel: A,:=0.08 m’
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STR-A

ULS Lastkombinasjon 1 Lastkombinasjon 2 Lastkombinasjon 3 Lastkombinasjon 4
Dominerende last: Temperatur Vind med trafikk Vind uten trafikk Trafikk
Ugunstig Gunstig Ugunstig Gunstig Ugunstig Gunstig Ugunstig Gunstig
G 1.35 1 1.35 1 1.35 1 1.35 1
CS 1 0 1 0 1 0 1 0
Temperatur.sup 0.84 0 0.84 0 0.84 0 0.84 0
Vind-mtraf.sup - 0 1.12 0 - 0 - 0
Vind-utraf.sup - 0 - 0 1.12 0 - 0
Trafikk.sup 0.945 0 0.945 0 0.945 0 0.945 0
ULS STR-B
Lastkombinasjon 5 Lastkombinasjon 6 Lastkombinasjon 7 Lastkombinasjon 8
Dominerende last: Temperatur Vind med trafikk Vind uten trafikk Trafikk
Ugunstig Gunstig Ugunstig Gunstig Ugunstig Gunstig Ugunstig Gunstig
G 1.2 1 1.2 1 1.2 1 1.2 1
CS 1 0 1 0 1 0 1 0
Temperatur.sup 1.2 0 0.84 0 0.84 0 0.84 0
Vind-mtraf.sup 1.12 0 1.6 0 1.12 0 1.12 0
Vind-utraf.sup - 0 - 0 1.6 0 - 0
Trafikk.sup 0.945 0 0.945 0 0.945 0 1.35 0
SLS PERMANENT ved rissberegning
Lastkombinasjon 9 Lastkombinasjon 10 Lastkombinasjon 11 Lastkombinasjon 12
Dominerende last: Temperatur Vind med trafikk Vind uten trafikk Trafikk
Ugunstig Gunstig Ugunstig Gunstig Ugunstig Gunstig Ugunstig Gunstig

G

1

1

1

1




CS 1 0 1 0 1 0 1 0
Temperatur.sup 0.5 0 0.5 0 0.5 0 0.5 0
Vind-mtraf.sup 0.5 0 0.5 0 0.5 0 0.5 0
Vind-utraf.sup - 0 - 0 0.5 0 - 0
Trafikk.sup 0.5 0 0.5 0 0.5 0 0.5 0
SLS OFTE FOREKOMMENDE
Lastkombinasjon 13 Lastkombinasjon 14 Lastkombinasjon 15 Lastkombinasjon 16
Dominerende last: Temperatur Vind med trafikk Vind uten trafikk Trafikk
Ugunstig Gunstig Ugunstig Gunstig Ugunstig Gunstig Ugunstig Gunstig
G 1 1 1 1 1 1 1 1
CS 1 0 1 0 1 0 1 0
Temperatur.sup 0.6 0 0.5 0 0.5 0 0.5 0
Vind—-mtraf.sup 0.5 0 0.6 0 0.5 0 0.5 0
Vind-utraf.sup - 0 - 0 0.6 0 - 0
Trafikk.sup 0.5 0 0.5 0 0.5 0 0.7 0
SLS KARAKTERISKTISK
Lastkombinasjon 17 Lastkombinasjon 18 Lastkombinasjon 19 Lastkombinasjon 20
Dominerende last: Temperatur Vind med trafikk Vind uten trafikk Trafikk
Ugunstig Gunstig Ugunstig Gunstig Ugunstig Gunstig Ugunstig Gunstig

G 1 0.9 1 0.9 1 0.9 1 0.9
CS 1 0 1 0 1 0 1 0
Temperatur.sup 1 0 0.7 0 0.7 0 0.7 0
Vind-mtraf.sup 0.7 0 1 0 0.7 0 0.7 0
Vind-utraf.sup - 0 - 0 1 0 - 0
Trafikk.sup 0.7 0 0.7 0 0.7 0 1 0




	Forord
	Sammendrag
	Abstract
	Innledning
	Bakgrunn
	Oppgavebeskrivelse
	Oppgavens struktur

	Om ny Hommelvikbru
	Eksisterende bru
	Samvirkebruer
	Utforming av den nye bruen
	Konstruksjonsløsninger

	Grunnforhold og fundamentering
	Miljøforhold
	Byggeprosessen
	Transport og montering av stålrammen
	Betongdekket

	Dobbelt samvirke

	Beregningsmessig grunnlag
	Prosjekteringsgrunnlag
	Standarder
	Håndbøker

	Analyseprogram
	Materialfaktor
	Materialmodell
	Stål
	Betong

	Statisk modell

	Kapasitet av samvirkekonstruksjon
	Tverrsnittsklassifisering av stålkassen
	Lokal knekking
	Tverrsnittsklasser av samvirkekonstruksjoner

	Effektiv flensbredde
	Plastisk momentkapasitet
	Elastisk momentkapasitet
	Skjærspenning mellom betong og stålprofil

	Laster og tidsavhengige effekter
	Permanente laster
	Egenlast
	Variable laster
	Vindlast
	Trafikklast

	Tidsavhengige effekter
	Temperaturlast
	Svinntøyning
	Kryptøyning

	Beregnede laster

	Analyse i RM Bridge
	Om RM Bridge
	RM Modeller
	Akser
	Tverrsnitt
	Segmentering
	Randbetingelser

	RM Analyzer
	Byggetrinn
	Laster
	Lastkombinasjoner


	Kontroll av laster i RM Bridge
	Kontroll av egenlast
	Trinnvis utstøping
	Superegenvekt

	Resultater fra RM Bridge
	Tverrsnittskapasitet
	Effekten av trinnvis utstøping av betong
	Trafikklast
	Temperatur
	Bruddgrensetilstand
	Effekten av dobbelt samvirke
	Kryp
	Dybler

	Konklusjon
	Referanser
	Beregninger

	Tegninger
	Lastkombinasjoner

