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Forord

Denne masteroppgaven er avsluttende arbeid for det toarige sivilingenigrstudiet ved Institutt for
konstruksjonsteknikk, Norges Teknisk-Naturvitenskapelige Universitet (NTNU). Masteroppga-
ven er skrevet i Igpet av 20 uker varen 2018, og tilsvarer 30 studiepoeng per student. Master-
oppgaven er skrevet som en samarbeidsoppgave mellom Lasse Hangaard og Marius Aasheim.
Professor Terje Kanstad og fgrsteamanuensis Daniel Cantero ved Institutt for konstruksjonstek-
nikk har fungert som veiledere. Statens vegvesen, representert ved Havard Johansen og Thomas
Reed, har fungert som ekstern samarbeidspartner.

Gjennom denne masteroppgaven har vi fatt bedre kunnskap om bruprosjektering og modellering
ved bruk av analyseprogrammet NovaFrame. Vi har fatt god forstaelse av fritt frambyggbruer,
hvordan disse konstruksjonene bygges og konstruksjonsmessig virkemate. Vi har blitt spesielt
godt kjent med Osstrupen bru og hvilke konsekvenser armeringskorrosjon i betongbruer kan
fore til. Det personlige utbyttet har vert stort grunnet mye variasjon i arbeidet, og vi har tilegnet
oss en helhetlig bedre forstaelse for betongfaget.

Vi gnsker a rette en stor takk til var hovedveileder, professor Terje Kanstad, for hans enga-
sjement og faglige bistand. Dette gjelder ogsa Havard Johansen og Thomas Reed ved Statens
vegvesen, som har bidratt med nyttige rad og hjelp med NovaFrame. Vi vil ogsa vise var takk-
nemlighet til fgrsteamanuensis Daniel Cantero for gode innspill og arrangering av befaring,
samt byggeleder Sjur Lauvdal ved Statens vegvesen som viste oss rundt pa Osstrupen bru.

Trondheim, 11. juni 2018
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Lasse Hangaard Marius Aasheim
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Sammendrag

Det registreres stadig flere betongbruer i Norge fra 1970-, 1980- og 1990-tallet med omfattende
korrosjonskader, og lavt overdekningskrav pa denne tiden nevnes som den stgrste arsaken. I
etteroppspente betongbruer er det vanskelig a inspisere spennsystemet visuelt fordi kablene
er innstgpt i massiv betong, og de ikke-destruktive matene som finnes er lite brukt grunnet
manglende kunnskap og retningslinjer. Tilstanden til spennkablene er derfor ukjent i en rekke
eksisterende bruer 1 Norge.

Hensikten med oppgaven er a undersgke hvilke konsekvenser korrosjon og kabelbrudd pa
spennsystemet medfgrer, om det vil oppsta synlige tegn i form av opprissing og i hvilke snitt
det er mest sannsynlig og mest kritisk at spennarmeringsarealet reduseres. Osstrupen bru, ei
fritt frambyggbru i Flora kommune, har i denne oppgaven blitt modellert med programmet No-
vaFrame. Resultatene fra modellen er verifisert, og det er gjennomfgrt kapasitetskontroller i
brudd- og bruksgrensetilstand som vurderer bruas tilstand. Kapasiteten til Osstrupen bru er til-
strekkelig etter beregninger i bruddgrensetilstand, og utnyttelsesgraden for momentet er pa 87
- 94 % . Fra spenningskontroll i bruksgrensetilstand vil konstruksjonen risse opp mot landkare-
ne hvis trafikklast inkluderes, og utnyttelsesgraden ligger pa 87-101 % for de fleste beregnede
snitt. Det har ogsa blitt gjennomfgrt tilstandsvurdering av brua basert pa inspeksjoner av Statens
vegvesen og egen befaring 1 mai 2018.

Videre er det utfgrt beregninger der forskjellig antall spennkabler i brua fjernes for a simulere
korrosjonsskade pa spennsystemet. I bruddgrensetilstanden analyseres et kritisk antall kabel-
brudd som medfgrer overskridelse av momentkapasiteten. I bruksgrensetilstanden er det utfgrt
spenningsberegninger der antall kabelbrudd som fgrer til opprissing av tverrsnittet undersgkes,
og hvor store disse rissene kan forventes & vare. Fra analyse i bruddgrensetilstanden er mo-
mentkapasiteten sa vidt tilstrekkelig ved tre kabelbrudd, og mulighet for kollaps er tilstede ved
reduksjon av fire spennkabler. Det stgrste tverrsnittet mellom landkar og kragearm er med andre
ord avhengig av at 38 av 42 spennkabler er inntakte, og tiler ikke en reduksjon av 10 % av to-
talt spennarmeringsareal. Spenningsberegninger i bruksgrensetilstand viser at alle tverrsnitt vil
risse opp ved maksimalt fire kabelbrudd, og verifiser at det er mulig a oppdage synlige riss fgr
den kritiske momentkapasiteten overskrides. Rissviddene nar momentkapasiteten overskrides er
beregnet til 0,3-0,6 mm, og forventes & oppsta som stgrre rissmgnstre i overkant av bruplaten.

Hyvis tilstanden til spennsystemet i Osstrupen bru skal inspiseres, enten ved ikke-destruktive
metoder eller ved fjerning av overliggende betong, bgr fglgende snitt prioriteres: De fem for-
ankringssonene 1 begge landkar, ved tverrskott og mot feltmidte der det kun finnes fire spenn-
kabler. I tillegg bgr det vurderes a sjekke spennarmeringen der det er registrert betongskader i
brudekket, siden kabelrgrene til spennarmeringen i disse omrade vil ha lav overdekning og det
er pavist kritisk kloridinnhold ved denne dybden. Det er ogsa gkt fare for kloridinntrengning i
stgpeskjatene slik at pittingkorrosjon pa kabelrgrene kan forekomme.

Ngkkelord: Korrosjon pa spennarmering, kabelbrudd, fritt frambygg, eksisterende betongbru,
kapasitetskontroll
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Abstract

An increasing number of concrete bridges in Norway constructed from the 1970s, 80s and 90s
are showing comprehensive signs of damage due to corrosion. The guidelines about concrete
cover was insufficient in this period and therefore adressed as the main reason of corrosion
in steel reinforcement. Visual inspection of the tendons in post-tensioned concrete bridges is
demanding because the cable ducts are covered with concrete, and available non-destructive
methods are barely used due to lack of knowledge and guidelines. The condition of the pre-
stressing system is therefore unknown in the majority of existing concrete bridges in Norway.

The scope of this Master thesis is to evaluate the consequence of corrosion and fractures in the
strands, determine where it is most likely and most critical that corrosion could occur, and what
visual signs in the structure that can be expected. A numerical model of Osstrupen bridge, a
cantilever bridge in Flora kommune, has been analysed with the finite element software Nova-
Frame. The obtained results from the software are verified and controlled for Ultimate Limit
State capacities and Service Limit State stresses. The capacity of Osstrupen bridge is sufficient
in the Ultimate Limit State with utilization of moment 87 — 94 %. In the Service Limit State the
cross-sections closest to abutments will crack if traffic loads are included, and crack utilization
87 - 101 % in remaining parts of the bridge. Furtheremore, the state of the bridge is presented
based on personal inspection and reports by the Norwegian Public Roads Administration.

The total amount of tendons is modified by hand-calculations to simulate corrosion. Maximum
reduction of tendons due to moment capacity is analysed in the Ultimate Limit State, and studies
regarding Service Limit State tensile stresses in the concrete with respect to cracking. It is
calculated that the moment capacity is barely sufficient when three tendons is removed, and
the bridge could collapse if four cables are broken. In other words, the cross-section nearest
to the abutments has to keep 38 of 42 tendons intact and could not resist 10 % loss of total
prestressing-area. Stress analyses shows that the bridge will crack before four cables fractures
and verifies that it is possible to discover cracks before the moment capacity is exceeded. The
cracks when the moment capacity is exceeded is calculated to 0,3-0,6 mm and is expected to
occur on the upper side of the bridge.

If the state of the prestressing in Osstrupen bridge should be investigated, either by non-destructive
methods or removing the concrete above cable ducts, the following positions should be priori-
tized: Anchoring zones in abutments due to high density of tendons, cross-sections close to
abutment and near midspan. Furthermore, the cable ducts are more exposed to corrosion in
positions where the bridge deck is damaged, due to low concrete cover and measurements of
critical chloride level in these depths. Casting joints in cantilever bridges is a weak part with
respect to penetration of chlorides, and cable ducts passing through casting joints could have
pitting corrosion.

Keywords: Corrosion in prestressed concrete, fracture of tendons, existing cantilever bridge,
capacity verification
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Forkortelser

Tabell 1: Forklaring av relevante forkortelser og symboler

Betydning
Bk Bruksklasse
EK1 Eurokode 1: Laster pa konstruksjoner
EK2 Eurokode 2: Prosjektering av betongkonstruksjoner
EV Egenvekt
E-modul Elastisitetsmodul
FFB Fritt frambyggbru
Ks Kamstal
KSR Kryp, svinn og relaksasjon
Mpgq Opptredende moment
Mpr Rissmoment
Mprs Momentkapasitet
NF NovaFrame
NS 3473 NS 3473:2003 Prosjektering av betongkonstruksjoner
N400 Handbok N400 Bruprosjektering
RH Relativ luftfuktighet
R412 Handbok R412 Bruklassifisering
SLS Bruksgrensetilstand
SLSb Bruksgrensetilstand lastkombinasjon b fra R412
SVV Statens vegvesen
ULS Bruddgrensetilstand
V441 Handbok V441 Inspeksjonshandbok for bruer
v/c  Vann/sement-forhold
AAJ Aas-Jakobsen
Wy Rissvidde
os Spenning i strekkarmering
op Spenning i spennkabel




Kapittel 1

Innledning

Bakgrunn

Statens vegvesen forvalter i dag omtrent 18 000 bruer, og det oppdages stadig flere eksisterende
bruer i Norge med omfattende skader og behov for vedlikehold. Statens vegvesen nevner ar-
meringskorrosjon som den stgrste bestandighetsutfordringen for norske betongbruer. Dette ses
spesielt pa bruer fra 1970-, 1980- og 1990-tallet, og arsakene som nevnes er for darlige ma-
terialkrav, for lave overdekningskrav og darlig kontroll av utfgrelse [1]. Armeringskorrosjon
er en kjemisk prosess som bryter ned og endrer materialkvalitetene til stalet, og kan fgre til
kapasitetsproblemer for brua og skade pa omkringliggende betong.

En stor andel av betongbruene 1 Norge er konstruert med etteroppspent armering som utgjgr en
viktig del av bruas bareevne. Spennkablene ligger pa innsiden av kabelrgr i stal injisert med
betong, som igjen er st@pt inn i konstruksjonen. Dette gjgr det vanskelig & inspisere og vurdere
tilstanden til spennkablene.

Mal og omfang

Pa bakgrunn av dette vil det i denne oppgaven gjennomfgres studier av Osstrupen bru fra 1976
som ligger 1 Flora kommune. Osstrupen bru er aktuell for et slikt studie grunnet dagens tilstand
med omfattende korrosjonsskader i brudekket, samt at beresystemet i brua bestar av etteropp-
spent armering. Dette er en av de fgrste fritt frambyggbruene i Norge og har et spenn pa 198
meter. Brua bestar av to kragearmer som holdes oppe av landkar fylt opp med ballast og forank-
ret til fjell. Fritt frambyggbruer fra denne tidsperioden ble ofte bygget med et ledd pa midten
for at konstruksjonen skulle vare statisk bestemt, noe som ogsa gjelder Osstrupen bru. Etter 42
ar i tjeneste har brua sunket sammen pa midten og det ble derfor igangsatt et prosjekt i 2017 for
a stramme opp brua.




Kapittel 1. Innledning

Figur 1.1: Osstrupen bru, mai 2018

Oppgaven bestar av tre hoveddeler, der det fgrste malet er & gjennomfgre kapasitetskontroller
etter gjeldende regelverk for eksisterende bruer. Det andre malet omhandler tilstandsbeskrivelse
og skadeomfang pa bakgrunn av registreringer fra inspeksjon i databasen Brutus, ulike rapporter
og egen befaring. Det siste malet er tilknyttet korrosjon pa spennarmering. Her vil spennsyste-
met i Osstrupen bru antas a vare korrosjonsskadet, og bruas kapasitet vil analyseres. I tillegg
vil det undersgkes hvilke tegn som kan forventes av konstruksjonen hvis spennarmeringen har
korrodert, hvordan dette kan inspiseres og hvilke snitt som er mest kritisk i forhold til kabel-
brudd. Oppgaven forutsetter at leseren har forkunnskaper tilsvarende siste ars byggstudenter,
eller har bakgrunn som ingenigr.

Denne oppgaven vil omhandle navarende tilstand til Osstrupen bru, slik at det pagaende repara-
sjonsprosjekt og de konstruksjonsmessige endringene som gjgres ikke vil analyseres n@rmere,
men kun forklares kort. Mest relevant er ogsa kapasiteten til brua per 2018, slik at det ikke
vil gjennomfgres kontroller fra byggetilstanden. Brukonstruksjonen modelleres og analyseres i
dataprogrammet NovaFrame. Videre vil det gjgres beregninger i brudd- og bruksgrensetilstand,
forst med forutsetning om at alle spennkabler er inntakte, deretter med antagelse om korrosjon
og kabelbrudd. Konsekvenser for korrosjon pa spennarmering omtales fgrst generelt og knyttes
deretter til Osstrupen bru. Delmal for avhandlingen vil vere:

e Fa bedre kunnskap om fritt frambyggbruer, hvordan disse konstruksjonene virker og hvil-
ke beregningsmetoder som benyttes

e Innhenting av relevant informasjon om Osstrupen bru: Tegningsgrunnlag, beregnings-
grunnlag, inspeksjonslogg og relevante rapporter




Litteraturstudie av gamle standarder og regelverk

Tilegne grunnleggende kunnskap om korrosjon og korrosjon pa etteroppspent armering

Modellering av Osstrupen bru pa bakgrunn av geometri, randbetingelser og aktuelle laster

Utfgre relevante beregninger knyttet til oppgavens formal

Organisering og oppbygging

Oppgaven er bygd opp av 13 kapitler der det er forsgkt a ha en forstaelig og naturlig rekkefglge
pa kapitlene, basert pa hvordan oppgavens forlgp har vert underveis.

Kapittel 2 forklarer hvilke regelverk og standarder som er brukt i oppgaven, samt aktuelle
handbgker fra Statens vegvesen.

Kapittel 3 presenterer relevant teori om fritt frambyggbruer, og Kapittel 4 omhandler teori om
korrosjon generelt samt korrosjonsskade pa spennarmering.

Kapittel 5 viser beregningsgrunnlaget som ligger til grunn for analysen av Osstrupen bru, og
Kapittel 6 er tilstandsbeskrivelse som baseres pa inspeksjoner fra Statens vegvesen, ulike rap-
porter og egen befaring.

Kapittel 7 presenterer teori om relevante laster og lastkombinasjoner, fgr det 1 Kapittel 8 be-
skrives hvordan Osstrupen bru har blitt modellert i NovaFrame. Forskjellige resultater fra No-
vaFrame blir verifisert i Kapittel 9.

Kapittel 10 og Kapittel 11 inneholder kapasitetskontroller for henholdsvis brudd- og bruks-
grensetilstand, med forutsetning om at spennsystemet er inntakt. Her vil ogsa resultatetene fra
NovaFrame legges frem som diagrammer.

Til slutt vil kapasiteten til brua kontrolles med hensyn til korrosjonsskade pa spennsystemet
i Kapittel 12, bade for brudd- og bruksgrensetilstand. Her vil kritisk verdi i forhold til antall
kabelbrudd analyseres, bade i forhold til momentkapasitet, opprissing av konstruksjonen og
stgrrelse pa rissene. Kapittel 13 vil vaere oppsummering og endelig konklusjon av arbeidet.

Analyseverktgy

NovaFrame brukes for & modellere Osstrupen bru og analysere bruas respons pakjent av ulike
lastkombinasjoner. Dette verktgyet er basert pa elementmetoden ved bruk av romlige bjelkeele-
menter etter tradisjonell bjelketeori.

MathCad brukes som innfgringsverktgy for a presentere aktuelle handberegninger som er utfgrt.

Microsoft Excel brukes for & behandle stgrre datamengder fra NovaFrame og for a lage forskjel-
lige grafer til bruk i oppgaven.
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Kapittel 2

Regelverk

Dette kapittelet omhandler regelverk, standarder og handbgker som er aktuelle for oppgaven.

Den overordnende loven heter plan- og bygningsloven og gjelder all arealforvalting og bygge-
virksomhet i Norge. Videre er det byggherreforskriften som skal ta hensyn til sikkerhet, helse og
arbeidsmiljg (SHA) under planlegging, prosjektering og utfgrelse av bygge- og anleggsarbeider.
Deretter kommer Norsk Standard (NS) som inneholder regler og standarder for produkter, pro-
sjektering og utfgrelse av bygningskonstruksjoner. I tillegg har Statens vegvesen utviklet egne

handbgker.

Plan- og bygningsloven

Byggeforskrifter

Norsk Standard

Produkter

Prosjektering

Utfarelse

Figur 2.1: Lover og regelverk

2.1 Standarder

Denne oppgaven omhandler en eksisterende bru som stod ferdig i 1976 og dimensjonerings-
grunnlaget baseres dermed pa eldre standarder. Dimensjoneringsgrunnlaget for denne oppgaven
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er basert pa 6.utgave av NS 3473, grunnet kjennskap til eldre utgaver av standarden er pa vei
ut og analyseprogrammet som brukes i oppgaven tar utgangspunkt i denne versjonen. Denne
standarden fastlegger regler for prosjektering av betongkonstruksjoner. NS 3473 var gjelden-
de dimensjoneringsstandard for betong i Norge fra 1973 til Norsk standard ble byttet ut med
Eurokoder i 2010. Det har ogsa blitt brukt Eurokode 2, NS-EN 1992-1-1:2004+NA:2008, pro-
sjektering av betongkonstruksjoner der det har vert mangelfull informasjon eller at temaet ikke
har vert beskrevet 1 NS 3473:2003. For vindberegninger har det blitt brukt Eurokode 1, NS-EN
1991-1-4:2005+NA:2009.

2.2 Handbgker

Handbgkene til Statens vegvesen blir utgitt pa to nivaer:
Niva 1: Normaler og retningslinjer
Niva 2: Veiledninger

De viktigste handbgkene og kravdokumentene ligger i niva 1. I niva 2 ligger hjelpedokumen-
ter som understgtter normalene og retningslinjene, samtidig som den gar mer i detalj hvordan
kravdokumentene kan brukes.

2.2.1 Bruprosjektering

Handbok N400 Bruprosjektering [2] supplerer Eurokodene med utfyllende bestemmelser og
inneholder krav til blant annet palitelighet, bestandighet og bareevne for bruer, ferjekaier og
andre barende konstruksjoner.

2.2.2 Bruklassifisering

Handbok R412 [3] inneholder lastforskrifter for klassifisering av bruer og ferjekaier. Den an-
gir hvilke lasttilfeller eksisterende bruer skal kontrolleres for ved hjelp av tegninger, tidligere
beregninger, materialkapasiteter og tilstand.

2.2.3 Bruinspeksjon

Handbok V441 [4] inneholder krav om at det skal gjennomfgres rutinemessige inspeksjoner av
alle bruer. Hensikten med inspeksjonshandboka er at den skal gi en veiledning slik at bruene
blir inspisert pa en forsvarlig og ensartet mate i hele ladet.




Kapittel 3

Fritt frambyggbruer

Fritt frambygg (FFB) bruer er en brutype som har lang tradisjon i Norge. Denne brutypen egner
seg best nar spennvidden ligger mellom 100-400 meter [5]. Den forste FFB-brua i Norge var
Tromsgbrua og ble apnet i 1960. Typisk karakteristikk av FFB-bruer er den varierende tverr-
snittshgyden, der brubjelken er pa det hgyeste over sgylene og ved landkar [6]. Tidligere var
det vanlig & innfgre et ledd ved spennmidte slik at brua ville opptre som en statisk bestemt kon-
struksjon. Arsaken til dette var at brua ble mindre kompleks & beregne samtidig som det ikke
ville oppsta tvangskrefter. En av erfaringene med denne konstruksjonstypen er lokal nedbgyning
ved leddet, slik at man idag har gatt bort fra denne konstruksjonsmaten. Tidligere var det ogsa
vanlig a fjerne hele eller deler av undergurten mot enden av kragearmen for & spare egenvekt.
Med dagens teknologi og avanserte analyseverktgy konstrueres brua kontinuerlig med hel kasse
1 hele brulengden [5].

For at brua skal ha et lett og harmonisk uttrykk bgr sgylehgyden sta i stil til spennvidden. Hvis
lave sgyler kombineres med lang spennvidde, vil brua ofte fa et tungt og massivt utseende. Valg
av type sgyler er avgjgrende for brua, da sgylene i prinsipp er den eneste avstivinga av brua i
byggetilstand [5]. Mindre FFB-bruer kan konstrues uten sgyler der egenvekten av kragearmene
fores inn til landkarene. I slike tilfeller er det viktig at landkarene fungerer som ballastkasser og
sikrer stabilitet for hele brua, da vekten av kragearmen vil prgve a lgfte landkaret fra underlaget
fgr sammenkobling. For & forhindre opplgft fylles landkaret med fyllmasser og forankres til
fjell.

Figur 3.1: Raftsundet bru [5]
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3.1 Byggefase

Under utbygging av FFB-bruer ma sgylene eller landkarene vare dimensjonert for lastvirk-
ninger som oppstar i denne fasen, spesielt egenvekt og dynamisk vindlast [5]. S@ylene pa en
FFB-bru kan bygges med klatreforskaling over fundament, og sgylehode bygges ved hjelp av
stillas som er festet til toppen av sgylene. Stillaset kan festes til sgylen ved hjelp av stag, slik at
all baring foregar ved friksjon mellom betongsgyle og stalkonsoller [5]. Kragearmene bygges
balansert og seksjonsvis ut i fra sgylehode, eventuelt ut 1 fra landkar hvis sgyler ikke benyt-
tes. Siden tversnittet pa FFB-bruer varierer i lengderetningen, ma forskalingen tilpasses etter
hver seksjon. Det benyttes forskalingsvogner som bygges inn med telt i hver ende av kragear-
men, slik at vognene sikrer gode arbeids- og stgpeforhold aret rundt. Forskalingsvognen bzarer
seksjonen mens den konstrueres, og kjgres frem nar betongen har herdet og spennkablene er

oppspent [6].

Figur 3.2: Balansert utbygging med forskalingsvogner [5]

Typiske arbeidsoperasjoner for en seksjon vil vare fglgende [6]:
1. Armering av undergurt, steg og bruplate.
2. Montering av rgr og forankringer for spennarmering.
3. St@gp og avretting av undergurt, steg og bruplate.
4. Forankring og oppspenning av spennkabler.
5. Framkjgring av vogn og klargjgring for bygging av neste seksjon.

Ferdigstillelse av en seksjon vil ofte ta omtrent én uke, avhengig av dimensjonene pa tverrsnittet
og lengde pa seksjonen. En av utfordringene med FFB-bruer er at sgylene og brubanen er rela-
tivt myke [5]. Det er derfor ngdvendig & utfgre byggingen med overhgyder, slik at den ferdige
brua skal oppné gnsket geometri. For & oppna riktig geometri vil det vere svert viktig a kon-
trollere nedbgyningen ngye i byggefasen. Siden stgpeseksjonene pa kragearmene ikke stgpes
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3.2 Ferdigtilstand

helt samtidig, vil det kunne oppsta skjevbelastning pa sgylene. I tillegg vil ulik stgp skape for-
skjellig kryp som vil kunne resultere i ytterligere skjevbelastning pa sgylene. Det kan derfor
vere aktuelt a stgpe ulike deler av tverrsnittet vekselvis pa hver side av sgylen.

3.2 Ferdigtilstand

Nar kragearmene narmer seg sammenkobling fjernes den ene av forskalingsvognene. Den gjen-
staende forskalingsvognen vil da veare tilkoblet begge kragearmene og sikre at tilsiktet geometri
oppnas. Det kan i denne fasen vare ngdvendig med jekking for a skyve kragearmene fra hver-
andre, eller for a justere ulik hgyde.

Figur 3.3: Snart sammenkobling [5]

Nar brua kobles sammen vil hele konstruksjonen virke som en enhet og vare statisk ubestemt.
Det er da viktig at sgylene er duktile nok, slik at de kan tale de deformasjoner som kommer
fra forspenning, kryp, svinn og temperatur. Med andre ord gnskes robuste og kraftige sgyler i
byggefasen, og mer duktile og mykere sgyler i ferdigtilstanden [5]. Hvis det viser seg a vare
utfordrende a finne et sgylekonsept som har passende egenskaper bade i byggefase og ferdig-
tilstand, kan det vere aktuelt & innfgre glidelager mellom s@yletopp og brukasse. Hvis denne
Igsningen benyttes ma det sikres midlertidig fastholdelse i byggefasen som senere fjernes for a
gi bevegelsesfrihet med tanke pa kryp, svinn og temperatur [5]. I ferdigtilstand kan brua utsettes
for fglgende laster som kombineres for a finne den ugunstigste belastningen:

e Fjerning av forskalingsvogn fra sammenkobling

e Superegenvekt som kan inkludere egenvekt, slitelag, kantbjelker og rekkverk

Tvangskrefter fra kryp, svinn og relaksasjon (KSR)

Jevn temperaturforskjell og forskjellig temperaturgradient over tverrsnittet

Trafikklast

Dynamisk vind

Jordskjelv
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Kapittel 4

Armeringskorrosjon

Akkurat som alle andre bygningsmaterialer blir betongen brutt ned med tiden. Det kan vere
ulike arsaker til dette, men den nedbrytningsmekanismen som pafgrer mest skade pa brukon-
struksjoner i Norge er armeringskorrosjon [7]. Siden denne oppgaven omhandler korrosjon pa
spennarmering er dette den eneste nedbrytningsmekanismen som presenteres. Arsakene til ar-
meringskorrosjon kan blant annet vere mangelfull utfgrelse, feil materialbruk, karbonatisering
eller inntrenging av klorider i betongen [7]. I 1994 utga Vegdirektoratet Intern rapport nr. 1731,
som har begrenset korrosjonsskader pa nye brukonstruksjoner i betong. Her nevnes tilstrekke-
lig overdekning som det viktigste tiltaket for & unnga armeringskorrosjon [8]. Nar armeringen
i betongen korroderer, vil materialegenskapene og kvaliteten til stalet endres. Armeringen kan
blant annet fa et volum sa stort som fem til sju ganger stgrre enn originalstgrrelse som vil fgre
til at heften mellom armeringen og betongen gker helt til trykket blir for stort. Da kan betongen
sprekke opp og fa avskalling slik at stalet blottlegges. I verste fall vil ikke armeringen lenger ha
nok kapasitet til & motsta opptredende strekkreftene og kan fgre til kollaps av konstruksjonen.
Dette kapittelet vil beskrive hvorfor korrosjon oppstar, hvilke tiltak som kan gjgres for a mot-
virke armeringskorrosjon, og hvilke konsekvenser korrosjon pa spennarmering kan medfgre.

4.1 Kjemisk prosess

Innholdet av kalsiumhydroksid og opplgst natrium- og kaliumhydroksid i sementen, gjgr at be-
tongen er sterkt alkalisk med pH 12,6-14 [7]. Den hgye pH-verdien fra betongen skaper en
beskyttende oksydfilm rundt staloverflaten, og forhindrer korrosjon i armeringen. Oksydfilmen
kan brytes ned pa to mater og dermed forarsake korrosjon, enten ved karbonatisering eller ved
for hgyt kloridinnhold i betongen. Tiden det tar for oksydfilmen er brutt ned kalles initierings-
perioden, men selve skadeutviklingen kalles korrosjonsperioden.

For at armeringsstalet eller spennkablene skal starte en korrosjonsprosess, ma det alltid vare
minst en anode og en katode som er forbundet metallisk og omgitt av en elektrisk ledende
vaske 1 form av porevannet i betongen [7]. Korrosjonsprossen starter med en anodisk reaksjon
som oppstar nar pH-nivaet i betongen er mindre enn 12-13 og jernet kommer i kontakt med
vann og frigir elektroner som vist i likning 4.1:
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2Fe — 2Fe®" 4+ de 4.1)

De frigitte elektronene vil forflytte seg giennom den elektrisk ledende armeringen og ved kon-
takt med vann og oksygen vil vil det skje en katodisk reaksjon der hydroksid blir dannet:

Oy +2H50 +4e — 40H™ 4.2)

Videre vil jernionene fra anodereaksjonen reagere med hydroksid i katodereaksjonen og danne
jern(IDhydroksid:

2Fe?” +40H™ — 2Fe(OH), (4.3)

Til slutt vil jern(I)hydroksid reagere med oksygen og vann, og den brune fargen best kjent som
rust vil utvikles:

2Fe(OH)y + Oy + 2H,0 — 2Fe(OH)s (4.4)

Figur 4.1: Kjemisk fremstilling av korrosjon [7]

Figur 4.1 viser korrosjonsprosessen som beskrevet ovenfor. Som beskrevet i likningene er kor-
rosjonsprosessen avhengig av vann, oksygen og lav pH slik at anode- og katodereaksjonen settes

igang.

4.2 Karbonatisering

Karbonatisering er en prosess som oppstar nar betongen er i kontakt med luft. Luft som innehol-
der 0,04 % karbondioksid (CO;) kan diffundere inn i betongen. Hvis denne kjemiske reaksjonen
oppstar vil porevannet i betongen reagere med karbondioksid og danne hydrogenkarbonat og
hydrogen [9]:

COy+ HyO — HCO3_ + H" 4.5)
Hydrogenkarbonatet vil igjen reagere med vannet og danne karbonat og hydrogen:

HCO;_ + HyO — CO3" + HT (4.6)
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4.2 Karbonatisering

Siden karbondioksid i betongen danner hydrogen og karbonat vil disse reagere med henholds-
vis hydroksid og kalsium som finnes i porevannet. Ved reaksjonene vil disse danne vann og
kalsiumkarbonat:

OH™ + H" — Hy,O 4.7)

Ca*" + CO3™ — CaCO;3 (4.8)

Siden kalsiumkarbonat har blitt dannet kalles denne prosessen for karbonatisering. Denne pro-
sessen vil redusere pH-nivaet i betongen til omtrent 9,5 [9]. Karbonatiseringen starter ved be-
tongoverflaten og vil med tiden trekkes innover i betongtverrsnittet og kan til slutt nd arme-
ringen. Siden betongen har lav pH vil den bryte ned oksydfilmen som omkranser armeringen.
Karbonatiseringsprossesen er vist i figur 4.2

pH 12,5-14,0

Beskyttende oksydfilm

Figur 4.2: Karbonatisering [7]

Karbonatiseringprosessen gir betongen en liten fasthetsgkning ved at betongen blir tettere og
mer kompakt. Betongen far en liten volumreduksjon, og denne reduksjonen kan fgre til sma
rissdannelser som gir et uregelmessig mgnster i betongoverflaten. Dette kalles for karbonatise-
ringssvinn, og er i samme stgrrelsesorden som uttgrkingssvinn [7].

Armeringsstal som ligger i karbonatisert betong, vil kunne korrodere hvis forholdende legger
til rette for det. Som forklart tidligere, ma armeringen ha tilgang pa bade oksygen og vann for &
starte korrosjonsprosessen. Dette betyr at armeringen ikke vil korrodere i tgrre betongkonstruk-
sjoner, eller 1 vannmettet betong. Derimot er forholdende ideelle i konstruksjoner utendgrs, der
den relative luftfuktigheten er hgy og tilgangen pa oksygen rikelig. Karbonatiseringshastigheten
er stgrst ved RH 40 - 60 % [7]. Armering som korroderer pa grunn av karbonatisering, vil ofte
vere angrepet i stgrre omrader og ha et jevnt rustutslag.

Ulike faktorer som pavirker karbonatiseringsprossesen og tiden det tar fgr karbonatisering-
sprossesen nar armeringen, er:

e Tykkelse pa overdekning
e Masseforholdet i betongen
e Rissdannelser

e Miljgomgivelser (RH)
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4.3 Kloridinntregning

Hyvis salter trenger inn i betongen og nar armeringen, vil dette som oftest resultere i armerings-
korrosjon [7]. Disse kan enten tilfgres betongen underveis i brukstiden eller vere der allerede fra
byggetiden. Klorider som tilfgres i brukstiden kan stamme fra for eksempel veisalt og sj@sprut.
Klorider som er tilfgrt under produksjon kan komme fra sement, silika, flyveaske, tilslag og
vann [7]. Disse blir imidlertidig blandet ut jevnt i betongen, og mesteparten blir bundet opp kje-
misk 1 sementen slik at det er de fri kloridionene i porevannet som utgjgr en fare for korrosjon.

Kloridinitiert korrosjon vil utvikle seg raskere enn korrosjon initiert av karbonatisering. En an-
nen viktig forskjell er at denne type korrosjon ofte opptrer mer lokalt, der oksydfilmen kun
blir brutt ned pa et lite omrade, slik som pa figur 4.3. Denne type korrosjon blir ofte kalt pit-
tingkorrosjon eller groptering. Armeringstverrsnittet kan da reduseres kraftig i det snittet hvor
oksydfilmen er brutt ned og kan vare kritisk for konstruksjonens bareevne. I slike tilfeller vil
heller ikke volumutvidelsen vare like stor som for karbonatisering, og det kan ga lang tid fgr
det utvikles riss pa betongoverflaten som kan indikere korrosjon.

Luft Cr-
Betong

Nedbrutt

oksydfilm hRIreson

pH 12,5-14,0
Cr

0000000000020 000070
l\

Oksydfilm

Figur 4.3: Kloridinntregning [7]

Ulike faktorer som pavirker kloridprosessen og tiden det tar fgr kloridprosessen nar armeringen,
er:

¢ Diffusjonshastigheten/kapillersugehastigheten til betongen
e Binding av klorider i betongen

e Kritisk kloridniva

e Overdekning

Diffusjonshastigheten avhenger av masseforholdet til betongen. Et lavt masseforhold vil gi lav
kapiller porgsitet, og klorider vil trenge inn i betongen langsommere. Det er ogsa en mulig-
het med tilsetningsstoffer som for eksempel pozzolane som gjgr betongen tettere og dermed
reduserer hastigheten pa kloridinntregningen [10].

Binding av klorider avhenger av hvor mye trikalsiumaluminat (C3A) sementen inneholder, fordi
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4.4 Korrosjon pa etteroppspent armering

det er dette stoffet kloridene bindes til kjemisk. Hvis sementen inneholder lite CsA kan en stgrre
andel av kloridene opptre som fri kloridioner i porevannet [7].

Det kritiske kloridnivaet varierer fra konstruksjon til konstruksjon, og har ingen fast verdi. I
fglge Statens vegvesen handbok V441 regnes den kritiske verdien til & veere pa 0,4 % av sement-
innholdet 1 betongen [4], men fra erfaring har Statens vegvesen oppdaget at kloridinnholdet kan
vare mye stgrre enn den kritiske verdien uten at det har oppstatt skadelig armeringskorrosjon.
0,4 % grensen nevnes ogsa av Sintef som en nedre grenseverdi for korrosjonsdannelse og kan
ses i tabell 4.1. Arsaken til at kloridinnholdet i sementen kan variere sipass mye fgr det oppstar
korrosjonsfare skyldes flere ulike faktorer. Disse faktorene kan vare vanninnhold i betongen,
elektrisk motstand, sementtype, fuktinnhold og temperatur [7]. En undersjgisk konstruksjon
kan inneholde mye klorider uten at det oppstar korrosjon fordi tilgangen pa oksygen er lav. Si-
den kloridnivaet kan variere sapass mye fgr det fgrer til korrosjon ma den kritiske grensen for
kloridinnholdet vurderes i hvert enkelt tilfelle.

Tabell 4.1: Veiledende kritiske grenseverdier for kloridinnhold [11]

Kloridinnhold i % Cl~ av sementmengden Sannsynlighet for korrosjon

Under 0.4 Neglisjerbar
04-1.0 Mulig
1.0-2.0 Meget sannsynlig

Over 2.0 Sikker

4.4 Korrosjon pa etteroppspent armering

Noe av fokuset i denne oppgaven er a undersgke hvilke snitt i brua det er stgrst sannsynlighet
for korrosjonsdannelse pa spennarmeringen, og hvilke teknikker som kan brukes for & avdekke
korrosjon. Nar det gjelder korrosjon pa spennarmeringen er det flere faktorer som kan pavirke
denne prosessen. Spennkablene i etteroppspente betongbruer er innstgpt 1 konstruksjonen og
ligger 1 kabelrgr som er injisert med sementmgrtel som skal bidra til heftforbindelse mellom
spennarmeringen og injiseringsmassen. Et generelt tverrsnitt av en spennkabel er vist 1 figur
4.4. Siden kabelrgrene er stgpt inn i resten av konstruksjonen vil dette bidra til kraftoverfgring
fra spennkablene til brua. Injiseringsmassen har ogsa en viktig oppgave i form av korrosjonsbe-
skyttelse for spennkablene.
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CEMENT CROUT ([N BONDED CONSTRUCTION)
GREASE/WAX/GEL (IN UNBONDED CONSTRUCTCON)

ANCHOR HEAD

TENDON DUCT

~SEVEN-WIRE STRAND

ANCHOR PLATE
CONCRETE GIRDER

(ENLARGED FOR CLARITY)

Figur 4.4: Generelt tverrsnitt av injisert spennkabel [12]

Darlig injisering eller darlig injiseringsmgrtel kan vare arsaker til korrosjonsdannelse. Hvis
mgrtelen er av darlig kvalitet eller injiseringen ikke er kompakt og kontinuerlig kan dette skape
luftlommer 1 kabelrgret. For en del bruer er spennsystemet parabelformet i lengderetning og
hvis injiseringa ikke er fylt opp ordentlig i kabelrgret kan det fgre til at vannutskilling. Injise-
ringsmgrtelen vil da renne til lavbrekk over tid og vil skape luftlommer i hgybrekk. Ved at det
oppstar luftlommer i kabelrgret vil det legge til rette for korrosjonsdannelse pa spennkablene.
Videre kan injiseringsmgrtelen vere tilsatt klorider fra utfgrelsen slik at kloridinitiert korrosjon
som beskrevet ovenfor kan utvikles. I FFB-bruer er det ogsa noen svake omrader med tanke
pa vanninntregning, der forankringslommer, fuge, ledd og stgpeskjgter kan nevnes som ekstra
utsatt.

Fenomenet spenningskorrosjon kan oppsté i spennarmeringen siden kablene er utsatt for sto-
re strekkspenninger over lengre tid [13]. Ved spenningskorrosjon vil korrosjonsprosessen ofte
utvikles raskere enn ved normal korrosjon. Korrosjonsretningen vil vokse vinkelrett pa spen-
ningsretningen, som for spennkabler vil vere i vertikal retning. Hastighet pa korrosjonsutvik-
lingen er bade avhengig av spenningen og det kjemiske miljget i betongen [14]. Hvis det oppstar
pittingkorrosjon pa spennarmeringen vil det skapes spenningskonsentrasjon i gropene og grop-
teringen kan utvikles hurtigere. Spenningskorrosjon kan fgre til plastiske deformasjoner som
gjor at stilets evne til a reparere oksydfilmen forsvinner, og stalet vil da vere ubeskyttet mot
ytterligere karbonatisering eller kloridinntregning fra betongen [15].

Hvis det oppstar kabelbrudd grunnet korrosjon vil tverrsnittet fa redusert kapasitet lokalt, men
spennkabelen kan oppna heft i en avstand x fra bruddposisjonen. Det ville vert interessant a
undersgke dette fenomenet, og videre beregne avstanden fgr kabelen blir forankret pa ny og
hvor mye spennkraften er redusert nar heft reetableres. For at kabelen skal bli forankret pa
ny ma injiseringen i kabelrgret vaere av god kvalitet. Denne forankringseffekten er ikke sett
n@rmere pa i denne oppgaven.

For a kunne oppdage korrosjonsskade pa spennarmeringen er det ngdvendig a inspisere spenn-
systemet. Inspeksjonene pa bruene i dag foregar uten a undersgke spennsystemets tilstand.
Arsaken er at det er vanskelig 4 foreta en visuell inspeksjon da spennarmeringen er innstgpt
i massiv betong. Det finnes ikke-destruktive teknikker (NDT) som blant annet radar, rgntgen,
termografering og ultralyd, men disse blir lite brukt grunnet manglende kunnskap og retnings-
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linjer [16]. Disse teknikkene har ogsa sine begrensninger nar man skal undersgke korrosjon,
mgrteltilstand og hulrom, og det kan vere vanskelig a avdekke sikre tegn pa korrosjonsdannel-
se. Opphugging av betongen vil vare en mulighet for korrosjonsbedgmmelse av spennkablene,
men dette vil skade konstruksjonen og gjgres kun nar det er synlige og sikre tegn pa korrosjons-
skade pa spennkablene.

4.5 Tiltak

For a motvirke korrosjon pa spennarmering er det flere tiltak som kan utfgres. Ett av tiltakene
for & redusere karbonatiseringshastigheten kan vare a komprimere betongen, der forskning har
vist at tilsetning av pozzolaner gjgr betongen tettere [7]. I brudekker der det er pavist hgy klo-
ridbelastning, spesielt brudekker uten slitelag eller fuktisolering, vil det vere avgjgrende a tette
riss og sprekker pa et tidlig stadium [7]. For a gke bestandigheten til etteroppspente betongbruer
kan spennarmeringen legges i lukkede plastrgr. Kabelrgr av plast er lite brukt per idag, men det
utfgres forskning der denne muligheten analyseres. I 2015 ble det utfgrt en masteroppgave om
bestandige betongkonstruksjoner der en platebru ble dimensjonert uten slakkarmering slik at
armering bestod utelukkende av spennarmering i lukkede plastrgr. Det ble konkludert med at
en slik 1gsning er gjennomfgrbar for visse typer bruer, men ma forskes videre pa fgr lgsningen
kan brukes i praksis [17]. Nedenfor oppsummeres ulike tiltak som kan motvirke karbondioksid
a diffundere inn i betongen og forarsake karbonatisering, forhindre eller redusere kloridinntreg-
ning og spesielle tiltak som gjelder etteroppspent armering:

e Tilstrekkelig tykkelse pa overdekning

e Tilstrekkelig fuktisolering av brudekket

e Lavt v/c-tall og komprimert betong med lite luftlommer

e Tilsetning av pozzolane tilsetningsstoffer

e Lav RF i betongen

e Begrense bruk av kloridholdig akselerator, saltvann og kloridforurenset tilslag
e Forsegle riss og sprekker i betongen

e Komprimert injisering i kabelrgr

e Kabelrgr av plast

e Begrense tilfgrsel av eksterne klorider som for eksempel veisalt
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Kapittel 5

Beregningsgrunnlag

5.1 Bakgrunn

Osstrupen bru ligger 1 Flora kommune 1 Sogn og Fjordane og er i dag en del av fylkesvei 542.
Brua ble apnet i 1976 der konsulentfirmaet Dr. Ing. A. Aas-Jakobsen stod for prosjekterings-
grunnlaget og Statens vegvesen var byggherre. Det er fylkeskommunen og Statens vegvesen
som har ansvaret for vedlikehold av brua. Grunnlaget for modellering og beregning av Osstru-
pen bru baserer seg pa fglgende:

Opprinnelige prosjekteringstegninger, AAJ 1974-76.

Statiske beregninger, utfgrt av Elljarn Asbjgrn Jordet 1973-76

Dokumentasjon fra Materialegenskaper og tverrsnitt, SVV 2016

Prosjekteringstegninger fra pagaende reparasjonsprosjekt, SVV og Johs. Holt, 2017

[o12] ann
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Flore [ Brandseya

Florelandet
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a
Stavaya Osstrupen

g
2
&

Flokenes

Figur 5.1: Osstrupen bru ligger innerst i Hgydalsfjorden i Flora kommune
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Kapittel 5. Beregningsgrunnlag

5.2 Geometri

Osstrupen bru ble bygget som en fritt frambyggbru pa 258 meter med et fritt spenn pa 198
meter. Brua er bygget med variererende tverrsnitt, der hgyden varierer fra 11,55 meter til 2,46
meter. Alle tverrsnittsvariasjonene i bruas lengderetning er vist 1 vedlegg A. Bruas bruplate har
bredde 6 meter slik at brua far to kjgrefelt med fgringsbredde lik 5,4 meter. Det hgyeste punktet
pa brua ligger 22,61 m.o.h., og ligger ved starten av sgndre landkar. Brua har helning hele veien
fra sgndre til nordre landkar. Sgndre og nordre landkar har helning pa henholdvis 1:150 og
1:16,67 samt at selve brubanen har en vertikalkurvatur med radius lik 5000 meter.

Brudelen bestar av to kragearmer pa 99 meter som er koblet sammen med et ledd pa midten av
brua. Leddet og tilhgrende bevegelsesfuge gjor at Osstrupen bru fungerer som en statisk bestemt
konstruksjon, og brua kan ekspandere og kontrahere i lengderetning. For a spare egenvekt er det
konstruert en utsparing ytterst pa begge kragearmene pa omtrent 20 meter, som vist i figur 5.2.
Kragearmene er koblet til landkar som har lengde 30 meter og er fylt opp med fyllmasser for
a sikre ballast. I hver ende er landkarene forankret til fjell med fjellkabler for a ta opp kreftene
fra kragearmene.

Videre er det bygget en pilar ved sgndre landkar grunnet darlig fjellkvalitet etter geologiske
vurderinger [18]. Pilaren er rektanguler med hgyde 8,4 meter og bredde 5,4 meter. Pilaren er
armert kontinuerlig opp i brukassen med overlapp pa minimum 1 meter, for a sikre samvirke til
brukasse og overfgring av krefter. Pilaren star pa et fundament med hgyde 1,5 meter.
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Erao — r
UTSP. IUNDERGURT |

e e 1o e e e o ! §

I |
o 4 ) A | A B [ o E F G H 1 1 ) L M L] a P a L] 5 T u
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Figur 5.2: Kragearm og utsparing

5.3 Statisk system

Det statiske systemet for Osstrupen bru er vist i figur 5.3. Fjellforankringen sgrger for at landka-
rene er fastholdt mot bevegelse i lengderetning, slik at randbetingelsen betraktes som et fastla-
ger. Videre er resten av landkar omsluttet av fjell bade pa underside og langs steget, og vil vere
fastholdt mot forskyvning i horisontalretning samt negativ vertikalretning. Det er kun fjellfor-
ankringen i enden og innvendig fyllmasser som forhindrer opplgft av landkaret.
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Nar det gjelder pilaren vil denne fungere som en momentstiv forbindelse til brukassen og kan
overfgre krefter pa grunn av armeringsfgringen nevnt ovenfor. Lengdearmering i pilaren er ogsa
kontinuerlig ned til fundament, slik at denne randbetingelsen betraktes som fast innspent.

Figur 5.3: Statisk system for Osstrupen bru

Leddet som sammenkobler kragearmene er vist i figur 5.4. Leddet bestar av to pendeler og
vil tillate translasjon 1 lengderetning og rotasjon om tverraksen. Figuren viser kun den ene
pendelen, men leddet bestar av to slike pendeler sett i plan. Leddet sgrger for samvirke mellom
kragearmene, slik at hvis brua synker sammen pa midten vil kragearmene ha lik nedbgyning.
Leddet vil tillate rotasjon av kragearmene og vil fglgelig ikke overfgre moment. I tillegg til
leddet er det stgpt en forbindelse mellom kragearmene som skal fastholde mot ulik bevegelse i
tverretning. Denne forbindelsen vises med bilde i kapittel 6.

Figur 5.4: Oppriss og grunnriss av pendel

5.4 Materialer

5.4.1 Betong

Betongkvaliteten i brua er hentet fra tegningsgrunnlaget og er av kvalitet C40. Betongegenska-
pene til C40 er gitt 1 tabell 5.1:
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Tabell 5.1: Betongegenskaper for C40

Betongkvalitet C40

Karakteristisk terningfasthet Jek 40 MPa
Karakteristisk sylinderfasthet feck 32 MPa
Konstruksjonsfasthet for trykk ~ f.,  25.2 MPa
Konstruksjonsfasthet for strekk  f;, 1.85 MPa
Elastisitetsmodul E.. 26500 MPa

Den dimensjonerende trykk- og strekkfastheten regnes etter R412 og NS 3473:

fua = o 5.1)
Ye
fu =L (5.2)

[

Materialkoeffisienten, ~., settes til 1,40 1 bruddgrensetilstand og 1,0 1 bruksgrensetilstand etter
tabell 4 1 NS 3473.

Betongens elastisitetsmodul, F.,,, er oppgitt i dokumentet Materialegenskaper og tverrsnitt fra
Statens vegvesen [19]. Elastisitetsmodulen blir regnet etter punkt 9.2.1 i NS 3473 for a verifisere
den oppgitte verdien:

E, = kg (for)"® = 9500(M Pa)®" - (32M Pa)*? = 26870M Pa (5.3)

Utregninger viser at oppgitt elastisitetsmodul fra Statens vegvesen er konservativ og vil bli brukt
videre i oppgaven.

5.4.2 Slakkarmering

For & kompenser med betongens lave strekkfasthet er det lagt inn armeringsstal i betongen
slik at konstruksjonen kan tale store strekkspenninger. Armeringsstengene vil ogsa begrense
rissviddene i konstruksjonen. I Osstrupen bru er det blitt brukt kamstal(Ks) som slakkarmering.
Kamstal er en type armering som bestar av stalstenger med kammer slik at armeringen og betong
oppnar god heft. Det har blitt brukt to forskjellige kamstal, Ks 50 og Ks 40 s med dimensjoner
fra 12-20 mm. Armeringsegenskapene for kamstélene er gitt i tabell 5.2.

Tabell 5.2: Materialegenskaper armeringsstal

Armeringskvalitet Ks 50 Ks 40 s
Armeringsdiameter ) 12-20 mm 12-16 mm
Karakteristisk flytspenning  f 480 MPa 400 MPa
Elastisitetsmodul E, 210000 MPa 210000 MPa
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5.4 Materialer

Den dimensjonerende armeringsfastheten beregnes etter likning 5.4, der materialkoeffisienten
Vs, er 1,25 1 bruddgrensetilstand og 1,0 1 bruksgrensetilstand etter tabell 4 1 NS 3473:

sd = Lok (5.4)

S

5.4.3 Spennarmering

Spennsystemet som er brukt i brua er av typen BBRV. BBRV-tradsystem ble utviklet av Birken-
maier, Brandestini og Ros i Sveits i 1943, og var pa den tiden et av de f@rste og mest palitelige
spennsystemene som fantes [20]. Siden den tid har BBRV-systemet stadig blitt utviklet og for-
bedret, og i senere tid blitt erstattet av BBR Cona-Multi. BBRV-systemet brukes svert lite i
nyere tid, kun for spesialoppdrag i kjernekraftverk og lignende konstruksjoner, hvor kablene
skal kunne spennes ned, kontrolleres og gjenbrukes [21]. Kablene som er brukt i Osstrupen bru
bestar av 56¢6-trader av stal med hgy strekkfasthet, slik at hver kabel har et armeringsareal pa
1583 mm?. Endeforankringer bestér av en stgtteplate og et tridanker, slik at hver trad forankres
individuelt ved at traden stukes som vist i figur 5.5. Siden tradene forankres pa denne maten
unngas lasetap.

BBRY AKTIV FORANKRING 525

FOR DATA SE TABELL
0G FIG. NESTE SIDE

¥ STRANGBETONG

Figur 5.5: Aktiv forankring [22]

Spennkablene ligger i kabelrgr med diameter 87 mm. Rgrene er injisert med sementmgrtel
for a beskytte mot korrosjon, samt sikre heft mellom stil og betong. Pa grunn av manglende
informasjon antas injiseringsmassen a ha en fasthet pa 50 MPa, etter sammenlikning med andre
tilsvarende system. I tabell 5.3 gjengis de viktigste materialparamterne for BBRV-systemet. Da
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brua ble dimensjonert var det strekkfasthetsgrense pa 0,2 % inelastisk tgyning som ble brukt, i
motsetning til dagens 0,1 %-krav.

Tabell 5.3: Materialegenskaper BBRV-tradsystem

Materialdata BBRV
Karakteristisk flytegrense 1520 N/mm?
Elastisitetsmodul 206 000 N/mm?
Antall trader 56906
Tverrsnittsareal 1583 mm?
Maksimal tgyningsgrense 20 %o
Diameter kabelrgr 87 mm
Injiseringsmassens styrke 50 N/mm?
Oppspenning ved aktiv ende 80 %

5.5 Fjellforankring

Siden Osstrupen bru er konstruert uten kraftige sgyler til & baere egenvekten, vil vekten av kra-
gearmene prgve a lgfte landkarene fra underlaget. Derfor er landkarene fylt opp med fyllmasser,
samtidig som landkarene er forankret til fjell. I fglge tegningsgrunnlaget fra 1973 [18] er det
prosjektert 11 stk fjellkabler i hver ende av begge landkarene, som gar igjennom endevegg og
ned i fjell. Fjellforankringen bestar av 56¢6 spennkabler, tilsvarende de som er brukt ellers i
brua. Kablene er prosjektert med en forankringslengde pa 16 meter ned i fjell, og spennes opp
med samme kraft som resterende spennkabler og injiseres. For & gjgre det mulig a inspisere
fjellforankringen 1 ettertid er den gvre del av kablene, fra én meter under fjelloverflate til topp
av brua, innsatt med fett og laget med en inspeksjonsluke.

5.6 Byggeprosess

Prosjektering av Osstrupen bru startet i 1973 og ferdigstillelse var 15. februar 1976. Brua bestar
av to landkar pa 30 meter og to kragerarmer pa 99 meter, og er tilnermet symmetrisk om felt-
midte. Landkarene ble stgpt med fast forskaling, og kragearmene ble bygd etter FFB-metoden
med forskalingsvogner. Det er vanlig at FFB-bruer er statisk bestemte under bygging, og statisk
ubestemt etter sammenkobling. Siden Osstrupen bru har et ledd pa feltmidte vil konstruksjonen
vere statisk bestemt bade under utfgrelse og etter ferdigstillelse.

Landkarene pa hver side ble stgpt fgrst og fylt opp med fyllmasser. Deretter ble én og én seksjon
bygget med forskalingsvogn. Det var fgrst bunnplate og steg som ble etablert, slik at stegene
fikk sta utstgpt minimum to til tre timer fgr bruplaten ble stgpt [23]. Etter hver seksjon var
ferdig ble kablene etteroppspent og forankret. Ferdigstillelse av én seksjon innebar forskaling,
armering, stgping, oppspenning og injisering.

Beregnet tid per seksjon var sju dager, slik at siste seksjon T-U var plantlagt ferdig etter 20 uker
og forskalingvogn fjernet etter 22 uker. Sammenkobling av midterste seksjon U-U var planlagt
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ferdig etter 30 uker. Under utstgping ble fjellkablene spent opp ved ulike tidspunkt for a sikre
riktig stabilitet, slik at kragearmene ikke ville pafgre landkarene for mye opplgft. To av fjellkab-
lene ble spent opp f@r seksjon M ble st@pt, deretter to fjellkabler fgr seksjon O og de resterende
for seksjon Q-R i bruplate og D’-E’ i landkar. Figur 5.6 viser fgrst forskalingsvogn i posisjon
til & stgpe farste seksjon av kragearm, deretter stgp av seksjon G-H og til slutt sammenkobling
av seksjon U-U.

E DCB A ABCD E

L—N
7

E DCBA A B

E DC B A A B 1

Figur 5.6: Stgpeseksjoner

5.7 Overdekning

Tilstrekkelig overdekning er svert viktig for & beskytte slakk- og spennarmering mot ytre
pakjenninger som kan fgre til korrosjonsskade. Osstrupen bru ble prosjektert i 1973-76, og
fulgte derfor overdekningskrav etter NS 3473:1973. Denne utgaven av standarden hadde svert
lave krav til overdekning, med hgyeste standardiserte krav pa 25 mm. NS 3473:1973 omtales
som en stor fadese og uforstdelig sett i ettertid nar det gjelder overdekningskrav, og man har
ikke sett en slik drastisk endring av kravet i noe annet land [24]. NS 3473 ble revidert i 1989
og da ble overdekningskravet gkt til 50 mm. Det store skillet kom derimot 1 1994 da vegvese-
net utga intern rapport nummer 1731, som beskriver henholdsvis 55, 75 og 120 mm nominell
overdekning [8]. Som det fremkommer av figur 5.7 er konstruksjoner fra omtrent 1970-1990
spesielt utsatt grunnet det lave overdekningskravet i dette tidsrommet:
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QL
-
S 30
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Figur 5.7: Utvikling av overdekningskrav [24]

25



Kapittel 5. Beregningsgrunnlag

I beregningsgrunnlaget fra 1976 er overdekningen for slakkarmeringen satt til 30 mm [23]. I
senere tid kan det pastas at denne overdekningen er alt for lav, spesielt for brudekket. Det er
pavist omfattende korrosjonsskader pa strekkarmering i bruplaten som stgtter opp om denne
pastanden. Slakkarmering er ogsa blottlagt flere andre steder i brua, blant annet pa innsiden
av stegene. Tilstanden til spennarmeringen er ukjent grunnet vanskeligheter for inspeksjon. Pa
grunn av de alt for lave overdekningskravene pa denne tiden, ser man desverre svart mange
bruer som viser tegn pa korrosjonsskader den dag i dag.

Nedenfor beregnes overdekning til slakkarmeringen etter dagens regelverk 1 henhold til EK2 og
N400, for a sammenlikne mot prosjektert overdekning.

Den nominelle overdekningen defineres som en minste overdekning, ¢,,,;,, 0g et avvik i utfgringen,
Acge,. Nominell overdekning er definert i EK2 og N400:

Cnom = Cmin T Acdev (55)

Faktoren c¢,,;,, skal sikre tilstrekkelig heft mellom betong og stal, og finnes i EK2 tabell NA
4.2. Armeringsdiameter er ¢12 bade i brudekket og steg:

Cminy = 12mm  For enkeltstenger (5.6)

Faktoren ¢, 4. Skal beskytte armeringen mot péakjenning fra miljget og finnes i N40O ta-
bell 7.2. Det er forskjellige krav for brudekket, utvendig tverrsnitt og innvendig tverrsnitt. Det
kontrolleres kun for brudekket og innsiden av kassetverrsnittet. Osstrupen bru befinner seg i et
maritimt milj@, og brudekket ligger hgyere enn 12 meter over hgyeste astronomiske tidevann.
Innsiden av brukassen klassifiseres som tgrt og med tilgjengelighet for inspeksjon. Faktoren blir
derfor satt til fglgende etter N400:

Inne i brukasse : ¢,,in.dur = 3dMM 5.7
For brudekket : ¢,,in.qur = 100mm (5.8)

Den beregnede minste overdekningen blir:

Cmin = TMAX (Cmin.b; Cmin.dur) (59)
Innside kassetverrsnitt : ¢,,;, = maz (12mm; 35mm) = 35mm (5.10)
For brudekket : ¢,,,;, = maz (12mm; 100mm) = 100mm (5.11)

For plasstgpte konstruksjoner defineres toleransekravet etter N40O punkt 7.4.3:
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5.7 Overdekning

Comin < T0mm : Acge, = £15mm (5.12)
Comin = 70mm 1 Acge, = £20mm (5.13)

Nominell overdekning skal i tillegg gkes med 30 mm for brudekket etter N40O punkt 7.4.5,
siden slitelaget er av betong. Nominell overdekning blir dermed:

Innside kassetverrsnitt:  ¢,om = Cmin + ACger = 35 + 15 = 50mm (5.14)
For brudekket:  c,om = Cmin + Acger + 30mm = 100 + 15 + 30 = 145mm (5.15)

Begge overdekningskravene etter dagens standard er hgyere enn prosjektert overdekning.

Minimumskravet for overdekning pa innsiden av brukasse blir 35 mm, sammenlignet med 30
mm prosjektert overdekning. Under befaring i mai 2015 ble overdekning malt til sa lite som 19
mm inne i brukassen, samtidig som armeringen ogsa var synlig flere steder uten overdekning.

Minimumskravet for overdekning pa brudekket blir 125 mm, sammenlignet med prosjekt over-
dekning pa kun 30 mm. Det kan péstés at noen av verdiene i utregningen er i overkant konserva-
tive, men overdekningen blir sapass stor grunnet manglende slitelag og beliggenhet i maritimt
miljg. Forskjellen mellom beregnet overdekning og prosjektert overdekning for brudekket er
meget stor, og forklarer mye av korrosjonsskadene som har oppstatt pa slakkarmeringen, og vil
omtales videre 1 kapittel 6.
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Kapittel 6

Tilstandsbeskrivelse

Osstrupen bru ble bygd med overhgyde for & kompensere mot nedbgyning ved feltmidte, men
det ble tidlig oppdaget at nedbgyningen ikke stoppet opp som planlagt. Nedbgyningen er fort-
satt under utvikling og det ble derfor igangsatt et prosjekt i 2017 for & forsterke og samtidig
heve brua. Under befaring i mai 2018 ble vi fortalt at inntrykket til Statens vegvesen er at korro-
sjonsskader pa brudekket ogsa har akselerert kraftig de siste arene. Derfor har prosjektet med a
stramme opp Osstrupen bru ogsa som formal a forbedre brudekket mot ytre pakjenninger. Dette
kapittelet vil beskrive tilstanden til Osstrupen bru per mai 2018, fgr skadene som har oppstatt
blir utbedret.

Tilstandsbeskrivelsen av brua baseres pa gjennomfgrte inspeksjoner av Statens vegvesen og
egen befaring 1 mai 2018. Den siste hovedinspeksjonen ble gjennomfgrt 1 2014 og vil bli mest
relevant for beskrivelse av dagens tilstand, sammen med kloridmalingene og egen befaring. De
relevante tilstandsundersgkelsene som har blitt gjennomfort er:

e 1992: Spesialinspeksjon
e 1998: Hovedinspeksjon
e 1999: Enkel inspeksjon
e 2001: Enkel inspeksjon
e 2003: Hovedinspeksjon
e 2004: Enkel inspeksjon
e 2008: Hovedinspeksjon
e 2013: Enkel inspeksjon
e 2014: Hovedinspeksjon
e 2016: Kloridmalinger
e 2018: Egen befaring
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Alle inspeksjonene har blitt registrert 1 databasen Brutus. Skadene som blir registrert i systemet
klassifiseres etter Statens vegvesens handbok V441. Skadegraden er definert fra 1-4, der 1 betyr
at skaden kan aksepteres uten at tiltak gjennomfgres, og skadegrad 2-4 krever at det gjgres tiltak
innen en bestemt tidsfrist. Betegnelsene for skadekonsekvensene er gjengitt i tabell 6.1

Definisjon etter handbok V441:

Inspeksjon er visuell kontroll kombinert med oppmalinger og materialundersgkelser som utfpres
for a bedpmme bruenes tilstand og sikkerhetsnivd. Inspeksjonen skal avdekke behovet for drifts-
tiltak og/eller vedlikehold samt eventuelt behov for forsterkninger eller ombygning.[4]
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Tabell 6.1: Klassifisering av skader etter handbok V411 [4]

Betegnelse Beskrivelse

Liten skade/mangel som ikke regnes a representere noen fare for bruas

1B bareevne. Skaden repareres ikke.
Middels skade/mangel som kan redusere bruas bereevne om den far sta mer
2B o . o
enn 4-10 ar. Skaden repareres 1 Igpet av 4-10 ar.
Stor skade/mangel som kan redusere bruas bareevne om den far sta i mer enn
3B o . o
1-3 ar. Skaden repareres i Igpet av 1-3 ar.
AB Kritisk skade som har redusert eller er i ferd med a redusere bruas bareevne.
Skaden sikres eller repareres straks eller senest i Igpet av 1/2 ar.
T Liten skade/mangel som ikke regnes a representere noen fare for
trafikksikkerheten. Skaden repareres ikke.
Middels skade/mangel som kan redusere trafikksikkerheten om den far sta i
2T o . o
mer enn 4-10 ar. Skaden repareres i lgpet av 4-10 ar.
AT Stor skade/mangel som kan redusere trafikksikkerheten om den far sta i mer
enn 1-3 ar. Skaden repareres i Igpet av 1-3 ar.
AT Kritisk skade som har redusert eller er i ferd med a redusere trafikksikkerheten.
Skaden sikres eller repareres straks eller senest i Igpet av 1/2 ar.
v Liten skade/mangel som ikke regnes & pavirke vedlikeholdskostnadene.
Skadene repareres ikke.
Middels skade/mangel som kan utvikle seg slik at reparasjonen blir
2V omfattende, komplisert og kostbar om den far std i mer enn 4-10 ar.
Skaden repareres i Igpet av 4-10 ar.
Stor skade/mangel om kan utvikle seg slik at reparasjonen blir mer
3V omfattende, komplisert og kostbar om den far sta i mer enn 1-3 ar.
Skaden repareres i lgpet av 1-3 ar.
AV Kritisk skade som kan utvikle seg slik at reparasjonen blir mer omfattende,
komplisert og kostbar om den ikke utfgres straks eller senest i lgpet av 1/2 ar.
Liten skade/mangel som ikke regnes a pavirke miljg/estetikk.
IM .
Skaden repareres ikke.
M Middels skade/mangel som kan utvikle seg slik at miljg/estetikk vil pavirkes
om den far sta i mer enn 4-10 ar. Skaden repareres i lgpet av 4-10 ar.
Stor skade/mangel som kan utvikle seg slik at miljg/estetikk pavirkes om den
3M o o o . o
far sta i mer enn 1-3 ar. Skaden repareres i lgpet av 1-3 ar.
AM Kritisk skade som gjgr at miljg/estetikk er pavirket eller vil bli pavirket om

ikke reparasjon utfgres straks eller senest i Igpet av 1/2 ar.
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Kapittel 6. Tilstandsbeskrivelse

6.1 Tilstandsvurdering

Tilstandbeskrivelsen vil referere til landkarene og snittene i brua som vist i figur 6.1, hentet fra
de originale tegningene fra 1973-76. Kragearmene er symmetrisk om feltmidte slik at snittene
har samme bokstavkode.

A B CDETF G H 1 1 K

Sendre landkar MJJL//JA—;L»I/

—

Nordre landkar

| |

Figur 6.1: Definisjon av snitt fra tegningsgrunnlag

6.1.1 Brudekket

Siden overdekningen er sdpass lav som nevnt tidligere og det ikke finnes beskyttelse for betong
og armering, var det tydelig & se skader pa brudekket. Tverrarmering var synlig og eksponert
flere steder, og i noen snitt var ogsa lengdearmeringen blottlagt. Det var tydelig & se korro-
sjonsskader pa stalet, og betongen var skadet i form av stgrre omrader med bom og avskalling.
Det var enkelt a fjerne deler av betongen for hand der armeringen var blottlagt. Undertegnedes
inntrykk fra befaringen var at skadene i brudekket var absolutt verst fra snittene H-E for begge
kragearmer i henhold til figur 6.1. Det var ogsa gjentakende at avskalling- og bomskadene i
brudekket var verst i overgang og rett etter stgpeetappene. Det var ikke mulig a se kabelrgrene
til spennarmeringen, siden rgrene savidt var dekket av betong de stedene der betongenskadene
var stgrst. Kabelrgrene befinner seg rett under lengdearmering og overside av lengdearmering
var synlig noen plasser pa brudekket. Det kan med andre ord pastas at det er svert liten overdek-
ning i noen snitt med hensyn til spennkablene, og det ville vert svart interessant og undersgkt
mulig korrosjonsskade pa kabelrgr. Dette blir ikke mulig a fgr brudekket vannmeisles og skadet
strekkarmering skiftes ut sommeren 2018.

I Brutus ble avskalling av betongen ved fugen rapportert for fgrste gang i 2008 og vurdert til
3V, uten tegn til korrosjon. I 2014 ble denne skaden rapportert til en skadegrad 1. I 2014 ble
det ogsa rapportert at brudekket hadde generelt lav overdekning, mye riss og sar med tegn til
korrosjon. Disse skadene ble vurdert til 3V.
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6.1 Tilstandsvurdering

Figur 6.3: Korrosjonsskader i brudekket
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Kapittel 6. Tilstandsbeskrivelse

6.1.2 Landkar

Landkarene kan kun inspiseres fra utsiden siden de er fylt opp med fyllmasser. Under befaring
var det ikke korrosjonsskader pa overflaten slik som pa brudekket, men det var store skrariss
pa stegene. Disse skrarissene har vert tilstede i mange ar, og kom sannsynligvis raskt etter
ferdigstillelse.

Etter innspill fra veileder Terje Kanstad og etter Grunnleggende betongteknologi kapittel 10.2.2
kan slike skrariss forklares pa fglgende mate: Betongen vil fa en temperaturgkning under stgp
grunnet de kjemiske reaksjonene som oppstar nar betongen herder. Temperaturgkningen vil
vare stgrst 1 kjernen og betongen vil ekspandere mer i1 kjernen sammenlignet med 1 ytterkant.
Dette vil resultere i strekkspenningen i yttersjiktet, og hvis disse strekkspenningene overskri-
der strekkfastheten vil det utvikles riss. Landkarene i Osstrupen bru er fastholdt mot bevegelse
grunnet omkringliggende fjell i underkant, pa begge sidene og i bakkant av landkaret. Den enes-
te ekspansjonen som er mulig er derfor horisontalt i lengderetning mot brubanen og vertikalt
mot kjgrebanen. Denne betongutvidelsen kan resultere i rissene som vist 1 figur 6.4, og vil vere
skra grunnet resultant fra utvidelse mot brubane og vertikalt mot kjgrebanen.

Det var ogsa lokale tegn pa korrosjon i armering, uten tegn pa bom eller avskalling av betong.
Dette kan tyde pa rester fra jernbindetrad eller liknende under utfgrelse, og vurderes ikke som
kritisk. Denne skaden er vist 1 figur 6.5.

I Brutus ble riss/sprekker pa begge sidene ved landkarene registrert forste gang i 1998. Disse
ble da vurdert som 1V. Skrérissene er rapportert i samtlige hovedinspeksjoner frem til 2014 og
skadekonsekvensen star fortsatt som 1V, og vurderes derfor ikke som spesielt kritisk av Statens
vegvesen.

34



6.1 Tilstandsvurdering

Figur 6.4: Skrariss i nordre landkar

Figur 6.5: Rustutslag i landkar
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6.1.3 Inne i kassetverrsnitt

Under befaring var det mulig a inspisere innsiden av brutverrsnittet, siden det var adkomst
bade fra underside av starten pa den ene kragearm samt fra midten av brua, grunnet midlertidig
plattform for transportering av materialer. Pa innsiden av steget ble det oppdaget meget varie-
rende overdekning, der armeringen i noen snitt 1a fullstendig blottlagt og andre steder ble malt
i stgrrelsesorden 19-35 mm med covermeter.

Figur 6.6: Eksponert vertikalarmering pa innside av steg

Figur 6.7: Malt overdekning med covermeter

36



6.1 Tilstandsvurdering

De neste avsnittene vil omhandle riss som ble observert under befaring og mulige arsaker til

rissdannelse. I inspeksjonshandbok V441 er fglgende figur vist for a kartlegge ulike typer riss
og skadearsaker:

Plastiske setningsriss Y

L Riss pga lermisk
| sammentrekning (herdevarme)

el
- )r'
o o
— —
- " o \

r-'- = HT. 31\ NBss £93 ulterkingssvn
I~ |, o
Riss pga fermisk| >
sammentrekning o e
s ] . Plastiske svhnriss
= i ( { \I
\ _— Keaketering ( \
\ L Plastiske svinnriss \
|I e 3{‘ Zé:?— X
o Ny
) - o Bayenss
\*| !

/
4
741- -1
" -

Riss pna armerngs
korrosjon

—

Figur 6.8: Forskjellige risstyper og mulige arsaker [4]

Ved feltmidte ble det observert skrariss i overgang mellom toppflens og steg, som vist i figur
6.9. Disse rissene var synlige fra feltmidte og omtrent 15 meter 1 hver retning og startet 1 skjgt
mellom stgpeseksjonene. Rissviddene pa skrarissene var pa det meste 0,70 mm. Rissene var
kontinuerlige over flere meter, som forsgkt vist i figur 6.10 der rissene er markert med oransje
tusj. Rissviddene varierte over lengden og var i stgrrelsesorden 0,20-0,70 mm.
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Figur 6.9: Skrariss ner feltmidte

Figur 6.10: Kontinuerlige skrariss

38



6.1 Tilstandsvurdering

Etter samtale med veileder Terje Kanstad kan disse rissene minne mye om skjerriss. For lavt
skjerarmeringsareal kan vere en arsak, men skj@rarmeringen er ikke analysert neermere i den-
ne oppgaven. I 2013 ble det gjennomfgrt en masteroppgave som omhandlet skjarriss 1 FFB-
bruer [25]. I denne oppgaven ble det antydet at skjerdeformasjoner i steg kan veere pavirket av
kryp pa hovedtrykktgyninger, og at skjerstivheten vil reduseres etter opprissing. Innvirkning
fra kryptgyninger kan vere en mulig drsak for skrarissene som ble oppdaget i Osstrupen bru.

I midtpartiet av begge kragearmene ble det ikke observert opprissing, f@r horisontale riss kom til
syne i retning tverrskott i begge kragearmene. Disse rissene kom til syne etter at stegtykkelsen
gkte i snitt G fra figur 6.1, og sluttet rundt snitt B. Disse rissene var horisontale og vilkarlig plas-
sert pa steget, som vist i figur 6.11. Rissviddene for de horisontale rissene var i stgrrelsesorden
0,35 mm, og de var ikke kontinuerlige over flere meter slik som skrarissene beskrevet ovenfor.

Mulige arsaker for de horisontale rissene er vanskelig a antyde. Det kan oppsta horisontale riss
fra alkalireaksjoner i betongen, men da vil det oppsta mer omfattende rissmgnster og som oftest
vil alkaligelen sive ut i porer og sprekker i betongen. Det var ingen tegn til alkalireaksjoner
i Osstrupen bru. Horisontale riss kan ogsa oppsta ved korrosjon pa tverrarmering i stegene,
men det ble ikke observert bom og avskalling i narhet av disse rissene. Mulige arsaker til de
horisontale rissene ma derfor betraktes som uvisst.

Figur 6.11: Horisontale riss ner tverrskott
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Pa undersiden av bruplaten ble det oppdaget merker som kan minne om plasseringen til spenn-
kablene i tverrsnittet, som vist i figur 6.12. Det er mulig a antyde at disse merkene kan stamme
fra korrosjon pa kabelrgr eller slakkarmeringen i underkant, uten at dette kan pastas med sik-
kerhet. Disse brune merkene ble oppdaget i stgpeskjstene og var verst mot landkarene. Den
prosjekterte avstanden fra kabelrgr til underkant av bruplaten er pa det meste 75 mm.

Figur 6.12: Antydning til korrosjon i overgang mellom to stgpeetapper

Fra rapportene i Brutus har det ikke blitt inspisert inne i brukassa under hovedinspeksjonene,
men dette ble gjort i en enkel inspeksjon i 2013. Under denne inspeksjonen ble det rapportert
rissdannelser, men vurdering av skaden ble ikke registert.

6.1.4 Fjellforankring

Det har ikke lykkes forfatterne & oppdrive rapport fra prgvetrekking av fjellkablene, men det ble
fortalt under befaring 1 mai 2018 at tilstanden til fjellforankring var vurdert som tilfredsstillende
av Statens vegvesen. Det foreligger heller ikke tilstandsvurdering av fjellforankringen i Brutus.
Under vises bilder fra prgvetrekking av fjellkablene tilsendt fra Statens vegvesen.
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6.1 Tilstandsvurdering

Figur 6.14: Fjellkabler innsatt med fett
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Figur 6.15: Prgvetrekking av fjellkabler

6.1.5 Ledd

Leddet ble inspisert og det ble oppdaget rustutslag pa boltene i pendelen og pa betongoverflaten.
Det var ingen tegn pa avskalling og skade pa betongen, sa rustutslaget vurderes ikke som kritisk.
Rustfargen stammer mest sannsynlig fra rester fra jernebindetrad og liknende under utfgrelse.
Det er heller ikke rapportert skader pa leddet i Brutus.
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6.1 Tilstandsvurdering

)

Figur 6.16: Korrosjon i betongen

Figur 6.17: Korrosjon pa skruer
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6.2 Kloridmalinger

I 2016 ble det tatt ut kjerneprgver av betongen i brua for a kartlegge kloridinnholdet. Kjerne-
prgvene ble tatt fra overflaten og ned til 50 mm i bade brudekket og steg. Prgveresultatene er
presentert 1 en rapport fra Sintef og blir fremstilt som prosent av kloridinnhold (CI™) av tgrr
betongvekt. For a sammenligne verdiene mot kritisk kloridinnhold som er 0,4 % av sementvekt,
har verdiene blitt regnet om slik at de blir fremstilt til C1~ 1 % av sementmengden. Dette er gjort
ved likning 6.1:

Cl~ 1betong - Densitet av betong
Sementinnhold

Cl™ 1 % av sementinnhold = 6.1

Densiteten av betongen settes lik 2340 kg/m?® som angitt i rapporten og sementinnholdet antas
lik 380 kg/m?. Denne antagelsen er gjort siden betongresepten er ukjent. Antagelsen regnes som
rimelig da denne verdien var vanlig for betong B400, som er relativt lik C40 [24].

Nedenfor er det vist tabeller av kloridinnholdet fra de forskjellige kjerneprgvene. Der det er tatt
flere kjerneprgver i samme snitt vises kjerneprgven med hgyest kloridinnhold. Kjernemerker
1-24 er tatt i brubanen og kjernemerker V1-V8 er tatt i steget. For posisjonen i brua der kjerne-
prgvene er tatt ut vises det til vedlegg B. Et fellestrekk for kloridprgvene fra brudekket er at
toppunkt ofte ligger 5-10 mm under betongoverflaten. Dette tyder pa at kloridene stammer fra
eksterne kilder som for eksempel veisalt, og kloridene blir utvasket 1 betongoverflaten grunnet
regnvann.
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Figur 6.18: Kloridtabeller

Slakkarmeringen er prosjektert med overdekning pa 30 bade for brudekket, landkar og steg.
Fra befaring 1 mai 2018 ble det observert stor variasjon i overdekningen. Strekkarmering var
blottlagt flere steder bade i brudekket og pa innside av steg. Overdekning ble ogsa malt til kun
19 mm med covermeter der armeringen ikke var synlig. Kabelrgret til spennarmeringen ligger
rett under strekkarmering i bruplaten. Hvis den prosjekterte overdekning pa 30 mm er overholdt,
betyr det at kabelrgr vil ha overdekning 54 mm grunnet ¢12 lengde- og tverrarmering.

For snittene i bruplaten der prosjektert overdekning pa 30 mm antas a vere overholdt, vil beton-
gen ved strekkarmering ha kloridinnhold over kritisk grense i samtlige snitt. For kjernemerke 1
og 9 vil kloridinnhold i1 sementen vare over 1 % og sannsynlighet for korrosjon betraktes som
meget sannsynlig etter veiledende verdier 1 tabell 4.1. Kjerneprgve 1 og 9 er tatt ut midt i bruba-
nens tverretning ved henholdsvis nordre landkar og nordre kragearm. Nar det gjelder kabelrgr
for spennarmeringen, er kjernemerke 1, 9, 14 og 16 over kritisk grense ved dybde 50 mm og
mulighet for korrosjon er til stede selvom prosjektert overdekning er overholdt.

Siden det er observert mye lavere overdekning enn den prosjekterte pa 30 mm i flere snitt, vil
det veere rimelig a anta at kloridinnholdet antyder korrosjon som meget sannsynlig flere steder
i brua. Dette gjelder spesielt for slakkarmeringen, men ogsa kabelrgrene vil vare utsatt. I de
snittene der bade lengde- og tverrarmering var blottlagt, vil ikke overdekning til kabelrgr vere
mye stgrre enn 10 mm. Hvis de verste skadene i brudekket og kloridprofil fra for eksempel
kjernemerke 16 sammenfaller, kan det nesten med sikkerhet antas korrosjonsskade pa kabelrgr,
jamfgr tabell 4.1. Kloridinnholdet vil for dette tilfellet veere omtrent 2 % ved dybde 10 mm.
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6.3 Nedbgyning

Ved steget er kloridnivaet generelt lavt, men for kjernemerke V1 er kloridnivaet over den kritiske
grensen ved dybde 20-25 mm. Hvis overdekningen er som den prosjekterte overdekningen pa
30 mm er ikke disse verdiene kritiske, men etter befaring er det observert at ogsa overdekning i
steget er varierende. Generelt betraktes kloridinnholdet i steget som akseptabelt og sjansen for
korrosjon vurderes som lav.

Siden samtlige kloridprofiler er avtagende over betongdybden, tyder dette pa kloridinntregning
fra eksterne kilder og ikke kjemisk bundne klorider i betongen.

Kort oppsummert vurderes kloridinnholdet, spesielt i brudekket, som generelt hgyt og vil vare
en meget sannsynlig forklaring pa korrosjonsskadene som er observert pa strekkarmering. Det
er urovekkende at kloridinnholdet kan vere godt over 1 % ved kabelrgr 1 flere snitt 1 brua, der
det har oppstatt avskalling av betongen og overdekningen derfor er sveart lav.

6.3 Nedbgyning

Selvom nedbgyningsproblemet ikke er fokuset i denne oppgaven er det likevel interessant a se
hvordan nedbgyningen har utviklet seg med arene. Statens vegvesen har tilsendt data fra ni-
velleringsmalinger i perioden 1980-2016. Brua har sunket sammen over 300 mm ved akse T,
som er 6,9 m fra feltmidt og fuge. Nedbgyningen er enda stgrre ved feltmidte, men manglende
malepunkt gjgr at det ikke finnes data herfra. Nedbgyningskurven fra 1980-2016 er vist i figur
6.19. Statens vegvesen merket etterhvert at temperaturen hadde stor innvirkning pa malingene,
slik at fra 2009-16 er temperaturen ved maletidspunkt notert. Alle disse malingene er utfgrt
ved temperatur 10-16 °C, bortsett fra den siste i 2016, som er med pa a forklare hvorfor
nedbgyningen er negativ fra 2015-16. Temperatur ved nivellering i 2015 var 15 °C, sammenlig-
net med temperaturen i 2016 som var 0 °C. Nar bruplaten varmes opp av sola vil brua krummes,
siden oversiden av brua kan vare flere grader varmere enn undersiden, og kan vere arsaken til
dette avviket. Lastvirkningen som oppstar grunnet forskjellig temperatur i tverrsnittet forklares
narmere 1 kapittel 7.2.3.
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Figur 6.19: Nedbgyning av akse T fra 1980-2016
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6.4 Reparasjon 2017-2018

Utfgrelsen av reparasjonsprosjektet startet i november 2017, og hovedformalet med forsterknin-
gen er a stoppe nedbgyningen av feltmidte samtidig som brua skal 1gftes noe. Metoden som skal
brukes for a forsterke og lgfte brua er ikke brukt tidligere. To stalrgr med diameter 610 mm og
godstykkelse 25 mm skal spennes opp inne i brukassen. Det monteres stalrammer som rgrene
skal festes til. Rammene forankres i overgang mellom undergurt og steg, og ved disse festene
vil betongen forsterkes lokalt for & motsta kreftene som oppstar. I hver bruende ved tverrskott
monteres jekker som skal spenne opp rgrene, slik at det vil oppsta store krefter i naerhet av jek-
kene. Derfor blir tverrsnittet forsterket lokalt ogsa her ved a konstruere en armeringsprofil som
fgrer kreftene ut til steg og videre inn til landkar, slik at det unngas at alle krefter gar rett inn i
veggen mellom brukasse og landkar. Stalkonstruksjonen og stilrgrene i kassetverrsnittet er vist
pa figur 6.20.

L/ | \J
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R

Figur 6.20: Forsterkning 2018 [26]

Pa grunn av korrosjonsskader i brudekket og inntrykk om at skadeutviklingen er gkende, har
Statens vegvesen ogsa bestemt & rehabilitere brudekket. Siden Osstrupen bru ble prosjektert
med kun 30 mm overdekning uten slitelag av asfalt eller fuktisolering, er det bestemt a beskytte
slakk- og spennarmering som ligger i bruplaten. Korrosjonsskadet armering skal skiftes ut ved
a vannmeisle dekket forbi strekkarmering i gverste lag, og helt ned til kabelrgrene. Nar dette
gjgres vil Statens vegvesen fa mulighet til & inspisere kabelrgrene til spennarmeringen, siden
disse ligger rett under strekkarmering. Det vil i denne perioden vaere mulig a se om kabelrgr er
korrosjonsskadet, men det er ikke planlagt a gjgre noe med spennarmeringen med mindre det
oppdages omfattende skader. Videre vil brudekket fuktisoleres og asfalteres for a beskytte ny
armering. Eksisterende fuge skal ogsa skiftes ut. Planlagt ferdigstillelse av prosjektet er satt til
november 2018.

Siden denne oppgaven fokuserer pa bruas opprinnelige tilstand og konsekvens av korrosjon pa
spennarmering, vil ikke pagaende forsterkningprosjekt omtales videre.
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Laster og lastkombinasjoner

For lastene som virker pa Osstrupen bru gjelder handbok R412. Denne handboken omhandler
eksisterende bruer og angir maksimal tillatt trafikklast pa konstruksjonen. Lastene som virker
pa konstruksjonen blir inndelt i fire kategorier:

e Permanente laster
e Variable laster
e Deformasjonslaster

e Ulykkeslaster

7.1 Permanente laster

Laster som virker konstant pa konstruksjonen innenfor et betraktet tidsrom anses som perma-
nente laster. Permanente laster kan vare konstruksjonens tyngde, permanent ballast og utstyr,
vanntrykk, jordtrykk og eventuelle andre fyllmasser [3].

7.1.1 Egenvekt

Egenvekt innebarer tyngden av selve konstruksjonen, og vil vare tyngden fra det armerte be-
tongtverrsnittet. For FFB-bruer vil egenvekten variere med tverrsnitthgyden og vere stgrst ved
landkar eller sgyler, og avta mot enden av kragearmen. For sgylene vil som regel egenvekten
vare tilnermet konstant. Superegenvekt er gvrige permanente laster som ikke er en del av selve
brukonstruksjonen. Dette kan vere tyngde fra belegning, gangbane, rekkverk og autovern. Be-
legningsvekten inkluderer bidrag fra slitelag og fuktisolering [3].
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7.2 Variable laster

Variable laster er laster som varierer i tid og kan vare trafikklaster, stgt- og fortgyningslaster
fra ferje, naturlaster, variable ballaster og utstyr. Naturlaster kan innebare belastning fra sng,
is, vindlast, vanntrykk, temperatur og jordskjelv. Snglast forutsettes a ikke opptre samtidig som
trafikklast, og skal bare inkluderes hvis deler av brua ikke kan vare paregnet ryddet for sng [3].
For Osstrupen bru vil pavirkning fra trafikk, vind og temperatur vare av stgrst betydning, og de
gvrige variable lastene vil derfor neglisjeres.

7.2.1 Trafikklaster

Trafikklaster gir hovedsaklig belastning vertikalt 1 form av tyngden til kjgretgyene, men kan
ogsa skape krefter horisontalt i bruas tverretning. Lastene kan oppsta fra bade fotgjengere og
kjoretgy av ulik stgrrelse. Trafikklastene blir delt inn i felgende fire kategorier: Bruksklasser
(Bk), aksellast/totalvekt, spesialtransport og engangstransport. Hovedmalet er a klassifisere alle
bruer etter en bruksklasse som kan gjenspeile den brukslast som kan trafikkere brua uten restrik-
sjoner. Det er kapasiteten til det svakeste elementet som klassifiserer bruksklassen til bruene [3].
Osstrupen bru er klassifisert til Bk10/60, som betyr at det enkelte kjgretgy maksimalt kan be-
laste brua med 10 tonn per aksel og totalt 60 tonn.

Vertikale laster

For klassifisering av bruer benyttes fglgende bruksklasser:
e Bruksklasse 10 (Bk10)

Bruksklasse T8 (BkKTS)

Bruksklasse 8 (Bk8)

Bruksklasse 6 (Bk6)

Bruksklassene bestar av hjullast, aksellast, boggilast, trippelboggilast, kjgretgylast og vogntog-
last. De vertikale lastene for de forskjellige bruksklassene er hentet fra figur 3.2-1 1 R412 og
gjengis her som figur 7.1. Bruksklasse 10 blir ofte delt inn 1 Bk10/50 eller Bk10/60 da vogntog-
lasten, V, settes til 500 kN eller 600 kN. Hvis ett enkelt konstruksjonselement skal analyseres
velges kun ett av lasttilfellene fra figur 7.1 om gangen. For korte bruer og sekundarkonstruk-
sjoner blir den dimensjonerende lasten som oftest bestemt av aksel-, boggi-, eller trippelboggi-
lasten. For hovedkonstruksjonen for lengre bruer blir den dimensjonerende lasten oftest bestemt
av kjgretgy- eller vogntoglasten [3].
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Bruksklasser
Lasttype Lastkonfigurasjon
) Hin Bkl0 |3kTS | BkS | Bké
Hjullast H 80 56 56 42
Axn
Aksellast * A 160 112 112 84
Boggilast Ay 65 40 40 30
A kN
Ay 160 112 112 84
a 13 12 12 1:2
Toppelboggilast Ay 70 60 50 40
Aen Aoen Al
SEe A n. ..
Absellastenes rekkefolze er villirliz a 13 12 1.2 1.2
Vin Asn Wariabel
o ﬁ : - - -
A 300 | 280 | 220 | 180
7.0m
Aksellasten plasseres | ugunstizste stllng
; A
Vogntoglast Vin e o A 40 32 32 24
\ /
v 500 | 400 | 320 | 280
180m p 6 6 6 6
; -

Figur 7.1: Bruksklasser [3]

Ved analyse av konstruksjonen plasseres lastene 1 den ugunstigste stilling 1 tverretning innenfor
foringsavstanden, som er den minste horisontale bredde av:

e Avstand mellom kantstein

e Avstand mellom kanstein og hgy vertikal kant eller fgringsskinne

e Avstand mellom to hgye vertikale kanter eller fgringsskinner
Osstrupen bru har en fgringsavstand pa 5,4 meter og far to lastfelt som vist i figur 7.2. Det
ene lastfeltet er 3,0 meter som tilsvarer bredden for tunge kjgretgy eller vogntog. Det andre
lastfeltet er 2,0 meter og tilsvarer bredden for lette kjgretgy som illustrert ved jevnt fordelt last.

Ved analyse vil da den jevnt fordelte lasten opptre langs hele brua, mens punktlast fra vogntog
vil plasseres i det snittet som gir den mest ugunstige virkningen for det aktuelle elementet.
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T+t =50m
F=50m

=

-"l\,.l/".

0,5} 2,0 105, 2,0

e

Figur 7.2: Plassering av trafikklast med to lastfelt [3]

Horisontale laster

De horisontale kreftene som oppstar fra trafikklast er bremselast, sidelast og sentrifugallast. Dis-
se lastene kan kun opptre samtidig som de vertikale lastene og vil vere betydelig mindre, men
likevel viktig i kombinasjon med andre horisontale laster som for eksempel vindlast. Brems-
elastene varierer etter hvilken bruksklasse og lengde brua har, som vist i figur 7.3. Fra figuren
vil bremselasten til Osstrupen bru bli 300 kN, siden brua er klassifisert i Bk10 og har lengde

over 40 meter. Bremselasten virker 1 1 bruas lengderetning og kan antas jevnt fordelt over hele
kjgrebanens bredde.

350

300

250 /

= //
x
= 200
© ————————=
E //—_ - " I LR
E 150 J — —""T_ - =
& =T ——Bk10
0T T ——BKT8
50 — — -Bk8
----- Bk6
0 ‘ | | . |
0 10 20 30 40 50 60

Effektiv lengde (m)

Figur 7.3: Bremselaster [3]

Skjev eller usymmetrisk bremsing av kjgretgy beregnes som sidelast, S, og er 25 % av brems-
elasten som vil resultere i sideveis belastning. For bruer med horisontalkurvatur vil det i tillegg
oppsta en sentrifugallast, S, som beregnes pa fglgende mate:
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Sc =v*-V/(127- R) (7.1)

Der v er maksimum hastighet (km/t), R er horisontalkurvens radius (m) og V er vertikallasten 1
kN for aksellastene og kN/m for den jevnt fordelte lasten. For Osstrupen bru kan man neglisjere
denne lasten da brua ikke har horisontalkurvatur.

7.2.2 Vindlaster

For vindberegning blir handbok N400 og EK1 benyttet. For brukonstruksjoner benyttes tre vind-
klassifiseringer for a bestemme vindpavirkningen pa hele konstruksjonen. FFB-bruer i ferdigtil-
stand blir klassifisert i vindklasse I etter punkt 5.4.3.1 i N400, og benyttes derfor for Osstrupen
bru. Med vindklasse I vil det si at brua har ubetydelig dynamisk lastvirkning fra vind. FFB-
bruer i byggetilstand klassifiseres i vindklasse II og dynamiske lastvirkninger fra vind ma da
inkluderes. Vindklasse III er for brukonstruksjoner med sarlig spesiell utforming og som er
utsatt for utpreget dynamisk lastvirkning [2].

I vindklasse I er den totale vindlasten gitt som et produkt av vindkasthastighetstrykket og en
kraftfaktor i henhold til N400. De tre vindlastkomponentene, ¢p(z), qr(2) og g (2) er hen-
holdsvis horisontalkraft, vertikalkraft og vridningsmoment:

qD(z) CDh
qr(z) | = ¢ | Crb (7.2)

Der h er referansehgyden for kraftfaktoren C'p, og b er referansebredden for kraftfaktoren C'y,
og (. Faktoren z er posisjonen i vertikalretning over terreng. Vindlasten ma beregnes med og
uten trafikk siden referansehgyden £ vil gke nér det befinner seg kjgretgy pa brua.

Uten trafikklast

Basisvindhastigheten, vy, beregnes ved & multiplisere referansevindhastigheten med vindfakto-
rer. Referansevindhastighetene er gitt 1 EK1 tabell NA.4(901.1):

Up = Cdir * Cseason * Calt * Cprob * Ub,0 (73)

Stedsvindhastigheten, v,,,(z), ved en hgyde z over terrenget avhenger av terrengruheten, ter-
rengformen og basisvindhastigheten:

Ui (2) = ¢(2) - ¢o(2) - vpp (7.4)

Vindkasthastighetstrykket multipliseres med toppfaktor, turbulensintensiteten og luftens densi-
tet pa felgende mate:

G = 0,5 pruse - V2 (2)[1 + 2k, (2)] (7.5)
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Kraftfaktorene beregnes etter EK1. Referansehgyden, d;.;, er gitt ved tverrsnittshgyden med et
tillegg med hensyn til rekkverket. Kraftfaktoren i z-retningen blir satt til £0,9 etter NA8.3.3(1)
for a kunne virke som enten trykk eller 1gft. Eksentrisiteten av kraften i x-retning kan settes lik
e=b/4 og med det dannes et vridningsmoment C'y; som settes lik 25 % av C7.

Med trafikklast

Kastvindhastigheten, v,;, skal settes lik 35 m/s etter N400, men ifglge NA.8.1(4) skal ikke
vindhastigheten settes hgyere enn referansevindhastigheten uten trafikk. Med trafikk blir ny
referansehgyde lik tverrsnittshgyden pluss ett tillegg pa to meter som antas a vere kjgretgyets
hgyde. Vindlast med samtidig trafikklast beregnes ellers pa samme mate som uten trafikklast.

7.2.3 Termisk pavirkning

De termiske pavirkningene beregnes etter NS-EN 1991-1-5 [27] og kommer fra fglgende arsaker:

e Jevnt fordelt temperaturandel

Vertikalt varierende temperaturandel

Horisontalt varierende temperaturandel

Forskjell 1 jevnt fordelt temperaturandel mellom konstruksjonsdeler

Temperaturdifferanse over veggtykkelsen og mellom utvendige og innvendige vegger i
kassetverrsnitt

Den jevnt fordelte og vertikalt varierende temperaturandelen er av stgrst interesse ved analyse
av Osstrupen bru, slik at de resterende termiske pavirkningene neglisjeres videre i oppgaven
etter samrad med veileder.

Jevnt fordelt temperaturandel

Jevnt fordelt temperaturandel betyr at hele brua utsettes for enten temperaturgkning eller tem-
peraturreduksjon. Brua vil med andre ord enten ekspandere eller kontrahere i1 lengderetning
sammenlignet med opprinnelig lengde. En slik lengdeendring er uproblematisk for bruer med
glidelager, da det ikke vil dannes tvangskrefter siden brua kan beveges fritt og uhindret. Osstru-
pen bru har et ledd og en fuge pa midten som tillater translasjon i lengderetning, slik at den jevnt
fordelte temperaturandelen ikke vil produsere tvangskrefter i brutverrsnittet. Det velges uansett
a inkludere denne virkningen med hensyn til forskyvninger av feltmidte og tvangskrefter som
vil oppsta i pilaren siden denne er forbundet kontinuerlig med brukassen.

For beregninger av jevnt fordelt og vertikalt varierende temperaturandel brukes isotermkart A1l
og A2 i det nasjonale tillegget, som angir forventet hgyeste og laveste lufttemperatur i Flora
kommune med en returperiode pa 50 ar. Beliggenheten til Osstrupen bru i isotermkartene er
vist i figur 7.4:
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.

B 3032 B -

] 3234 L] -

[] 3436 O -

[ -3 B -

(a) Isotermkart Al (b) Isotermkart A2

Figur 7.4: Isotermkart gir minimums- og maksimumstemperatur i skyggen ved havniva [27]

Bruas beliggenhet gir karakteristisk minimumstemperatur 7,,;, og forventet maksimumstem-
peratur 1},

Tin = —20°C (7.6)
Tnaz = 34°C (7.7)

Etter NA.6.1.3.1 og i samme standard kan den hgyeste og laveste jevnt fordelte temperauteren i
brua beregnes med utgangspunkt i 75,,;, 08 T}z

Te,min = Tonin +8 = —12°C (7.8)
Te,max =Thaz — 3= 31°C (79)

Verdier for maksimal temperaturkontraksjonsintervall og maksimal temperaturekspensjonsin-
tervall bestemmes etter punkt 6.1.3.3, der byggeplassens initialtemperatur 7j inngar i beregnin-
gen:

Ty = 10°C (7.10)
ATYN,con =Tp — Te,min =22°C (7.11)
AT1N,e:1:p = Te,max - TO =21°C (712)
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Vertikalt varierende temperaturandel

Med vertikalt varierende temperaturandel menes det at brutversnittet har ulik temperatur pa
over- og underside. Dette kan for eksempel skyldes at sola varmer opp brubanen pa varme
sommerdager, mens lufttemperatur pa underside er flere grader kaldere. En slik differenase i
temperaturen vil fgre til at den varmeste siden av tverrsnittet vil forlenges mer, og brua vil
krummes.

For beregninger av vertikalt varierende temperaturandel brukes EK1-5 punkt NA.6.1.2, der det
er valgfritt om man tar hensyn til denne virkningen med linezr metode eller ikke-line@r metode.
I denne oppgaven beregnes den vertikalt varierende temperaturandelen med linezr variasjon
over tverrsnittet, og tabell NA.6.1 gir fglgende dggnvariasjonsverdier:

Overside varmere enn underside : AT peqr = 10°C (7.13)

Underside varmere enn overside : ATy oo = 5°C (7.14)

Disse verdiene tar utgangspunkt i vegbru med beleggtykkelse lik 50 mm. Siden Osstrupen
bru ikke har belegning, skal temperaturdifferanseverdiene korrigeres med faktor k£, fra tabell
NA.6.2 1 samme standard:

Overside varmere enn underside, uten belegg : kg, = 0.8 (7.15)

Underside varmere enn overside, uten belegg : kg, = 1.1 (7.16)

Dermed blir grenseverdiene for line@rt varierende temperaturdifferanse korrigert med hensyn
til beleggtykkelse:

Overside varmere enn underside : ATy peat - ksur = 10 - 0.8 = 8°C (7.17)
Underside varmere enn overside : ATy coo1 = ksur = 5+ 1.1 = 5.5°C (7.18)

Horisontalt varierende temperaturandel

Med horisontalt varierende temperaturandel menes det at steget pa én side av brua varmes opp
mer enn steg pa motsatt side, typisk fra sollys. Dette kan vere aktuelt nar brua har en slik
plassering at den ene halvdelen av brua ofte ligger i skyggen. I samrad med veileder blir ikke
denne virkningen tatt hensyn til i denne oppgaven. Det blir heller ikke tatt hensyn til tempera-
turforskjeller mellom konstruksjonsdeler og temperaturforskjell mellom innvendig og utvendig
tverrsnitt.

Samtidighet av jevnt fordelte temperaturandeler og temperaturdifferanser

For a ta hensyn til bade den vertikalt varierende temperaturandel(dggnvariasjon) og den jevnt
fordelte temperaturandel(arstidsvariasjon), kombineres disse etter EK1-5 punkt 6.1.5. Den mest
ugunstigste kombinasjonen skal brukes:
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AT heat (eller ATy coot) + Wy ATN eap (eller ATy con) (7.19)
eller

Wt AT pear (€ller AT coor) + ATN cap (eller ATy con) (7.20)
der

w, = 0,35 0g wy =075 (7.21)

Likning 7.19 og 7.20 resulterer i fglgende samvirkekombinasjoner:

Tabell 7.1: Temperaturkombinasjoner

Temperaturlast 1 A T pear + WN AT eap
Temperaturlast 2 A Ty pear + Wn ATN con
Temperaturlast 3 AT coor + ONATN eap
Temperaturlast 4 ATy coot + ONATN con
Temperaturlast 5wy AT w peat + ATN eap
Temperaturlast 6 wp ATw heat + ATN con
Temperaturlast 7 warATw coot + ATN eap
Temperaturlast 8 W ATn coot + ATN con

7.3 Deformasjonslaster

7.3.1 Kryp

Kryp er en deformasjonslast som oppstar nar betongen utsettes for trykk over lang tid. I tillegg til
den momentane sammentrykning som oppstar nar lasten pafgres, vil betongen forsette kontra-
here med tiden. Den tidsavhengige tilleggsdeformasjon kalles krypt@yning, .., og er avhengig
av spenningsniva og hvor lenge denne spenningen opptrer. Ifglge NS 3473 kan kryptgyningen
antas proporsjonal med betongspenningen, o., og uttrykkes ved punkt 9.3.2:

(7.22)

Oc
Ecce = PEc
ck

Det tidsavhengige kryptallet, ¢(¢,t,), avhenger blant annet av tverrsnittets dimensjon, beton-
gens sammensetning og omgivelsenes temperatur og relative luftfuktighet. Betongens alder ved
palastning samt det betraktede tidspunkt inngar ogsa i beregningen og vil gi stort utslag i kry-

putviklingen, da kryptallet vokser hurtigere i ung betong og avtar med gkende alder. Kryptallet
beregnes etter NS3473 tillegg A.9.3.2 [28]:
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©(t, to) = @of1P28:(t — to) (7.23)

Faktoren ¢ tar hensyn til uttgrkningshastigheten, der bade h, som sier noe om andel betong-
areal som utsettes for uttgrkning, og RH som tar hensyn til relativ luftfuktighet, inngar. Fakto-
rene 31 og [ tar hensyn til betongens fasthet og alder ved palasting. Hgy alder ved palasting
samt hgy betongfasthet gir mindre kryputvikling:

1 — RH/100

=14+ —F= 7.24
20T 008 - (o)1 (7:24)

8.3
= — 7.25

24
= — 7.26
T (7:20)
(7.27)

Be(t — to) og [y, tar hensyn til belastningsvarighet og relativ luftfuktighet:

Be(t —to) = [(t — to/ (B +t — t0)]"? (7.28)
By = 1.5[1 + 0.00012(RH/50)"*®]ho + 250 < 1500 (7.29)

Nar kryptallet er kjent kan kryptgyningen fra likning 7.22 beregnes, som ogsa inneholder be-
tongtgyningen. Siden Osstrupen bru er av typen FFB er det stor variasjon 1 tverrsnittene, slik at
det er valgt a beregne kryptgyningen pa en forenklet metode etter samrad med veileder.

Det er mest interessant a finne kryptgyningen i hgyde med spennarmering, siden kryptgyningen
vil redusere forspenningskraften. For a beregne betongspenningen i et gnsket punkt i tverr-
snittet, er det utarbeidet et regneark der hgyden y kan varieres. Siden betongen har forskjellig
stivhet etter kort og lang tid, beregnes korttids-og langtidsspenningen. Nar disse betongspen-
ningene er kjent, kan betongtgyningen etter kort og lang tid bestemmes, og den totale tgyningen
er differansen mellom disse:

Ec.tv.skott = Ec.tv.skott.lang — Ec.tv.skott.kort (730)

Ecmidt = Ec.midt.lang — Ec.midt.kort (731)

Kryptgyningen etter lang tid beregnes bade for det stgrste tverrsnittet ved tverrskott, og for
det minste tverrsnittet ytterst pa kragearmen. Den gjennomsnittlige kryptgyningen for brua blir
dermed:

_ Pto.skott 5c.tv.sk01$2t + Omidt Ec.midt = —0.169%¢ (7.32)

€CC
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Siden denne oppgaven ikke omhandler kryputvikling og dens pavirkning pa brua spesifikt, er
det bestemt a bruke denne forenklede metoden. Kryptgyningen bgr i mer detaljerte analyser
gjgres mer ngyaktig, da FFB-bruer stgpes etappevis som pavirker kryptallet, for eksempel ved
bruk av delkrypmetode. Brua utsettes ogsa for forskjellige laster i utfgrelsesfasen, for eksempel
fra forskalingsvogn, som pavirker betongspenningen og bgr innga i en mer detaljert krypana-
lyse. Oppgaveforfatterne mener uansett at forenklet metode gir palitelige resultater i forhold til
formalet med denne oppgaven. Fullstendig beregning av det gjennomsnittlige kryptallet, kort-
og langtidstgyning samt den gjennomsnittlige kryptgyningen, vises i vedlegg C.

7.3.2 Svinn

Betong inneholder mye vann som tilsettes nar den produseres. Med tiden vil denne fuktigheten
tgrke ut og betongen vil krympe. Svinn oppstar pa grunn av denne volumendringen knyttet til
fuktinnholdet i betongen. I motsetning til kryptgyning er svinntgyningen uavhengig av lastniva.
Dette er illustrert i figur 7.5:

Oc

Figur 7.5: Virkning av svinntgyning pa o, — ¢, diagrammet [29]

Dagens regelverk deler opp den totale svinntgyningen i to bidrag, uttgrkingssvinn €., og auto-
gent svinn €.,. Uttgrkingssvinnet oppstar over lang tid fordi betongen tgrker ut, mens det auto-
gene svinnet utvikler seg med betongens fasthet og oppstar hovedsaklig pa et tidlig stadie
etter utstgping. I motsetning til EK2 deler ikke NS 3473 svinntgyningen opp 1 to bidrag. Fri
svinntgyning, £.(t, to), er den uniforme sammentrekningen av betongen uten fastholdning fra
armering. Svinntgyningen regnes ut etter NS 3473 tillegg A.9.3.2:

6cs(ta ts) = 5565@ - ts) (733)

Faktoren ¢ tar hensyn til den relative luftfuktigheten til omgivelsene, og (s(t — to) er en funk-
sjon av tiden og effektivt tverrsnittsareal:
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£s = —550 - 107°[1 — (RH/100)?] (7.34)
t—t, 0.5
Pult 1) = [0.035h3+t—t5] (7.35)

Betongens svinntgyning etter lang tid beregnes pa en forenklet mate etter samrad med veileder,
og i forhold til denne oppgavens formal. Siden det kun er det effektive tverrsnittsarealet som
er varierende for beregning av betongens svinn, beregnes svinntgyningen bade for det stgrste
tverrsnittet ved tverrskott, og det minste tverrsnittet ytterst pa kragearmen. Svinntgyningen i
brua blir gjennomsnittet av disse og regnes etter likning 7.36:

s.tv.sko t— ts s.mi t— ts
Ees(tyts) = & <6 to.shott ); B.miar( )) = —0.338% (7.36)

Beregning av svinntgyning bgr beregnes pa en mer detaljert mate hvis denne virkningen har stor
betydning for brua. Siden starttidspunkt for uttgrkningen er forskjellig grunnet utfgrelse med
stgpeetapper, bgr en metode som tar hensyn til dette benyttes, for eksempel delsvinnmetoden.
Undertegnede mener uansett at forenklet metode gir pélitelige resultater for analysen i denne
oppgaven. Fullstendig beregning av svinntgyningen ved tverrskott og ytterst pa kragearmen,
samt den gjennomsnittlige svinntgyning, finnes 1 vedlegg C.

7.4 Forspenning

Generelt kan man forspenne pa to mater, enten fgroppspenning eller etteroppspenning. For-
skjellen er om spennarmeringen strekkes opp fgr eller etter at betongen er stgpt og herdnet. I
betongkonstruksjoner med store spennvidder er det vanlig a bruke spennbetong for a redusere
egenvekten. Da benyttes ofte betong med hgyere fasthet sammenlignet med hva som er vanlig
for slakkarmerte konstruksjoner. Dette skyldes at betongen blir pafgrt hgye trykkspenninger fra
forspenningen samt lokale trykkspenninger ved forankring av spennsystemet. Forspenningen
overfgrer et moment til konstruksjonen som bestar av spennkraften multiplisert med eksentrisi-
teten mellom spennarmeringen og tverrsnittets tyngdepunkt. I statisk ubestemte konstruksjoner
vil det ogsa oppsta et tilleggsmoment i form av tvangskrefter:

Mtot = Mp + Mtvang (737)

Siden Osstrupen bru har et ledd 1 midten og derfor betraktes som en statisk bestemt konstruk-
sjon, vil det ikke oppsta tvangsmoment. Totalt moment er derfor kun summen av spennkraft
multiplisert med eksentrisiteten:

Mtot = Mp =P-e (738)
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7.4 Forspenning

Figur 7.6: Effekt av forspenning

7.4.1 Tap av spennkraft

I spennarmerte konstruksjoner vil man aldri sta igjen med samme spennkraft som den man
jekket opp med. Spennkraften vil reduseres med tiden pa grunn av relaksasjon av stalet, samt
svinn og kryp i betongen som vil pafgre spennarmeringen en trykkraft og motvirke strekkraften.
For a begrense disse tidsavhengige tapene, er det ngdvendig a bruke spennstal med hgy fasthet
[29]. Spennkrafttapet deles hovedsaklig inn 1 tre kategorier:

Tap av tgyningsdifferanse oppstar fgr det etableres heftforbindelse mellom betongen og spenn-
kablene, og skjer umiddelbart ved etteroppspenning. Dette tapet kan skyldes lasetap og frik-
sjonstap, og omtales videre pa neste side.

Spenningsendring pa grunn av Kkorttidslast kan forekomme i etteroppspente konstruksjoner
hvor flere spennkabler spennes opp suksessivt [29]. Tap som skyldes korttidslast vil ikke bli
behandlet videre i denne oppgaven.

Tidsavhengige tap skyldes svinn og kryp i betongen, samt relaksasjon av spennstalet. Tidsav-
hengige tap oppstar bade i fgr- og etteroppspente konstruksjoner.

Friksjonstap

I etteroppspente konstruksjoner ligger spennkablene 1 utsparingsrgr som stgpes inn i beton-
gen. Det vil dannes friksjonskrefter mellom spennkablene og utsparingsrgret som motvirker
glidning, og denne kraften skyldes normalkrefter mellom spennstdl og utsparingsrgr. Siden
spennarmeringen i Osstrupen bru ikke har kurvatur i vertikalplanet, vil friksjonskreftene vere
mindre sammenlignet med parabelformet spennarmering. Det vil uansett oppsta friksjonskrefter
nar spennkablene krummer ut mot steget for a forankres, sett i horisontalplanet. Denne typen
friksjon omtales ofte som kurvatureffekten. Det vil ogsa oppsta en tilleggskrumning siden ut-
sparingsrgret aldri vil vere helt rett nar det monteres. Denne tilleggskrumningen avhenger av
lengden pa spennkabelen, og kalles derfor lengdeffekten. For BBRV-spennsystem settes frik-
sjonskoeffisienten p lik 0,2 og krumningsfaktoren £ lik 0,002, hentet fra Materialeregenskaper
og tverrsnitt [19].
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Lasetap

Lasetap skjer nar spennkabelene forankres og er ekstra sannsynlig hvis det benyttes kilelaser,
som er den mest utbredte lasemekanismen [29]. Lasetapet oppstar i det gyeplikket spennkraften
overfgres fra jekken til forankringen.

I Osstrupen bru er det ikke benyttet kilelds, men en lasetype av typen BBRV TYPE-R, som vist
i kapittel 5. Endeforankringer bestar av en stgtteplate og et tradanker, hvor hver trad forankres
individuelt ved at traden stukes slik at det dannes et hode [22]. Ifglge leverandgr unngar man
helt lasetap med dette spennsystemet, slik at oy, settes til 0 mm. Dette er ogsa verifisert i
materialegenskapene fra Statens vegvesen [19].

Relaksasjon av spennstal

Relaksasjon oppstar fordi spennstélet blir stdende med store strekktgyninger i hele konstruksjo-
nens levetid. Relaksasjonen er spenningsfallet i stalet som skyldes denne konstante tgyningen
over lang tid. Ved dimensjonering beregnes relaksasjonstapet basert pa pigoo, som er relaksa-
sjonstapet i prosent etter 1000 timer etter oppspenning og med middeltemperatur pa 20°C [29].

Fra leverandgr av spennsystemet oppgis relaksasjonstapet etter 1000 timer til 8 %. For a beregne
spenningstapet som fglge av relaksasjon, benyttes EK2 punkt 3.3.2. Relaksasjonstapet pa 8 %
tilsvarer klasse 1:

Aoy,

O'm'

" 0.75(1—p)
=5.39- ST [ —— -107° 7.39
5.39 + p100o - € <1000> 0 ( )

Betongens kryp og svinn

For a regne ut spennkrafttapet grunnet kryp og svinn i betongen, benyttes en forenklet metode
fra kapittel 6.3 i Betongkonstruksjoner [29]. Betongtgyningen beregnes pa grunnlag av opp-
tredende momenter fra NovaFrame, der kun egenvekt av betongen er inkludert. Deretter finnes
betongt@yning etter kort og lang tid med bidrag fra forspenningen, og kryptapet i spennarmering
er differansen mellom disse. Siden kryptapet avhenger av betongspenning og lastniva, forenkles
tapet ved a beregne betongspenning ved tverrskott og feltmidt. Her finnes det stgrste og minste
tverrsnittet, og det stgrste og minste momentet. Kryptapet blir da differansen mellom kort- og
langtidstgyningen, og anses som en representativ verdi for denne forenklede metoden:

Aap.k:ryp = Ach — Aa’fck (740)

Tap av spennkraft grunnet svinn i betongen beregnes pa grunnlag av det effektive tverrsnittet,
slik at spenningstapet grunnet svinn beregnes som et giennomsnitt av svinntgyningen ved tverr-
skott og feltmidt. Siden svinntgyningen ikke avhenger av betongspenningen, settes svinntapet
lik betongens svinntgyning etter lang tid.

Aap.svinn = Ach (741)
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Dette ansees som en palitelig forenkling, siden beregningsmodellen i EK2 punkt 5.10.6 ogsa
kun betrakter bidrag fra betongens svinntgyning for a finne det totale spennkrafttapet i spenn-
armeringen. Utregning av spennkrafttap forklares nermere i kapittel 8.7.3 og vises i sin helhet
i vedlegg D.

7.5 Ulykkeslaster

Ulykkeslaster er laster som oppstar ved et ulykkestilfelle eller unormal hendelse. Dette kan vare
pakjgringslaster fra for eksempel kjgretgy, skip og jernbanetrafikk. Det kan ogsa veere laster fra
fallende gjenstander eller eksplosjon [3]. Ulykkeslaster blir ikke analysert i denne oppgaven og
neglisjeres videre.

7.6 Grensetilstand og lastkombinasjoner

Grensetilstanden og lastkombinasjonene bestemmes etter handbok R412. De grensetilstandene
som er aktuelle for bruklassifisering er:

e Bruddgrensetilstand (ULS)

Bruksgrensetilstand (SLS)

Ulykkesgrensetilstand

Utmattingsgrensetilstand

For bruklassifisering er det et minimum a foreta kontroll i bruddgrensetilstand. De ulike grense-
tilstandene bestar av lastkombinasjoner som finner en dimensjonerende last slik at man kan
kontrollere at disse ikke overskrider konstruksjonens motstandskriterier. I denne oppgaven vil
hovedfokuset vaere pa brudd- og bruksgrensetilstand, slik at resterende grensetilstander negli-
sjeres.

7.6.1 Bruddgrensetilstand

Bruddgrensetilstand er en tilstand som er knyttet til sammenbrudd eller annen form for svikt i
konstruksjonen [30]. I henhold til R412 bestar bruddgrensekontrolleren av lastkombinasjon a
og b, der den ugunstigste av kombinasjonene legges til grunn for dimensjoneringen. Lastkom-
binasjon a og b finnes 1 tabell 3.3-1 1 R412 og gjengis her som tabell 7.2:
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Tabell 7.2: Lastkombinasjon ULS [3]

Lastgruppe Permanente laster, P Deformasjonslaster,  Variable laster

KombinaSjOH Jordtrykk, J ‘ Andre D Q
a 1.0 1.15/1.0 YD Y1¥Ch
b 1.0 1.0 1.0 12*¥@Q1+0.8%> " Q)

vp = 1.1/0.9 for direkte virkinger av spennkrefter
= 1.0 for gvrige laster
v1 = 1.3 for brukslaster i to lastfelt
= 1.4 for brukslaster i ett lastfelt
= 1.2 for spesialtransporter
= 1.15 for motorredskaper
= 1.1 for engangslaster
= 1.0 for temperaturlast
= 1.6 for gvrige variable laster
v = 1.2 for brukslaster
= 1.1 for spesialtransporter
= 1.05 for motorredskaper
= (.8 for temperaturlaster
= 1.3 for gvrige variable laster
()1 = Karakteristisk verdi for den variable last som er mest ugunstig
for den lastvirkning som betraktes
(@), = Karakteristisk verdi for gvrige variable laster som er ugunstige
for lastvirkningen

7.6.2 Bruksgrensetilstand

Bruksgrensetilstand omhandler konstruksjonen i bruksfasen og konstruksjonens funksjonsdyk-
tighet kontrolleres for nedbgyning, svingninger og riss. Lastkombinasjonene i bruksgrensetil-
stand finnes 1 tabell 3.3-2 1 R412 og gjengis her som tabell 7.3:

Tabell 7.3: Lastkombinasjon SLS [3]

Permanente Deformasjons- Variable laster, Q
Kombinasjon laster laster Trafikklast | Naturlast | Ballast etc.
P D T E L
a 1.0 1.0 Q1+40.7%> " Q, 1.0
b 1.0 1.0 Uy Q1+0.7%>° Uy @,

U, =0.5 for trafikklast
= 0.5 for naturlast
= 1.0 for ballast etc.
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7.6 Grensetilstand og lastkombinasjoner

Lastkombinasjon a brukes for kontroll av lager- og fugeforskyvinger og lignende. Under denne
kontrollen brukes den stgrste forventende lasttilstanden i konstruksjonens levetid. Lastkombina-
sjon b brukes for kontroll av rissvidde 1 betongkonstruksjoner, deformasjoner og forskyvninger.
Denne kombinasjonen brukes med en lasttilstand som ikke overskrides mer enn 100 ganger i
konstruksjonens levetid.
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Kapittel 8

Modellering 1 NovaFrame

Dette kapittelet vil beskrive hvordan Osstrupen bru har blitt modellert i analyseprogrammet No-
vaFrame. Hensikten med a modellere brua i NovaFrame er & analysere bruas respons i aktuelle
lastbombinasjoner, slik at bruas kapasitet kan vurderes i brudd- og bruksgrensetilstand. For a
lage en god og realistisk modell som samsvarer med hvordan Osstrupen bru er konstruert, er
beregningsgrunnlaget som beskrevet i kapittel 5 brukt samt tegningsgrunnlaget vist i vedlegg
A.

8.1 Om NovaFrame

NovaFrame er et rammeanalyseprogram som er utviklet av Aas-Jakobsen. Programmet base-
res pa elementmetoden og benytter bjelkeelementer for & lgse statiske og dynamiske analyser
1 3D [31]. NovaFrame er velegnet for bruanalyse siden man kan lage komplekse tredimensjo-
nale modeller og modellere spennarmeringen helt ngyaktig. Programmet gjgr det mulig a angi
tapsparatere for spennarmeringen, slik at spennkraften blir redusert etter hvilket snitt man ana-
lyserer. Betongens kryp- og svinntgyning er ogsa inputverdier i NovaFrame, og disse blir da
beregnet som deformasjonslaster. NovaFrame tillater a legge inn mange forskjellige lasttilfeller
og programmet har en funksjon som gjgr det mulig & hente ut den ugunstigste lastkombinasjo-
nen med hensyn til hvilke lastvirkninger som analyseres.

Brukergrensesnittet baseres pa ASCII-filer som kan skrives direkte inn i programmet eller det
kan benyttes andre tekstredigeringsprogrammer som for eksempel notisblokk. ASCII star for
American Standard Code for Information Interchange og er et tegnesett som utveksler tekst
mellom datamaskiner [32].

I NovaFrame finnes et globalt og et lokalt aksesystem som vist i figur 8.1. NovaFrame har
aksesystem som tar for seg lokale og globale retninger. Det globale aksesystemet bestar av X,
Y og Z, og det lokale bestar av L, M og N og er pa elementniva.
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Figur 8.1: Globalt og lokalt aksesystem i NovaFrame

8.2 Referanselinjer og akser

Det er laget en referanselinje som fglger veikurvaturen til brua og er plassert i senter av brubanen
slik at den kan brukes videre i modelleringsprosessen. Den er ogsa laget slik at tverrsnittene
kan variere fritt under referanselinjen. Referanselinjen er bygget opp etter kotehgyder som er
definert pa tegningsgrunnlaget og kotehgydene er definert med et nullpunkt ved vannoverflaten.
Referanselinjen er modellert etter geometrien beskrevet i kapittel 5.

Aksene pa referanselinjen er bygget opp slik at de fglger stgpeetappene pa brua. Dette gjgr det
enkelt & plassere hvert tverrsnitt for hver stgpeetappe slik at geometrien pa brua blir riktig. Det er
ogsa satt inn akser for pilaren. I figur 8.2 er referanselinjene og aksene illustrert fra NovaFrame.

Figur 8.2: Referanselinjen og akser i NovaFrame

8.3 Noder og elementer

Etter referanselinjene og aksene er dannet kan noder plasseres i modellen. Nodene er plassert i
aksene som representerer stgpeetappene i1 brua og landkarene, samt akser som beskriver start-
og sluttpunkt for pilaren. Det er ogsa laget noder i underkant av landkarene slik at disse kan
modelleres med fjerer, som forklares i neste kapittel. Nar nodene er etablert, blir det dannet
bjelkeelementer mellom hver node. Nummerering pa noder og elementer er vist i tabell 8.1.
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8.4 Randbetingelser

Tabell 8.1: Noder og elementer i NovaFrame

Brubane Pilar Sendre landkar Nordre landkar

Noder 1001-1044 300-306 101-108 201-209
502-508 401-408
Elementer 1-44 301-306 101-108 201-208
502-508 401-408

I figur 8.3 og figur 8.4 er det vist hvordan nodesystemet og elementsystemet er bygd opp for
henholdsvis brubanen, landkarene og pilaren pa den sgndre siden av brua.

Figur 8.3: Nodesystem i NovaFrame

Figur 8.4: Elementsystem i NovaFrame

8.4 Randbetingelser

Som forklart i kapittel 5.2 er landkarene forankret til fjell med spennkabler. For a ta hensyn
til denne forankringen modelleres det fastlager i hver ende av landkarene, og vil fastholde mot

69



Kapittel 8. Modellering i NovaFrame

translasjon i lengderetning. Videre er landkarene omsluttet av fjell bade pa underside og langs
steget. For & modellere egenskapene til fjellet i NovaFrame hadde det vert best a benyttet ver-
tikale bjelkeelementer med “uendelig” trykkstyrke og null strekkstyrke, slik at landkaret kunne
fa oppleft men ikke nedbgyning. I NovaFrame er modellering med fjerer eneste mulighet, der
stivhet i hver retning angis manuelt. Fjerene modelleres med “uendelig” stivhet i global z og
x-retning, det vil si i bruas vertikalplan og lengderetning. Det er desverre ikke mulig a definere
forskjellig stivhet 1 positiv og negativ z-retning, slik at landkaret ikke ble modellert med gns-
ket randbetingelse. I modellen er landkaret feilaktig fastholdt mot bevegelse i positiv z-retning,
men dette har ikke mye betydning for kreftene i kragearmene og neglisjeres etter samrad med
veileder.

Pilaren er modellert som monolittisk furbundet til brua, som vil si at det er en momentstiv
forbindelse mellom pilar og brukassen. For a fa til en slik forbindelse i NovaFrame kan det
benyttes master-slave noder. Master-slave noder fungerer slik at slavenoden far lik belastning
og bevegelse som master-noden. Derfor modelleres en master-node i brukassen med slave-node
i topp av pilaren, og det er kontrollert at forbindelsen overfgrer moment. I bunn av pilaren
modelleres en fast innspenning som tilsvarer fundamentet som nevnt i kapittel 5.2.

Leddet i midten av brua modelleres med funksjonen Joints. NovaFrame er bygd opp slik at alle
elementene er koblet sammen med seks frihetsgrader i hver elementende. Nar leddet skal mo-
dellers ma det spesifiseres hvilke frihetsgrader som skal frigjgres. For a oppna gnsket virkning
fra leddet frigjgres rotasjonsfrihetsgraden om lokal L-akse og translasjonsfrihetsgrad i lokal
M-retning.

8.5 Tverrsnitt

Brubanen er bygd opp med 42 forskjellige kassetverrsnitt der tverrsnittshgyden, tykkelsen pa
stegene og undergurten varierer. Tverrsnittshgyden varierer fra 11,55 meter ved landkaret og
2,46 meter ved feltmidte. I figur 8.5 er det vist hvordan tverrsnittet varierer langs hele brua:

Figur 8.5: Tverrsnittsvariasjon i NovaFrame
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8.6 Betong

I NovaFrame ma tverrsnittene egendefineres ved a plotte inn punkter som utgjgr geometri-
en til hvert enkelt tverrsnitt. I beregningsgrunnlaget er det oppgitt et nytt tverrsnitt for hver
stgpeetappe, og alle disse tverrsnittene knyttes til hvert sitt profilnummer pa referanselinjen. Pa
denne maten far alle elementene i modellen et start- og slutttverrsnitt. NovaFrame interpolerer
selv mellom disse to tverrsnittene og tverrsnittsvariasjonen blir linear over elementlengden. For
at NovaFrame skal klare denne interpolasjonen er det derfor viktig at alle tverrsnittene er bygd
opp av like mange punkter. Videre blir alle tverrsnittene koblet opp mot referanselinjen, slik at
senter i topp av bruplate ligger pa referanselinjen som representerer brubanen. Bade oppbyg-
ging av punktene og referanselinje-punktet er illustrert i figur 8.6. Fra beregningsgrunnlaget er
det egentlig en utsparing i undergurt pa omtrent 20 meter for hver kragearm fra feltmidt med
varierende bredde. Denne utsparingen er utelatt 1 modelleringen og vil vare en konservativ
forenkling grunnet gkt egenvekt.

11

12

=

Referanselinje

Figur 8.6: Oppbygning av tverrsnitt i NovaFrame

8.6 Betong

Materialdata som forklart for betong C40, angis i NovaFrame og de dataene som legges inn kan
ses i tabell 8.2

Tabell 8.2: Betongegenskaper i NovaFrame

Betongkvalitet C40

Betongens densitet p 2500 kg/m?
Karakteristisk terningfasthet fek 40 MPa
Karakteristisk sylinderfastket — f.. 32 MPa
Konstruksjonsfasthet for trykk — f., 25.2 MPa
Konstruksjonsfasthet for strekk  f, 1.85 MPa
Elastisitetsmodul E., 26500 MPa
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8.7 Spennkabler

Det er viktig at spennkablene modelleres korrekt i NovaFrame da spennkraften utgjgr en stor
del av bruas kapasitet. Nedenfor fglger beskrivelse av hvordan dette er gjort i NovaFrame, for a
fa en sa reell oppforsel av spennkabelene som mulig.

8.7.1 Kabelforing

Spennkablene er modellert etter geometrien fra tegningsgrunnlaget og vist i vedlegg A. I No-
vaFrame kan det velges a angi spennkablene i grupper eller hver for seg. Siden alle kablene i
Osstrupen bru er unike ved at de forankres pa forskjellige steder og derfor har ulik lengde, velges
det a legge inn én og én kabel i programmet. Denne metoden er tidkrevende men gir brukeren
god kontroll pa alle input. Alle kabler modelleres etter geometrien i bruas lengderetning, samt
i bruas horisontalretning sett ovenfra, og knyttes mot referanselinjen. Siden spennkablene ikke
varierer over hgyden 1 bruas lengderetning, gjor dette modelleringen noe enklere. I figur 8.7a er
det vist hvordan spennkablene varierer i bruas lengderetning for den ene kragearmen. De rgde
sirklene angir aktiv forankring, mens de bla sirkelene angir passiv forankring. I figur 8.7b er det
vist hvordan spennkablene ligger i bruplaten for et vilkarlig tverrsnitt.

Pooesoe e ® ® ® vPes oo ®® O @ ®
®® ®®

(b) I et vilkarlig tverrsnitt

(a) I bruas lengderetning

Figur 8.7: Plassering av spennkabler i NovaFrame
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8.7.2 Oppspenningskraft

I NovaFrame finnes det mange parametere som ma angis for spennarmeringen. Det ma blant
annet velges om kablene er fgr- eller etteroppspent, hvilke materialegenskaper kablene skal
ha, dimensjonen til kabelrgr, styrke til injiseringsmassen samt armeringsarealet per kabel. I
tabell 8.3 vises alle materialparametere som er angitt for spennkablene i NovaFrame. Oppspen-
ningskraften blir automatisk regnet ut av programmet ved & angi prosentandel av f, 2. Siden
dimensjonerende oppspenningskraft er 0,8 f,, 2x, legges det inn 80% ved de aktive ankerene.

Tabell 8.3: Parametere for spennarmering i NovaFrame

Materialdata

Karakteristisk flytegrense fpo26 1520 N/mm?
Elastisitetsmodul E, 206000 N/mm?
Tverrsnittsareal A, 1583 mm?
Maksimal tgyningsgrense 20 %o
Diameter kabelrgr 87 mm
Injiseringsmassens styrke 50 N/mm?
Oppspenning ved aktiv ende 80 %

8.7.3 Tap av spennkraft

Det ma ogsa angis tapsparametere for spennkablene slik at NovaFrame kan hente ut korrekte
spennkrefter i forskjellige snitt i brua. Det ma blant annet angis friksjonskoeffisient mellom
spennkablene og betongen pa grunn av krumningen, friksjonskoeffisient pa grunn av tilfeldig
retningsendring og hvilket lasetap som er forventet av BBRV-systemet. Disse verdiene er hentet
fra dokumentet Materialegenskaper og tverrsnitt [19] og forklart i kapittel 7.

Tabell 8.4: Tapsparametere for spennarmering i NovaFrame

Tapsparametere

Friksjonskoeffisient 0,2 rad !
Tilleggskrumning 0,002 m™*
Lasetap 0 mm
Kryptgyning -0.169 %o
Svinntgyning -0.338 %o

S1 (Prosentvis bruddspenning ved 0 % relaksasjonstap) 67,0 %
S2 (Prosentvis bruddspenning ved 8 % relaksasjonstap) 94,3%
T2 (Relaksasjonstap etter 1000t) 8 %

Tap grunnet betongens kryp og svinn

Tap av spennkraft grunnet kryp og svinn ma spesifiseres i NovaFrame og angis som beton-
gens tgyning i promille. Betongens gjennomsnittlige kryptgyning er beregnet slik som forklart
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1 kapittel 7.3.1, og gjennomsnittlig svinntgyning er beregnet slik som 1 7.3.2.

Relaksasjonstap

Verdiene som definerer relaksasjonstap i NovaFrame har benevningene S1, S2 og T2, som vist
i figur 8.8. S1 er prosentandel av bruddspenningen til stalet ved 0 % relaksasjon, og S2 er
bruddspenningen til stalet ved relaksasjonen etter 1000 timer. T2 er relaksasjonstapet i prosent
etter 1000 timer.

Stress

Figur 8.8: Definisjon av relaksasjonstap i NovaFrame [31]

Basert pa informasjon fra stalleverandgr [22] kan verdier for relaksasjonstapet som skal angis
i NovaFrame regnes ut. I grafen nedenfor er tre verdier som viser sammenhengen mellom rel-
aksasjonstap og spenning angitt. Linjen er videre ekstrapolert for a finne verdien ved 0 og 8 %
relaksasjon. Dette gir utgangspunkt for a regne ut parameterne S1, S2 og T2:

Relaksasjonstap i %

10
9
8

7

0,50 0,55 0,60 0,65 0,70 0,75 0,80 0,85

Prosentandel av bruddspenning

Figur 8.9: Sammenheng mellom relaksasjonstap og spenning
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8.8 Laster

For 1770

S1 = 0.575—2-100% = 0.575——100% = 67 8.1
Jpo.1k % 1520 % % (61
Fo 1770
$2 = 0.81-"2-100% = 0.81——100% = 94.3 8.2
Jpo.1k % 1520 % % (8:2)
T2 = 8% (8.3)

Paramaterene S1, S2 og T2 angis 1 Novaframe og programmet beregner spennkrafttap grunnet
relaksasjon basert pa disse verdiene, og vil verifiseres med handberegninger senere i oppgaven.

8.8 Laster

8.8.1 Egenvekt

Egenvekten pa brua blir definert etter tyngdetetthet, tverrsnittsareal og elementlengde. Tyngde-
tettheten for armert betong blir satt lik 25 kN/m? for alle elementene og NovaFrame vil beregne
egenvekten selv basert pa tverrsnittene som er angitt. Siden tverrsnittene vil variere over hele
brua vil ogsa egenvekten vare varierende. For bruas superegenvekt blir tyngde til rekkverkene
som er pa begge sidene av kjgrebanen lagt inn. Denne vekta blir satt lik 0,5 kN/m og blir plassert
med en eksentrisitet slik at de blir plassert pa hver side i tverretningen.

8.8.2 Trafikklast

For & modellere trafikklasten i NovaFrame lages fgrst en trafikklinje der det angis hvilke ele-
menter trafikken skal belaste. Alle elementer som representerer kragearmene skal belastes fra
trafikklast slik at element 1-44 spesifiseres. Etter trafikklinjen er definert, blir stgrrelse pa lasten
definert og det bestemmes hvilke lastfelt lasten skal gjelde for. NovaFrame har definert mange
trafikklaster, men ikke Bk10/60 slik som Osstrupen bru er definert. For a fa inn BK10/60 i No-
vaFrame brukes en gammel internordiske trafikklast som heter Highway V1, etter samrad med
veileder. Denne lasten bestar av tre aksellaster som representerer vogntog og tunge kjgretgy, og
en jevnt fordelt last som representerer lett blandet trafikklast. For a gjenskape Bk10/60 ma det
gjgres en tiln@rming, siden denne brukslasten bestar av aksellast, totalvekt og en jevnt fordelt
last som vist i tabell 8.5:

Tabell 8.5: Trafikklast Bk10/60 for Osstrupen bru

Lasttype Bruksklasse Bk10/60
Aksellast (A) 40 kN
Totalvekt (V) 600 kN over L=18 meter
Lettere blandet trafikk (p) 6 kKN/m
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Kapittel 8. Modellering i NovaFrame

Aksellasten og totalvekten fra Bk10/60 sammenfgyes og vil danne tre aksellaster pa 180 kN
i V1 som en tilnerming av Bk10/60. Det legges ogsa til jevnt fordelt last pa 6 kN/m som
representerer lettere blandet trafikk.

Ayy = (V4+A—p-L)/3=177,3 ~ 180kN (8.4)

Dette gjelder bare for ett trafikkfelt 1 brua siden brua blir dimensjonert med ett trafikkfelt med
tunge kjgretgy og ett trafikkfelt med lettere blandet trafikk som nevnti7.2.1. Derfor vil det andre
lastfeltet kun besta av en jevnt fordelt last pa 6 kN/m. I figur 8.10 vises ugunstig plassering av
trafikklast for a oppna maksimalt moment i overgang mellom sgndre kragearm og landkar.

Bremselasten og sidelasten pa henholdsvis 300 kN og 75 kN blir plottet inn i NovaFrame som
jevnt fordelte laster slik at de kan virke over hele brubanens lengde.
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Figur 8.10: Trafikkplassering for maksimal moment ved overgang landkar og sgndre landkar

8.8.3 Vindlast

Vindkomponentene for hvert enkelt element blir lagt inn i NovaFrame med tilhgrende kraftfak-
torer. Vindkomponentene ¢;, vertikalkraften, og ¢»;, vridningsmomentet, vil bli det samme for
alle elementene da disse faktorene styres av tverrsnittsbredden. Den horisontale vindfaktoren ¢p
varierer med tverrsnittshgyden og blir derfor forskjellig for alle tverrsnitt. Vindlasten pa brua
blir beregnet bade med og uten trafikk, slik at det legges inn vindfaktorer for begge tilfellene.
Alle vindfaktorene legges inn i NovaFrame sammen med terrengkategori, retning og grunniva.

Tabell 8.6: Vindlast for Osstrupen bru

Vindpavirkning Uten trafikk Med trafikk
Horisontalkraft qp Varierer Varierer
Vertikalkraft qr, 5.4 4,13
Vridningsmoment ¢y, 8,1 6,2
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8.8 Laster

8.8.4 Temperaturlast

I NovaFrame er det et eget lasttilfelle som omhandler temperaturlast. Den termiske pavirkningen
kan bade angis som jevnt fordelt og lineart varierende temperaturandel, slik som forklart i ka-
pittel 7.2.3. Ved a legge inn disse to temperaturandelene, kan NovaFrame kombinere disse og
finne den mest ugunstige temperaturkombinasjonen basert pa hvilken virkning som analyseres.
Péa denne maten skapes de atte temperaturkombinasjonene som vist i tabell 7.1.

Den jevnt fordelte temperaturandelen legges direkte inn 1 programmet med verdiene slik som
beskrevet i kapittel 7.2.3. T, 0. 02 T%.min €r den hgyeste og laveste beregnede temperaturen
som kan forventes 1 brua.

Den vertikalt varierende temperaturandelen har benevning °C/m i NovaFrame, siden tempera-
turgradienten forholder seg til tverrsnittshgyden. Osstrupen bru er modellert med 44 elementer
med ulikt tverrsnitt, samt egne elementer for landkarene og pilaren. Temperaturgradienten ma
derfor regnes ut manuelt basert pa tverrsnittshgyden. For a gjgre dette lages et regneark som
beregner gjennomsnittshgyden for hvert element, og tilhgrende temperaturgradient. Siden tverr-
snittene er symmetrisk om feltmidte holder det & beregne de 22 fgrste elementene, samt land-
karene og pilaren. Den vertikalt varierende temperaturandelen divideres pa tverrsnittshgyden
W-N som vist i figur 8.11, der W-N er gjennomsnittshgyden for hvert element. Beregning av
temperaturgradienten er vist 1 vedlegg C2.

W-L
TL+
(TL+) - (TL-) - [~ AN N+
Gradient L = - "
W-L ‘
(TN4) - (TN-) L W-N
Gradient N = ==emmmmmmmmmeeee
W-N
;/—

TN-

Figur 8.11: Temperaturgradient i NovaFrame [31]

AT heat 02 AT hr coor legges inn som verdier for temperaturgradienten, der AT} ., har nega-
tivt fortegn. Hvis lastkombinasjonen som NovaFrame velger inneholder den positive gradienten,
ATy heat, betyr det at oversiden av brua er varmere enn undersiden, og brua vil krummes ned-
over grunnet at overside vil ekspandere mer enn underside. Gradienten kombineres videre med
den jevnt fordelte temperaturandelen, slik at 1 tillegg til krumning vil brua enten ekspandere
eller kontrahere.

8.8.5 Kryp

Ifglge brukermanualen til NovaFrame benyttes delkrypmetoden for a beregne kryputviklingen
i brua [31]. Siden denne oppgaven ikke analyserer forskjellige byggefaser og tilhgrende va-
riasjon i starttidspunkt for krypet, vil ikke dette gi betydning for vare resultater. Det er ogsa
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bestemt a beregne kryptgyningen pa forenklet metode som beskrevet i 7.3.1, slik at det er den
gjennomsnittlige kryptgyningen som angis.

For & handtere kryptgyning har man to valg i NovaFrame, der kryptallet enten kan beregnes
automatisk av programmet eller angis manuelt. Hvis kryptallet beregnes av programmet ma be-
tongalder og betraktningstidspunkt angis. I fglge brukerveiledningen kan det oppsta problemer
med a beregne den effektive tverrsnittstykkelsen for noen typer tverrsnitt nar kryptallet bereg-
nes automatisk. I denne oppgaven er det valgt a angi kryptallet manuelt for a ha mer kontroll pa
input-verdiene.

Det gjennomsnittlige kryptallet etter 100 ar legges inn under fanene Creep loads og Creep com-
binations 1 NovaFrame. Denne forenklingen vurderes som god nok, da Osstrupen bru er statisk
bestemt og kryptgyningen ikke vil gi tvangskrefter, men kun deformasjoner. For beregning av
kryptall vises det til vedlegg C3.

8.8.6 Svinn

NovaFrame beregner ikke virkningen av svinn pa egenhand, slik at svinntgyningen ma beregnes
manuelt og angis under fanen Loads. Svinntgyningen 1 promille skal angis med negativt fortegn
slik at denne virkningen fgrer til kontraksjon av brubanen.

Svinntgyningen etter 100 ar er beregnet til -0,338 %o og angis i NovaFrame for lasttype Shrinka-
ge. Svinntgyningen bestemmes som beskrevet i kapittel 7.5 og fullstendig beregning finnes i
vedlegg CS.

Tilsvarende som for kryptgyningen, vil ikke virkningen av svinn fgre til tvangskrefter i brua,
men kragearmene vil forsgke a trekkes fra hverandre.

8.9 Lastkombinasjon

Alle lastene nevnt over kombineres i NovaFrame under fanen Load combinations. I tabell 8.7 og
8.8 er lastkombinasjonene fra brudd- og bruksgrensetilstand vist og tar utgangspunkt i R412 [3].
Disse kombinasjonene kommer fra egenlast, forspenning, kryp, svinn, relaksasjon, temperatur,
trafikk og vind med og uten trafikk. Ved a definere alle lastkombinasjoner med tilhgrende last-
faktor vil NovaFrame beregne den mest ugunstigste kombinasjonen basert pa hvilket element
og hvilken kraftvirkning som analyseres.

Tabell 8.7: Lastkombinasjon ULS i NovaFrame

Kombinasjon G PT KSR TR TE V VTR
ULSa-TR 1.15/1.0 1.1/09 10 13 - - -
ULSa-TE 1.15/1.0 1.1/0.9 1.0 - 1.0 - -
ULSa-V 1.15/1.0 1.1/0.9 1.0 - - 1.6 -
ULSb-TR 1.0 1.0 1.0 12 08 - 0.8
ULSb-V 1.0 1.0 1.0 - 08 1.3 -
ULSb-V-TR 1.0 1.0 1.0 08 08 - 1.3
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Tabell 8.8: Lastkombinasjon SLS i NovaFrame

Kombinasjon G PT KSR TR TE V VTR

SLSa-TR 1.0 1.0 1.0 1 0.7 - 0.7
SLSa-TE 1.0 1.0 1.0 07 1 - 0.7
SLSa-V 1.0 1.0 1.0 - 0.7 1 -
SLSa-V-TR 1.0 1.0 10 07 07 - 1
SLSb-TR 1.0 1.0 10 05 035 - 035
SLSb-TE 10 1.0 10 035 05 - 035
SLSb-V 1.0 1.0 1.0 - 035 05 -
SLSb-V-TR 1.0 1.0 10 035 035 - 0.5
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Kapittel 9

Verifikasjon av modellen

For a kontrollere resultatene fra NovaFrame er det gnskelig a utfgre uavhengige beregninger
som kan verifisere noen av resultatene fra programmet. Dette gjgres pa bakgrunn av at det
er viktig a ha en kritisk tilnerming til analyseprogrammer, samt a ha kjennskap til hvordan
programmet fungerer. Resultatene det er valgt & verifisere er fglgende:

e Tverrsnittsegenskaper

Egenvekt av modellen

Reaksjonskrefter

Spennkraft

Tap av spennkraft

9.1 Verifikasjon av tverrsnitt

I tegningsgrunnlaget fra 1973 er det angitt 46 ulike tverrsnitt som varierer i bruas lengderetning.
Alle disse tverrsnittene er angitt 1 NovaFrame som beskrevet i kapittel 8. Bgyestivhet og egen-
vekt av tverrsnittene er svert viktig for a fa korrekte resultater, sa det a valgt a kontrollere et
vilkarlig tverrsnitt med hensyn pa totalt areal, andre arealmoment og tyngdepunkt. Tverrsnittet
som ble valgt finnes ved snitt I og befinner seg omtrent midt pa den ene kragearmen.
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) 1 5 2 5 1
== =
ﬁi 250 _‘7___{\ /__;_
‘ 1-300 7 7
E, ‘[" o
::.n_ } ::i?'_: § 3 3
| ‘ d | .
L 5400 el &
g 400 ! ‘ i
1.;- — - b ° 7~/ 4 \v, 6
i N j ~ I

Figur 9.1: Verifikasjon og oppdeling av tverrsnitt

Arealet finnes ved a dele opp tverrsnittet som vist i Figur 9.1. Dette gjgres for a ta hensyn til de
skra overgangene fra steg til bruplate og undergurt. Til slutt summeres alle tverrsnittsdelene:

Ay = Z A, ©.1)

Tyngdepunkt i x-retning befinner seg midt i tverrsnittet pa grunn av symmetri. Tyngdepunkt i
y-retning finnes ved formelen:

— Ai -y,
%:Z:mm (9.2)

For a finne de ulike tverrsnittdelenes bidrag til det andre arealmoment brukes Steiners sats. Til
slutt summeres alle bidragene.

L = I+ Ai(yi — wo)* (9.3)
Iy = IO + AZ(I'Z — $0)2 (94)
9.5)

Som vist i tabell 9.1 samsvarer handberegninger godt med resultatene fra NovaFrame. Det enes-
te synlige avviket er for tyngdepunkt i y-retning. Dette avviket ville ogsa gjenspeilet seg pa I, og
W.. hvis NovaFrame hadde angitt disse stgrrelsene med fler desimaler. Resultatet vurderes som
meget tilfredsstillende, og beregningene viser at NovaFrame beregner tverrsnittsparameterne
korrekt. Beregningene finnes i sin helhet i vedlegg D1.
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9.2 Verifikasjon av egenlast

Tabell 9.1: Verifikasjon av tverrsnitt

Parameter NovaFrame Analytisk Avvik
Areal A 7.286 m? 7.286 m? 0 %
Tyngdepunkt y 29734 mm 29669 mm 0.2 %
y’ 30406 mm 3047.1mm 0.2 %
X 3000 mm 3000 mm 0 %
Andre arealmoment I, 40.13 m* 40.13m* 0%
I, 3291 m* 3291 m* 0 %
Motstandsmoment W,  10.80 m? 10.80 m? 0 %
W, 10.97 m3 10.97 m3 0 %

9.2 Verifikasjon av egenlast

For a verifisere om NovaFrame beregner egenvekten av brua korrekt, er det utfgrt forenklede
handberegninger av én kragearm. Det viste seg a vare utfordrende a beregne egenvekten av
brua grunnet den store variasjonen av tverrsnittene. Fremgangsmaten som ble valgt er vist i
figur 9.2. En stgpeseksjon bestir av et start- og slutttverrsnitt. Et gjennomsnittlig tverrsnitt er
beregnet for hver seksjon, ettersom bade hgyden, stegtykkelsen og tykkelse pa undergurt er
varierende. Det gjennomsnittlige arealet multipliseres med seksjonslengden, betongdensiteten
og tyngdeakselerasjonen:

Fi=Ai-l-p-g (9.6)

Kragearmen modelleres som en utkrager med 22 punktlaster plassert sentrisk pa hvert element.
Det stgrste tverrsnittet finnes for element én, men lengden pa denne seksjonen er bare 2,1 me-
ter slik at resultantkraften ikke blir stgrst. De fgrste stgpeseksjonene utenom seksjon én, har
lengde 4 meter. De siste stgpeseksjonene utenom seksjon 22, har lengde 5 meter. Variasjonen
av kraftpilene i figur 9.2 er ment for a illustrere forholdet mellom tverrsnitt og seksjonslengde.
Ved hjelp av denne forenklingen beregnes reaksjonskreftene R4 og M 4.
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Figur 9.2: Beregning av reaksjonskrefter fra kragearmens egenvekt

Videre modelleres to byggefaser i NovaFrame. Fgrste byggefase bestar av landkar og pilar,
deretter legges hele kragearmen til, som vist i figur 9.3. P4 denne maten er det enkelt & finne
differansen av reaksjonskreftene, og differansen viser hvordan NovaFrame beregner egenvekten
av én kragearm. I tabell 9.2 sammenlignes resultatene fra handberegningene og NovaFrame.

Figur 9.3: Beregning av egenvekt
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9.3 Verifikasjon av spennkraft

Tabell 9.2: Verifikasjon av egenvekt og reaksjonskrefter

NovaFrame  Analytisk  Avvik

Sum egenvekt kragearm 16452 tonn  1616.4 tonn 1.75 %
Ra 16139 kN 15857kN  1.74 %
M4 642207 kNm 626495 kNm 2.45 %

Avvikene vurderes som sma, og det konkluderes med at NovaFrame beregner egenvekten av
brua og tilhgrende reaksjonskrefter korrekt. Fullstendig beregning av gjennomsnittshgyder, gjen-
nomsnitttyngde og opplagerreaksjoner finnes 1 regneark vist i vedlegg D2.

9.3 Verifikasjon av spennkraft

Siden spennkablene er lagt inn én og én i NovaFrame, vurderes det som svert viktig a kon-
trollere at programmet beregner summen av spennkreftene korrekt. Det er valgt a kontrollere
armeringsareal og spennkraft, og dette gjgres ved tverrskott der det finnes 42 spennkabler. Ar-
meringsareal og spennkraften regnes etter likning 9.7 og 9.8. For & sammenligne med Nova-
Frame er det gjennomfgrt en analyse der alle tapsparameterne for spennkraften settes lik null.
Som det fremkommer av tabell 9.3 er avvikene sma, og det konkluderes med at NovaFrame
beregner spennarmeringsareal og total spennkraft pa en tilfredsstillende mate.

Ap = Nkabler * 56¢6 (97)
Pmar = Ap : O-Sfpo.Qk (98)

Tabell 9.3: Oppspenning ved tverrskott

Oppspenning NovaFrame  Analytisk  Avvik

A, 66486 mm*  66501.2 mm? 0.02%
Pras 83269.3 kN  83525.5kN 0.31%

Videre er det viktig a kontrollere hvordan NovaFrame tar hensyn til de tidsavhengige tapene
som reduserer spennkraften. Det er valgt & kontrollere initiell spenning, samt langtidstapene pa
grunn av svinn, kryp og relaksasjon. Det er ikke enkelt a reprodusere eksakt samme verdier for
de ulike spenningstapene i modell og handberegninger, men beregningene gir en god indikasjon
pa at verdiene er i samme stgrrelsesorden.

Den initielle spenningen skal korrigeres for lasetap og friksjonstap. Ifglge leverandgr av spenn-
system BBRYV er lasetapet for dette systemet lik null. I tillegg forankres spennkablene i landka-
ret, og minste avstand fra forankring til tverrskott er 14,6 meter. Videre har ikke kablene i brua
noen helning i lengderetning, slik at friksjonstapet er minimalt. Den initielle oppspenningen er
derfor lik maksimal oppspenning.
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Opm0 = Opmaz — Op — Olas = Op.amax (99)

For a kontrollere langtidstapene pa grunn av svinn, kryp og relaksasjon kjgres det analyser i
NovaFrame med kun ett tap av gangen. Disse tapene sammenlignes med handberegninger etter
metoder fra Betongkonstruksjoner [29] og EK2 [33]. Beregningene er vist i sin helhet i D3-DS5.

I NovaFrame er det mulig a hente ut en liste som angir de ulike tapene per kabel. Det er derfor
valgt, etter samrad med veileder, a regne ut et gjennomsnittlig tap basert pa data fra en kort,
en middels og en lang kabel i modellen. Tabell 9.4 viser en sammenligning mellom tap fra
handberegninger og NovaFrame.

Tabell 9.4: Langtidstap av spennkraft

Tidsavhengige tap NovaFrame Prosentvis tap Analytisk Prosentvis tap

[MPa] [MPa]
Opi = Opmaz 1256 0 1256 0
A Cpryp 42.05 3.34 % 41.17 3.27 %
A Cgpinn 69.61 5.57 % 55.89 4.45 %
A O 34.14 2.72 % 68.88 5.48 %
A Oy 145.80 11.63 % 166.88 13.2 %

Som en ytterligere verifikasjon av analytiske resultater beregnes ogsa langtidstapene pa grunn av
svinn, kryp og relaksasjon etter forenklet metode gitt i EK2 punkt 5.10.6. Fullstendig beregning
finnes i vedlegg D6.

EesEp + 0.8A0y, + %@(t, t0)0c.op

= 172.6M Pa (9.10)
Lo g 2 (14 2223) (14 08¢ (1, 1)

APc—l-s—i-r - Ap

Resultatene fra verifisering av spennkrafttapene ansees som tilfredsstillende siden spennings-
tapet ligger 1 samme stgrrelsesorden. Total spennkraft etter alle tap blir henholdsvis 1757 kN 1
NovaFrame og 1724 kN fra handberegninger. Forenklet metode i EK2 gir en ytterligere indika-
sjon pa at handberegningene er korrekte. Det konkluderes derfor med at NovaFrame behandler
spennkrafttap etter lang tid pa en tilfredsstillende mate.
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Kapittel 10

Bruddgrensetilstand

I dette kapittelet blir det foretatt kapasitetkontroll i bruddgrensetilstand for utvalgte snitt i brua.
Dette gjgres for a kontrollere om konstruksjonen téler de belastningene som blir pafgrt og for a
finne konstruksjonens bareevne fgr den gar i brudd. I dette kapittelet blir det utfgrt kontroll for:

o Aksialkraftkapasitet i lengderetning
e Momentkapasitet i lengderetning

e Skjerkapasitet

10.1 Bakgrunnsteori

Ved beregning av momentkapasitet i bruddgrensensetilstand kan spennkraften enten betraktes
som en ytre eller indre last. Beregning med ytre last blir ofte brukt for kontroll i oppspen-
ningstilstanden. I denne oppgaven er det ferdigtilstanden av brua som er av interesse slik at
spennkraften behandles som en indre kraft som bidrar til tverrsnittets kapasitet.

Ved beregning av momentkapasitet med virkning av spennkraft som indre last ligger spennar-
meringen i tverrsnittets strekksone. Siden spennarmeringen befinner seg utelukkende 1 strekk-
sonen kan momentkapasiteten beregnes for rent moment hvor den indre kraften, .5, bestemmes
fra den totale tgyningen i spennstalet. Nar momentkapasiteten beregnes er kraften i spennarme-
ringen avhengig om tgyningen 1 spennarmeringen flyter eller er elastisk samtidig som betongen
gar i brudd. For a finne ut at av dette kontrolleres armeringstverrsnittet opp mot det balanserte
armeringstverrsnittet, A,,. Hvis det balanserte armeringstverrsnittet er stgrre enn benyttet arme-
ringstverrsnitt, A, < A, er tverrsnittet underarmert som vil si at spennarmeringen flyter ndr
betongen gar i brudd. Hvis benyttet armeringsareal er stgrre enn balanserte armeringstverrsnit-
tet, A, > Ay, er tverrsnittet overarmert som vil si at spennarmeringen er elastisk nir betongen
gar i brudd. Da har tverrsnittet en sprg¢ oppfgrsel og eventuelle brudd kan komme uten for-
svarsel. Momentkapasiteten for bade underarmerte og overarmerte tverrsnitt bestemmes ved
aksiell likevekt av kreftene med en trykksonehgyde, ad. For overarmert tverrsnitt ma ogsa ar-
meringstgyningene inkluderes i beregningene. Figur 10.1 viser hvordan spennarmeringen virker
som indre kraft i tverrsnittet. Figuren viser ogsa hvor trykk- og strekksonen ligger.
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Figur 10.1: Momentkapasitet [34]

For a beregne tversnittets skjerkraftkapasitet er det viktig & kontrollere opptredende skjerkraft
mot skjerstrekkapasiteten og skjertrykkapasiteten. Dette er viktig siden skjerkraften kan fgre
til strekkbrudd eller trykkbrudd i betongen. Skjarkraftkapasiteten blir dermed satt lik den mins-
te av disse. Skj®rstrekkapasiteten er avhengig av senteravstanden og dimensjonerende arme-
ringsfasthet for skjerarmeringen og skj@rtrykkapasiteten er avhengig av betongens reduser-
te dimensjonerende trykkfasthet. Betongens reduserte dimensjonerende trykkfasthet reduseres
med 0,6 for normalbetong og 0,5 for lettbetong hvis skjerarmeringen antas a ha vinkel mellom
30°0g 60°1 forhold til riss og konstruksjonsdelens systemakse.

10.2 Diagrammer

Nedenfor presenteres moment, skjerkraft og aksialkraftdiagrammer hentet fra analysen i No-
vaFrame. Lastkombinasjonene som er brukt finnes i tabell 7.2, men det er ogsa laget en kom-
binasjon uten forspenning som skal brukes videre i oppgaven. Kreftene i landkarene er ikke
presentert siden disse vil vare irrelevante for videre beregninger, bortsett fra for aksialkraften
for & vise at spennkablene forankres pa riktig sted.

M: =-490 621 kKNm
Mas =-479 233 kNm

@,:_H\EH\H‘TTF& AR ﬂ

tieireeesg

Figur 10.2: Dimensjonerende momentdiagram
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M: =-857 759 kNm
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Mas = -854 308 kKNm

B@':‘:‘:‘!‘t'!'!’

§ ’l 3! 8"’.94%
ol
Figur 10.3: Momentdiagram uten bidrag fra forspenning
Vi=-15231kN
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Figur 10.4: Dimensjonerende skjerkraftdiagram
N1=-77 528 kN
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Figur 10.5: Dimensjonerende aksialkraftdiagram

10.3 Beregninger

I dette kapittelet presenteres beregninger og resultater fra bruddgrensetilstand. Det har blir utfgrt
kontroller for aksialkraft, skjerkraft og moment. Opptredende aksial- og skjerkraft er kontrol-
lert i tverrskott og i snitt H og U, og opptredende moment er kontrollert i tverrskott og i snitt D,
H, K, P og U. Snittene vises i figur 10.6 og fullstendig beregninger finnes i vedlegg E.
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Figur 10.6: Tverrsnittsoversikt venstre kragearm

I beregningene av momentkapasiteten til kassetverrsnittene er det gjort en forenkling av tverr-
snittet. Denne forenklingen har blitt gjort i samrad med veileder og innebarer at kassetverr-
snittet blir omgjort til et T-tverrsnitt, som vist i figur 10.7. Denne forenklingen er gjort da det
blir antatt at ngytralaksen vil havne i steget, slik at bruplaten kommer 1 strekksonen og kan
derfor neglisjeres. Dette blir gjort siden betongen har liten strekkfasthet og bidraget til kapa-
siteten hadde blitt veldig lite. Siden trykkfastheten til betongen er hgy er hele undergurten tatt
med, der ogsa trykkarmeringen inkluderes. Denne forenklingen av tverrsnittet vurderes som en
konservativ tilnerming.

. o

[ ]
-
L °)

c bs bs — 1> 2bs

0.5bt-bs

ht

Figur 10.7: Kassetverrsnitt til T-tverrsnitt

10.3.1 Aksialkraftkapasitet

Aksialkraftkapasiteten er kontrollert for betongtverrsnittet i lengderetningen. For FFB-bruer kan
det ogsa oppsta lokale aksialkrefter i steget som kan fgre til lokal knekking. I denne oppgaven
blir ikke lokal knekking av steget vurdert neermere. I kapasitetsberegningene er det valgt a se
bort ifra armering som er en konservativ mate a kontrollere dette pa. Aksialkraftkapasiteten i
lengderetning, N4, beregnes etter likning 10.1 og kontrolleres mot de opptredende aksialkref-
tene fra NovaFrame:

NRd:Ac'fcd (101)

Hvor:
A. = Betongens tverrsnittsareal
fea = Dimensjonerende betongtrykkfasthet, som er pa 18 MPa

90



10.3 Beregninger

Betongens tverrsnittsareal og de opptredende aksialkreftene i trykk er hentet fra NovaFrame og
vist 1 tabell 10.1:

Tabell 10.1: Tverrsnittsdata hentet fra NovaFrame

. Ac NEd
Tverrsnitt [mm?] [kN]
Tverrskott  1.126 - 107 77 528

H 7.764 - 10° 53943
U 3418 -10° 7634

Aksialkraftkapasiteten sammenlignes mot opptredende aksialkrefter for & se om kapasiteten er
tilstrekkelig:

Tabell 10.2: Kontroll av aksialkraftkapasitet

Tverrsnitt ﬁg‘i [Jljliﬁ Kapasitet
Tverrskott 202 268 77 528 OK

H 139 752 53943 OK

U 56664 7634 OK

Som vist i tabell 10.2 er aksialkraftkapasiteten i lengderetning tilstrekkelig for alle kontrollerte
snitt.

10.3.2 Momentkapasitet

Momentkapasiteten beregnes etter kapittel 7 i Betongkonstruksjoner [29] og i dette kapittelet
er kun de viktigste verdiene gjengitt. Spennkraften virker som en indre kraft og i beregningene
inkluderes strekkarmering i bruplate og trykkarmering 1 undergurt, mens slakkarmeringen i
steget neglisjeres.

For a beregne momentkapasiteten ma det forst undersgkes om tverrsnittet er under- eller over-
armert. Dette gjgres ved & finne balansert trykksonehgyde, o, ved likning 10.2:

gcu

= 10.2
Aep + ey ( )

Qp

Hvor:
Ae, = Fellestgyningen i spennarmering og betong
ey = Maksimal trykktgyning i betongen pa 3,5 %o

Deretter blir det balanserte spennarmeringstverrsnittet, A, regnet ut ved likning 10.3:
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12 S Tc + Tcs
Apy = (AL — As)% + ff—d (10.3)
D b

I alle kontrollerte snitt blir det balanserte spennarmeringstverrsnittet stgrre enn prosjektert spenn-
armeringstverrsnittet som betyr at tverrsnittene er underarmert. Siden tverrsnittet er underarmert
blir den virkelige trykksonehgydefaktoren, «, funnet ved aksiell likevekt som vist i likning 10.4:

Spd + Ssd - Ts - ch
o =
0.8 - fcd "2 tsteg : dm

(10.4)

Nar den virkelige trykksonehgydefaktoren er funnet blir momentkapasiteten beregnet ved lik-
ning 10.5. Det fgrste leddet kommer fra utnyttelsen i steget og andre ledd kommer fra under-
gurten som antas a vere fullt utnyttet:

Mpg =080+ (1= 040) - fug- 2 toey - 2,

(10.5)
+ fcd : (bbeff -2 tsteg) . tbunn . (dm —-0.5- tbunn)

+
o/ A A Ss*S,
N.A '
- =7 - - ——- = + 77777777 - T =
xe] "".,
5 \
‘I".I . Tcs
A .
— m— | T
€c=Ecu

Figur 10.8: Momentkapasitet i bruddgrensetilstand

For & kunne sammenligne handberegningene i kapasitetskontrollen mot opptredende moment
har det blitt laget en modell i NovaFrame med lastfaktor lik O pa spennarmeringen slik at denne
ikke bidrar til moment i brua, samtidig som programmet finner den mest ugunstige lastkom-
binasjonen bestaende av gvrige laster i ULS. Fullstendig momentdiagram uten spennarmering
er vist i figur 10.3. T figur 10.9 vises opptredende moment uten spennarmering i sgndre kra-

gearm og fremstilles med den heltrukne linja. Momentkapasiteten for de utvalgte snittene blir
representert med de bla punktene:
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Figur 10.9: Momentkapasitet og opptredende moment i ULS fra NovaFrame.

Slik det fremkommer fra figur 10.3 er momentkapasiteten tilstrekkelig for alle kontrollerte snitt.
I tabell 10.3 er utnyttelsesgraden til de forskjellige tverrsnittene presentert. Utnyttelsesgraden
er hgyest ved tverrskott og minst ytterst pa kragearmen. Den lave utnyttelsesgraden ytterst pa
kragearmen forklarers med lavt utkragermoment grunnet nerhet til leddet.
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Tabell 10.3: Sammenlikning moment og momentkapasitet

Tverrsnitt Mpggurs Mpgg  Utnyttelsesgrad Antall spennkabler
[KNm] [KNm]

Tverrskott 857 863 909 299 94.3 % 42
D 596949 653 852 91.3 % 40
H 349045 400 815 87.1 % 32
K 203029 222406 913 % 26
P 57433 70 945 80.9 % 14
U 1229 22 265 5.5 % 4

10.3.3 Skjeerkapasitet

Skjerkapasiteten beregnes etter punkt 12.3.3.2 og punkt 12.3.3.3 i NS 3473:2003 som finner
skjerstrekkapasiteten, V4, og skjertrykkapasiteten, V,.4. Skjerkapasiteten, Vg4, er den minste
av disse:

Vsa T E (cotf + cotar)sina (10.6)
cott) + cota
— by ey — T 10.
‘/ccd fc?d bw Z 1+ cot20 ( 0 7)
Vira = min[Vig, Veed] (10.8)

Skjerstrekk- og skjaertrykkapasiteten avhenger av vinkel 6 og «. 8 er skra betongtrykkdiagona-
ler i en vinkel med elementets systemakse. ¢ kan velges mellom 25° og 60° i.h.t. punkt 12.3.3.1,
og 1 N400 skal cot 6 ikke settes stgrre enn 2,0. Cot  settes derfor lik 2,0. « er vinkelen mellom
skjerarmeringen og elementaksen. Siden det er benyttet vertikale skjerbgyler settes « lik 90°.

Totalt areal og senteravstand for skjerbgylene er hentet fra tegningsgrunnlaget og skjerkraftka-
pasiteten er kontrollert mot de opptredende skjerkreftene som er hentet fra NovaFrame. Opp-
tredende skjerkraftdiagram er vist i figur 10.4. Resultatene fra beregningene og opptredende
skjeerkraft er vist i tabell 10.4:

Tabell 10.4: Skjerkapasitet i bruddgrensetilstand

VEd VRd

Tverrsnitt [kN] [kN] Kapasitet
Tverrskott 15231 26617 OK

H 8750 10116 OK

U 805 4510 OK

Slik det fremkommer fra tabell 10.4 er skjerkapasiteten tilstrekkelig for alle kontrollerte snitt.
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Kapittel 11

Bruksgrensetilstand

Konstruksjoner skal i tillegg til kontrollene utfgrt i bruddgrensetilstand, der maksimal last og
tilhgrende kapasitet star i fokus, kontrolleres i bruksgrensetilstand. Bruksgrensetilstanden kon-
trolleres mot kapittel 8 i EK2 og kapittel 15 i NS 3473. Kravene i bruksgrensetilstanden skal
sgrge for at konstruksjonen oppfyller krav til bestandighet, virkemate og formal gjennom hele
den tiltenkte brukstid, og at konstruksjonen oppleves behagelig og trygg for brukeren. De tre
vanligste kontrollene som utfgres 1 bruksgrensetilstand er:

e Spenningsbegrensning
e Rissviddebegrensning
e Nedbgyningsbegrensning

En annen viktig kontroll i bruksgrensetilstand er vibrasjonsbegrensning, som er mest aktuelt for
hgye/lange og slanke konstruksjonsdeler. En slik kontroll utfgres ikke for Osstrupen bru i denne
oppgaven.

11.1 Bakgrunnsteori

Pa bakgrunn av belastning og spenninger i betongen, kan tverrsnittet befinne seg i forskjellige
spenningstilstander [29]. De vanligste betegnelsene for tverrsnittets spenningstilstand er:

e Stadium I : uopprisset tverrsnitt, lineere egenskaper
e Stadium II : opprisset tverrsnitt, lineere egenskaper
e Stadium III : bruddgrensetilstand, ikkeline®re egenskaper

I bruksgrensetilstand kan betongen enten befinne seg i spenningstilstand Stadium I eller Stadium
II. Det er stgrrelsen pa strekkspenningene i betongen som avgjgr hvilken beregningsmodell som
skal brukes.

Stadium I brukes nar strekkspenningene i betongen er lavere enn betongens strekkfastfasthet.
Da antas det at tverrsnittet forblir urisset, og betongen som ligger i strekksonen bidrar til tverr-
snittets kapasitet.
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Figur 11.1: Stadium I [35]

Spenningene i betongen beregnes for en kombinasjon av aksialkraften fra spennarmeringen og
opptredende momenter fra SLS. Det ma beregnes et nytt tyngdepunkt som er tyngdepunktet
av bade armering og betong. Siden armeringen na er inkludert i tverrsnittet, ma bade areal,
momentet og det andre arealtreghetsmomentet transformeres slik at det stemmer overens med
det nye tverrsnittet.

_ ﬁ M, (y — yt)

) 1.1
AT (LD

O—C
Stadium II brukes nar strekkspenningene i Stadium I overskrider strekkfastheten. Da antas det
at betongen risser opp 1 strekksonen, slik at betongen som befinner seg her ikke har strekkfasthet.
Pa grunn av denne antagelsen “fjernes” betong i strekksonen, og nytt areal, andre treghetsmo-
ment og tyngdepunkt ma beregnes. Det er kun betong i trykksonen og armering i strekksonen
som bidrar til tverrsnittets kapasitet, som vist i figur 11.2.

b N
}—{ o——
7 T
a
h/2
M
tpb N| ]

,,,,,,,,,,,,,,,,, L/
h| d \

Figur 11.2: Stadium II [34]

I Stadium II endres bgyestivheten til tverrsnittet med stgrrelsen pa momentet, noe som gjgr be-
regningene litt mer kompliserte. For a finne bidraget fra betongen i trykksonen og armering i
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strekksonen, kan likevektsbetraktninger med hensyn pa aksialkraft og moment om armerings-

tyngdepunktet brukes:

Te

Sy*+Ss

Figur 11.3: Likevekt av tverrsnitt

N=T,—8,— 3,

N(e—i—a):TC(l—g)d

3

(11.2)
(11.3)

Denne metoden resulterer i ett tredjegradsutrykk som kan lgses eksakt for a finne «, slik at
trykksonehgyden, « d, kan beregnes. Siden det antas at tverrsnittet risser opp i Stadium II ma
rissviddene og spenningstilstanden til tverrsnittet kontrolles.

11.1.1 Spenningsbegrensninger

Spenningene i betongen, spennarmeringen og slakkarmeringen skal begrenses etter EK2 avsnitt
7.2, hovedsaklig for a unnga riss i lengderetning. Kravene avhenger av hvilken eksponerings-
klasse konstruksjonen tilhgrer. Osstrupen bru havner inn under eksponeringsklasse XD3 siden
kloridinntregningen ikke hovedsaklig stammer fra sjgvann, som vist i figur 11.4 hentet fra EK2:

3. Korrosjon framkalt av klorider som ikke stammer fra sjgvann

XD1

Moderat fuktighet

Betongflater utsatt for luftbarne klorider

XD2

Vatt, sjeldent tert

Svemmebasseng
Betong utsatt for industrivann som inneholder
klorider

XD3

Vekselvis vatt og tert

Brudeler utsatt for sprut som inneholder klorider
Vegdekker
Parkeringsdekker (deler i kontakt med klorider)

Figur 11.4: Eksponeringsklasse [33]

Betongtrykkspenningen skal begrenses etter fglgende uttrykk:

0. < ki fu = 24MPa

(11.4)
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Faktoren k; settes til 0,6 i henhold til NA.7.2(2).

Betongstrekkspenningen skal 1 bruksgrensetilstanden ikke vere hgyere enn den karakteristiske
strekkfastheten, hvis betongen skal kunne antas urisset:

fin = 1.85M Pa (11.5)

Trykk- og strekkspenningene i betongen kontrolleres opp mot disse kravene for lastkombinasjo-
nene i SLS etter R412, der opptredende krefter presenteres i1 kapittel 11.2 og spenningstilstanden
beregnes i kapittel 11.3.

I samme avsnitt skal ogsa armeringspenningen i strekkarmeringen begrenses for a unnga uak-
septabel opprissing eller deformasjon. Faktoreren k5 for strekkarmering settes settes til hen-
holdsvis 0,75 etter NA.7.2.(2). Kravet ansees som tilfredsstilt hvis spenningene ligger under
felgende verdier:

oy < ks fe = 384MPa (11.6)

I NS 3473 skal spenningene i spennarmering begrenses slik at armeringsspenningene aldri over-
skrider 80 % av den karakteristiske 0,2-spenningen:

0p < 0.8+ froon = 1256M Pa (11.7)

Siden armeringsarealet for strekkarmering er konstant 1 hele bruas lengderetning, kontrolleres
armeringsspenningen ved tverrskott der momentene er stgrst. Spennarmeringsarealet varierer
stort i bruas lengderetning, sa her velges det a sjekke forskjellige representative snitt i brua.

11.1.2 Rissviddebegrensninger

Opprissing av betongen skal begrenses for at konstruksjonens funksjon og bestandighet skal
ivaretas, og for & unnga at konstruksjonen far et uakseptabelt utseende. Som kjent vil ogsa riss i
betongen gke faren for korrosjon i armering. I fglge handbok R412 avsnitt 3.3.2 bgr rissvidder
kontrolleres hvis noen av fglgende punkter oppfylles:

e Brudekker med slitelag uten membran
e Utnyttelsesgrad over 90 % av armeringskapasitet i ULS
e Ved middels eller hgy kloridbelastning og planlagt restlevetid > 25 ar.

For Osstrupen bru ansees kontroll av rissvidder som svert relevant, siden brua ikke har slitelag
som beskytter betongen mot kloridinntrengning. Fra kapittelet 10.3.2 er utnyttelsesgraden ogsa
rundt 90 % for flere av elementene i bruddgrensetilstanden. Videre er brudekket utsatt for klo-
ridinntrengning over kritisk grense, som beskrevet i kapittel 6.2. Rissvidder kontrolleres derfor
etter EK2 avsnitt 7.3.7.
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Stgrste tillatte rissvidde finnes ved hjelp av Tabell NA.7.1N 1 EK2. Tabellen gjengis her som
tabell 11.5. Verdien i tabellen finnes pa bakgrunn av eksponeringsklasse og armeringstype (slak-
karmert eller spennarmert). Verdien skal multipliseres med faktoren k. som tar hensyn til for-
holdet mellom betongens nominelle overdekning c,,,,, og bestandighetskravet ¢, dus-

ey =~ _06<1.3 OK (11.8)

Cmin,dur

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

Amerte konstruksjonsdsler og Forspente konstruksjonsdeler med
Eksponeringsklasse forspente konstruksjonsdeler med s eﬂnarmerin meci kontinuerli
P 9 spennarmering uten kontinuerlig P an 3) 9
. samvirke
samvirke
Lastkombinasjon Grenseverdi Lastkombinasjon Grenseverdi
X0 Tilnaermet permanent 040" Ofte forekommende 0,30 ke
XC1, XC2, XC3, XC4 Tilnzermet permanent 0,30 k. Ofte forekommende 0,20 k.
Ofte forekommende 0,20 k¢
XD1, XD2, X81, X52 Tilnaermet permanent 0,30 k¢ . —
Tilnaermet permanent | Trykkavlastning *
XD3, XS3 Ofte forekommende 0,30 k; Ofte forekommende Trykkavlastning %
XSA Vurderes seerskilt ¥ Vurderes seerskilt ¥

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

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

3 Ligger spennarmeringen innenfor et lag av ordinaer armering pavises beregningsmessig rissvidde bade mot kravet for
ordinzer armering og mot kravet for spennarmering. Ved pavisning mot kravet for spennarmeringen benyttes ofte
forekommende lastkombinasjon, den beregningsmessige rissvidden kan justeres med uttrykket wa, = Wy (€x2 / £:1) der g er
strekktoyningen i armeringen pa siden med sterst teyning, ., er strekkteyningen i niva med spennarmeringen og wz er en
justert beregningsmessig rissvidde som sammenlignes med grenseverdiene i tabellen.

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

Figur 11.5: Rissviddebegrensning [33]

Winaz = 0.3 - k. = 0.18mm (11.9)

11.1.3 Nedbgyningbegrensninger

Konstruksjonen skal begrenses mot nedbgyning slik at dens tiltenkte funksjon og spesifiser-
te brukskrav blir overholdt, i henhold til NS 3473 avsnitt 15.3. Denne standarden angir ikke
verdier for nedbgyningsbegrensningen, men sier at kravet ma vurderes i hvert tilfelle avhengig
av konstruksjonens funksjon. Begrensningene finnes i EK2 avsnitt 7.4, men disse gjelder ikke
bruer. Derfor vises det til handbok N400 der kravet oppgis til spennvidden delt pa 350 for alle
lastplasseringer. For Osstrupen blir derfor kravet:

198000
- ———7§5693?3:= 565.7 mm (11.10)
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Det finnes ogsa lokale krav til nedbgyningen ved fuger i kjgrebanen, der den lokale nedbgyningen
begrenses til 10 mm etter N400 avsnitt 3.6. Det gjennomfgres ikke nedbgyningsberegninger
i denne oppgaven, siden fokuset hovedsaklig omhandler opprissing og fare for korrosjon pa
spennarmering, og vil derfor ikke omtales videre.

11.1.4 Rissmoment og risslast

Konstruksjonens rissmoment og risslast analyseres for a finne overgangen mellom Stadium I
og Stadium II, altsa overgang mellom uopprisset og opprisset tverrsnitt. Dette kan gjgres ved a
forutsette at tverrsnittet risser opp nar strekkspenningene overskrider strekkfastheten. Pa bak-
grunn av disse forutsetningene kan rissmomentet M bestemmes. Ved a sammenligne beregnet
rissmoment med opptredende krefter fra NovaFrame i SLS, er det mulig a forutse kapasitet mot
opprissing.

En av hovedutfordringene i en slik analyse er & bestemme hvilken lastkombinasjon som skal
brukes. Ifglge handbok R412 skal lastkombinasjon SLSb benyttes, der det inkluderes en tra-
fikklast pa 50 %. Denne trafikklasten tar utgangspunkt i jevnt fordelt last pa hele brubanen,
samtidig som aksellast fra vogntog plasseres i den verst tenkelige posisjon for elementet som
analyseres. Det kan stilles spgrsmalstegn ved om denne trafikklasten er sannsynlig pa en sa
lite trafikkert vei som fylkesvei 542. Etter samtale med veileder er det besluttet 4 analysere
lastkombinasjon SL.Sb bade med og uten trafikk.

Med risskriteriet fzy = f;, Vil tverrsnittet veere opprisset nar opptredende rissmoment overskri-
der risskapasiteten:

MEga.ssy > Mg (11.11)

11.2 Diagrammer

Nedenfor presenteres momentdiagrammer hentet fra analysen i NovaFrame. Lastkombinasjo-
nene som er brukt finnes i tabell 7.3, men det er ogsa laget en kombinasjon uten forspenning
som skal brukes videre i oppgaven. Kreftene i landkarene er ikke presentert siden disse vil vere
irrelevante for videre beregninger.

M. =-340 761 kNm

T . M. = -328 950 kKNm
[ﬁ {&\E 4 et ] 7F
Feigleigigigigieut -840+ 7 T 1

1]

t CERRTRRT

Figur 11.6: Dimensjonerende moment SL.Sa
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11.3 Beregninger

M =-289 699 kNm
Mas =-277 993 kNm
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Figur 11.7: Dimensjonerende moment SLSb

8! l'l'lﬂgll

gﬁ)mm.

M= 697 630 kNm
Mus =-694 742 kNm

_m

'!iltnmnﬂgl

L3

.

.

r

.

.
.
ez

;ﬁ'y.m.

Figur 11.8: Momentdiagram SLSb uten bidrag fra forspenning
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Figur 11.9: Dimensjonerende moment SLSb uten trafikk
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Figur 11.10: Dimensjonerende moment SLSb uten forspenning og trafikk

11.3 Beregninger

I dette kapittelet presenteres beregninger og resultater fra bruksgrensetilstanden. Kontrollene i
SLS utfgres etter EK2 avsnitt 7 og NS 3473 avsnitt 15, samt beregningsmodeller fra Betong-
konstruksjoner. Resultatene sammenliknes deretter med begrensningene nevnt i kapittel 11.1.1.
Beregningene finnes i sin helhet i vedlegg F. Fglgende beregninger blir utfgrt i SLS:

e Spenningstilstand Stadium I
e Spenningstilstand Stadium II
e Kontroll av rissmoment

e Kontroll av rissvidder
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Kapittel 11. Bruksgrensetilstand

Tverrsnittene som kontrolleres er valgt for a fa en variasjon i tverrsnitt og spennarmeringsareal,
samt snittene med stgrst og minst opptredende moment. Snittet som velges er ved tverrskott og
aksene D, H, K, P og U, som markert i figur 11.11:

|
[ |
0 14,1 333 47,1 72,1 99

Figur 11.11: Tverrsnittsoversikt sgndre kragearm

11.3.1 Kontroll av spenninger Stadium I

Snittene som vist i figur 11.11 kontrolleres for & vurdere om spenningsbegrensingene forklart i
11.1.1 tilfredsstilles. Spenningene 1 tverrsnittet beregnes etter kapittel 6.2 1 Betongkonstruksjo-
ner [29], der det tas hensyn til den kombinerte virkningen av aksialkraft og moment. Aksial-
kraften og momentet fra forspenning beregnes for hand ved a ta hensyn til langstidstap og antall
spennkabler i tverrsnittet. Momentet er total spennkraft multiplisert med eksentrisiteten til det
armerte tverrsnittets tyngdepunktakse. Momentet fra forspenning defineres som et positivt mo-
ment som gir strekk i underkant 1 tverrsnittet, og korrigeres videre med opptredende moment fra
SLSb hentet fra analysen 1 NovaFrame. Aksialkraften defineres negativ for trykk, og moment
defineres positivt for strekk 1 underkant av tverrsnittet. Aksialkraft og moment som virker 1 det
armerte tverrsnittets tyngdepunktakse, og uttrykk for betongspenning, blir derfor:

N =-F, (11.12)

My =N (6 - yt) — My sp.sp (11.13)
N M (y+y)

_ v A7 11.14

o , + 7 ( )

Siden Osstrupen bru har eksistert i over 40 ar, er det langtidsspenningen i tverrsnittet som er av
interesse, slik at bade E-modul og kryptall korrigeres for a ta hensyn til langtidsvirkningen. Be-
tongspenningen i underkant og overkant av tverrsnittet vurderes mot kravene i Kapittel 11.1.1.

Tabell 11.1: Betongspenninger i Stadium I

Tverrsnitt o.srs frdascs
[MPa] [MPa]

Tv.skott 13.18 0.88

D 13.42  Kun trykk
H 13.41  Kun trykk
K 13.01  Kun trykk
P 10.51  Kun trykk
U 2.75 0.32
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11.3 Beregninger

Som det fremgar av tabell 11.1, er opptredende trykkspenninger lavere enn trykkfastheten i
alle kontrollerte snitt. Maksimal trykkspenning finnes i undergurt for alle tverrsnittene, siden
kragearmene virker som en utkrager med strekk i overkant. Ved beregning finnes kun strekk-
spenninger for tverrskott og ytterst pa kragearmen, da resterende tverrsnitt har trykkspenninger
over hele hgyden. Ved tverrskott er det som kjent flest spennkabler, men egenvekten til brua
er ogsa desidert stgrst her. Siden egenvekten er dominerende vil den overga trykkspenningene
fra spennarmeringen. Ytterst pa kragearmen er det mye lavere egenvekt, men her er det kun fire
spennkabler. Det kan her tenkes at spennkablene gir sapass lav trykkspenning slik at egenvekten
ogsa her blir dominerende. Strekkspenninger ved tverrskott og ytterst pa kragearmen er likevel
innenfor strekkfastheten, slik at alle tverrsnitt vurderes som uopprisset ifglge beregninger i Sta-
dium I.

11.3.2 Kontroll av rissmoment

Beregningsmodell for & uttrykke rissmomentet fglger Betongkonstruksjoner kapittel 5.2.4, men
er modifisert pa grunn av virkning fra forspenning som gir en spenningstilstand fra kombinasjon
av aksialkraft og moment. Strekkspenning 1 overkant av tverrsnittet ved samtidig aksialkraft og
bgyning finnes ved likning 11.15. Siden tverrsnittet antas a vare uopprisset i utgangspunktet
ved en slik analyse, kan det transformerte areal og andre arealtreghetsmoment fra Stadium I
benyttes:

= N M = + (11.15)
Oc.ok = A, 1, Yy=0N TO0M .

Ved & bruke forutsetningen om at tverrsnittet risser opp nar strekkspenning overskrider strekk-
fastheten, benyttes risskriteriet 0. = f;,. Det dimensjonerende rissmomentet My finnes ved
handberegninger og bestar av aksialkraft og transformert moment fra forspenningen som virker
i det armerte betongtverrsnittets tyngdepunktakse:

AL Y
fin = A, + (M, — MR)[t (11.16)
I, [ M, N,
My ="t (—ty+—t—ftn> (11.17)
) I At

Grafen i figur 11.12 pa neste side viser risskapasiteten My i forhold til opptredende momenter
for den sgndre kragearmen, der de ulike snittene er tilsvarende som fra figur 11.11. De bla punk-
tene representerer risskapasiteten fra handberegninger etter virkning fra forspenning. Kurvene i
grafen er konstruert pa bakgrunn av opptredende momenter fra analyse i NovaFrame, for bade
lastkombinasjon SLSb med og uten trafikk, henholdsvis Mgy 5155 02 MEq.snsp.u—7Tr- Bidraget
fra forspenningen fjernes i NovaFrame slik at de opptredende momentene kan sammenlignes
mot handberegnede kapasiteter.
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kMNm-10°
700

600

500

400

300

200

100

® Mg —MedisisbutR  —— Medsish

Figur 11.12: Rissmoment og opptredende krefter fra NovaFrame
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11.3 Beregninger

Verdiene for alle snittene fra grafen i figur 11.12 er fremstilt i tabell 11.2. Kapasiteten til de fem
snittene sammenlignes med opptredende momenter fra NovaFrame og tilhgrende utnyttelses-
grad vises.

Tabell 11.2: Sammenlikning opptredende moment og risskapasitet

Tverrsnitt Mggsrse MEgd.srLse.U—TR Mg Utnyttelsesgrad Antall spennkabler

[KNm] [KNm] [KNm] n

Tv.skott 697 630.3 646 641.6 693 538.8 100.6/93.2 % 42
D 482 042.2 443 368.2 529 329.8 91.1/83.8 % 40

H 278 314.6 252 565.3 306 207.8 90.9/82.5 % 32

K 159 528.2 142 572.1 184 169.5 86.6/77.4 % 26

P 42 796.4 36 209.1 57 536.3 74.4/62.9 % 14

U 600.8 226.5 7364.4 8.2/3.1 % 4

Fra graf 11.12 og tabell 11.2 er Mg, > Mg kun for tverrsnittet 1 overgang mellom brukassen
og landkar og med krefter fra SLSb. Slik som beskrevet i kapittel 7.6.2 inngéar bade permanente
laster, deformasjonslaster og variable laster med ulik lastfaktor i denne kombinasjonen. En av
disse variable lastene er trafikklast, og selv om kun 50 % av trafikklasten inngar i kombinasjon b,
gir dette stort utslag. Ifglge Handbok R412 representerer SLSb en lasttilstand som antas a ikke
overskrides mer enn 100 ganger i lgpet av konstruksjonens levetid. Nar beregnet risskapasitet
sammenlignes med opptredende moment fra SLSb uten trafikk vil ikke tverrsnittet risse uansett
hvilket snitt som betraktes.

11.3.3 Kontroll av spenninger Stadium II

Spenningene fra handberegninger i Stadium I er lavere enn strekkfastheten, men beregningene
fra rissmoment viser at tverrsnitt ved tverrskott savidt overskrider risskapasiteten. Det velges
derfor a regne dette tverrsnitt som opprisset i Stadium II for a sjekke om tillatt trykkspenning
1 betongen, samt spenning i slakk- og spennarmering tilfredsstiller kravene beskrevet i1 kapittel
11.1.1. Beregningsmetode tar utgangpunkt 1 Betongkonstruksjoner kapittel 6.4:

Vt-..y . e s Tee Teee = P
c | bs bs
i 8 e
£ \
{ ‘ Ler o
P bt . . G

Figur 11.13: Likevekt av indre krefter i tverrsnitt
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Kapittel 11. Bruksgrensetilstand

For a finne trykksonefaktoren «, kan likevektsbetraktninger av indre krefter i tverrsnittet be-
nyttes. Malet er a etablere to uttrykk fra henholdsvis aksialtkraft og moment, og kreve likevekt
mellom disse. Sum av aksialkrefter i tverrsnittet bestar av trykkrefter i betongen og strekkref-
ter i armeringen. Siden det antas at ngytralaksen havner i steget, vil hele bruplaten havne i
strekksonen og derfor ikke inkluderes i likevekten. Trykkkraften er da summen av betongens
trykkbidrag fra undergurt og steg, og strekkraften er summen av armeringskreftene:

N=Ty+Tu—S—5, (11.18)
N =2Eqe. hibs+ Eqecadnb, — B, Aey A, — B, Ae, A, (11.19)
N 1—

= = 2hsby + dibsor — To‘(npAp +sAy) (11.20)
g

C

Videre blir momentlikevekt om armeringstyngdepunktet betraktet. Uttrykket bestar av kraft-
resultanten multiplisert med avstand til armeringstyngdepunktet, der avstanden defineres ved
midlere effektiv hgyde d,,, og trykksonefaktor «:

hf (07
N(e+a)=T, (dm—7>+Tcsdm <1—§) (11.21)
N 2hfbf hf de2 bs «Q
— =" (g, -L)+—=(1-= 11.22
o. eta ( 2)+ eta < 3> ( )

Omskrivning av likningene ovenfor forutsetter at Naviers/Bernoullis hypotese er gyldig:

_(1—oz) (1—a)

Ep = Ee og s = € (11.23)
o o}
og definering av fglgende sammenhenger
E, E;
= s = c 11.24
=g, %9 =g € (11.24)
A A
P P (11.25)

pp = bsdp Og pS = bsds

Uttrykk for aksialkraft kan na settes lik uttryk for moment, og deretter kreve likevekt. Resultatet
vil vere et tredjegradsuttrykk der kun « er ukjent, og vil kunne lgses med de fleste avanserte
kalkulatorer eller regneprogrammer:

d% b
—a?’( ";) 8) +a*(e+a+dy)

—a(2hsbe(e +a) + e(nyAp + nsAs) + a(np A, +nsAg) + hybs(2d,, — hy))
+npAp(e +a) +nsAs(e +a) =0

(11.26)
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11.3 Beregninger

Videre ma modifisert bgyestivhet beregnes for tverrsnittet, siden bruplaten som befinner seg i
strekksonen ikke skal bidra til bgyestivhet. Total bgyestivhet er sum av bidraget fra steg, under-
gurt, strekk- og spennarmering:

EI = Eg(Is + 1y) + E, 1, + E.I, (11.27)

Betongtgyningene i bruplaten vil forarsake strekkspenningen i bade strekkarmering og spenn-
kablene. Spenning 1 strekkarmeringen kan beregnes etter Betongkonstruksjoner kapittel 5.3.3:

(11.28)

Spennarmeringen vil fa gkt strekkspenninger grunnet betongtgyningen, men ma korrigeres for
langtidstapene grunnet kryp, svinn og relaksasjon. Total spenningsendring i spennarmeringen
blir:

Aap:ec<1_a> (11.29)

«

Ao, = A, - E, — Aoy xsi (11.30)

Tabell 11.3 viser opptredende krefter fra SLSb, samt trykkspenning i betong og spenning i
strekk- og spennarmering:

Tabell 11.3: Stadium II analyse ved tverrskott

Mga.sisv NEd.sLss  Oc o, Op
[KNm] [KN] [MPa] [MPa] [MPa]
Krefter og spenninger -289699.2 -70089.8  14.1 265.0 1194
Spenningsbegrensninger - - 240  384.0 1256

Som det fremkommer av tabell 11.3 tilfredsstilles alle spenningskravene for SLSb ved bereg-
ning 1 Stadium II. Det vil si at trykkspenningene i betongen er lavere enn trykkfastheten og det
oppstar ikke flyt i armeringen. Opprissingen av tverrsnittet vurderes som akseptabel i henhold
til EK2 avsnitt 7.2 basert pa armeringsspenninger.
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Kapittel 11. Bruksgrensetilstand

11.3.4 Kontroll av rissvidder

Fra rissmoment-analysen er det kun tverrsnitt ved tverrskott som har for lav risskapasitet og det
vil utvikles riss 1 bruplaten. Rissviddene beregnes derfor ved dette tverrsnittet og sammenlignes
mot kravene beskrevet i kapittel 11.1.1. Rissene som vil oppsta forventes & komme i overkant
av bruplaten og vil vere i tverretning i det snittet der strekkspenningene er stgrst.

N BAYNING =/

Figur 11.14: Opprissing i overkant grunnet bgyeriss [4].

Rissviddene i brua kan beregnes etter EK2 punkt 7.3.4. Fullstendig beregning av rissvidde ved
tverrskott finnes i1 vedlegg F. Stgrste rissavstand beregnes som fglger:

Sr,ma:p = kgC + k1k2k4

— 140.4mm (11.31)
Ppeff

Uttrykket e, - €., beskriver tgyningsdifferansen mellom stal og betong, og skal ikke vare
mindre enn 60 % av armeringstgyningen:

fct,eff
Og — kt —(1 + Qe P, ,eff)
Esm — Eem = Pr.ctf ! =1.1- 10_3
E, (11.32)
> 0.6% ~757.1-10° OK

S

Beregnet rissvidde W, sammenliknes mot maksimal tillatt rissevidde, W,,,,., som beskrevet i
kapittel 11.1.1 :

Wi = Srmaz (Esm — Eem) = 0.14 (11.33)
Winae = 0.18  OK (11.34)

Beregnet rissvidde tilfredsstiller sa vidt maksimal tillatt rissvidde, og rissvidden er dermed ak-
septabel i henhold til EK2. Med akseptabel menes det at rissene som oppstar er sma og ikke
ville skade konstruksjonens egentlige funksjon eller bestandighet.
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Kapittel 12

Korrosjon pa spennarmering

I dette kapittelet presenteres resultater der det analyseres konsekvensen av korrosjon pa spenn-
armering. Det er besluttet a dele opp kapittelet for grensetilstandene ULS og SLS. Kapittelet
beskriver hvorfor disse kontrollene gjennomfgres og hva som kan forventes hvis det oppstar
kabelbrudd grunnet korrosjon. Videre blir aktuelle beregninger fra begge grensetilstander pre-
sentert og analysert.

12.1 Bruddgrensetilstand

Momentkapasiteten kontrolleres for a finne maksimalt antall spennkabler de ulike tverrsnittene
kan miste, fgr momentkapasiteten overskrides og mulighet for kollaps er tilstede. For & fin-
ne denne grenseverdien beregnes momentkapasiteten til forskjellige tverrsnitt med reduksjon i
spennarmeringen.

MRared < MEauLs (12.1)

For a beregne hvordan momentkapasiteten forholder seg til reduksjon av spennarmeringsarea-
let, er det utarbeidet et regneark der antallet n kabler kan varieres. Pa denne maten kan antall
spennkabler reduseres til momentkapasiteten er lavere enn dimensjonerende moment hentet fra
analysen i NovaFrame.

Grafen i figur 12.1 pa neste side viser sammenhengen mellom opptredende momenter i ULS
og beregnede momentkapasiteter. Kurven i grafen gjenspeiler momentdiagram for den sgndre
kragearmen og tverrsnittetene referer til figur 11.11. Y-aksen er moment i kNm og x-aksen er
avstand fra sgndre landkar i meter. Bidraget fra forspenningen fjernes i NovaFrame, slik at de
opptredende momentene kan sammenlignes med handberegnede momentkapasiteter, som er re-
presentert ved fargede punkter. Den nederste grafen er normalisert med kurven for opptredende
moment slik at kapasitene kan presenteres mer oversiktlig. Punktene pa oversiden av den nor-
maliserte linjen er da antall kabelbrudd som ma inntreffe for momentkapasiteten overskrides i
de forskjellige snittene. Momentkapasitetene ytterst pa kragearmen havner utenfor den norma-
liserte grafen siden variasjonen i kapasiteten er spesielt stor. Punktet for kapasiteten ytterst pa
kragearmen har verdi 2.3 nar tre spennkabler er fjernet, og null nar alle spennkablene er fjernet.
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Figur 12.1: Momentkapasitet sgndre kragearm etter kabelbrudd
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12.2 Bruksgrensetilstand

Informasjonen fra grafen 1 figur 12.1 er presentert som tallverdier i tabell 12.1. Momentka-
pasiteten etter forskjellig antall kabelbrudd er presentert, og nar Mp; < Mg, markeres rgdt.
Den siste kolonnen viser den prosentvise andelen av spennkabler som er fjernet i forhold til
opprinnelig antall.

Tabell 12.1: Momentkapasitet i bruddgrensetilstand etter reduksjon av spennkabler

Tverrsnitt Mggurs Mprae Mpa—2 Mpgi—3 Mpgg—s Mpgri—s Mprg6 Mpri—7 npeq
[KNm] [KNm] [KNm] [KNm] [KNm] [KNm] [KNm] [KNm] Ntot

Tv.skott 857863 909299 876506 859462 841985 824075 805732 786958 9.5 %

D 596949 653852 631259 619314 606937 594126 580885 567209 12.5%
H 349045 400815 387165 379691 371785 363446 354675 345471 219%
K 203029 222406 210146 203368 196157 188513 180437 171929 154 %
P 57433 70945 63225 58586 53429 47752 41557 34843 25.6%
U 1229 22265 9859 2879 0 - - - 100 %

Som det fremgar av grafene i figur 12.1 og tabell 12.1 vil det stgrste tverrsnittet i overgang
mellom kragearm og landkar, og tverrsnittene mot enden av kragearmen vare mest kritisk med
tanke pa kabelbrudd og momentkapasitet. Momentkapasiteten vil overskrides for i disse snittene
hvis tverrsnittet reduseres med fire spennkabler, og mulighet for kollaps av brua er tilstede. Fra
tabellen er det verdt & merke seg at momentkapasiteten sd vidt er tilstrekkelig for tverrskott og
tverrsnitt K og P ved fire kabelbrudd, og det vil vere forsvarlig & pasta at kapasiteten er kritisk
ogsa ved tre kabelbrudd, grunnet den lave marginen i forhold til opptredende moment.

12.2 Bruksgrensetilstand

En av teoriene nar det gjelder korrosjon pa spennarmeringen er at det vil oppsti synlige tegn
pa konstruksjonen hvis spennkablene ryker. En av disse tegnene vil vare store riss og sprekker
som forteller at konstruksjonen har et kapasitetsproblem.

Kontrollene som gjennomfgres for a analysere opprissing av tverrsnittet, vil vere mye av de
samme som i SLS fra kap 11.3, men nd med redusert spennarmeringsareal. Siden det beregnes et
dimensjonerende rissmoment og antall kabler reduseres deretter, vil ikke spenninger i Stadium
I kontrolleres, siden tverrsnittet allerede er opprisset. Kontrollene som gjennomfgres er derfor:

e Beregning av dimensjonerende rissmoment

e Beregning av spenninger i Stadium II etter reduksjon av spennkabler
e Beregning av tilhgrende rissvidder

e Beregning av rissvidder nar momentkapasiteten overskrides

Beregning av dimensjonerende rissmoment vil avgjgre antall kabelbrudd som vil forarsake opp-
rissing av de forskjellige tverrsnittene. Denne reduksjonen av spennkablene brukes videre for a
analysere spenninger og rissvidder.

Spenningene i Stadium II vil avgjgre trykkspenning i betongen samt spenninger i slakk- og
spennarmering. Lastsituasjonen, ogsa kalt risslasten, fra beregning av rissmomentet brukes slik
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at tverrsnittet allerede vil vare opprisset. Rissviddene i denne spenningstilstanden vil ogsa be-
regnes.

Siden et kritisk antall kabelbrudd analyseres i ULS med hensyn til momentkapasiteten, vil det
vare interessant a studere rissviddene i dette tilfellet. Rissviddene beregnes med hensyn til
lastkombinasjon SLSb, men antall kabelbrudd justeres etter resultatene fra ULS.

12.2.1 Rissmoment

Beregning av rissmomentet gjgres ved a utarbeide et regneark der n kabler kan varieres. Pa den-
ne maten kan risskapasiteten til de ulike tverrsnittene bestemmes basert pa hvor mange spenn-
kabler som er inntakte. Det totale antall spennkabler vil reduseres frem til det dimensjonerende
rissmomentet er stgrre enn risskapasiteten. Det dimensjonerende rissmomentet hentes fra ana-
lyse i NovaFrame, der bade SLSb med og uten trafikk vurderes. Beregningene er gjennomfgrt i
Stadium I slik at nar kritisk risskapasitet naes, befinner tversnittet seg i overgangen til Stadium
IT og vil risse opp i1 overkant. Beregningsmetoden er slik som beskrevet i kapittel 11.3.2.

Grafen i figur 12.2 pa neste side viser sammenhengen mellom opptredende rissmoment og
risskapasiteten til de ulike tverrsnittene. Tverrsnittene som kontrolleres er definert i figur 11.11.
Y-aksen viser moment i KNm og x-aksen er avstand fra sgndre landkar i meter. Den gra kurven
er opptredende moment fra SLSb uten trafikk, og den rgde kurven er opptredende moment SLSb
med trafikk, begge hentet fra analysen i NovaFrame. Punktene representerer risskapasiteten til
de ulike tverrsnittene basert pa reduksjon i antall spennkabler.

Den nederste grafen er normalisert med hensyn til opptredende moment fra SLSb med trafikk,
for & kunne presentere resultatene pa en mer oversiktlig mate. Punktene pa oversiden av kurve-
ne representerer antall kabelbrudd som ma inntreffe fgr tverrsnittet vil risses opp avhengig av
hvilken lastkombinasjon som vurderes. Punktene i omradet mellom kurvene viser forskjellen i
antall kabelbrudd som gir opprissing for lastkombasjon SLSb med og uten trafikk. Risskapasite-
ten ytterst pa kragearmen havner utenfor den normaliserte grafen siden variasjonen i kapasiteten
er spesielt stor. Punktet for kapasiteten ytterst pa kragearmen har verdi 5.9 nar én spennkabel er
fjernet og null ved to kabelbrudd.
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Figur 12.2: Rissmoment sgndre kragearm etter kabelbrudd
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Kapittel 12. Korrosjon pa spennarmering

Informasjonen fra grafene 1 figur 12.2 presenteres som tallverdier i tabell 12.2 og 12.3. Risska-
pasiteten for alle kontrollerte tverrsnitt er vist, og nar M < Mgy 515 markeres rgdt for begge
lastkombinasjoner. Den siste kolonnen viser den prosentvise andelen av spennkabler som er
fjernet i forhold til opprinnelig antall.

Tabell 12.2: Momentkapasitet etter reduksjon av spennkabler, lastkombinasjon SLSb.U-TR

Tverrsnitt Mgpgsrsev-trR Mr Mgry Mgr_2 Mgz Mgr.4 Mgrs Mg

Nred

[KNm] [kNm] [kNm] [kNm] [kNm] [kNm] [kNm] [kNm] Ttot

Tv.skott 646 642 693 539 675473 657407 639341 621275 603209 585143 7.1%
D 443 368 529330 514935 500540 486145 471750 457355 442960 15%

H 252 565 306208 295714 285220 274727 264333 253739 243245 188 %

K 142 572 184170 176317 168465 160613 152761 144909 137057 23.1%

P 36 209 57536 52677 47818 42958 38099 33240 28381 357%

U 227 7364 3568 - - - - - 50 %

Tabell 12.3: Momentkapasitet etter reduksjon av spennkabler, lastkombinasjon SLSb

Tverrsnitt Mg spse Mg Mr 1 Mp2 Mgrs3 Mgrpy4 Mg Mg Tped
[KNm] [kKNm] [kNm] [kNm] [kNm] [kKNm] [kNm] [KkNm] Ntot

Tv.skott 697 630 693539 675473 657407 639341 621275 603209 585143 0
482042 529330 514935 500540 486145 471750 457355 442960 10%
278315 306208 295714 285220 274727 264333 253739 243245 94 %
159528 184170 176317 168465 160613 152761 144909 137057 154 %
42796 57536 52677 47818 42958 38099 33240 28381 28.6%
601 7364 3568 - - - - - 50 %

cCwRIUO

Slik det fremgar av disse resultatene, er det kun tverrsnittet ytterst pa kragearmen som vil opp-
risses ved samme reduksjon i antall kabler for SLSb med og uten trafikk. For de andre tverr-
snittene vil variasjonen i antall kabelbrudd ligge mellom én-tre kabler, som ogsa kan leses i
omradet mellom kurvene i den normaliserte grafen.

For begge lastkombinasjoner vil tverrsnittet ytterst pa kragearmen vere et av de fgrste tverrsnit-
tene som vil opprisses, og kritisk risslast oppnas etter to kabelbrudd. Dette begrunnes med at
det kun finnes fire spennkabler i dette tverrsnittet, og effekten per kabelbrudd vil bli ekstra stor.
Tverrsnitt i overgang mellom kragearm og landkar vil savidt vare opprisset uten kabelbrudd
hvis trafikklast inkluderes, sammenlignet med tre kabelbrudd for & oppna Kkritisk risslast hvis
trafikklast eksluderes.
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12.2.2 Spenninger i Stadium II

Spenningstilstanden i Stadium II gjennomfgres pa samme mate som beskrevet i kapittel 11.3.3.
Det er utarbeidet et regneark der alle tverrsnittsparametere legges inn manuelt, siden tverrsnit-
tene varierer i snittene som undersgkes. Ngytralaksen for alle tverrsnittene vil havne i steget,
slik at hele bruplaten ligger i strekksonen og vil ikke bidra til tverrsnittets kapasitet. Et generelt
tverrsnitt er vist i figur 12.3:

- l\'ﬂ\l
AT | - Sl R Sr— L\, —Cf
bf Gc
s &

Figur 12.3: Generelt tverrsnitt og malsetting

Lastene er hentet fra NovaFrame og modifsert slik at lastsituasjonen skal samsvare med det
reduserte armeringsarealet. Fra NovaFrame kan den totale lasten deles opp slik at bidraget fra
hver last vises, altsd egenvekt, forspenning, kryp, svinn, temperatur, vind og trafikk. Alle las-
tene bortsett fra bidraget fra forspenning beholdes, som modifiseres etter reduksjon av antall
spennkabler. Dette er gjort ved a hente ut spennkraften for det opprinnelige armeringsarealet,
og multiplisere denne lasten med en faktor som avhenger av opprinnelig armeringsareal divi-
dert med redusert armeringsareal. Fremgangsmaten for modifisering av moment og aksialkraft
er vist i likning 12.2 Pa denne maten blir bade aksialkraft og moment fra forspenningen redusert
i samsvar med reduksjon av antall kabler. Dette gjgres bade for SLSb med og uten trafikk.

Nyed
Mggrea = Msrsp—p + My 10t -

org

Nyed
NEdrea = Nsrso—p + Nptot - ——

org

(12.2)

Videre beregnes aksial- og momentlikevekt for a finne trykksonehgyden og bgyestivheten EI
til det opprissede tverrsnittet, slik som beskrevet i kapittel 11.3.3. Nar trykksonehgyden og
bgyestivheten er beregnet, kan trykkspenning i betongen og strekkspenning i armeringen finnes.

Tabell 12.4 og 12.5 viser resultatene fra Stadium II analysen, for henholdsvis lastkombinasjonen
SLSb med og uten trafikk. Beregnede spenninger som overskrider spenningsbegrensningene
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beskrevet i kapittel 11.1.1 markeres rgdt. De ulike kolonnene i tabellene defineres pa felgende
mate:

- MEg.req : Totalt opptredende moment etter reduksjon av n spennkabler

- Nga.req : Total opptredende aksialkraft etter reduksjon av n spennkabler

- Nreq - Antall spennkabler som er redusert for a oppna risslasten

- 0., 05 0g 0, : Tilhgrende trykkspenning i betong, strekkspenning i slakkarmering og spennar-
mering

- wy, : Tilhgrende beregnet rissvidde

Tabell 12.4: Spenningstilstand etter reduksjon, SLSb uten trafikk

Tverrsnitt MEd.red NEd.red Nyed Oc O Op Wy
[KNm] [kN] [stk] [MPa] [MPa] [MPa] [mm]

Tv.skott  -267 812  -65177 3 -13.1 230 1151 0.13

D -205 061  -52 817 6 -13.8 425 1187 0.27

H -126 745 -39749 6 -13.0 498 1182 0.33

K -69 324 -32836 6 -12.2 206 1128  0.11

P -21861  -12973 5 -9.9 286 1133 0.16

U 2730 -3 464 3 -2.8 20 1097 0.01
Tabell 12.5: Spenningstilstand etter reduksjon, SLSb

Tverrsnitt MEd.red NEd.red Nyed Oc O Op Wy

[KNm] [KN] [stk] [MPa] [MPa] [MPa] [mm]

Tv.skott  -289 699 -70 090 0 -14.1 242 1155 0.14
-229 751  -55979 4 -15.1 520 1209 0.33
-138 005 -44 368 3 -14.2 468 1177  0.30
718977  -36 155 4 -13.7 277 1140 0.16
4
2

-26 865  -14 438 -11.9 512 1166  0.31
2354 -3464 -2.8 17 1097  0.01

v RTUT

Spenningstilstanden til de ulike tverrsnittene kan leses fra tabell 12.4 og 12.5. Trykkspenning i
betongen er innenfor kravet definert i kapittel 11.1.1 for alle tverrsnittene, slik at tverrsnittet vil
risse opp 1 bruplaten lenge f@r betongen knuses i undergurten. Strekkspenning i slakkarmeringen
er varierende, og stalet vil gi i flyt i flere av tverrsnittene siden den karakteristiske flytegrensen
til stalet er 480 MPa. Spenning i strekkarmeringen overskrider ogsa spenningsbegrensningen
tilknyttet opprissing pa 384 MPa for flere av tverrsnittene. Nar det gjelder spennarmeringen
vil betongtgyningen i bruplaten gke strekkspenningen i kablene. Sum langtidstap er tidligere
beregnet til 13 % og vil vare stgrre enn spenningsgkningen grunnet betongtgyningen, slik at
total spenningsendring er negativ, og strekkspenningene er innenfor spenningsbegrensningen
pa 1256 MPa i alle tverrsnitt.

De beregnede rissviddene ligger i stgrrelsesorden 0-0,33 mm og avhenger av spenning i strek-
karmeringen. Rissviddekravet er tidligere beregnet til 0,18 mm og overskrides i flere av tverr-
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snittene. Rissene vil i fgrste omgang oppsta i topp av bruplaten og vil derfor vaere vanskelig a
oppdage hvis brua har slitelag av asfalt.

12.2.3 Rissvidder nar momentkapasiteten overskrides

Et av oppgavens hovedformal er a kartlegge om det vil oppsta synlige tegn i konstruksjonen fgr
momentkapasiteten overskrides, slik at det derfor vil vare interessant a beregne stgrrelsen pa
rissene nar tverrsnittets momentkapasitet er pa et kritisk niva. I kapittel 12.1 ble antall kabel-
brudd fgr overskridelse av momentkapasiteten kartlagt, og hvis samme antall kabler reduseres i
en Stadium II analyse kan rissviddene beregnes. Fremgangsmaten for & beregne rissviddene er
tilsvarende som tidligere beskrevet i SLS og vil vere avhengig av spenningene i strekkarmerin-
gen. De stgrste strekkspenningene i tverrsnittet vil vere i topp av bruplaten, slik at det er ogsa
her rissene vil utvikles. Nar tverrsnittet har mistet et kritisk antall kabler og momentkapasiteten
er for lav, forventes det a oppsta stgrre rissmgnster og ikke singelriss. Siden brua vil bgyes i
lengderetning vil det veere mest naturlig at bgyerissene oppstar i tverretning i bruplaten, slik
som vist i figur 12.4 hvis venstre ende antas a vere ved landkar og hgyre ende ved feltemidt:

RBYMING i N

Figur 12.4: Opprissing i overkant grunnet bgyeriss [4].

Tabell 12.6 og grafen i figur 12.5 viser beregnede rissvidder nar antall kabler i tverrsnittet gir
for lav momentkapasitet, og nar ytterlige to spennkabler er fjernet fra tverrsnittet. Det er valgt
a beregne for to ekstra kabelbrudd for a se utvikling pa rissene, samtidig som beregning av
momentkapasitet kan vere konservativ grunnet modifikasjonen av tverrsnittet, som forklart tid-
ligere. Tverrsnitt ytterst pa kragearmen er ikke betraktet grunnet de sveart lave beregnende riss-
viddene:

Tabell 12.6: Rissvidder nar momentkapasitet overskrides

Tverrsnitt 7,0m.kap Wr Wit2

Tv.skott 4 0.35 046
D 5 0.39 0.51
H 7 0.62 0.75
K 4 0.16 0.44
p 4 0.31 0.66
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Rissvidde W

0.8

— Wy —— Wiz

Figur 12.5: Rissvidder ved overskridelse av momentkapasitet

Som det fremgar av tabell 12.6 og grafen i figur 12.5 er det kun tverrsnitt K som har lavere
rissvidde enn maksimal tillatt rissvidde pa 0,18 mm. Resterende tverrsnitt vil ha rissvidder i
stgrrelsesorden 0,3-0,6 mm. Nar det betraktes ytterlige to kabelbrudd vil rissviddene ligge i
stgrrelsesorden 0,4-0,75.
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Kapittel 13

Oppsummering og konklusjon

Oppgaven har bestatt av modellering og analyse av Osstrupen bru for a kontrollere kapasi-
tet i brudd- og bruksgrensetilstand. Hovedfokuset i oppgaven har vert a tilegne kunnskap om
analyseprogrammet, gjeldende regelverk og ulike beregningsmetoder. Det har ogsa blitt gjen-
nomfgrt tilstandvurdering av brua basert pa inspeksjoner av Statens vegvesen og egen befaring
i mai 2018. Videre har fordypningsdelen omhandlet korrosjon pa spennsystemet og hvilke kon-
sekvenser dette kan medfare, samt hvilke metoder som kan brukes for & undersgke tilstanden
pa spennsystem i eksisterende bruer.

For a sjekke kapasiteten til brua har analyseprogrammet NovaFrame blitt benyttet, og model-
lering av brua har vert en stor del av oppgaven. For a angi informasjon i programmet brukes
koding, slik at modellering av blant annet alle varierende tverrsnitt og spennkabler ma angis
manuelt og er tidkrevende for FFB-bruer. Resultatene fra NovaFrame ble videre benyttet for
a hente ut dimensjonerende krefter og kontrollere brua i aktuelle grensetilstander. For a kon-
trollere hvordan programmet beregner ulike lasttilfeller, er det utfgrt handberegninger som ve-
rifikasjon. De ulike verifikasjonene viser at NovaFrame behandler konstruksjonen og de ulike
lasttilfellene pa en tilfredsstillende mate.

Kontrollene som er utfgrt i ULS viser at Osstrupen bru har tilstrekkelig kapasitet med tanke pa
aksialkraft i lengderetning, skjerkapasitet og moment i lengderetning i de beregnede snittene.
Utnyttelsesgraden for momentkapasiteten er stgrst 1 overgangen mellom kragearm og landkar
med utnyttelsesgrad 94,3 %. Spenningsberegningene utfgrt i SLS viser at brua har tilstrekkelig
kapasitet i Stadium I og Stadium II. Beregnet rissvidde er ogsa innenfor kravet om maksimal
rissvidde. Nar rissmomentet beregnes, har tverrsnitt i overgang mellom kragearm og landkar
savidt for lav risskapasitet nar trafikklast inkluderes. Tabell 13.1 viser utnyttelsesgrad for de
betraktede tverrsnittene:

Tabell 13.1: Utnyttelsesgrad i ULS, SLSy og SLSy TR

Tv.skott D H K P U

Moment 3% 913% 871% 913% 809% 55%
Rissmoment m/tr 100.6 % 91.1% 909 % 86.6% 744% 82 %
Rissmomentu/tr 932 % 83.8% 825% 774% 629% 3.1%
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Fordypningsdelen av oppgaven omhandler korrosjonsskade pa spennsystemet og hvilke konse-
kvenser dette kan medfgre. Fglgende har blitt undersgkt nar det gjelder korrosjon pa spennkab-
ler:

e Sannsynlige snitt og metoder for a avdekke skader

e Kiritiske snitt med hensyn til momentkapasitet 1 ULS

e Synlige tegn som kan oppsta i form av opprissing i SLS og tilhgrende rissvidder
e Rissvidder nar momentkapasiteten overskrides

For a kartlegge hvilke snitt i FFB-bruer det er stgrst sannsynlighet for kabelbrudd initiert av
korrosjon er det utfgrt litteraturstudier for a finne relevant informasjon og erfaringer. Det er
flere faktorer som spiller inn og vanskelig a kartlegge spesifikke snitt. Det kan avhenge om
korrosjonsprosessen pa spennarmeringen settes igang fordi omkringliggende slakkarmering er
korrosjonsskadet, som igjen kan fgre til sprekker i betongen og darlig overdekning. Overdek-
ningen er den viktigste faktoren for a beskytte kabelrgr og vil redusere initieringsperioden eller
forhindre skadeutviklingen for karbonatiserings- og kloridinitiert korrosjon. Under befaring var
overdekningen av svert varierende kvalitet, slik at kabelrgrene i de stedene pa brua der over-
dekningen var skadet vil vaere spesielt utsatt. Korrosjon pa spennkablene kan ogsa oppsta pa
innsiden av kabelrgrene, da hulrom og ikkekontinuerlig injisering kan legge til rette for korro-
sjonsdannelse. Denne type korrosjon er krevende a oppdage og mer avanserte ikke-destruktive
metoder ma benyttes, men er lite brukt per idag grunnet manglende kunnskap og retningslinjer.

For a kartlegge hvilke snitt som er mest kritisk hvis det oppstar kabelbrudd i spennsystemet, er
det utfgrt beregninger i ULS der et kritisk antall kabelbrudd med hensyn til momentkapasiteten
analyseres. Denne analysen viser at de kontrollerte snittene kan tale en reduksjon pa fire-syv
spennkabler. Det er tverrsnittet n@rmest landkar og narmest feltmidte som er mest kritisk i
ULS.

For & analyse opprissing av konstruksjonen fgr kritisk momentkapasitet overskrides er det utfgrt
beregninger i SLS. Denne analysen har bestatt av & undersgke antall spennkabler som ma redu-
seres fgr det vil oppsta riss i konstruksjonen, og hvor store rissvidder som kan forventes. Dette
er gjort for lastkombinasjon SLSb fra R412, bade med og uten trafikk. Arsaken til at rissmo-
mentet er undersgkt ogsa uten belastning fra trafikk, er for a se hvor mye trafikklasten utgjgr
og kanskje vurdere en mellomting mellom de to lasttilfellene. Resultater fra analysen viser at
det vil oppsta riss for alle tverrsnitt nar antall spennkabler reduseres med tre-seks for SLS uten
trafikk, og 0-4 for SLS med trafikk.

120



Grafen i figur 13.1 viser antall kabler som ma fjernes for & oppna kritisk verdi i de ulike grense-
tilstandene:

n
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— LS SLSs SLSbu-tr

Figur 13.1: Sammenlikning antall kabelbrudd i grensetilstander

Som det fremkommer av grafen samsvarer ULS og SLSb godt, da alle kontrollerte tverrsnitt vil
risses opp for kritisk momentkapasitet overskrides, bortsett fra tverrsnitt K og P som har samme
antall kabelbrudd. I tillegg er momentkapasiteten for disse to tverrsnittene sa vidt tilstrekkelig
ved tre kabelbrudd i ULS, og dette omradet i brua oppfattes derfor som et kritisk punkt. For SLS
uten trafikk vil tverrsnittet risses opp etter kritisk momentkapasitet overskrides for tverrsnitt D,
K og P, slik at i dette tilfellet vil det vere vanskelig a fa forvarsler fgr muligheten for kollaps
er tilstede. Det virker derfor mest sannsynlig at SLS med trafikk gir mest troverdige resultater
med tanke pa rissmomentet.

Rissviddene som er beregnet nar momentkapasiteten overskrides vil ligge i stgrrelsesorden 0,3-
0,6 mm for alle tverrsnittene utenom tverrsnitt K som har rissvidde 0,16 mm. Det kan diskuteres
om disse rissene er betydelige nok til a oppdages ved en tilstandundersgkelse av brua. Det vil
likevel vaere rimelig a anta at bgyerissene vil utvikles i store rissmgnstre siden tverrsnittet er i
en kritisk tilstand, og bgr derfor vaere mulig & oppdage. Det er derimot en utfordring at rissene
vil dannes i overkant av bruplaten og vil for de fleste bruer vere tildekket av asfalt.

Hyvis tilstanden til spennsystemet i Osstrupen bru skal inspiseres, enten ved ikke-destruktive
metoder eller ved fjerning av overliggende betong, bgr fglgende snitt prioriteres:

De fem forankringssonene 1 begge landkar vil vere ekstra kritisk grunnet hgy tetthett av spenn-
kabler. Kloridmalinger viser hgyt prosentinnhold av klorider i landkar, men forankring er inn-
stgpt i voute pa underside av bruplate og vil derfor ligge dypere i betongen. Hgyere strekkspen-
ninger i kablene ved forankring kan legge til rette for spenningskorrosjon, men dette er ikke
grundig nok kartlagt.

Stgpeskjstene er et svakt punkt pa FFB-bruer med tanke pa inntrenging av vann og klorider.
Pittingkorrosjon pa kabelrgr som passerer stgpeskjgter kan derfor vaere verdt a undersgke.
Omrader i brudekket med betongskader grunnet korrosjon pa strekkarmering vil gi lav over-
dekning for kabelrgrene. Kloridmalinger viser prosentvis kloridinnhold pa 1,5-2,0 % ved dybde
0-20 mm, og korrosjon pa stal som ligger i denne dybden vurderes som meget sannsynlig.

Fra beregninger i ULS vil tverrsnittene fra kragearm mot landkar, og ytterst pa kragearmen vere
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spesielt utsatt med tanke pa kabelbrudd og momentkapasitet.

Fra beregninger fra SLS vil bgyeriss 1 overkant av bruplaten indikere at brua har et kapasi-
tetsproblem. Hvis det oppdages horisontale rissmgnstre i tverretning i topp av bruplate med
stgrrelse 0,3-0,6 mm bgr det utfgres en grundig tilstandskontroll av spennkablene i dette omradet.

Videre arbeid
e Narmere undersgkelse av korrosjon pa kabelrgr nar brudekket vannmeisles sommeren
2018. Omrader med bom og avskalling pa overdekning er ekstra interessant.

e Eksperimentell studie av ikke-destruktive metoder som kan brukes for a avdekke korro-
sjon pa etteroppspent armering

e Analyse av momentkapasitet og nedbgyning med hensyn til duktilitetsendring ved kabel-
brudd

e Eksprimentelle studier for a beregne avstand og spennkrafttap for reetablert forankring
etter kabelbrudd

e Modellering av Osstrupen bru der byggefasen og grundig krypanalyse inkluderes for a
sammenligne med nedbgyningen av feltmidte
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C Beregning av laster

Vedlegget inneholder relevante lastberegninger.

C1
C2
C3
C4
C5

Vindberegning

Beregning av temperaturgradient til NovaFrame
Beregning av kryptall

Beregning av kryptayning

Beregning av svinntgyning
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C1 Vindberegninger
Beregningene for vindlaster er gjennomfert etter Ek 1-1-4 og HB N400
Vindfaktorer

Cdir = 1
Cseason = |
Capr =1
Cprob = |
Terrengruhetskategori k. :=0.17
I-parametere
ZO = 0.01
k
Luftens densitet p = 1.25._%;
m
Toppfaktor kp =35
Turbulensfaktor ki =1
Bruas heyeste punkt over zy =2241m
terreng (element nr. 1)
Brubredde b := 6m

Bru uten trafikk, input for elementnr. 1, Tverrskott

Elementhoyde hy :=11.55m
Apent sikkerhetsrekkverk Ahopiverk = 0-6m
Referansehoyde hy tot = by + Ahpoprverk = 12:15m
Referansevindhastighet Vpo = 28 n
: S
. : m
Basisvindhastigheten Vb = Cdir Cseason Calt Sprob Vb.0 = 28 —

S

17



o =1

Terrengformfaktor
1
Zl._
Terrengruhetsfaktor ¢ = kpln 7 = 1.311
= = 367222
Stedsveindhastighet Vm = 6o Vp T B ALems
= koviky = 4760
Standardavviket av Iy = K Vo i = %0
momentanvindhastigheten
Ov
- . [, :=— =0.13
Turbulensintensiteten v v
m

Vindkasthastighetstrykket
2
ap = 0.5:p-vpy (1 + 2k, 1) = 1607.542Pa

Kraftfaktorer

Cp:=25-03: =2.352

h) tot
Cp =09
1

Vindlast KN
Hoisontalkraft N

qp, = qp-CL-b = 8.681-—
Vertikalkraft o

= q.-Capb? = 13.021-kN-2

q = q . . = . . * —

Vridningsmoment M p-M m

18



Bru med trafikk, input for elementnr. 1, Tverrskott

Hoyde trafikk

Referansehoyde

Kraftfaktorer

Vindlast
Hoisontalkraft
Vertikalkraft

Vridningsmoment

Ahtraﬁkk = 2m

hy tot.t = by + Ahyafgg = 13.55m

=352
th - :
Vpt m
Vi = e = 253435
/ 1+ 2kp-IV S
mt_ g 3p3
V = = . —
bt Cr'CO S
Vbt m
Vp.ot = - 19332

Cdir ®season’“alt “prob S

m
Vp.0t < Vb.0 —1 OK Vpt =395

Gpt = 0.5V (1 + 2:K,y1y) = 765.625Pa

Cpyg = 2.5- 0.3 = 2.367
hy tott
Cre:=09 (x+-1)
1
kN
9pt = dpt Cpr 1 ot = 24357 —
kN
= . Cy b = 4.134.—
qLt = 9pt Lt m
2 m
= -Capob” = 6.202-kKN-—
Mt = dpt “Mt m

Horisontalkraften vi variere fra tverrsnitt til tverrsnitt da tversnitshayden varierer. For & finne
horisontalkraften til alle tverrsnittene har det blitt brukt excel for 4 regne ut dette.
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C2 Beregning av temperaturgradient til NovaFrame

Elementnummer | Maks Hgyde | Gj.snhitt hgyde | Overside varmest | Underside varmest
10944 11550 11359,5 0,8803 0,4402
20943 11169 10817 0,9245 0,4622
30942 10465 10127,5 0,9874 0,4937
4 0g41 9790 9467,5 1,0562 0,5281
5 0g 40 9145 8837,5 1,1315 0,5658
6 0g 39 8530 8237,5 1,2140 0,6070
7 0g 38 7945 7600 1,3158 0,6579
8 0g 37 7255 6933 1,4424 0,7212
9 0g 36 6611 6312,5 1,5842 0,7921
10 og 35 6014 5738,5 1,7426 0,8713
11 og 34 5463 5210,5 1,9192 0,9596
12 0g 33 4958 4729 2,1146 1,0573
13 0g 32 4500 4294 2,3288 1,1644
14 0g 31 4088 3905,5 2,5605 1,2802
15 og 30 3723 3563,5 2,8062 1,4031
16 og 29 3404 3268 3,0600 1,5300
17 og 28 3132 3018,5 3,3129 1,6565
18 og 27 2905 2815 3,5524 1,7762
19 0g 26 2725 2658 3,7622 1,8811
20 og 25 2591 25475 3,9254 1,9627
21 09 24 2504 2483,5 4,0266 2,0133
22 0g 23 2463 2463 4,0601 2,0300
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C3 Beregning av kryptall

Kryptallet beregnes etter NS 3473:2003 A.9.3.2. Kryptallet beregnes for det sterste tverrsnitt

ved tverrskott og det minste tverrsnittet, U. Kryptallet forenkles deretter ved a ta gjennomsnittet

av disse tallene og bruke for hele brua.

Tverrsnitt: U
Betongens alder i dogn t := 365-100 = 36500
Betongens alder i dogn ved palastning ty:==3
Relativ luftfuktighet i prosent RH := 70
Betongtverrsnittsareal Al = 3.82-10° = 3820000
Omkrets som utsettes for utterking feltmidt U = 23604.5
Karakteristisk sylinderfasthet fock =32

2-A

hy = — = 323.667
U

1+—1001 _ 1.546

$o =
3
0.08-h;,
8.3
By = ——=—— = 0.959
3+ fCCk
2.4
By = ——— = 1.82
0.18
0.1 + tO

RH 18
Bp = 1.5 1+0.00012{ — hgy +250 = 760.371
50

t— t() 0.3
Bei= | ——— | =099%
Bh +1t - tO

Kryptall etter 100 ar ved U:

B < 1500 OK
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Tverrsnitt: Tverrskott

Betongens alder i degn

C

hy = (49 = 452.518

(1 )
1
1 +—OO1 = 1.488

3
0.08-hy,

Yo =

8.3

T

= 0.959

2.4
By = ———— = 1.82

0.18
0.1 +t0

| RI\ 8
Bp == 1.5 1 +0.00012 S0 hg +250 = 963.5

t—t 0.3
Bei=| ———| =0988
1500 +t - t,

Kryptall etter 100 ar ved tverrskott:

Giennomsnittlig kryptall etter 100 ar:

2.566 + 2.685
Pejsnitt= —5 = 2623

t := 365-100 = 36500
Betongens alder i dogn ved pélastning tg =3

Relativ luftfuktighet i prosent RH =70
Betongtverrsnittsareal tverrskott A, = 11260000
Omkrets som utsettes for utterking tverrskott U := 49766
Karakteristisk sylinderfasthet fock =32

By < 1500

OK
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C4 Beregning av krypteyning

Beregningene er gjort etter "Betongkonstruksjoner" og EK2. Krypteyningen beregnes ved
tverrskott og ytterst pa kragearmen. Gjennomsnittet av disse verdiene brukes som input i Nova-
Frame som tapsparameteren for spennkraft.

Betong C40

Karakteristisk terningfasthet

Karakteristisk sylinderfasthet
Konstruksjonsfasthet for trykk
Konstruksjonsfasthet for strekk

Materialkoeffisient
Dimensjonerende trykkfasthet
Dimensjonerende strekkfasthet
Elastitetsmodul (28 degn)

Spennarmering

Areal av en kabel
Karakteristisk 0,2-spenning

Materialkoeffisient
Flastitetsmodul

Oppspenning

Slakkarmering

FElastitetsmodul

Areal av slakkarering i toppflens

fck = 40MPa

fcck = 32MPa

fcn = 25.2MPa

ftn = 1.85MPa

Ve = 1.40
f

f 4= — = 18-MPa
e
f,

ftd = E = 1.321-MPa
Ve

Egp = 26500MPa

Ay = 1583.36mm"

f0.0k = 1570MPa

p = 1.25

Ep = 206000MPa

O max = 0-8-fy0 2k = 1256-MPa

Eg = 210000MPa
Ay = 7703mm’

23



Beregning av betongspenning ved tverrskott

Maksimalt moment fra egenlast

Areal av betongtverrsnitt

Arealtreghetsmoment for
betongtverrsnitt

Betongtversnittets tyngde-
punkt fra overkant

Antall kabler

Totalt
spennarmeringsareal

Oppspenningskraft

Transformert tverrsnitt

Avstand tp spennarmering
til tp betongtverrsnitt

Avstand tp
slakkarmering (overste lag)
til tp betongtverrsnitt

Avstand tp
slakkarmering (nederste lag)
til tp betongtverrsnitt

Midlere avstand slakk-
armering til tp betongtverrsnitt

Avstand mellom betong-
tverrsnitts tpb og armert
tverrsnitts tp

Mg = —64718035kN-m

7 2
ACS = 1.126-10 mm

14 4
ICS = 2.088-100 mm

tpbg := 6127mm

ng = 42

2
ApS = nS-Ap = 66501-mm

P A . = 83525-kN

max.s ‘= 9p.max ps

=

ECI’I’I

M=

2
Ags = Agg+ (M= D(Apg + Ag) = 11768228 mm

€ps = tpbg — 140mm = 5987-mm

g = 6079mm

Cqp = 5935mm

g = w = 6007-mm

_ = Df(Apseps) * (Ases)|

Vs - = 258.647-mm

ts

24



Det armerte tverrsnittets areal-
treghetsmoment om tp

2 4

2 12
Lig = Tog+ (Acs-yts ) + (= 1| Apg(eps = ¥ts) | = 226x 10 “-mm

+ As'(ess - yts)2

Aksialkraft tp Ng = —Piax s = —83525.4-kN

Momenti tp Mis = Prnax.s(Eps ~ Yis) + Mgs = ~168717.3-kN-m

Betongspenning 1 hayde med spennarmering

y = =5987mm
-P My +y
. t t
Ocs = { o S} " M| ~2.83-MPa
: A I
ts ts
Tverrskott etter lang tid
Kryptall tv.skott 9
(beregnet tidligere) P 1= 2:566
. Eem
Langstids E-modul E = = 7431.3-MPa
1+ g
(Ep*Es)
Nang = =27.99
cl
Transformert tv.snitt etter Ats.lang = At (nlang - 1)(ApS + AS) = 1.326x 10"-mm”
lang tid
Avstand mellom betong- (nlang - 1)[(Aps'eps) + (As'ess)]
tverrsnitts tpb og armert Yts.lang = A = 904.4-mm
tverrsnitts tp, lang tid ts.lang
2 12 4
Its.lang =gt (Acs'yts.lang ) = 270> 10"-mm

+ (nlang - 1)' Aps'(eps - y‘[s.la.ng)2

+Ag (ess - y‘[s.lang)2

25



Aksialkraft tp

Moment i tp

Mis lang =

o = —83525.4kN

P = —222652.8-kN-m

max.s'(eps - yts.lang) + Mgy

Betongspenning 1 hayde med spennarmering

y := =5987mm
-P M |y +
: ts.1 Y+ s
O <l = max.s +|7 S ang( S ang)—l _ 5 1-MPa
ts.lang ts.lang
. o Oc.s 4
Tayningsreduksjon i €.g = —— =—1.066x 10
spennarmering kort tid cm
(o} 1 _

Toyningsreduksjon Ceslang =~ s = —283x 10" "
spennarmering lang tid cl
Total kryptoyning ved €co.s = (Ec.s.lang ~ Ec.s) 1000 = ~0.176
spennarmering i tverrskott 1 %o
Beregning av betongspenning ved U
Maksimalt moment fra egenvekt Mg = —226.5kN'm

Agp = 3.822:10°mm’
Areal av betongtverrsnitt cf = 202411 MM

12 4

Arealtreghetsmoment for I.f = 3.418-10 "mm
betongtverrsnitt
Betongtversnittets tyngde-

t = 964.
punkt fra overkant pby := 964.7mm
Antall kabler ne =4

A e i=npAg = 6333 mm”
Totalt areal pf = M fAp = ‘mm
Oppspenningskraft Prax.f = O-P~maX'Apf = 7955 kN
Transformert tverrsnitt A = Aep+ (M= D(App+Ag) = 3918136 mm”
Avstandmsmma@enng eyf = tpby — 140mm = 824.7-mm
til tp betongtverrsnitt p
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Avstand tp
slakkarmering (overste lag)
til tp betongtverrsnitt

Avstand tp
slakkarmering (nederste lag)
til tp betongtverrsnitt

Midlere avstand slakk-
armering til tp betongtverrsnitt

Avstand mellom betong-
tverrsnitts tpb og armert
tverrsnitts tp

Det armerte tverrsnittets areal-
treghetsmoment om tp

2 2 2 12 4
Itf = ICf+ (Anytf ) + (’l’] — 1)|:Apf<epf - ytf) + AS'<eSSf - ytf) ] =3x10 "-mm

Aksialkraft tp

Moment i tp

Copf = 916.7mm

Conf = 772.7mm

(es;af * Csnf )

e = 844.7-mm

ssf =

Ul 1)[(Apf'epf) + (As'essf)]
Atf

Yif =

Ng = —Poay f = ~7955kN

Myt = Prax £ (€pf = Yif) + Mg = 6171-kN-m

Betongspenning 1 heyde med spennarmering

yf = —844.7mm

oo {Pmax.f} s I:Mtf‘(Yf + th)]

U etter lang tid

Kryptall U
(beregnet tidligere)

Langstids E-modul

Transformert tv.snitt etter
lang tid

= -3.49-MPa

Atf L

ECIII
E f = = 7191.3-MPa

6 2
Atflang = Acf T (N - 1)(Apf+ As) =3.918x 10 -mm

= 20.504-mm
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Avstand mellom betong- (nlang - 1)[(Apf- epf) + (As' essf)}

tverrsnitts tpb og armert Ytf.lang = A = 80.8-mm
tverrsnitts tp, lang tid tf.lang
I =1+ (A . = 3658867078245-mm”
tflang = ‘ef T\ Def Yiflang ) - = ‘mm
2
+ (nlang - 1)' Apf'(epf - ytf.lang)
2
+ As'(essf - ytf.lang)
Aksialkraft tp N = =7954.8-kN
Momentitp Mtf.lang = Pmax.f’(epf - ytf.lang) + Mgf = 5691.1-kN-m
Betongspenning i heyde med spennarmering
yf = —844.7mm
-P M |ye+y
- _ max.f +[ tf.lang( f tf.lang)] _ _372.MPa
c.flang A I
tf.lang tf.lang
. . Oc.f _4
Teyningsreduksjon i €ofi=—— =-1317x10
spennarmering kort tid Eem
Ocfl _
Tayningsreduksjon i €c.flang = e —4.475x 10 4
spennarmering lang tid Eclf
Total krypteyning ved L B _ _
spennarmering i kragearm i %o eef T (Ec.f.lang ECf) 1000 = =0.316

Middelverdi for krypteyning i %o

(Ecc.s + €cc.f)

Enp = = —0.246
CC )

Denne verdien brukes som tap av spennkraft grunnet kryp i NoveFrame for alle
spennkablene i brua, som en forenkling,
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C5 Beregning av svinnteyning

Beregning av svinn er etter NS3473:2003 A.9.3.2. Betongens svinntayning beregnes for
starste tverrsnitt ved tverrskott, og minste tverrsnitt ytterst pd kragearmen. Gjennomsnittet
av svinnteyningen brukes som input i NovaFrame som en forenkling. NovaFrame bruker
svinnteyningen bade som derformasjonslast, og for a beregne tap av spennkraft.

Betongens alder i dogn nar utterkningen starter tg =10
Betongens alder i degn t := 365-100 = 36500
Relativ luftfuktighet i prosent RH := 70
Effektiv tverrsnittstykkelse tverrskott hog = 452.518
Eftektiv tverrsnittstykkelse kragearm hof := 320.278
Elastitetsmodul (28 degn) E.m = 26500MPa
Elastitetsmodul spennarmering Ep = 206000MPa
3

-6 RH

gg=-550-10 |1 - — = —-0.00036
100
( t— ts) 0.5

Bs.felt = = 0.954

0.035hys” + t—

( o ts) 0.5

0.035hg " + t—t

Bs tv.skott = = 0.914

Gjennomsnittlig fri svinnteyning i %o

(Bs.felt + Bs.tv.skott)

€es = Eg . 11000 = ~0.338

Denne verdien brukes som tap av spennkraft grunnet svinn for alle spennkablene 1 brua




D Verifikasjon av modellen

Vedlegget inneholder relevante beregninger som verifiserer modellen i NovaFrame.

D1
D2
D3
D4
D5
D6

Verifikasjon av tverrsnitt

Egenvekt, opplagerkraft og moment

Tap av spennkraft pa grunn av kryp

Tap av spennkraft pd grunn av svinn

Tap av spennkraft pa grunn av relaksasjon

Tap av spennkraft KSR, forenklet metode
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D1 Verifikasjon av tverrsnitt

Det er valgt & kontrollere tverrsnitt I fra NovaFrame som befinner seg omtrent pa midten
pé den ene kragarmen

Tverrsnittsdata fra tegninger

1 5 5 1
U”’f //____: //2 7 j/

- I F\ |
T 7
P &
6 8 .
X F P \ /6
I\ | rd | .
h := 6014mm bl = 300mm b2 = 2900mm b3 = 300mm
b0 = 6000mm hl = 400mm h2 = 260mm h3 = 4952mm
by = 5400mm by = 4000mm 05 = 1250mm - p . g60mm
h. = 385mm h5 = 577mm
4 - hg := 485mm

b7 = 950mm b8 = 400mm
h7 = 317mm h8 = 100mm
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Avstander

hy
y1 = h—; = 5814-mm

hy
yp =h- > = 5884 mm
hs
y3 = h6+7 = 2961 mm
hy
Y4 = — = 192.5mm
2
hs
y5:=h- > = 5725.5mm
he
Y = 7 = 242.5mm

h
7
y7 :=hg+hs+ 3 = 5542.7mm

2hg
yg = h4+T = 451.7mm

Areal

Ay = by-hy = 120000mm’
Aj = by-hy = 1485600 mm”
Ag = bshs = 721250 mm’

1 2

b b
1
x| = — — — = 2850mm
2 2
Xy 1= Omm
b b
3
X3 = o2 2550 mm
2 2
Xg = Omm
b b
5
X5 = 0 _bl —— =2075mm
2 2
b b
6
Xg = — — — = 2350mm
2 2
by by

X7'=—+— = 1766.7 mm
2 3

b4 b8
Xgi=—+— = 2133.3mm
2 3

Ay = by-hy = 754000mm”

2

2

1 2

Aot = 2AT + Ay +2:A3+ Ay +2(As— Ag) + 2:(Ag - Ag) = 7.286-m”

Tyngdepunkt
Xq = 3000mm (Symmetri)

Y0 Atot

:| = 2966.9mm

32



Andre arealoment

1 3 9 4 13 6 4
le = _bl'hl =2x10"-mm Iyl = —~b1 'hl =900 x 10 -mm
12 12
1 3 9 4 13 9 4
I 3 9 4
1 3 12 4 Lh:=—by-hy = 11.1 x 10" -mm
1 3 9 4 I 3 12 4
Ly = E-b4-h4 =19x 10" -mm Iy4 = E-b4 -h4 =2.1x10 "-mm
I 3 9 4
1 3 9 4 ILc:=—bche =93.9%x 10" -mm
I 3 9 4
1 3 9 4 Ir:=—Dbshg=13.9%x10"-mm
1 3 6 4 1 3 9 4
Ix7 = —-b7~h7 = 840.6 x 10 -mm Iy7 = —~b7 'h7 =7.5%x10"-mm
36 36
I 3 6 4
1 3 6 4 [.o :=—bg -hg =177.8x 10 -mm
Iyg = —-bg-hg” = 11.1 x 10"-mm ¥y8 7 36 8 8

36

2 2 12 4

2 2
2 2

2 12 4
I =2 IX1+A1~(y1—yO)]... = 40.13x 10" ~-mm

+ 7IX2 + Az-(yz - yo)zﬂ
31+ A3 (30 3)
+ 7IX4 + |:A4~<y0 - y4)2ﬂ

w215 o[ As(vs=vo)’[| [ 1+ a7 (7 30| -

+3Lg+| Ag(v0-v6) |- | ks + Ag (0 38)° |

Motstandsmoment
Iy 3 Iy 3
Wy = — =1097-m Wx = — = 10.8m
X0 h -y




D2 Egenvekt, opplagerkraft og moment

Tetthet 2500 kg/m?®
Tyngdeaks. 9.81 m/s?
[min] [mm] [mm] [mm] [min?] [mm?] [m?] [kN]

Element Maks Hovde Gj.snitt hoyvde Gj.snitts Hu Elementlengde Gj.snitts Areal Areal Betongvolum Vekt per element
Tverrskott 11550 11359.5 520 2100 11145000 11260000 23.40 574.00
A 11169 10817 510 4000 10770000 11030000 43.08 1056.54
B 10465 10127.5 490 4000 10260000 10510000 41.04 1006.51
C 9790 9467.5 472.5 4000 9779000 10010000 39.12 959.32
D 9145 8837.5 460 4000 9339500 9548000 37.36 916.20
E 8530 8237.5 450 4000 8931500 9131000 35.73 876.18
F 7945 7600 440 5000 8501000 8732000 42.51 1042.44
G 7255 6933 4225 5000 8017000 8270000 40.09 983.08
H 6611 63125 397.5 5000 7525000 7764000 37.63 922.75
I 6014 5738.5 3725 5000 7060500 7286000 35.30 865.79
J 5463 5210.5 347.5 5000 6623500 6835000 33.12 812.21
K 4958 4729 317.5 5000 6190500 6412000 30.95 759.11
L 4500 4294 282.5 5000 5761500 5969000 28.81 706.50
M 4088 3905.5 245 5000 5348500 5554000 26.74 655.86
N 3723 3563.5 205 5000 4803500 5143000 24.02 589.03
O 3404 3268 175 5000 4346500 4464000 21.73 532.99
P 3132 3018.5 157.5 5000 4136000 4229000 20.68 507.18
Q 2905 2815 150 5000 3998000 4043000 19.99 490.25
R 2725 2658 150 5000 3919500 3953000 19.60 480.63
S 2591 2547.5 150 5000 3864000 3886000 19.32 473.82
T 2504 24835 150 5000 3832000 3842000 19.16 469.90
U 2463 2463 150 1900 3801000 3822000 7.22 177.12
Midt 3780000

Kraft X [m] F[kN] F*X[kNm]

Fl1 1,05 574,00 602,70

F2 4.1 1056,54 4331,80

F3 8.1 1006,51 8152,70

F4 12,1 959,32 11607,77

F5 16,1 916,20 14750,90

F6 20,1 876.18 17611,22

F7 24,6 104244 25643.,90

F8 29.6 983.08 29099,30

F9 34,6 922,75 31927.26

F10 39.6 865,79 3428543

Fl1 44.6 812,21 3622442

F12 49.6 759.11 37651.86

F13 54.6 706.50 38575.11

Fl14 59.6 655.86 39089.24

F15 64,6 589.03 38051,29

F16 69,6 532,99 37096.,07

F17 74.6 507.18  37835.40

F18 79.6 490.25 39024,28

F19 84.6 480,63 40661,19

F20 89.6 473,82 4245454

F21 94.6 46990 4445245

F22 98,05 177,12 17366,33

Opplagerkraft[kN]: *F 15857.41

Moment [kNm]: T F*X 626495,17

Egenvekt[tonn] 1616.4




D3 Tap av spennkraft pa grunn av kryp

Tayningsreduksjonene i spennarmeringen er hentet fra beregningene av kryp.

E_ = 206000-MPa

Elastitetsmodul p
Teyningsreduksjon i spennarmering, kort tid, €.g = —1.066 x 10°?
Tverrskott
Tayningsreduksjon i spennarmering, lang tid, €c.s.lang= -2.83x 10 4
Tverrskott
Teyningsreduksjon i spennarmering, kort tid, €cf = —1.317x 10 4
Tverrsnitt U
Toyningsreduksjon i spennarmering, lang tid, € flang= ~4475% 10°?
Tverrsnitt U
Ao, = (Fes*cer) E_ = —24.549.-MP

Spenningstap etter kort tid Opk = 5 Ep = —24.549-MPa

. . (Ec.s.lang+ 8c.f.lang
Spenningstap etter lang tid AO'pL = 3 -Ep = —75.247-MPa
Totalt spenningstap pga. kryp Acp.kryp = AO'pL - AO'pk = —50.699-MPa
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D4 Tap av spennkraft pa grunn av svinn

Ved tverrskott (De fleste verdiene er hentet fra krypberegninger)

Antall kabler tverrskott ng = 42
2 2
Areal spennarmering ApS = ng:56-7(3mm)”~ = 66501.2-mm
Oppspenning Op.max ‘= 1256MPa
Kryptall tv.skott — 5
(beregnet tidligere) P = 2.566
) Eem
Langstids E-modul E g= = 7431.3-MPa
: 1+ ¢
Nlang = 27.99
Transformert tv.snitt etter Ats.lang = 1.177 107mm2
lang tid
Avstand mellom betong-
:=1019.2
tverrsnitts tpb og armert Yts.lang = 1019.2mm
tverrsnitts tp, lang tid
Arealtreghetsmomentmoment Its.lang = 270- 1012mm4
omtp
Midlere avs'tand‘ slakkarmering og e = 5997mm
spennarmering til tyngdepunkt S
Fiktiv kraft som gir armering
samme toyning som Ng:= |8S'Bs.tv.skott| ‘B Apg = 4525.7kN
svinnteyning
Tayningsendring grunnet svinn
2
N [Nl vt
S s'\¥s ™ Yts.lan —4
A€y svinn.s'= €s Ps.tv.skott T E. A + B =—2.227x 10
cl.s“*ts.lang cl.s 'ts.lang

Spenningsendring grunnet svinn ved tverrskott

AG) syinn.s= DEp svinn sEp = ~45-882-MPa

36



Ved U (De fleste verdiene er hentet fra krypberegninger)

Antall kabler tverrskott ng =4
. 2 ) 2
Areal spennarmering Apf = ng-56-1-(3mm)~ = 6333.5-mm
Kryptall tv.skott — 7685
(beregnet tidligere) Pr= s
. Ecm

Langstids E-modul Eqf= = 7431.3-MPa

: 1+ ¢
Transformert tv.snitt etter Atf.lang = 3.918. 106mm2
lang tid
Avstand mellom betong- — 80.8mm
tverrsnitts tpb og armert Ytf.lang - '

tverrsnitts tp, lang tid

Arealtreghetsmomentmoment Lif lan g = 3.658-10 ! 2mm4
om tp

Midlere avstand slakkarmering og er = 834.7mm
spennarmering til tyngdepunkt

Fiktiv kraft som gir armering
samme toyning som Ngg = |€S- Bs.felt| -Ep-Apf = 449.8-kN
svinnteyning

Tavninesendring erunnet svinn ved kragearm

Ng.f . [Ns.f'(ef - ytf.lang)z]

—4
JANCH =e.0 + =-3.199x 10
.svinn.f s Ms.felt
P Eolf Atf.lang EoLf Itf.lang
Spenningsendring grunnet svinn ved kragearm
ATy svinn.f = A€p svinn.f Ep = ~05.906-MPa

Gjennomsnittlig spenningsendring i spennarmering grunnet svinn

- _ (Ao'p.svinn.s + Ao'p.svinn.f)
p.svinn ° 5

A = —55.894-MPa




D5 Tap av spennkraft pa grunn av relaksasjon

Beregningen for tap av spennkraft grunnet relaksjon er beregnet etter EC2,3.3.2

Karakteristisk strekkfasthet fpk = 1770MPa

Karakteristisk 0,1 % spenning f50.1k = 1520MPa

Karakteristisk 0.2 % spenning f50.2k = 1570MPa

Sterste tillatte oppspenning Tp max = 0'8'fp0.2k — 1256.-MPa

Initiell forspenning Opi = Op.max = 1256-MPa

Tid etter oppspenning t := 500000

Relaksjonstap etter 1000 timer P1000 = 8 (Fra produsentenssertifikat)

Friksjonskoeffisient wi=0.2

Endelig relaksjonstap etter 500000 timer:

. ¢ 0TS
A = 0,.::5.39p1000°¢ '“.( ) .10~ = 86.1-MPa

O' —_—
pr.max p 1000

Ifelge EC2,5.10.6(1) ber relaksjonstapet reduseres med faktor 0.8, for a ta hensyn til
deformasjon i betongen grunnet kryp og svinn. Dette er en forenklet antagelse.

Acrpr = 0‘8'A°-pr.max = 68.88-MPa
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D6 Tap av spennkraft KSR, forenklet metode

Beregningen for forenklet metode for beregning av tidsavhengig tap av spennkraft er gjort

etter EC2,5.10.6(2)

Fri svinnteyning
Elastitetsmodul spennarmering
Elastitetsmodul betong

Spenningstap pga relaksasjon

Gjennomsnittlig kryptall etter 100 ar

Gjennomsnittlig betongspenning pga
egenvekt og spennkraft

Gjennomsnittlig spennarmeringsareal
Gjennomsnittlig betongareal

Gjennomsnittlig arealtreghetsmoment

Gjennomsnittlig eksentrisitet for spennarmering

A

|:(€CS-EP) +(08-Acy,) +[

€og = 0338-107°

E,, = 206000MPa
Egpy = 26500MPa

AO‘pr = 106.99MPa

@ = 2.625
o..Qp = 2:65MPa

A, = 36409mm>

A, = 7541000mm”

I, = 1.061-10 *mm”

ch = 3405.85mm

p
. '“P'Gc.QPH
= 172.6-MPa

P _P
ECl’l’l AC

Op.csr= E A -
I +—— 1+ T

~ch2}(1 1 0.8p)
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E Beregninger i bruddgrensetilstand
Vedlegget inneholder relevante beregninger for bruddgrensekontroll.

E1 Momentkapasitet
E2 Skjeerkraftkapasitet
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E1 Momentkapasitet

Momentkapasiteten er beregnet etter kap.7 1 "Betongkonstruksjoner" av Serensen, og det er
beregnet som et T-tverrsnitt i samrad med veileder. Det er kun vist beregninger for tverrsnitt D,
siden prinsippet er det samme for de kontrollerte tverrsnittene. Armeringstverrsnittet er hentet ut

ifra tegningsgrunnlaget.

Tverrsnitt D
Tverrsnitt Betong Slakkarmerig
h := 9145mm fo == 25.2MPa fg = 480MPa
ttopp = 260mm f.q = 18MPa fiq = 384MPa
tsteg = 300mm Ve =14 g =125
thynn = 465mm E k = 26500MPa E = 210000MPa
byunn = 3400mm Atopp - 1994000mm2 d)skiaer = 16mm
byapp = 6000mm Ag = 7704mm’
Chom = S0mm
Effektiv bredde
beff = 2-‘[Steg +2:2400mm = 5.4m
Spennarmering
A, = 1583mm’ Nabler = 40
fpk = 1770MPa Orgr -= 87mm Tpm0 = 0.8~fpk = 1416-MPa
fp0.2k := 1570MPa E, = 206000MPa E€cy = 0.0035
Vp = 115 A tot = Ap Napler = 63320-mm”
o

fiod = PO 3650 e €p0 = l;mo = 0.007

p p
Effektiv hovde
dspenn := h—-140mm = 9.005m
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Reduksjon i spennkreft pga kryp,svinn og relaksjon 16.24%

Toyningstap Aegyp = 0.1624-g,) = 0.001116
Effektiv toyningsdifferanse €’p0 = Ep~ Aetap - 0.00576
Slakkarmering
Armering i topplate
OK
q)topp.OKl = 12mm Diopp.OK1 = 16
Propp.OK2 = 20mm Diopp.OK2 = 4
d)topp.tverr = 12mm
btopp.OK1
— pp. B
dtopp.OK =1~ Cnom ~ Propp.tverr — s - 9.097m
b 2
. topp.OK1 )
As.topp.OK = ntOpp.OK]'ﬂ'(# ... = 3066.2-mm
2
d)topp.OKZ
+n | ——
topp.OK2 B
UK
d)topp.UK = 12mm ntOpp.UK =41
bropp.UK
PP 8933m

dtopp. UK = 1= topp * Cnom + Propp.tverr

2
bro
. pp.UK 2

d As.topp.OK' dtopp.OK + As.topp.UK'dtopp.UK

s.middel.topp = As topp.OK T As topp. UK

- _ 2
As.‘[opp = As.topp.OK + As.topp,UK = 7703.2-mm

= 8.998m
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Armering i bunnplate
OK
bbunn.OK = 16mm Nbunn.OK = 32 Gpyerr OK = 12mm

2
(bbunn.OK 2
Ag bunn.OK = nbunn.OK'“(T = 0.006 m

Pbunn.OK
dpunn.OK = tounn ~ Cnom ~ Ptverr.OK ~ 5 415-mm
UK
Ppunn.UK = 16mm Myyunn. UK = 32 Pyerr UK = 16mm
Pbunn.UK.ekstra ‘= 25mm Mpyunn.UK.ekstra = 4
Pbunn.UK hjernel = 20mm Mpyunn.UK hjernel = 2 Hjerne / Ekstra

Nyunn. UK. hjorne2 = 1

2
) (bbunn.UK
Ag bunn.UK = Dbunn. UK’ ™ 5 )

Pbunn.UK hjorne2 = 12mm

— 8397.477-mm>

2
d)bunn.UK.ekstra
* Myyunn. UK .ekstra ™ >
b 2
bunn.UK hjernel 2
As.bunn.UK.hjrz)me = 2rlbunn.UK.hj;z;rnel 'ﬂ'( > ) .. = 1482.8-mm
2
d)bunn.UK.hjgrne2
+ 20y, UK hjorne2’ ™ 5
2
Agbunn = As.bunn.UK T As.bunn.OK As.bunn.UK.hj;zn*ne = 16314.291-mm
d)bunn.UK
dpunn.UK = (Cnom+ d)tverr.UK) + -5 54-mm
(dbunn OK * 9bunn UK)
dpynn = 5 = 234.5-mm
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Kontrollerer om tverrsnittet er over- eller underarmert
1S

Trykksonehaydefaktor o = cu — 0801
fpd
= TE€p0+Eeu
p
Krefter

Spd = T Ap.tor = 86445.6-kN

Sed = fsd'As.topp = 2958-kN
Spd' dspenn +Sqq ds.middel.topp
d = =9m
m S,q+S
pd " Psd

Tg == Ag punn feq = 6264.688-kN

Teg = 2tggeg'( 0-8-0ydpy ) fog = 62315.297-kN

steg’
ch = tbunn'(beff — 2'tsteg)'fcd = 40176-kN

Balansert spennarmeringstverrsnitt

f T.c+T
sd cf cs 2
Apb = (As bunn ~ Astopp) T * ——— = 77495.322:mm
fpd  fpd
2
Ap.tot = 63320-mm
Ap.tot < Apb Tverrsnittet er underarmert
S 1+S.4-T.-T
Aksiell likevekt S L
0'8'fcd'2'tsteg'dm
Trykksonehoyde ody, = 4972.558-mm
Momentkapasitet
Mgq = 0.8-c(1 - 0.4~0L)~fcd-2-tsteg-dm2 = 653852.188-kN-m

+ fcd'(beff - 2'tsteg) 'tbunn'(dm - 0'5'tbunn)
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E2 Skjerkraftkapasitet

Skjeerkraftkapasiteten er beregnet etter punkt 12.3.3.2 og 12.3.3.3 i NS 3473:2003. Det er
kun vist beregninger for tverrsnitt H, siden prinsippet er det samme for de kontrollerte
tverrsnittene.

Tverrsnitt Slakkarmering Betong
h := 661 1mm fy = 480MPa fon = 25.2MPa
d = 6470mm f,4 == 384MPa foq == 18MPa
z:=0.9-d = 5823-mm _

A{S =1.25 PYC =140
tsteg = 300mm

¢ = 12mm

¢ 2 2
AS = ’n-(—j = 113.097-mm
2
s := 200mm

Opptredende skjaerkraft fra NovaFrame:
VEq = 8750kN

Skjeerstrekkapasitet:

0 kan velges mellom 25° og 60° i.h.t. punkt 12.3.3.11 NS 3473:2003 og i N400 skal cot 0
ikke settes sterre en 2,0. Setter derfor:
cotd := 2

Slakkarmeringen star vinkelrett og setter a.lik: o := 90

Dette gir:
sin(a) =1
cot(aw) =0

Hvert steg er armert med to vertikale armeringsstrenger pa hver side og vi har to steg.
Vi fér da:

2
Agy = 4Ag = 452.389-mm
Skjeerkapasiteten er regnet etter punkt 12.3.3.2 1 NS 3473:2003
fsqd-Asy

Vg = -z-(cot® + cot(a))-sin(ax) = 10115.6-kN
S
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Viq>Vgq  Skjerstrekkapasiteten er OK

Skjeertrykkapasitet:
Skjeertrykkapasiteten beregnes etter punkt 12.3.3.3 1 NS 3473:2003

fczd = 06de = 10.8-MPa

bW = 21 = 600-mm

steg

cotd + cot(a)

Veed = fead by = 15093.2-kN

1 + (cot)’
Veed > VEq  Skizrtrykkapasiteten er OK

Skjeerkapasiteten blir da:

VRgq = min(Vgq, Veeg) = 10115.6-kN

ccd
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F Beregninger i bruksgrensetilstand

Vedlegget inneholder relevante beregninger for bruksgrensekontroll. Det er kun vist
beregninger for tverrskott i F1 og F2, siden prinsippet er det samme for de andre kontrollerte
tverrsnittene. Siden det er kun er tverrskott som overskrider risskapasiteten er dette tverrsnittet
ogsa blitt regnet i Stadium II.

F1 Betongspenning i Stadium |
F2 Beregning av kapasitet for rissmoment

F3 Spenninger i Stadium Il og rissvidde
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F1 Betongspenning i Stadium I

Materialparametere er hentet fra NS3473:2003 og "Materialegenskaper og tverrsnitt" fra
Statens vegvesen. Beregningsmetoden baserer seg pa "Betongkonstruksjoner" kapittel 6.

Betong C40

Karakteristisk terningfasthet fo = 40MPa
Karakteristisk sylinderfasthet fock = 32MPa
Konstruksjonsfasthet for trykk fon = 25.2MPa
Konstruksjonsfasthet for strekk fi, = 1.85MPa
Materialkoeffisient Ve = 140

fom g
Dimensjonerende trykkfasthet cd -~ ’Y_ = 13-MPa

c
S fn
Dimensjonerende strekkfasthet fig = — = 1.3-MPa
e

Elastitetsmodul (28 dogn) E .y = 26500MPa

Spennarmering

Areal av enkabel dp = 1583.36mm”

Karakteristisk 0,2-spenning fpo.2k = 1570MPa
Materialkoeffisient Vp = 1.25

Elastitetsmodul Ep :=206000MPa

Oppspenning Tp.max = O‘S'fpo.Zk = 1256-MPa
Slakkarmering

Elastitetsmodul Eg == 210000MPa

Areal av slakkarering i toppflens Ag = 77O3mm2
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Tverrsnittsparametre: Tverrskott

Moment fra SLSb

Areal av betongtverrsnitt

Arealtreghetsmoment for
betongtverrsnitt

Betongtversnittets tyngde-
punkt fra overkant

Antall kabler

Totalt spennarmeringsareal
Oppspenningskraft

Spennkraft etter langtidstap

Kryptall tv.skott

Avstand tp spennarmering
til tp betongtverrsnitt

Avstand tp
slakkarmering (overste lag)
til tp betongtverrsnitt

Avstand tp
slakkarmering (nederste lag)
til tp betongtverrsnitt

Midlere avstand slakk-
armering til tp betongtverrsnitt

Langstids E-modul

Transformert tv.snitt etter lang tid

Mg] g p = ~697630.3kN-m
A = 1.126:10/mm’

I, :=2.088-10 *mm*

tpb := 6127mm

n:=42

= . = . 2
Ap ‘=n ap = 66501-mm

P A, = 83525-kN

max *~ 9p.max *p

Py := 0.87-P ., = 72667.1-kN
¢ = 2.566

ep = tpb — 140mm = 5987-mm

g = tpb—30mm = 6097-mm

g = tpb—230mm = 5897-mm

€., +e
eg = M = 5997-mm
2
E
E = —— = 7431.3-MPa
+¢
(Ep+Es)
n:= 2 =28
Ecl

Ap=Ag+ (= 1D(Ap+A) = 13262749.6-mm”




Avstand mellom betongtverrsnitts tpb og armert tverrsnitts tp, lang tid

_ - D[ (Apep) * (Agey) ]

= 904.2-mm

Yt

2 2 2 12 4
=1+ (Ac'yt ) (- 1)'[’3‘13'(610‘%) +Ag(es ) ] = 270> 10°7"-mm

Aksialkraft og moment ved tp

Betongspenning i underkant
ved tverrskott

Betongspenning i overkant
ved tverrskott

N = P = 72667.1-kN

My = Pyy(ep = ) + Mgp g = ~328279.9-kN'm
yy = 5423mm

Tco = —(%J ¥ [Mt.(y: ] ~13.18-MPa
Yo = —6127mm

Tcu = —(%J ¥ [Mt.(ylz ] 0.88-MPa
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F2 Beregning av kapasitet for rissmoment

I dette vedlegget presenteres beregning av dimensjonerende rissmoment for tverrskott.
Beregningsmetoden er utarbeidet i samrad med veileder og etter "Betongkonstruksjoner" kap

524

Betong C40

Karakteristisk terningfasthet

Karakteristisk sylinderfasthet
Konstruksjonsfasthet for trykk

Konstruksjonsfasthet for strekk

Materialkoeffisient bruksgrense
Dimensjonerende trykkfasthet
Dimensjonerende strekkfasthet
Elastitetsmodul (28 degn)

Spennarmering

Areal avenkabel

Karakteristisk 0,2-spenning

Materialkoeffisient bruksgrense

Elastitetsmodul

Oppspenning

fck = 40MPa

fcck = 32MPa

fcn = 25.2MPa

ftn = 1.85MPa

o= 1.0
f

fq = — = 252-MPa
K
ftn

ftd = — = 1.85-MPa
e

Egpy = 26500MPa

Ay = 1583.36mm>

fo.2k = 1570MPa

Vp = 1.0

Ep :=206000MPa

Op.max

= 0.8:-f, o) = 1256-MPa
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Beregning av dimensjonerende rissmoment ved tverrskott

Areal av betongtverrsnitt

Arealtreghetsmoment for
betongtverrsnitt

Betongtversnittets tyngde-
punkt fra overkant

Avstand tp spennarmering
til tp betongtverrsnitt

Antall kabler

Totalt areal

Oppspenningskraft

Kryptall tv.skott

Langstids E-modul

Forhold mellom E-modul

Transformert tv.snitt etter lang tid

Avstand mellom betong-
tverrsnitts tpb og armert
tverrsnitts tp, lang tid

Det armerte tverrsnitts
arealtreghetsmoment
etter lang tid

A, = 1.126:10' mm’

I, = 2.088-10 *mm”

tpb := 6127mm
ep = tpb — 140mm = 5987-mm
ng =42
A =n A = 66501-mm°
p.tot = OgAp = ‘mm
Pax = 9p.max Ap.tot = 83525-kN
g = 2.566
Eem
Ecl = = 7431.3-MPa
1+ ¢
E
ni=—2 = 27721
Ecl

7 2
Api= Ag+(M-1DA, = L13x10"-mm

¥y = n- lii?p-ep) = 22.4-mm

5 P 2 4
=1+ (Ac'yt ) U 1)'[Ap'(ep_yt) J = 210>107"-mm
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Aksialkraft tp pga spennkraft Ni = Pax = 83525.4-kN

m

Moment i tp pga spennkraft M; = Pmax'(ep - yt) = 498194.7-kN-m

Avstand fra armert tverrsnitts Y =S 7%= 5964.6-mm

tp til overkant
) ) ) LM N
t t t
Dimensjonerende rissmoment Mp i= —| —y+— — fiq| = 693538.8kN-m
ved tverrskott y| L A ;




F3 Spenninger i Stadium II og rissvidde

Tverrsnittet beregnes etter metoder gitt i "Betongkonstruksjoner" kapittel 6.4. Det er kun

trykksonen 1 betong og strekkarmering + spennarmering som bidrar til bayestivhet, dvs antagelse

om spenningsles tilstand 1 strekksonen til betongen. Trykkarmering neglisjeres fordi bidraget blir
sveert lite, og trykkkapasitet er ikke av interesse 1 disse beregningene. Tverrsnittet er forenklet som
vist pa figur nedenfor: Toppflens er fjernet siden den ligger i strekksonen. De to stegene i brukassen
er slatt sammen og plassert symmetrisk. Regnearket har blitt laget uten benevninger grunnet problem
med 3-gradslikninger i Mathcad. Alle tall er oppgitt i Nmm, N og mm.

Tverrsnitt: Tverrskott

Total hoyde

Bredde steg

Bredde flens

Hoyde flens

Effektiv hoyde spennarmering

Effektiv hoyde slakkarmering
itoppflens

Midlere effektiv hayde

Antall spennkabler

.-"AS

Ss+S,
L] » » ] -
, bs
T T
= cs
Gc
A
h := 11550
by =300
bg = 2400
he =520
dp = 11410
dg == 11403
(dp + )
S
dy, = — = 11406.5
n:=42
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A = 1056737 = 66501.2

Totalt areal av spennarmering p

E-modul spennarmering Ep := 206000

Oppspenning Op.max = 1256

Areal slakkarmering i toppflens Ag:=7703.2

E-modul slakkarmering E, := 210000
tpb = 5423

Avstand fra bunn til tp betongtv.snitt

Avstand tp armering til tp betongtv.snitt e = dp, — tpb = 5983.5

Konstruksjonsfasthet for strekk fin = 1.85

Laster som virker 1 tv.snitt, hentet fra NovaFrame inkl langtidstap

Opptredende moment fra

lastkomb SLSb M = -289699.2
Opptredende aksialkraft fra L
lastkomb SLSb N := -70089.8
E — modul E.pp = 26500
Kryptall © = 2.566
Eem
Langtids E-modul E, = 74313
I+¢

Aksiallikevekt av tverrsnitt

[ |
N = TCf+TCS_S _SS

p

1 ]

N =20 hgbp+ 2-50'C-cx-dm-bs - O'p-Ap -0y Ag
]
N :=2-E e hpbp+E e a-dy b — Ep-A€p~Ap —EgAegAg
Definerer folgende sammenhenger
]
. : 1 -

Navier Bernoulli: Ep = ( aa) ‘€ 0g g

(I-o

|
€
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Innforer

Ep Eg
Np = T = 27.721 Mg = — =283
cl cl
A
A S —
pp = P =19.4><10_3 Py 3 =23x10
bs'dp sts
N (1-a) .
Dette gir folgende uttrykk G_c = 2:hpbp + dpybga— P '(Tlp‘Ap + 1Ts'As)
Regner ut kjente parametere, o og 6.c er ukjent
X1 = 2-hp-bp = 2496000
Xy = dp'bg = 3421950
X3 = np-Ap +ngAg = 2061138
|
N 1-
— = a+b0L—c-( )
O, a
Momentlikevekt om armeringstyngdepunktet
h ]

Likevekt N-(e+a) = T p (dm R

Innsatt for Tcfog T.cs N(e+a) := 2-0‘C-hf-bf-(

M
Ekvivalente ytre krefter a := ‘E‘ 10° = 4133.3

Regner ut kjente parametere, o og o.c er ukjent

x4 = e+a=10116.8

d - —

f o

> \] + TCS(I — gjdm
hg
2

]
+ O'c'o"dm'bs(l - %j'dm

56



h
£
x5 = 2-hpby (dm— ?J = 27821664000

xg = d >b = 39032472675
2 bS
X7 1= dpy "= = 13010824225

Setter inn uttrykk for N beregnet fra aksiallikevekt

og leser mhp o
0.863
X3 (1 -a) X5  Xg X7 5
X{+Xga——— |- | —+—oa—-—a | = 0solve,a —|-0.262 + 1.337i
(63 X4 X4 X4 .
-0.262 - 1.3371

o = 0.863

Dette betyr at neytralaksen befinner seg nesten helt i topp av steget, og det er kun toppflens
som ligger i strekksonen, som antatt.

Bayvestivhet til opprisset tverrsnitt

3
a-d
Ieg = 2bs'@ = 47.7x 102
Betongbidrag steg 12
3
— (bf'hf) _ 9
Betongbidrag flens Ief = 2‘T =56.2x 10
Armeringsbidrag N P 9
slakkarmering Iy = Ag I:(l ) dm] = 18.8x 10
ingsbi = A [(1-0)-d|* = 162.4x 10°
Armeringsbidrag Ip = p[ m} = .
spennarmering
EI = By (Toq + Ig) + Eg I+ E o I = 3922x 10"
Total boyestivhet = cl'( cs T Cf) +Eg g+ p'Ip = 2%
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Beregning av spenning i betongen

Betongspenningen kan na finnes ved a gé tilbake til likningene for likevekt ovenfor.

N-10°

g

~[2hp-be + (v dyy — he)-bg .. = 0 solve,0, — —14.1
C
1 -
+_[( )
a

}.(np. Pp bs'dp + Mg ps’bs'ds)

Trykkspenning i betong i underkant o, =-14.1

Beregning av spenning i slakkarmering

M-10%(1 - c)-d_

o. .= |E

= 24237
S S EI

Beregning av spenning i spennarmering

[

Betongtoyning i underkant e = ° _19x103
cl
Teyning ved spennarmering Aep =& o 3.01x 10

Spenningsendring i spennarmering: Ao, := Ae_-E_ = 62

Total spenning i spennarmering Op = 0‘870-p.maxJr Ao'p = 1154.8

o
b |_
Dvs en reduksjon av oppspenning pa (1 - . j = 8.06-%
p.max

Beregning av rissevidde EC2

Overdekning c =30
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Antall stenger ¢12
Antall stenger ¢$20

Ekvivalent diameter
slakkarmering

Koeffisient for heftegenskaper
Koeffisient for tayningsfordeling
Faktor fra NA

Faktor fra NA

Forhold mellom heftfasthet
spennkabler og slakkarmering

Eftektiv hoyde

Effektivt areal av betongstrekksone

Eftektivt forhold mellom armering
og betong

Sterste rissavstand

Faktor for lastens varighet

Forhold E-modul

Doy = = 14.35
M npdpenydy
k; =08
k2 =0.5
ky =34
kg = 0.425
€ =03 For glatte trader
(h -—a-d )
. m) h
he off = mm{ZS(h— dp) ’f’?} = 358.8

Aceff = 2bghg opp = 215250

2
(A + &1 ‘A ) _
Ppeff = ~— B —636x107°
Ac.eff
ki-kyky o
1'72%4 Yeq
St max = k3'cnom+ —— =1404
Pp.eff
Eq
O = — = 28.3
Ecl
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ftn

Pp.eff

o5~ | Ky '(1 + 0‘e'pp.eff) -

A€, = max 0.6— | =999.16x 10~

m
ES S

W =8 ~A€m =0.14

Beregnet rissvidde r.max

Rissviddekrav, Tabell NA.7.1N

Eksponeringsklasse XD3

C 50

min.dur -~

Cnom

k.=— =06
Cmin.dur

Grenseverdi for rissvidden Wiax = 0-3-kc = 0.18

if (Wi < Ways "OK","IKKE OK") = "OK"

6
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G Beregninger etter korrosjon pa pennarmeringen

Vedlegget inneholder relevante beregninger for kapasiteten etter korrosjon pa
spennarmeringen i brudd- og bruksgrensetilstand.

G1 Momentkapasitet etter kabelbrudd i bruddgrensetilstand

G2 Rissmoment etter kabelbrudd i bruksgrensetilstand

G3 Spenninger i Stadium Il og rissvidde etter kabelbrudd uten trafikk
G4 Spenninger i Stadium Il og rissvidde etter kabelbrudd med trafikk
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G1 Momentkapasitet etter kabelbrudd i bruddgrensetilstand

Momentkapasiteten er beregnet etter kap.7 1 "Betongkonstruksjoner" av Serensen, og det er
beregnet som et T-tverrsnitt i samrad med veileder. Det har blitt redusert antall kabler slik at
M.rq<MgquLs- I dette regnearket vises kun reduksjonen for tverrsnitt K, siden prinsippet er

det samme for de andre kontrollerte tverrsnittene. Armeringsmengden er hentet ut ifra
tegningsgrunnlaget.

Tverrsnitt: K., 4 kabler fiernet

Tverrsnitt Betong Slakkarmerig

h := 4958mm fox = 25.2MPa f = 480MPa

ttopp = 260mm f.q = 18MPa fsq == 384MPa

tsteg = 300mm Vo= 14 g = 1.25

thunn == 335mm E i = 26500MPa E := 210000MPa

byunn = 5400mm Atopp — 199 4000mm2 d)skiaer = 16mm
. 2

btopp — 6000mm Ag = 7704mm

Chom = 30mm

Eftektiv bredde

beff = 2'tsteg +2:2400mm = 5.4m

Spennarmering
2
Ap = 1583mm N abler = 22
fpk = 1770MPa Orgr -= 87mm Opm0 = O.8-fpk = 1416-MPa
fp0.2k := 1570MPa E, = 206000MPa €, := 0.0035
2
p = 1.15 Ap.tot = Ap'nkabler = 34826-mm
f Opm0
0.2k — _
£ = 2%~ 1365.2.MPa €p0 = = 0.007
pd E
Tp p
Effektiv hovde
dspenn = h—-140mm = 4.818m
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Reduksjon i spennkreft pga kryp,svinn og relaksjon 16.81%

Teyningstap Aegyy = 0.1681-€, = 0.001155
Effektiv toyningsdifferanse €’p0 = Ep~ Aetap — 0.00572
Slakkarmering
Armering i topplate
OK
q)topp.OKl = 12mm Diopp.OK1 = 16
Propp.OK2 = 20mm Niopp.OK2 = 4
d)topp.tverr = 12mm
btopp.OK 1
— pp. B
dtopp.OK =1~ Cnom ~ Propp.tverr — s - 4.91m
b 2
. topp.OK1 )
As.topp.OK = ntOpp.OK]'ﬂ'(# ... = 3066.2-mm
2
d)topp.OKZ
+topp.OK2' ™ 5
UK
d)topp.UK = 12mm Dtopp. UK = 41
¢
—topp UK 4 J46m

dtopp.UK = N = topp * Cnom + Propp.tverr

2
Ptopp.UK
o pp- ~ 2
As.topp.UK = n‘[opp.UI('“"[—2 = 4637-mm

As.topp.OK'dtopp.OK + As.topp.UK'd‘[opp.UK

d =42811m

s.middel.topp = Ag topp.OK T As.topp.UK

2
As.topp = As.topp.OK + As.tOpp_UK = 7703.2-mm
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Armering i bunnplate
OK
$bunn.OK = 16mm Dbunn.OK = 32 Gryerr.OK = 12mm

2
(bbunn.OK 2
Ag bunn.OK = nbunn.OK'“(T = 0.006 m

Pbunn.OK
dpunn.OK = tounn ~ Cnom ~ Ptverr.OK ~ — 285-mm
UK
Phunn,UK = 16mm Npunn, UK = 32 Piyerr UK = 16mm
Pbunn.UK.ekstra ‘= 25mm Nyunn,UK.ekstra == ©
d)bunn.UK.hjgmel = 20mm Nyunn. UK. hjornel = 2 Hjorne / Ekstra

— n ; =1
¢bunn.UK.hjgme2 = 12mm bunn.UK hjerne2

2
. d)bunn.UK )
Asbunn.UK = Pounn UK ™| — 5 | - = 9379.225-mm
2
d)bunn.UK.ekstra
T Myunn. UK. ekstra ™ 5
b 2
bunn.UK hjernel 2
As.bunn.UK.hjrz)me = 2r1bunn.UK.hj;z;rnel"'T'( > ) . = 1482.832-mm
2
d)bunn.UK.hjgrne2
+ 2000, UK hjerne2’ ™ 2
2
Ag.bunn = As.bunn.UK * As.bunn.OK * As.bunn.UK.hjfz‘rne = 17296.038-mm
Ppunn. UK
dbunn.UK = (Cnom+ d)tverr.UK) + — 5 - 54-mm
(dbunn.OK + dbunn.UK)
dpunn = > = 169.5-mm
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Kontrollerer om tverrsnittet er over- eller underarmert:

E:Cl,l

Trykksondehoydefaktor Oy, = = 0.794

cu

Krefter

SSd = deA = 2958-kN

s.topp

4 spd'dspenn + Ssd'ds.middel.topp _A%m
m S,q+S
pd " Psd

Tg = Ag punp fsq = 6641.679-kN

TCS = 2t

Top = tbunn-(beff - 2-tsteg)-fcd = 28944.kN

Steg.(o,S-ab-dm)-fcd = 33042.763-kN

Balansert spennarmeringstverrsnitt

f T.e+T
sd cf cs 2
Apb = (As.bunn ~ As.topp) T + — = = 48102.536-mm

fpd fp d

2

A = 34826-mm

p.tot

Ap.tot < Apb Tverrsnittet er underarmert

S 1 +S.4—T.—T
Aksiell likvekt qo P4 7sd s el gase

0.8-f 42 tygeq-dm

Trykksonehoyde ovdy, = 1726.552-mm

Momentkapasitet

2
Stegdm “ee

+ fcd'(beff - 2'tsteg) 'tbunn'(drn - 0‘5'tbunn)

Mpgq = 0.8-0(1 - 0.4-0)-f, 42t = 196156.596-kN-m
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G2 Rissmoment etter kabelbrudd i bruksgrensetilstand

I dette vedlegget presenteres beregning av dimensjonerende rissmoment nar det reduseres antall
kabler slik at opptredende moment blir mindre enn kapasiteten. Det er kun vist beregninger for
tverrsnitt P, siden prinsippet er det samme for de andre kontrollerte tverrsnittene.

Betong C40
Karakteristisk terningfasthet

Karakteristisk sylinderfasthet

Konstruksjonsfasthet for trykk
Konstruksjonsfasthet for strekk

Materialkoeffisient bruksgrense

Dimensjonerende trykkfasthet

Dimensjonerende strekkfasthet

Elastitetsmodul (28 degn)

Spennarmering

Areal av en kabel
Karakteristisk 0,2-spenning

Materialkoeffisient bruksgrense
Elastitetsmodul

Oppspenning

Areal av betongtverrsnitt
Arealtreghetsmoment for
betongtverrsnitt

Betongtversnittets tyngde-
punkt fra overkant

Avstand tp spennarmering
til tp betongtverrsnitt

fck = 40MPa

fcck = 32MPa

fcn = 25.2MPa

ftn = 1.85MPa

Yo =10
f

f,4 = — =252-MPa
Ve
fin

ftd = — = 1.85-MPa
Ve

Ecm = 26500MPa

Ay = 1583.36mm"

f0.2k = 1570MPa

Yp = 1.0

Ep := 206000MPa

O'p‘max = O'S'fpo.Zk = 1256-MPa

A, = 4229-10°mm”

I, = 6.274-10*mm*
tpb := 1266.6mm

ep = tpb — 140mm = 1126.6-mm
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Antall kabler
Totalt areal

Oppspenningskraft

Kryptall tv.skott
(beregnet tidligere)

Langstids E-modul

Forhold mellom E-modul

Transformert tv.snitt etter
lang tid

Avstand mellom betong-
tverrsnitts tpb og armert
tverrsnitts tp, lang tid

ng =10 4 kabler fjernet

Ap or = NgA, = 15834-mm”

p-to p

P A = 19887-kN

max = 9p.max *p.tot =

g = 2.566

ECl’l’l

= 7431.3-MPa

E. =
cl 1+,

E

ni= —2 = 27721

Ecl

6 2
Api=Ag+ (M= DA, = 4.271x 10°-mm

_ - D(App)

Vi = A, = 11.2-mm

Det armerte tverrsnitts arealtreghetsmoment etter lang tid
2 2 12 4
I =1, + (Ac-yt ) +(m- 1)-[Ap-(ep - yt) ] = 6x10 “-mm

Aksialkraft tp pga spennkraft Ny = Prjax = 19887-kN

m

Moment i tp pga spennkraft M; := P t) = 22182.8-kN-m

max'(ep R

Avstand fra armert tverrsnitts y=ep =Vt = 1115.4-mm

tp til overkant

Dimensjonerende rissmoment LM, N

ved P Mg = —| —y+— —fiq| = 38099.1-kN-m
s\ A
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G3 Spenninger i Stadium II og rissvidde etter kabelbrudd
uten trafikk i bruksgrensetilstand

Tverrsnittet beregnes etter metoder gitt i "Betongkonstruksjoner” kapittel 6.4. Det er
kuntrykksonen i betong og strekkarmering + spennarmering som bidrar til beyestivhet, dvs
antagelseom spenningsles tilstand i strekksonen til betongen. Trykkarmering neglisjeres fordi
bidraget blir sveert lite, og trykkkapasitet er ikke av interesse i disse beregningene. Tverrsnittet er
forenklet ved at toppflensen er fjernet siden den ligger i strekksonen og stegene i brukassen er slatt
sammen og plassert symmetrisk. Regnearket har blitt laget uten benevninger grunnet problemmed
3-gradslikninger i Mathcad. Alle tall er oppgitt i Nmm, N og mm. I dette regnearket er det kun vist
beregninger for tverrsnitt P, da prinsippet blir det samme for de andre kontrollerte tverrsnittene

Tverrsnitt: P
Total hayde h = 3131
Bredde steg by = 250
Bredde flens bg == 2400
Areal av betongtverrsnitt A, = 4.229-106
Ag
Midlere bredde b, = — = 1350.7
h
Hoyde flens hg := 165
Effektiv hoyde spennarmering dp =h—-140 = 2991
Effektiv hoyde slakkarmering dg :=h—-150 = 2981
d = (4p+ ) _ 2986
Midlere effektiv hayde m 2 -
Opprinnelig antall spennkabler Rorg = 14
Antall spennkabler etter reduksjon Nred = 9

2
Totalt areal av spennarmering Ap 1= Npeg56-m-37 = 14250.3

E-modul spennarmering E, = 206000
Areal slakkarmering i toppflens Ag=7703.2
E-modul slakkarmering Eg := 210000

tpb = 1864.4

Avstand fra bunn til tp betongtv.snitt

Avstand tp armering til tp betongtv.snitt €= dp —tpb = 1121.6
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Konstruksjonsfasthet for strekk

Oppspenning

fi, = 1.85

Gp.max = 1256

Krefter SLS uten trafikk, hentet fra NovaFrame

Opptredende moment fra
forspenning

Opptredende aksialkraft fra
forspenning

Opptredende moment etter
reduksjon

Opptredende aksialkraft etter reduksjon

Opptredende moment uten forspenning
Opptredende aksialkraft uten forspenning

Opptredende moment etter reduksjon

Opptredende aksialkraft etter
reduksjon

E — modul

Kryptall

Langtids E-modul

Aksiallikevekt av tverrsnitt

|
N = Top+ Tog =S, = Sg

1
N = 20‘C-hf-bf + 2-50'C-(0L- dm - hf)-bS - Gp-Ap - O'S-A

N = 2Egpehpbp + Egpeg(ovdy —he) b~ B Aey A

Definerer folgende sammenhenger

p- a

Navier Bernoulli: e - (1-o

|
€

Mp = 22304.5
Np = -20224.6
Nped
Mp.red = Mp-n— = 14338.6
org
Dped
Np.red = Np- - = -13001.5
org

Mg gp = ~36199.1

MtOt = MSLSb + Mp.red = —-21860.5

Ecm = 26500

p =25
Ecm

E = = 175714
I+

S

]
P~ ES-AsS~AS

(I-ao)

]
og € = ‘€
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Innferer

Ep
M = — = 27.208
Eql
A
pp = — P _35x107
by
Dette gir folgende uttrykk
(I-o

Gic = 2-hpbe + (a-dm - hf)-bs -—

Regner ut kjente parametere, o og o.c er ukjent

x| = 2-hpbp = 792000
X, = d b = 746500

x3 = hpbg = 41250

X4 = Tlpppbmdp + ns-ps-bm-ds = 601369.5

N e (1-o)"
— = X] + Xy — X3 — Xy
S R B

Momentlikevekt om armeringstyngdepunktet

Eg
Ng = — =277
cl
Ag B
ps:b ] =19x10
m'%s

‘(Tlp‘ pp'bm' dp + Mg ps'bm'ds)

) hg o :
Likevekt N-(e+a) := ch- dm— 7 + TCS 1- E -dm
h ]
Innsatt for T.cf ) f a
ogTcs N(e+a):= 2'Gc'hf'bf'(dm - ?j + Uc'a'dm'bs(l -3 hfj'dm
Mtot 3
Ekvivalente ytre krefter a:= 107 = 1685
Niot

Regner ut kjente parametere, o og c.c er ukjent

Xgi=e+a= 2806.6

h
f
Xg = 2-hf-bf-(dm— ?j = 2299572000
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x7 = d Zbg = 2229049000

(40

Xg = - 743016333.3
=d 2b.oh
Xg = dp, "bg-he
[ |
N X6 X7 X8 , X9
— = —t+t—Qa-——a —— =1
Oc. X5 X5 X5 X5

Setter inn uttrykk for N beregnet fra aksiallikevekt

og leser mhp a
0.87
x4:(1 - )
X1 +Xyx—Xqa —— | ... = 0 solve,a0c — | —0.345 +1.5791
1722 3 o
X6 X7 Xg —0.345 - 1.579i
+- —+—a-—a
X5 X5 X5
o = 0.87
Boyestivhet til opprisset tverrsnitt
3
(0 dm)
[y— m — 9
Betongbidrag steg s = 2bg——"—— = 730.5x 10
. (bf'hf3) 9
Betongbidrag flens Iof = 2-T =1.8x10
Armeringsbidrag 2 9
I.=A, (1 —: =12x1
slakkarmering § § I:( ) dm] <10
Armeringsbidrag 2 9
I,=A_ (] -o:- =2.1x1
spennarmering p p [( ) dm] <10
El:= Ep(Ioo+1.¢) + E¢l + E I = 62x 10"
Total bayestivhet T Cl‘( st Cf) T hglst Bprlp T 02X

Beregning av spenning i betongen

Betongspenningen kan n finnes ved & ga tilbake til likningene for likevekt ovenfor.

Aksial
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3

—— —[2hpbe (ovdpy — hig) by ...
Y -1 -
-
a
Trykkspenning i underkant

'(np' pp'bm'dp + Mg ps'bm'ds)

O, = -99

Beregning av spenning i slakkarmering

6

S S EI

= 286.012

Beregning av spenning i spennarmering

Betongteyning i underkant

Tayning ved spennarmering

Spenningsendring i spennarmering:

Total spenning i spennarmering

Dvs en reduksjon av oppspenning pa

Beregning av rissevidde EC2

Overdekning

Antall stenger ¢12

Antall stenger $20

Ekvivalent diameter
slakkarmering

Koeffisient for heftegenskaper
Koeffisient for toyningsfordeling

o

€. =t = 13x107°

cl

(- —4
Aep.—ec- S =1.95x 10

AO'p = Aep-Ep =40.2

0'p = 0'870p.max

g
1-—P | _989%
Op.max

+A0'p = 1133

b= = 1435
cd np-Gp +ny-Py

kl = 08

k2 = O 5
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ky = 3.4

Faktor fra NA
Faktor fra NA kg =0.425
Forhold mellom heftfasthet € =03 For glatte trader
spennkabler og slakkarmering
. (h —a dm) h
Effektiv hoyde h off = min| 2.5(h—dpy) | 7 17T

Effektivt areal av betongstrekksone

Ag off = 2'bghy ogp = 88863.3

(A re%A )
Effektivt forhold mellom armering _ A8 1 p —10L1x 10" 3
og betong Pp.eff - Ac off '
=k frioketeq 0,
Sterste rissavstand Sr.max = %3 Cnom * 0 = :
p.eff
Faktor for lastens varighet ki =04
Eg
Forhold E-modul Qe = E_I =277
c
f
tn
o5 —| ke '(1 + O pp.eff)
Pp.eff Os -3
Asm ‘= max] ,06-— [ =1.23x%x 10
E
s ]
Beregnet rissvidde Wi = Sp max A€y = 0.16

Rissviddekrav, Tabell NA.7.1N

Eksponeringsklasse XD3
Cmin.dur = 50
c
ke = _mom 6
Cmin.dur

Grenseverdi for rissvidden

i (W < Winax

Winax = 0‘3'kc =0.18

HOK" , "IKKE OKH) — HOKII
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G4 Spenninger i Stadium II og rissvidde etter kabelbrudd
med trafikk i bruksgrensetilstand i bruksgrensetilstand

Tverrsnittet beregnes etter metoder gitt i "Betongkonstruksjoner" kapittel 6.4. Det er
kuntrykksonen i betong og strekkarmering + spennarmering som bidrar til beyestivhet, dvs
antagelseom spenningsles tilstand 1 strekksonen til betongen. Trykkarmering neglisjeres fordi
bidraget blir sveert lite, og trykkkapasitet er ikke av interesse i disse beregningene. Tverrsnittet er
forenklet ved at toppflensen er fjernet siden den ligger i strekksonen og stegene 1 brukassen er slatt
sammen og plassert symmetrisk. Regnearket har blitt laget uten benevninger grunnet problemmed
3-gradslikninger i Mathcad. Alle tall er oppgitt i Nmm, N og mm. I dette regnearket er det kun vist
beregninger for tverrsnitt H, da prinsippet blir det samme for de andre kontrollerte tverrsnittene

Tverrsnitt: H
Total heyde
Bredde steg
Bredde flens

Areal av betongtverrsnitt
Midlere bredde

Hoyde flens

Eftektiv hoyde spennarmering

Effektiv hoyde slakkarmering

Midlere effektiv hoyde
Opprinnelig antall spennkabler
E-modul spennarmering

Areal slakkarmering i toppflens

E-modul slakkarmering

Avstand fra bunn til tp betongtv.snitt

Avstand tp armering til tp betongtv.snitt

h = 6611

by = 300

b := 2400

A, = 7.764-10°
A

C

b =— =1174.4
m-

hy := 410
d, == h— 140 = 6471
dg := h - 150 = 6461

(4

= ——" = 6466
m 2
norg =32
Ep = 206000
AS = 7703.2
Eg = 210000
tpb := 3225.3

e = d, — tpb = 3240.7
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Konstruksjonsfasthet for strekk

Oppspenning

Antall spennkabler etter reduksjon

Totalt areal av spennarmering

fy == 1.85
= 1256

Op.max °

Noq = 29

2
Ap = nred-56-7r~3 = 45917.5

Krefter SLS kombinasjon b, hentet fra NovaFrame

Opptredende moment fra
forspenning SLSb

Opptredende aksialkraft fra
forspenning SLSb

Opptredende moment etter
reduksjon

Opptredende aksialkraft etter reduksjon

Opptredende moment fra SLSb uten forspenning
Opptredende aksialkraft fra SLSb uten forspenning

Opptredende moment etter reduksjon

Opptredende aksialkraft etter
reduksjon

E — modul

Kryptall
Langtids E-modul

Aksiallikevekt av tverrsnitt

|
N i= Tgp+ Tog— Sy, — Sg

1

p

N =200 hpbp +2- >0 (ovdy, —he) b~ oA

2 ¢ p

N = 2-Egpeghpbe+ Egpeg(ordy, —he) by~ - Ae, A

Mp = 154824.6
Np = —48473.6
Dred
Mp req = My —— = 140309.8
org
Dred
Np.red = Np—— = ~43929.2
org

NSLSb = —439

Miot = MSLSb +Mp red = ~138004.7

Niot = NsLsb + Np req = —44368.2

E m = 26500
=25
Eem
E = =7571.4
I+¢

p~ OsAs

]
P pAp~ ES-A&:S-AS
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Definerer folgende sammenhenger

] ]
Navier Bernoulli: (-0 _(I-o
Ep = S € og €y 1= S ‘€
Innforer
N, = P _ 57208 M P
=—=27. g =— =27
P Ecl Eg|
A
A S -
p -3 Pe = =1x10
=——=6x10 s
Pp =1 8 by ds
m "p
Dette gir folgende uttrykk
]
N (1 -
— = 2-hpbp + (a-dm - hf)-bS -— -(np-pp-bm-dp + ns-ps-bm-ds)
c

Regner ut kjente parametere, o og .c er ukjent

x| = 2-hpby = 1968000
X, = d, by = 1939800

x3 = hpbg = 123000

Xq = np.pp.bm.dp + frls-ps-bm-ds = 1462957.8

N o (1-o)"
— = X1+ Xy — X3 — Xy
SRR R B

Momentlikevekt om armeringstyngdepunktet

]
. he a
Likevekt N-(e+a) =T | dy, — 5 + T 1- 3 -dy
Innsatt for T.cf h¢ o .
ogTcs N(e+a) :=2-0,hgbg | dpyy - 5 + Gc'o"dm'bs(l "3 hfj-dm
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Mot

Ekvivalente ytre krefter a:= . 103 = 3110.4

Niot

Regner ut kjente parametere, o og 6.c er ukjent

Xg:=e+a= 6351.1

h
f
Xg = 2-hf-bf-[dm— 7} = 12321648000

x7 = d 2bg = 12542746800

(90

xg = — - 4180915600
=d_2b.h
Xg = dp, ~bghyg
[ |
N X6 X7 Xg 5, X9
— =—+—0-—0 —— =1
Oc X5 X35 X5 X5

Setter inn uttrykk for N beregnet fra aksiallikevekt

og leser mhp o
0.821
X4(1 — OL)
X|+xyo—x3—-——| .. =0 solve,ac. — | —0.384 + 1.61
Q
X X7 Xg —0.384 — 1.6i
2 Lo 242
X5 X5 X5
a = 0.821
Boyestivhet til opprisset tverrsnitt
3
(0 dm)
. mj 12
Betongbidrag steg Ies = 2bg 1 7.5x10
(venr) :
Betongbidrag flens Iof = 2-T = 27.6x 10

77



Armeringsbidrag I = AS'I:(I — oc)-dm]z =10.3 x 109

slakkarmering
=A J(1-a)d > =61.5x 10°
Armeringsbidrag IP o P'[( - m] B
spennarmering
El .= E_;-(1 I E. I.+E =71.7 1015
Total bayestivhet . 01'( cs ™ Cf) TEgTg+ Bprlp = 717

Beregning av spenning i betongen

Betongspenningen kan na finnes ved a ga tilbake til likningene for likevekt ovenfor.

Aksial

T s 2-hebp + (a.dm - hf>-bS = 0 solve,0, — —14.2
c (-

Trykkspenning i underkant O = -14.2

Beregning av spenning 1 slakkarmering

6
Mior 107-(1 - 0)-dpyy
og = |Eg = = 467.9413

Beregning av spenning i spennarmering

o

Betongteyning i underkant €= —r = 1.9x 10—3
cl
o (- ~4
Toyning ved spennarmering A“3p =gy o~ - 4.09x 10
Spenningsendring i spennarmering; Ao-p = Agp.Ep — 842
Total spenning i spennarmering Op = 0'87Gp.max+ A(Tp = 1177
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(o
P |_
Dvs en reduksjon av oppspenning pa (1 . } =6.29-%
p.max
Beregning av rissevidde EC2
Overdekning Chom = 30
Antall stenger ¢12 ny =16 by =12
Antall stenger ¢$20 ny =4 by =20
. . 2 2
Ekvivalent diameter (n1~d)1 +1ny-dy )
slakkarmering d)eq = = 14.35
np-dy +nydy
Koeffisient for heftegenskaper k; =08
Koeffisient for toyningsfordeling ky :=0.5
Faktor fra NA k3 =34
Faktor fra NA ky = 0.425
Forhold mellom heftfasthet € =03 For glatte trader
spennkabler og slakkarmering
. (h - dm) h
Effektiv hoyde h ofp = min| 2.5(h—dpy) 5 | = 3625

Effektivt areal av betongstrekksone

Eftektivt forhold mellom armering
og betong

Starste rissavstand

A¢ off = 2:bghg o = 217500

(i)

-3
P eff = =544x%x 10
P Aceff
ki-ky kg b
17%2%4
St max = K3-Cnom + ————— = 146.8
Pp.eff
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Faktor for lastens varighet ki == 0.4
Eg
Forhold E-modul Qe = _1 =277
c
f
tn
os—| ke '(1 + O‘e'pp.eff)
Pp.eff Os _
Ag,, = max ,06-— | =2.07x 10
Eg Eg
Beregnet rissvidde Wi = 8¢ max A€y = 0.3

Rissviddekrav, Tabell NA.7.1N

Eksponeringsklasse XD3
°min.dur = 50
c
k= — " = 0.6
®min.dur

Grenseverdi for rissvidden

if (Wk < Winax»

"OK" ,"IKKE OK") =

Winax == 0.3k, = 0.18

"IKKE OK"

3
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