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FORORD

Denne masteroppgaven markerer slutten pa en flott studietid ved Universitetet i Stavanger.
Arbeidet med denne masteroppgave har veert en lang, spennende og krevende prosess. For meg
som ikke hadde skrevet tilsvarende rapporter far, virket oppgaven interessant og skremmende pa
samme tid. Jeg valgte a gjennomfgre en fordypning knyttet til jordskjelv og
jordskjelvdimensjonering av konstruksjoner som innebar utnyttelse av materialets egenskaper og
konstruksjonsoppferselen under seismiske pavirkninger. Oppgaven ble noe omfattende og meget
utfordrende siden den inneholdt flere temaer som ikke har veert grundig behandlet i de fagene som

ble undervist pa universitetet.

Alt i alt har arbeidet med oppgaven veert en utrolig spennende og leererik prosses, som tidvis har
veert bade taff og krevende. Jeg har leert en god del om betongens og stalets egenskaper og ikke

minst om konstruksjonsanalyse. Jeg har imidlertid fatt mye god hjelp pa veien.

Jeg vil rette en stor takk til min veileder, professor Ove Tobias Gudmestad for god veiledning og
hjelpen som har han gitt meg gjennom hele prosessen, bade nar det gjelder 8 komme i gang med
arbeidet, korrekturlesing (det meste av rapporten) og det faglige stattet underveis i arbeidet. Dette
har veert til utrolig stor hjelp. Videre vil jeg rette en stor takk til Vidar Skogseide og andre
medarbeidere i radgivende ingenigrfirma Smidt & Ingebrigtsen AS for definering av oppgaven og

for den gode tilretteleggingen som forenklet gjennomfaringen av masteroppgaven.

Takk Lindon for at du har vaert tdlmodige med pappa nar ettermiddager, kvelder og helger har gatt
med til skriving. Takk til min kone, Arlinda for at du etter beste evne har lagt til rette for at jeg skal

kunne kombinere jobb med & fullfare denne mastergraden.

Masteroppgave Side |



SAMMENDRAG

Forskning innen jordskjelvanalyser har gjort det mulig & utfere tilfredsstillende konstruksjonsanalyser
som gir oss sikrere bygningskonstruksjoner. | mange land verden rundt inkludert Norge er
jordskjelvdimensjonering standardisert, slik at det kreves at dagens bygningsingenigrer ma ha visse
kunnskaper innen jordskjelvanalyser for a kunne utfgre krevende konstruksjonsanalyser i samsvar
med relevante standarder. Viktigheten av jordskjelvdimensjonering er blitt mer merkbar spesielt i
den siste tiden hvor de fleste software elementmetodeprogrammer leveres med mulighet for

jordskjelvanalyser (med sine begrensinger).

Selv om Norge ligger i et lavt seismisk omrade, krever NS-EN 1998-1:2004 at det skal
gjennomfgres vurdering av konstruksjoner med hensyn pa jordskjelv. NS-EN 1998-1:2004 er
oversatt til norsk og er utgitt sammen med NA:2008 (National Annex). Denne standarden er
eneradende i Norge siden mars 2010 da NS 3491-12 ble faset ut. NS-EN 1998-1:2004, tar for seg
bade beregning av pakjenninger fra jordskjelv og hvordan det skal dimensjoneres og sikres
tilstrekkelig kapasitet i konstruksjoner. Videre apner standarden for og beskriver i detalj hvordan en
kan reduseres jordskjelvpakjenningene ved & dimensjonere konstruksjoner som middels duktile
bygg (DCM).

For & unnga dokumentasjon av detaljprosjektering med hensyn til seismisk last, viser det seg at
mange benytter den forenklede metoden i hht NS-EN 1998-1:2004 ved dimensjonering av
konstruksjoner for seismiske laster. Den foreklede metoden gir ofte konservative laster som en kan
unnga ved & dimensjonere konstruksjoner for middels duktilitet (DCM). Sannsynligheten for at
konstruksjonen skal bli utsatt for et stort jordskjelv i Igpet av sin dimensjonerende levetid (ofte 50
ar) er ekstremt lav. Av den grunn vil det i denne oppgaven bli fokuseret pa konstruksjonsfaktoren q
som gir oss mulighet til & redusere de seismiske kreftene betraktelig. | den sammenheng vil det bli
redegjort for om det er gkonomisk forsvarlig a bruke tid pa detaljprosjektering i hht standarden med

hensyn pa material og tidsforbruk.

Fordypning innen prosjektering av DCM er viktig, med tanke pa at man ofte kommer i situasjoner
der den foreklede metoden gir sa store laster at det blir nesten umulig & dokumentere
konstruksjonens globale stabilitet. Overnevnte temaer skal dokumenteres ved et konkret
beregningseksempel for en vanlig konstruksjon der stabilitet, detaljprosjektering av
konstruksjonselementer og forbindelser skal utfgres(for DCL og DCM). Til slutt utferes en grov

gkonomisk vurdering, basert pa det analyserte eksemplet.

Temaer som konstruksjons- statikk, respons, dynamikk og konstruksjonsfaktor skal behandles i

denne oppgaven.
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1 Innledning
| herveerende kapittel henviser jeg enten direkte til relevant litteratur i teksten eller benytter referan-

ser [x]. Referanseliste vist under gjelder for hervaerende kapittel (kap.1). Bildene vist i dette kapittelet

er stort sett kopiert pa internett.

1.1 Bakgrunn

Innfering av den europeiske standarden, Eurokode 8: Prosjektering av konstruksjoner for seismis-
ke pavirkning — Del 1: Allmenne regler, seismiske laster og regler for bygninger (referanse [1]) har
fort til at norske bygningsingenigrer stgter pa utfordringer som ikke har veert aktuelle tidligere ved

prosjektering av bygningskonstruksjoner.

De nordeuropeiske omradene inkludert Norge er de omradene i Europa som er minst utsatt for
jordskjelv. Likevel viser historien at Norge er blitt rammet av relativt store jordskjelv i lgpet av de
siste par hundre arene, og i folge det seismologiske forskningsinstitutt NORSAR, er det ingenting

som tilsier at slike jordskjelv ikke kan skje igjen (referanse [2]).

Mange ingenigrer som har jobbet i lengre tid med prosjektering av bygningskonstruksjoner, er usik-
re pa om jordskjelvdimensjonering er gkonomisk forsvarlig, og om det i det hele tatt er ngdvendig a
dimensjonere jordskjelvsikre bygninger i Norge. Temaer som dette ble ogsa diskutert i jordskjelv-
kurset (Bergen, 4-5.mai 2010) som ble arrangert av RIF (Radgivende Ingenigrens Forening), og
selv foreleserne ble ikke helt enige med hverandre. Noen av dem mente at konstruksjoner som
dimensjoneres for vindlast pluss tilleggslast for skjevstilling, har tilstrekkelig kapasitet til & ivareta

seismiske virkninger som kan forekomme her til lands (referanse [3] og [4]).

Selv om man ikke har opplevd store jordskjelv, og er skeptisk til innfgring av jordskjelvstandarden,

viser Norges jordskjelvshistorie at relativt store jordskjelv med konstruksjonsskader som felge har

forekommet i de forrige arhundrer.

= Hatpoary

Blant jordskjelv som har vakt mest

"“‘,"‘”fin.f | R oppsikt er det som skjedde den
i gy 23. oktober 1904 syd for Oslo.
i SPITSHERGEN
® Pyramidzn Jordskjelvet hadde en styrke pa
o Lorgyearbyen 5,4 og ble merket i store deler av
L «
Ba-r?-m'wrg%znamm Skandinavia og Nord Europa.

Figur 1.1 Malinger fra Svalbard-skjelvet
21.02.08. Jordskjelvet hadde en styrke

\U e pa 6,2 og ble kraftig falt i Longyearby-
en, (RIF Kursmateriell, 2010).

Det kraftigste jordskjelvet i Norge i historisk tid skjedde den 21. februar 2008 kl. 3.46 (lokal tid) i
Storfjorden ved Svaldbard med episenter ca.140kM til havs sgrgst for Langerbyen, og hyposenter

ca.10km ned i jordskorpen (se figur 1.1). Skjelvet hadde en styrke pa 6,2. Om skjelvet hadde blitt
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utlast naermere land kunne det ha forarsaket store skader. | samme omrade inntraff et annet stort

jordskjelv med styrke 5.5 den 18.januar 1976.

Jordskjelv som vi opplever i Norge er relativ sma, men kan i vise tilfeller fgre til skader pa konst-
ruksjoner og mennesker. Disse jordbevegelsene som vi opplever her er en resultat av deformasjo-
nene som skjer inn i jordskorpeplatene, og er kjent som interplate jordskjelv. Jordskjelv av denne
typen kan dukke opp overalt, og i falge National Geographic Channel (referanse [5]), har forskerne
fortsatt ikke laget en troverdig teori som med sikkerhet sier noe om sannsynlig styrke og maten
disse jordskjelvene oppstar pa. Forskere antar at slike jordskjelv er resultat av tomrom som kollap-
ser pa grunn av spenningsavlastninger eller palastinger i jordskorpen. Disse tomrommene antas a
veere uttgrkede underjordiske innsjger, eller tomrom som er dannet fra underjordiske vulkanske
aktiviteter som ikke nar overflaten dvs. nar mantelen presses opp mot overflaten ved trykkgkning
forer det til at jordskorpen smelter, og ved trykkreduksjon kjgles mantelen og etterlater myke vul-
kanske avsettinger som setter seg med tiden. Resultatet av disse setningene er gkt spenning og
deformasjoner i jordskorpen med bruddutlgsning som falge. Selv om interplate bevegelsene gir
opphav til relativ sma til moderate jordskjelv, papeker NORSAR (referanse [2]) at store jordskjelv
av den art har skjedd i Nord Norge og Nord Sverige, for ca. 8-9000 ar siden (f. eks. Stuorragurra-
forkastningen pa Finnmarksvidda). Slike forkastninger knyttes til utlgsning av store spenninger i
jordskorpen etter siste istid, dvs. at det er lite sannsynlig at Norge vil bli rammet av en slik jord-
skjelv i var tid. Det bgr ogsa nevnes at slike forkastninger er vanlig i andre deler av verden selv om

omradene ikke har veert dekket av is i siste istid.

Basert pa jordskjelvregistreringene i tidsperiode 1979-
2010, utfart av forskningsinstituttet NORSAR, viser det
seg at jordskjelsaktiviteter varierer sterkt innenfor norsk
territorium. Figur 1.2 viser at Vestlandet og Sprednings-
ryggen i Norskehavet er de omradene med mest jord-
skjelvsaktiviteter, men ogsa Ostlandet, Nordland og

Finnmark opplever rystelser med jevne mellomrom.

Figur 1.2 Kartet som viser seismiske aktiviteter foretatt
av NORSAR, i tidsperiode 1979 - 2010. Jordskjelv som
ble merket av mennesker er merket med rgde symboler,
mens gule symboler viser andre jordskjelv med styrke
fire eller storre, (RIF- presentasjon, 2010).

Tabell 1 pa neste side viser jordskjelv i Norge med styrke >5, i tidsperioden 1759 — 1989. Nederst i
tabellen er listet noen svakere jordsjelv som har inntruffet etter ar 2000. Fra tabellen ser vi at i

Norge skjeer sterke jordskjelv med typisk mellomrom pa ca. 10-20 ar.
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Tabell 1. Jordskjelv i Norge 1759 — 2010, (Store norske leksikon, NORSAR)

Ar Dato Sted Styrke |Merknad

Merket i Denmark, Sverige, Tysklan og Norge.

1759 22. des. Kattegat 5.6 Skader i Jylland spesielt i Alborg- regionen
Skjelvet kunne foles over det meste i Skandi-

1819 5.avg. Lergy i Nordland 58 navia. Ste_rke rysftels_er skapte_ probl_emer med a
sta oppreist, utreisning av stein og jord, balger
pa havet.

1834 3.sep. Agder - Telemark 50
Noen skader pa bygninger. Folt over hele Midt-

1866 9.mar. Haltenbaken 57 Norge. | Trondheim ringte kirkekolokkene av
seg selv.

1892 15.mai. Sunnfjord 52 Kunne merkes over hele Sgr-Norge

1894 23 juli. Nordland 54 Folt over ?00kM avstand, og spesielt i Lofoten.
Noen sma skader.
Folt over hele Sgr-Skandinavia og deler av

1904 23.0kt. Oslofjorden 54 Baltikum. En god del skader pa murverk, piper
o.l. Pastatte personskader.

1907 27 .jan. Nordland 5,2

1913 19.jul. Trondelag 50

1927 24 jan. Nordsjgen 53 Kunne fgles i Sorbritania, Norge og Denmark.

1931 7.jun. Doggerbanken 55 Folt i Sorbritania, kystomradene fra Frankrike {il
Denmark og Sarvest-Norge.

1935 17 jul. Haltenbanken 50

1955 3jun. Nordfjord 52 Folt over hele Sgr-Norge, noe svakt i Oslo og
Trondheim.

1958 23.jan. Haltenbanken 50

1969 29.sep. Haltenbanken 5,0
Episenter la ca.120kM fra kysten og kunne

[R5S 8.avg. Nordvestlandet 53 foles fra Hardanger til Trandelag.

1989 23 jan. Nordfjord 51 Folt over hele S_@r—Norge, inkludert deler av
Oslo og Romerike.

2000 12.avg. Bemlo/Stord 4,5

2003 04.jul. Nordgst for Bjgrn- 55

gya

2007 7.jan. Nordsjgen 4,8 Kunne fgles i Vest-Norge

2007 21.jan Alesund 4,0

2007 28.jan | Nordsjgen/Farsund 3,8

2007 20.des. | Steigen, Nordland 3,3
Kraftig left i Longyearbyen. Flere etterskjelv

200 21.feb. Svalbard 6.2 forgte etter med en styrke pa 2,2-3,7.

2008 11.apr. | Steigen, Nordland 3,3

2010 20.des. Os 3.4
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1.2 Arbeidsomfang

Dimensjonering av konstruksjoner for jordskjelvpavirkninger krever tverrfaglig kompetanse. For
bygningsingenigrer er det viktig & prosjektere sikre bygningskonstruksjoner, som taler pakjenninger
som kan inntreffe i Igpet av konstruksjonens levetid. Konstruksjonens oppfersel under seismiske
pakjenninger er avhengig av mange faktorer, som grunnforhold, geografisk beliggenhet, konstruk-
sjonsstivhet, konstruksjonens regularitet osv. De to farstnevnte faktorene tar geologer og geotekni-
kere seg av, mens andre faktorene er bygningsingenigren sin oppgave. | denne sammenheng kan
det nevnes at konstruktgrens grunnleggende kjennskap til materialoppfarsel, statikk og konstruk-

sjonsdynamikk, kan forenkle jordskjelvdimensjoneringen betydelig.

Hensikten med denne oppgaven er fgrst og fremst & foreta en fordypning innen dimensjonering av
jordskjelvsikre konstruksjoner, hvor en diskusjon av konstruksjonens evne til energiabsorbering er
oppgavens hovedmal. Konstruksjonens evne til & absorbere energi er avhengig av mange faktorer.
En viktig faktor i den sammenheng er materialegenskaper og materialets evne til & deformere seg
utover det elastiske omradet (plastiske deformasjoner). Forstaelsen av materialets egenskaper- og
oppfarsel er viktig for bestemmelse av parametrene som gir grunnlag for beregning av seismiske
laster. For et bygg bestdende av mange elementdeler, er sum absorbert energi lik den energien
som byggets elementer og knutepunkter klarer & absorbere ved elastiske og plastiske deformasjo-
ner. Elastiske og plastiske deformasjoner kan enklest forstés ved & studere konstruksjonens elas-

tiske og plastiske tverrsnittskapasitet (betong- og staltverrsnitt i dette tilfellet).

| forbindelse med oppgaven analyseres et konkret eksempel, hvor konstruksjonsfaktoren (q), sin
virkning undersgkes spesielt. Konstruksjonsfaktoren (q) er et uttrykk som beskriver konstruksjonen
evne til energiabsorpsjon og kraftfordeling. | overnevnte eksempel skal et vanlig boligbygg dimen-
sjoneres for lav og middels duktilitet (DCL og DCM). Dimensjonering utfgres i hht NS-EN 1998-1
som er oversatt til norsk og utgitt sammen med NA:2008 (National Annex), [1]. Standarden beskri-
ver bade beregning av pakjenninger fra jordskjelv og hvordan det skal dimensjoneres og sikres
tilstrekkelig kapasitet i bygget. Standarden beskriver i detalj hvordan jordskjelvkreftene kan reduse-
res for middels duktilitet (dvs. valg av konstruksjonsfaktor q >1,5), men da ma en rekke krav i hht
NS-EN 1998-1, pkt.5-9 overholdes. Ved valg av q > 1.5, har vi mulighet til & redusere seismiske
kreftene, som resulterer i slankere konstruksjoner og lavere materialforbruk, men pa den andre
siden kan kanskje fare det til gkt tidsforbruk for prosjektering. Basert pa beregningene utfart pa
overnevnte eksempel, skal jeg foreta en gkonomisk vurdering, dvs. utfgre et overslag over materi-

al- og eventuelt tidsforbruk i forbindelse med dimensjonering for DCL og DCM.

| tillegg til overnevnte temaer vil ogsa konstruksjonsanalyse behandles. | den sammenheng vil
konstruksjonens egensvingningsperiode, stivhet og kraftfordeling vurderes. Videre vil teoretiske

lastberegninger kontrolleres vha elementmetode baserte analyseprogram (se kap. 9).
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1.3 Begrensninger

Oppgaven er tidsbegrenset og skal utfgres i lgpet av en tidsperiode som bestemmes av UiS.
Grundig kontroll av alle konstruksjonsdelene og forbindelsene blir ikke utfgrt, dvs. ved dimensjone-
ring utferes kun kvalitativ kontroll av utvalgte kritiske elementer og forbindelser. Seismiske laster
beregnes med utgangspunkt i egenvekten og nyttelasten som for bolig. Nyttelast fordeles pa hele

lastflaten (etasjeareal), uten a vurdere ugunstigste lastplassering.

1.4 Organisering av arbeid

Denne rapporten skrives samtidig som arbeidet med oppgaven foregar. Kapitlene er ordnet etter
samme rekkefglge som arbeidet med oppgaven har foregatt, hvor teorien behandles farst. Teorien
som benyttes i oppgaven, henvises til utover i rapporten.

Rapporten bestar av 10 kapitler og tilhgrende underkapitler. Innledende kapittel skal gi leseren en
kort og grunnleggende forstaelse av begrep som gir forstaelse for jordskjelv og maten de oppstar.
Videre i kapittel 3 presenteres en grunnleggende dynamisk teori som gir grunnlagg for konstruk-
sjonsanalyse. Et viktig begrep innen jordskjelvdimensjonering, det sa kalte spektra (elastisk, ikke
elastisk, design...) presenteres i kapittel 4. Videre i kapittel 5, er viktige punkter i Eurokode 8 om-
talt. Kapittel 6 handler om konstruksjonsanalyse, hvor viktige begrep som egensvingningsperiode
og lastvirkning blir beskrevet. | kapittel 7 og 8 presenteres et sentralt tema i oppgaven, nemlig be-
tong- og stals mekaniske egenskaper og tverrsnittets elastisk og plastisk kapasitet samt duktilitet,
konstruksjonsfaktoren og detaljering av konstruksjoner i hht Jordskjelvstandarden. | kapittel 9 er
det et sammendrag av resultater av konkret eksempel presentert. Forst utfgrers en grundig gjen-
nomgang av krav og regler i hht standardene beskrevet. Videre vises resultatene for dimensjone-
ring av konstruksjonen for lav og middels duktilitet (DCL og DCM), som ogsa legges til grunn for en
grov gkonomisk vurdering mht tid og materialforbruk. Til slutt diskuteres alternative beregningsme-
toder for & bestemme konstruksjonens respons presentert og diskutert. Oppgaven avsluttes en

konklusjon som presenteres i kapittel 10.
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2. Jordskjelv generelt

| hervaerende kapittel henviser jeg enten direkte til relevant litteratur i teksten eller benytter referan-
ser [x]. Referanseliste vist under gjelder for hervaerende kapittel (kap.2). Bildene vist i dette kapittelet

er stort sett kopiert pa internett fra jordskjelv i Europa, Asia og Amerika.

2.1 Innledning
Forskerne antar at jorden ble dannet for ca. 4.6 milliarder ar siden. Jordens overflate var varm og

flytende, men etter hvert kjglnet overflaten og jordskorpen ble dannet. Den solide jordskorpen som
vi star pa, bestar av en rekke enorme plater (syv store og en rekke mindre plater) som er i konstant
bevegelse. Disse platebevegelsene som ogsa kalles for platetektonikk, antas & veere forarsaket av
jordens varme kjerne, siterer NORSAR (Norsar 2011a): ”’jordens varme kjerne fungerer som en

enorm kokeplate, og varmen medfgrer at bergartene i mantelen beveger seg pa samme mate som
vannet i en gryte som naermer seg kokepunktet”. Det sier seg selv at tektoniske platene som ligger
pa mantelen, kan bevege i ukontrollerte retninger som fgrer til store pakjenningene langs plate-

grensene. Figur 2.1 viser tydelig at omrader langs plategrensene er omradene med hgyest seismi-

sitet.

North American Plate

N

Fugs
F'hﬂ:g

{Nazca.l'h I Eauth
Plate ‘j American
{  Plate

Figur 2.1 Jordens kontinentplater. Nederst vises jordskjelv med styrke fem eller stgrre mellom 1973
og 2003. Plategrensene kan tydelig sees som mer eller mindre kontinuerlige band av jordskjelv,
(Norsar, 2011a).
Siden jordskorpen er i konstant bevegelse, bygges det opp store spenninger i grensene mellom

plater etter hvert som bergartens kapasitet overskrides. | det grunnens kapasitet overskrides glip-
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per platene fra hverandre og den utlgste energien (kraften) forplanter seg i form av bglger (sving-
ninger) i den omkringliggende jordskorpen. Disse bglgene farer til rystelser (bevegelser) i jordskor-
pen og dette fgrer av og til til skader pa konstruksjoner og mennesker. Etter at mesteparten av
spenningen er utlgst, kommer plategrensene til en ny stilling hvor spenningene starter a bygge seg

opp pa nytt, og etter en vis tid vil et nytt jordskjelv inntreffe.

Generelt kan jordskjelv formuleres som fglger, siterer NORSAR (Norsar 2011b): Med jordskjelv
menes i utgangspunktet et plutselig brudd i jordskorpen av naturlig arsaker som er av en slik ka-
rakter at det sendes ut bglger i form av rystelser. Disse rystelsene kan variere fra svaert sma til

kraftige avhengig av avstanden til fokus. Det punktet pa en forkastning der bruddet starter kalles

for fokus eller hyposenter, mens punktet pa overflaten
som ligger rett over fokus, kalles episenter (se figur 2.2).
Forkastningen er selve sprekken i skorpen hvor bevegel-
sen foregar. Bruddflatens stagrrelse og stivhet, gir ogsa

grunnlag for beregning av jordskjelvets styrke.

Figur 2.2 Fokus (hyposenter) og
episenter til et jordskjelv, (Nor-
sar, 2011b).

Jordskjelv kan utlgses i alle dybder, og i falge NORSAR (Norsar 2011b) kan jordskjelvets dybde
variere fra ca. 10km under dyphavet og opp mot 70km under de hgyeste fjellene (ved destruktive
plategrenser kan jordskjelv opptre helt ned til 700km). De fleste jordskjelv som oppleves i Norge

har fokus dypere enn 10km, bortsett fra noen steder i Nord-Norge, Rogaland og pa Jstlandet.
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2.2 Forkastninger
Sprekker i skorpen hvor bevegelsen foregar kalles forkastning. Teoretisk antas det at bevegelsene

pa forkastningen foregar i tre retninger, og bevegelsene kan deles i tre kategorier (se figur 2.3):

normalforkastning, reversforkastning og sidelengsforkastning

« | tilfelle jordskjelvbevegelser farer til forlengelse i jordskorpen, kalles forkastningene for normal-

forkastninger (se delfigur A). | slike tilfeller blir skorpen utsatt for

strekkpakjenninger under jordskjelvsbevegelser.

e Reversforkastninger er det motsatte av normalforkastning,
dvs. jordskorpen blir trykket sammen og blir kortere av bevegel-

sene (se delfigur B).

o Sidelengsforkastninger er vist pa delfigur C. | dette tilfellet
foregar bevegelsene sidelengs, hayrelengs og venstrelengs av-

hent av bevegelsesblokkens retning.

Figur 2.3 Forkastningstyper, NORSAR (Norsar, 2011b).

Her bgr det nevnes at bevegelsene langs en forkastning som nevnt over er teoretiske og at det
sjelden foregar i en retning. Vanligvis opptrer bevegelsene som kombinasjon av for eksempel nor-
mal og sidelengs eller revers og sidelengs. Jordskjelv som vi opplever i Norge forarsakes stort sett
av revers eller sidelengs bevegelser, bortsatt fra i Nordland og noen ganger i Rogaland og pa @st-

landet, hvor bevegelsene er tilnsermet normal.

2.3 Jordens oppbygning
Studier av jordens oppbygging er stort sett basert pa indirekte metoder som for eksempel jord-

skjelvbglgenes forplanting gjennom de forskjellige lagene som jorden er bygget av. Belgeforplan-
ting gir ogsa opplysning om materialenes egenskaper i forskjellige dybder. Studier som eksperi-
mentale data, teoretiske betraktninger og supplert med geodetiske og magnetiske malinger og
varmestrgmmalinger har gitt verdifulle opplysninger om jordens sammensetting. Jorden er bygget
opp av flere forskjellige lag som grovt sett kan deles inn i tre: jordskorpen, mantelen (kappen) og

kjernen (se figur 2.4).

Jordskorpen er det solide ytterste laget som vi star pa. Jordskorpen har en gjennomsnittstykkelse
pa ca.30-35km. Tykkelsen varierer og kan bli hele 60-70km under fjellkjeder, mens under dypha-

vene er tykkelsen ca.10km.
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Under skorpen finner vi mantelen (kappen), som bestar av to deler: gvre del lithosfeeren, og nedre
del astenosfeeren. Lithosfeeren sprer seg ned til ca. 100-150 km dyp, og betraktes som en del av
de tektoniske platene som beveger seg over den dypere delen av mantelen, astenosfaeren. | aste-
nosfeeren er mantelen noe blgtere, dvs. at mantelens temperatur er tilnaermet lik bergartens smel-
tepunkt. Mantelen er plastisk og strekker seg ned til ca. 2900 km dyp. Inne i jordens senter finner vi
kjernen som har en meget stor gjennomsnittlig densitet. Kjernen bestar av en ytre flytende del (ned
til ca. 5150 km dyp), og en indre fast del (il jordens sentrum ca. til 6370 km dyp). Den gjennom-
snittige sammensetningen av jorden er vanskelig & ansla, men teoretisk sett antar man at jorden

bestar av kjemiske stoffer som vist pa figur 2.4 (hayre delfigur).

&

¥ Indre kerne
[Fe|

Figur 2.4 Jordens oppbygging, (delfigur til venstre, Norsar, 2011a; delfigur til hayre kopiert
pa internett).

2.4 Platetektonikk
Teorien om kontinentaldrift ble for forste gang lagt frem av den tyske geofysikeren Alfred Wegner

pa 1900-tallet. Det skulle likevel ga lang tid fer Wegeners teori fikk interesse, helt til slutten av
1960-arene da teorien om havbunnspredning og platetektonikk kom frem. Datidens undersgkel-
ser av havbunnene i verdenshavene avslgrte midthavsrygger, og en merket at havbunnsskorpen
var yngst naermest midthavsryggene. Etter disse oppdagelsene fikk Wegners teori om platetekto-
nikk statte blant forskere som mente at strammer i mantelen var hoveddrivkraften for platedrift. Det
er bare en teori som ikke er sikker, og selv i dag ingen kan med sikkerhet si noe om platedriften,

samtidig som mange undersgkelser viser at platenes tyngde bidrar til platebevegelsene.

Ifalge platetektonikken bestar jordoverflaten av sma og store plater som beveger seg i forhold til

hverandre. Fra figur 2.5 (figuren viser platetektoniske hovedtrekk) ser vi hvordan ny havbunnskorper
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dannes langs midthavsrygger samtidig som havbunnssedimenter sammen med havbunnsplaten

synker ned i dypet (under kontinentplatene).

Transformforkastning
Mindre Vulkansk sybue Midtoseanisk
spredningsbasseng l Dyphavsgraft spredningsrygg Dyphavsgraft N
+,.’._-——-—'_:.—T—-_ = -—

bak wbue _ G2z =

Vulkankjede
Fo}febelte Kaontinent

Kontinent

Sammen-
~ stuvningskile

Figur 2.5 Platetektonisk hovedtrekk [3]

| platetektonisk teori skilles det mellom tre typer plategrenser: Konstruktiv plategrense (divergent),

Destruktiv plategrense (convergent) og Sidelengs plategrense (transform).

2.4.1 Konstruktiv plategrense

Ved konstruktive plategrenser beveger platene seg bort fra hverandre, samtidig som ny plate dan-
nes. Slike grenser er typiske for dyphavsrygger (se figur 2,5), som for eksempel ryggen som gar
langs hele Atlanterhavet. Konstruktive plategrenser er en av de viktigste drivkreftene bak platetek-

tonikken.

Etter hvert som den nydannede havbunnskorpen beveger seg bort fra plategrensen blir kaldere og
tyngre, samtidig som alderen gker, dvs. havbunnens eldste vulkanske bergarter finnes naer konti-
nentsokkelen. Mange jordskjelv (ikke de starste) oppstar langs ryggen, men pa grunn av at disse
plategrensene stort sett er langt fra tettbebodde landomrader, er skadene pa konstruksjoner og

mennesker minimale (et unntak er Island).

2.4.2 Destruktiv plategrense
Ved konstruktiv plategrense dannes ny skorpe som presser den gamle skorpen mot destruktive
plategrenser. Ved en destruktiv plategrense som for eksempel en havbunnskorpe og hvor et konti-

nent er involvert, vil havbunnskorpen presses ned under den andre kontinentplaten (subduksjons-
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sone/underskyvning), noe som kan gi opphav til store jordskjelv (se figur 2,5). | folge NORSAR
(Norsar 2011a) finnes en slik grense vest for Sydamerika, der ogsa det stgrste jordskjelvet vi kjen-
ner til skjedde i Chile 1960.

Langs en destruktiv plategrense hvor to kontinenter mgtes (kolliderer) presses massene opp og
store fjellskjeder dannes (for eksempel Himalayene er resultat av kollisjon mellom det Indiske og
Eurasiske platen). Ved slike plategrenser ligger jordskjelvets fokus grunnere en ca.30km, men i

noen tilfelle kan jordskjelv ha fokus dypere (ned til 80km).

2.4.3 Sidelengs plategrense

Ved denne typen plategrense beveger to av jordskorpeplatene seg sidelengs i forhold til hverandre

(se figur 2,6). Plategrensen av denne typen er
San Andreas-forkastningen i California hvor Stil-
lehavsplaten beveger seg nordover i forhold til
den Nordamerikanske platen og forarsaker store
og odeleggende jordskjelv, bl.a. jordskjelvet

utenfor San Francisco i 1906.

Figur 2.6 Sidelengs plategrense,
NORSAR (Norsar, 2011a).

Andre typer platebevegelser som bar nevnes er bevegelser inn i platene. Bevegelsene (deforma-
sjonene) inn i platene kan fagre til moderate jordskjelv, og kan dukke opp overalt i verden. Jord-

skjelv av den typen opplever vi i Norge.

2.5 Seismiske bglger
En seismisk bglge er en bglge som beveger seg gjennom jorden, oftest forarsaket av en seismisk

kilde. En seismisk kilde kan veere: jordskjelv, eksplosjon eller andre prosesser som bglger i havet
og vind. Seismiske bglger kan generelt deles i to typer balger; rombglger (bglger som forplanter
seg gjennom jorden) og overflatebglger (bglger som brer seg pa overflaten), som igjen deles i un-

dertyper.

2.5.1 Rombglger

Rombaglger er tredimensjonale bglger som beveger seg giennom Jordens indre. Bglgene som ut-
Igses av seismiske kilder, kan i hovedsak deles i primeere og sekundeere bglger. Disse kalles P-
balger (trykkbglger) og S-bglger (skjeerbalger) og skjematisk kan de fremstilles som vist pa figur
2.7.
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P-bglgene er trykkbglger, er de er jordskjelvbglger som forplanter seg gjennom alle typer medier.

P-bglgene sprer seg i alle retninger ved at bergartene trykkes
sammen og utvides i bglgens retning (se figur 2.7). Primerbglgene
beveger seg gjennom jorden med en hastighet som varierer fra 5,5

— 7,2km/s pa jordskorpen, og opp til 13,7km/s i jordens indre.

S-balger (skjeerbalger) forplanter seg i alle retninger, og berggrunn
beveger seg vinkelrett pa bglgeretning (se figur 2.7). | motsetning
til P-bglgene kan S-bglgene forplante seg kun i faste materialer
(ikke flytende materialer). S-balgene beveger seg med en hastighet

som tilsvarer ca. 60% av P-bglgens hastighet.

Figur 2.7 Rombglger, NOR-
SAR (Norsar, 2011c).

2.5.2 Overflatebglger

Overflatebglgene ligner pa vannbglger, og brer seg langs jordoverflaten. Disse bglgene beveger
seg saktere en rombglger, men pa grunn av sin lav frekvens, lang varighet og stor amplitude, kan
de veere de mest gdeleggende seismiske bglgene. Overflatebglgene kan deles i to bglgetyper;

Rayleing-bglger og Love-bglger (se figur 2.8).

Rayleigh-bglger ligner pa vannbeglger, og beveger seg vesentlig saktere enn rombglger. Love-

balger forer til at overflaten beveger seg pa tvers av bglge-
Love-bolge

retningen, som vist pa figur 2.8. Disse bglgene beveger
seg med starre hastighet en Rayleigh-bglgene (rundt 90 %
av S-beglgenes hastighet). | falge NORSAR (Norsar
2011c), kan overflatebglger forarsaket av store jordskjelv

forplante seg opp til flere ganger rundt jorda.

Figur 2.8 Overflatebglger,
NORSAR (Norsar, 2011c).

Masteroppgave Utfgrt av SF Side 14



2.6 Lokalisering og maling av jordskjelv
Med lokalisering menes a bestemme posisjon, dyp og tid der jordskjelvet (eller en annen seismisk

kilde) inntraff, NORSAR (Norsar, 2011d).

Lokalisering av jordskjelv kan enklest gjgres ved registrering av seismiske bglger ved minst tre
malestasjoner. Selve lokaliseringen bestemmes ved en enkelt beregning, dvs. med kjent bglgehas-
tighet og avstand mellom malestasjonene kan tiden beregnes og jordskjelvkilde lokaliseres. Jord-
skjelvslokaliseringen basert pa denne enkle modellen kan utferes uten ngyaktig hastighetsmodel-
ler eller klokker, og kan gjgres uten hjelp av dataverktgy. Lokaliseringens ngyaktighet er ogsa av-
hengig av antall malestasjoner og spredning (avstand og retning) av stasjonene i forhold til jord-
skjelvets episenter. Beregningene og malingene er bundet med en viss usikkerhet som kan gi feil
ved lokalisering av jordskjelv. For jordskjelv i Norge er det typisk en usikkerhet pa 10 til 20 kilome-

ter, avhengig av jordskjelvets stgrrelse og hvor i landet det er.

Beregning av jordskjelvets posisjon ut i fra registreringene pa stasjonene, krever ngdvendig kjenn-
skap til belgenes spredningshastighet gjennom de forskjellige materialene (materialene i grunnen).
Som nevnt i forrige kapitel varierer bglgehastigheten med dybden, og dette ma tas hensyn til ved
lokalisering av jordskjelv. Variasjonen av bglgehastighet kan ivaretas ved hastighetsmodeller (en
samling av hastigheter), enkle modeller som kun gir hastighet mot dyp, eller kompliserte 3D model-

ler som ivaretar hastighetsvariasjoner i alle retninger.

Det finnes globale og lokale (eller regionale) modeller som brukes for lokalisering av jordskjelv.
Globale modeller brukes vanligvis for lokalisering av store jordskjelv og dekker hele jordskorpen
ned til jordens sentrum. Lokale modeller brukes til lokalisering av mindre jordskjelv opp til 2000km

avstand. Slike modeller rekker til noen hundre kilometer dyp.

| forbindelse med jordskjelvmaling og lokalisering bar det nevnes seismisk arrayer som pa en mate
er en seismisk stasjon med mange seismometre over et omrade fra noen hundre meter og opp til
flere titalls kilometer. Seismiske arrayer gjar det mulig a forbedre lokaliseringen av seismiske hen-
delser pa to mater: ved a legge sammen registreringene fra flere instrumenter vil en seismisk bgl-
ge lettere kunne oppdages, og man kan ogsa male retning og hastighet til en bglge. Dette mulig-
gjer ogsa helautomatiske lokaliseringer av jordskjelv og andre seismiske hendelser i tilnaermet

sann tid.

| falge NORSAR (Norsar 2011c), ligger de (NORSAR) i verdenstoppen nar det gjelder bruk og ut-
viklingen av seismiske arrayer, og for tiden driver de tre slike arrayer pa norsk jord (pa Leten i
Hedmark, ved Karasjok i Finnmark (Figur 2,9) og pa Spitsbergen). Disse stasjonene ble egentlig
utviklet til & overvake kjernefysiske prgvesprengninger (Prevestansavtalen). Seismiske hendelser

skal registreres og analyseres med hgyest mulig ngyaktighet dvs. disse stasjonene skal gi mulig-
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het til & skille seismiske bglger fra vanlige jordskjelv # v 5 [
- MG R LS

og bealger fra eventuelle prgvesprengninger. Dette er fgcss

ogsa til nytte for jordskjelvforskning.

Figur 2.9 De 25 seismometerplassering- "L .
ene som utgjer ARCES-arrayen i Finn-
mark. Arrayen dekker et omrade pé ca.
3x3 km, og er en av verdens beste til &
registrere seismiske hendelser pa av-

stander opp til ca. 3000 km, NORSAR "
(Norsar, 2011e)

2.6.1 Instrumenter
Maleinstrumenter som brukes for maling av seismiske bglger kales for seismometer. En malesta-
sjon som bestar av seismometer og system for utskrift eller lagring av registrerte data kalles for

seismograf (det greske ordet seismos betyr jordskjelv).

For & kunne male seismiske bglger kreves avanserte instrumenter. Den s& kalte dynamikken i
seismiske bglger (den enorme forskjellen mellom de svakeste og sterkeste balgene som skal re-
gistreres) var et av hovedproblemer for maleinstrumenter frem til 1970-1980 tallet. Variasjonen
mellom de sterkeste og svakeste bglgeutslagene kan vaere enorme, for eksempel et lite jordskjelv
pa noen ti-hundretalls kilometer avstand fra en malestasjon kan gi utslag som kan males i nanome-
ter (1-10°m), mens store jordskjelv, selv p& mange tusen kilometer avstand kan gi utslag pa flere
centimeter (utslag fra for eksempel overflatebglger med lav frekvens). | faslge NORSAR (Norsar
2011e), brukte man tidligere flere typer instrumenter som var fglsomme for hvert sitt frekvensom-

rade, for & Igse dette problemet.

Utviklingen innen elektronikk i de siste 20-30 arene har gjort det mulig til & utvikle moderne instru-
menter som kan male alle typer seismiske bglger, dvs. at problemet med dynamikk er i praksis
lgst. Det finnes instrumenter som kan male alt fra sma frekvenser naer jordskjelv og sprengninger
med frekvens opp til 100Hz til tidevannskreftene med periode like under 12 timer (dvs. med fre-
kvens 2.3-10° Hz).

I motsetning til tidlige seismografer hvor malingene ble nedtegnet direkte pa papir giennom meka-
niske innretninger, har moderne instrumentene mulighet til & lagre registrerte data pa innebygget

harddisk, som kan overfgres elektronisk.

| et dokument publisert av European Space Agency (ESA) [7], viser det seg at forskere ved Institu-

to per il Rilevamento Elettromagnetico dell’ Ambiente (IREA-CNR) og Istituto Nazionale di Geofisi-
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ca e Vulcanologia (INGV) i Italia er godt i gang med & analysere bevegelsene som skjer i jordskor-
pa under og etter skjelvet, vha. satellittdata. Satellitter er utstyrt med en syntetisk apertur radar
(SAR) som tar radarbilder over omrader far og etter jordskjelv. Kombinasjon av to eller flere radar-
bilder av samme omrade (som er tatt far og etter jordskjelv) gir forskerne mulighet til & utfare sveert
presise malinger. Forskerne bruker en avansert teknikk for a finne forskjell mellom satellittbildene,
som kalles for SAR Interferometri (INSAR).

Figur 2.10 viser et satellittbilde som viser jord-
skorpens dramatiske endringer etter jordskjelvet i
L’Aquila, (i april 2009). Bildet ble tatt av ESAs
radarsatellitt Envisat og den italienske romorga-
nisasjonens satellitt COSMO-SkyMed.

Figur 2.10 Satellittbilde (Interfero-
gram) som viser endringer i jord-
skorpen etter jordskjelv i L’Aquila,
(ESA Norge)

Masteroppgave Utfgrt av SF Side 17



2.7 Jordskjelvstgrrelser og skader
Jordskjelv varierer enormt i starrelse (styrke), fra de minste som ikke merkes av mennesker, og til

sveert kraftige som fgrer til total adeleggelse. | den sammenheng er magnitudeskala og intensitets-

skala to viktige begrep som brukes for & ansla jordskjelvets styrke.

2.7.1 Magnitude

Et jordskjelv frigjgr enorme mengder energi. Magnitude er et tall som enkelt brukes til & male ener-
gien som utlgses ved et jordskjelv. Siden jordskjelv varierer sa voldsomt i styrke, er magnitudeska-
laen logaritmisk (log10(Amplitude) + korreksjon for distanse og focal dybde)), hvor gkning med et
trinn tilsvarer en gkning i energi med en faktor pa ca. 31. Et jordskjelv med styrke seks frigir om-
trent 31 ganger sa mye energi som et jordskjelv med styrke fem, og 1.000 ganger mere enn et
jordskjelv med styrke fire. | falge NORSAR (Norsar 2011f) gker stgrrelsen pa rystelsene med en

faktor rundt 10 for hvert trinn.

Tabell 2.1 Jordskjelvvirkning og styrke registrert per ar, (GEO, UiB).

Beskrivelse Magnitude Gjennomsnittlig antall pr. ar
Katastrofalt 28,0 1
Meget sterkt 7,0-7,9 18
Sterkt 6,0-6,9 120
Moderat 5,0-5,9 800
Svak 4,0-4,9 6200
Lite 3,0-3,9 49000
Veldig lite 2,0-3,0 ca. 365000
1,0-2,0 ca. 3000000

Typiske jordskjelv med styrke 2 til 28, og antall jordskjelv per ar pa verdens basis, er vist pa tabel-
len over. Jordskjelv med styrke 1,0-3,0 er nesten ikke merkbare for mennesker, jordskjelv med
styrke 8,0 utlgser energi som tilsvarer verdens stgrste kjernesprengning mens et jordskjelv med
styrke 9,0 resulterer i store @deleggelser. Her vil jeg ogsa nevne at verdens starste registrerte
jordskjelv er malt til 9,5 i styrke, (Chile 1960), som i fglge seismologer er ogsa g@vre grense for

jordskjel som kan forarsakes av bevegelser i jordskorpen.

Flere skalaer har blitt definert for & male jordskjelvets styrke. De mest brukte magnitudeskalaene
er: (1) lokale magnitude (M,), ofte referert til som "Richter magnitude," (2) overflate-wave magnitu-

de (Ms), (3) body-wave magnitude (my ), og (4) seismisk moment (My). Magnitude 1-3 er begren-
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set, og er ikke palitelige malestarrelser for starre jordskjelv. Magnitude (M,,), er basert pa seismisk
moment konseptet, og kan anvendes for alle starrelser av jordskjelv. Ulempen med sistnevnte ma-

lemetode er at magnituden er vanskeligere & beregne.

Som nevnt over er Richter-magnitude M_ den mest kjente typen magnitude (ogsa kalt Richter-tall).
Richters skala er en logaritmisk lokalmagnitudeskala som ble etablert for 8 sammenligne styrken til
jordskjelv i California. Den ble utviklet av Charles Francis Richter og Beno Gutenberg ved Califor-
nia Institute of Technology, USA, i 1935, NORSAR (Norsar 2011f). Richters skala baserer seg pa
stgrste malte amplitude, malt pa en Wood-Anderson seismograf, plassert i California og ngyaktig
100 km fra jordskjelvets episenter. Skalaen er logaritmisk, og definert slik at et jordskjelvopptak
malt til M_ = 6.0 pa Richters skala har 10 ga starre utslag pa den registrerende seismograf enn et
opptak med M, = 5.0, (Villaverde 2009, kap.5.5). Denne maten for styrkeberegning ble utviklet for
a skille mellom de mange sma skjelvene fra de fa store i California pa denne tiden. Den originale

definisjonen av lokalmagnituden M, pa Richters skala er definert ved en enkelt logaritmisk ligning:

M, =log(A) — log(Ay) + S (2.1)

der A er stgrste malte utslag malt i mm pa en Wood-Anderson-seismograf plassert 100 km fra epi-
sentret, S er stasjonens korreksjonsfaktor og (—/log(Ao)) er avstandskorreksjonsfaktor som er gitt

ved:

—log(Ay) = a*log(R/100) + b * (R —100) + 3 (2.2)

a og b er koeffisienter for geometrisk spredning og inelastisk demping, R er hyposenter avstand i
kilometer. F. eks. for et vilkarlig jordskjelv er amplituden malt til 1,0mm i avstand 100km fra
jordskjelvets episenter. Hvis vi setter korreksjonsfaktoren S=0, gir ligning 2.1 en jordskjelvstyrke M,
lik 3,0.

Ved beregning av lokalmagnituden M, for andre regioner en sgr California er det viktig at en ma ta
hgyde for dempingdiferansene mellom regionene og veere forsiktig ved & fastsla en

referansedistanse. Lokalmagnituden M, er vanligvis malt der hvor S og L-bglgene er dominerende.

Richters skala har mange svakheter nar det kommer til sammenligning av jordskjelvstyrker. Svak-
hetene kommer av at Richters skala bare tar utgangspunkt i en variabel. Det finnes ingen direkte
sammenheng mellom Richters skala og jordskjelvets energi. Richters skala bryr seg bare om det
stgrste utslaget, og dermed vil et kort jordskjelv med ett stort utslag gi sterre magnitude enn et
langvarig jordskjelv med lavere maksimalutslag, selv om det kan frigjgres mer energi i det sist-

nevnte.

Richters skala egner seg ikke til & angi styrken pa et jordskjelv over ca. 7,5 eller jordskjelv pa over

ca. 1000 km fra malepunktet, da forutsetningene for beregningene ikke er gyldige for store styrker
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og avstander. Et jordskjelv kan ha flere forskjellige M,. En seismograf plassert 100 km sgr for epi-
sentret kan gi en helt annen graf enn en seismograf plassert nord for skjelvet. Det kan skyldes
jordskjelvets bruddretning, spesielle fjellformasjoner eller andre uheldige forhold, derfor innen

seismologi finnes det en rekke andre metoder for & bestemme magnituden til et jordskjelv.

For stgrre avstander til episenter der overflatebglgene blir dominerende, overflatemagnituden Mg

er mer nyttig og stabil ved estimering av jordskjelvs stgrrelse. Overflatemagnitude er gitt ved:

Ms = log (%) + 1.66 « log(4) + 3,3 (2.3)

der A er amplituden i mikroner, T er perioden i sekunder (vanligvis ca.20sekunder), og A er
episentrets avstand i grader (vanligvis 2 til 160 grader).

Body-wave magnitude er basert pa 1,0s P-bglger, og er definert ved:

my, = log(a/T) + Q(h,4) (2.4)

hvor a er amplitude av P-bglger, T er periode og Q er empirisk korreksjonsfaktor.

Problemet med magnituder vist over er at ingen av dem har direkte tilknutning til energien som
blir opplgst under jordskjelv. Thomas C. Hangs og Hiroo Kanamori, [11], publiserte et dokument
den 10. Mai 1979, hvor sammenheng mellom momentmagnitudene M., Ms og M,, ble vist. | falge,
[11], det er mulig & estimere energi Es som utlases ved jordskjelv, og viste sammenheng mellom

E; og M, etter falgene uttrykk (de startet med seismisk energi Es som er gitt ved):
E; = (dc/2p) *My, — Eg=(1/2%10%) % M, (2.5)

der Ao er jordskjelvets slipp spenning, u er skjzermodulen og M, er seismisk moment og beregnes
ut i fra belgeformens kvantitative analyse der en tar hensyn til frekvens og focal mekanisme.

Seismisk moment M, er definert som, (Villaverde 2009, kap.5.6.2):
M, = GAD (2.6)

Der G er skjeermodul (tilnaermet kan denne settes lik 3x10'°N/m?, 3x10"'dyn/cm?), A er areal av

glidning/feilflaten og s er midlere forskyvningsvektor av virkelige glidning (se figur 2,11).

Seismiske moment er ikke enkelt & lgse som for ek-

sempel Richter magnitude, men den har direkte tilknyt- L

ning til energien som utlgses under jordskjelv, (Villaver-

de 2009, kap. 5.6.2). s |~

flate som gir grunnlag for beregning av seismisk moment.

W
Figur 2.11. Skjematisk fremstilling av glidning/ forskyvnings- /
Arealet av glidningen settes lik flatens lengde x bredde (LxW).
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Ved a basere pa seismisk moment M,, viser Hanks og Kanamori [1979], [11], at forholdet mellom

E; og Ms kan skrives som:
logEs =1,5M; + 11,8 (2.7)

Videre viste [11] sammenhengen mellom M,, og My, ved & innsette E; (ligning 2.5) i ligning 2.7.

Siden M,, ~ M (tilnaermet lik) for jordskjelv med styrke M < 8,0, kan ligning 2.7 skrives som:

logM, = 1,5 M,, + 16,1 (2.8)

Det empiriske forholdet mellom M, og M, for, 5,0 S M; < 7,5, kan det skrives som:

log M, = 1,5 Ms + (16,1+0,1) (2.9)

Empirisk forholdet mellom M, og M, som ble definert av Thatcher og Hanks [1973], og for, 3,0

< M, < 7,0, kan skrives:

logM, = 1,5 M, + 16,0 (2.10)

Sa uti fra ligning 2.8, 2.9 og 2.10, kan i fglge [11] magnitude M generelt skrives som:

M =My — 107,[dyncm] M =My — 6,06,[Nm] (2.11)
Basert pa observasjoner og empirisk definerte forhold mellom ligningene 2.7, 2.9 og 2.10, er
magnitude M definert av ligning 2.11 gyldig for 3,0 < M, < 7.5, 5,0 sMs < 7,5, og M,, for starre

jordskjelv.

Variasjoner og starrelser av seismisk moment og magnituder (M., Ms og My) for jordskjelv i s@r
California i tidsperioden 1947 — 1973, er vist i tabellen 2.2. Tabellen er hentet fra [11]. For mer de-
taljert definisjon av seismisk moment og magnitude henvises til [10] og [11].

Tabell 2.2 Sammenligning av M., Ms og M for jordskjelv i sgr California i tidsperio-
den 1947-1973, [11].

Dato X1025'\fj°y - M, Ms M(M,)
04.12.1948 1 6,5 6,5 6,0
21.08.1952 200 7.2 7,7 7,5
21.08.1952 3 6,4 - 6,3
29.08.1952 3 6,1 - 6,3
19.03.1954 4 6,2 - 6,4
09.04.1968 6 6,4 6,7 6,5
09.02.1971 10 6,4 6,6 6,6
21.02.1973 0,1 5,9 5,2 5,3
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Det mest korrekte malet pa en jordskjelvstyrke er seismisk moment M,. Seismisk moment er en
fysisk kvantitet og kan beregnes ut i fra bruddets flateareal (glidningsflatens areal ved fokus), dvs.
den har direkte tilknytning til energien som utlgses under jordskjelv. Som vi ser fra tabellen under
er tallene for seismisk moment meget store, og regnes derfor om til momentmagnitude som er
sammenlignbart med andre magnitudeverdier. Fordelen er at seismisk moment My, og moment-

magnitude My er konsistente mal pa styrken for jordskjelv av alle starrelser.
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2.7.2 Intensitet

Magnitudeskalaene er ment & vaere et mal pa energien som utlgses i jordskjelvets sentrum. |
mange tilfeller oppleves dette som misvisende, da den energien som utlgses ved et jordskjelv ikke
alltid tilsvarer graden av gdeleggelse. For & male den opplevde styrken til et jordskjelv har det blitt
utviklet intensitetsskalaer. Intensiteten til et jordskjelv vil avhenge av mange faktorer, bl.a. forkast-
ningens orientering, bevegelsesretningen, jordskjelvets dyp og grunnforhold ved observasjons-
punktet. Denne metoden er basert pa observasjoner og ikke pa ngyaktige malinger. Resultatene
blir ikke sa presise, men med mange nok observasjoner gir de mye nyttig informasjon om jord-
skjelvet. | falge NORSAR (Norsar 2011g), samles intensitetsobservasjoner inn fortsatt rutinemes-

sig over hele verden, ogsa i omrader med et godt utbygd nettverk av malestasjoner.

Etter hva vi kjenner til ble intensitetskala for jordskjelv spesifisert og brukt tidlig pa 1800-tallet. In-
tensitetsskalaen som vi bruker i dag er en 12-punkts skala som ble grunnlagt i 1912, og videreut-
viklet pa 1930-tallet.

Etter at et jordskjelv har inntruffet, utfares observasjoner i omradet rundt jordskjelvets episenter, og
pa denne maten kartlegges det hvordan jordskjelvet ble merket i forskjellige omrader. Basert pa
observasjonen kan jordskjelvets utbredelse presenteres i et kart som vist pa figur 2.12, der over-

gang fra en skala til en annen merkes med grenser som kalles for isoseismiske konturer.

Figur 2.12 viser utbredelsen til observasjonene av intensitet V, IV og Il etter jordskjelvet mellom

Stord og Bgmlo i august 2000 med styrke 4,5 (sort prikk). Jordskjelvets episenter er merket med

svart punkt pa figuren. Usikkerheten for lokalisering av jordskjel-
vets episenter er ganske stor pga. variasjoner i grunnforholdene,
men det kan grovt sett anslas at episentret er midtpunktet dannet

av konturene vist pa figur.

Figur 2.12. Intensitetsskala rund episen-
ter basert pa observasjoner etter jord-
skjelvet mellom Stord og Bemlo i avgust
2000, NORSAR (Norsar 2011g).

1l ¥,

_ A

| Norge bruker vi en intensitetsskala som heter EMS98 (Europeisk Makroseismisk Skala 1998),

som er gitt i tabell 2.3. De laveste fem-seks trinnene baseres mest pa hvordan mennesker oppfat-
tet rystelsene, mens de sterkeste fem-seks trinnene hovedsakelig vurderes ut fra skader pa byg-
ninger og andre strukturer. Skjemaet som brukes til & rapportere jordskjelv er laget for & kunne

tilegne et intensitetsniva fra EMS98.
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Tabell 2.3. Intensitetsskalaen, EMS98, NORSAR (Norsar 2011g).

EMS98 intensitetsskala
Intensitet | Navn Beskrivelse av observasjoner (forkortet)
I Ikke merket Ikke merket
Il Sa vidt merket Merket kun av sveert fa mennesker i ro innendgrs.
M Sl Merket av noen innendars. Personer i ro merker svaiing
eller lette rystelser.
v Sl e Merket av mapge innendears, utendars av fa. Noen perso-
ner vekkes. Vinduer, dgrer og porselen skrangler.
Merket av de fleste innendgrs, utendgrs av fa. Mange vek-
v S kes. Noen blir redde. Bygninger ryster giennomgaende.
Hengende gjenstander svinger betydelig. Sma gjenstander
flyttes. Darer og vinduer svinger opp eller igjen.
Mange blir redde og lgper ut. Noen gjenstander faller.
Vi Litt skadelig Mange hus far mindre, ikke-strukturelle skader som harfine
sprekker i mur og sma skader pa murpuss.
De fleste blir redde og lgper ut. Mgbler flyttes og mange
gjenstander faller fra hyller o.l. Mange vanlige, velbygde
Vi Skadelig bygninger far moderate skader: Mindre sprekker i vegger,
murpuss lgsner, skader pa piper. Eldre bygninger kan f&a
stgrre sprekker i mur.
Mange far problemer med & holde seg oppreist. Mange
vili Svaert skadelig hus fér store sprekker i. veggene.. Noen vanlige, velbygde
bygninger kan fa alvorlige brudd i vegger. Noen svakere,
eldre bygninger kan kollapse.
IX Bes il Generell panikk. Mange §vake konstrulfsjoner kollapser.
Selv velbygde konstruksjoner far alvorlige skader.
X Sveert destruktivt | Mange vanlige, velbygde bygninger kollapser
X| @deleggende Dg ﬂes.te vanlige, vel.bygde bygninger kollapser, noen jord-
skjelvsikre konstruksjoner gdelegges.
Totalt edeleg- .
Xl gende Nesten alle bygninger gdelegges
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2.7.3 Jordskjelvkatastrofer

Jordskjelv har veert arsak til noen av de verste naturkatastrofene med tanke pa tap av menneskeliv
og skader pa infrastruktur. Vi kjenner til 14 jordskjelv de siste 2000 arene med over hundre tusen
omkomne, og over 30 jordskjelv de siste 100 arene har hatt over ti tusen drepte. De fem mest

destruktive jordskjelvene med tanke pa menneskeliv som er gatt tapt er:

Shaanxi provinsen, Kina: 23.01.1556 (Figur 2.13)

Det jordskjelvet som antas & veere mest destruktive (med tanke pa tap av menneskeliv) skjede i
Kina i ar 1556. Det er anslatt at opp mot 830 000 menneskeliv gikk tapt, [13]. Jordskjelvet skjed-
de om natten, og de fleste omkom idet husene raste ned over de sovende beboerne. Mange av
de dgde var bgnder som bodde i kunstige huler i Igsemasseplataer som kollapset i Igpet av ris-
tingen. Byen Huaxian, neer episentret, ble full-
stendig @delagt og mer enn halvparten av inn-
byggerne ble drept. Jordskjelvets starrelse er
ikke kjent, men ved hjelp av moderne estimater

er jordskjelvets styrke anslatt til ca. 8,0.

Figur 2.13. Deformasjon av landoverflaten
etter Shaanxi jordskjelvet, (bilde kopiert fra
internett).

Tangshan, Kina: 27.08.1976 (Fiqur 2.14)

Det verste jordskjelvet i 20.arhundret skjedde ogsa i Kina, i Tangshan-provinsen i 1976. Antall
omkomne er antatt & veere mellom 255 000 og 650 000, med ytterligere over 800 000 skadede
[13]. Den store usikkerheten rund dgdsfallet skyldes den begrensete informasjonenen som ble
gitt ut av det kommunistiske regimet. Skjelvet hadde en styrke pa 7,5 og skjedde like far kl-4.00
om morningen, og fanget dermed mange mennes-
ker i sengene sine. Fra bilde ser vi at gdeleggelse-
ne var enorme. Etter jordskjelvet ble Tangshan
ombygget og er na hjem til over en million mennes-
ker.

Figur 2.14. @deleggelsene etter Tangshan
jordskjelvet i 1976, (bilde kopiert fra internett).
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Sumatra (Deadly Tsunami): 26.12. 2004 (Figur 2.15)

Jordskjelvet i Sumatra er det tredje stagrste jordskjelvet i verden siden 1900, det malte 9,1 i styrke,
[13]. Jordskjelvet forarsaket tsunamibglger som skyllet over gyene i Bengalbukta og kystomrader i

Indonesia, Malaysia, Thailand, India, Sri Lanka, Maldivene og sa langt som til 14 land i Afrika.

Til sammen omkom over 230 000 men-
nesker. Blant de dede var 84 nordmenn,
81 i Thailand og tre pa Sri Lanka. Trage-
dien har resultert i en rekke tsunami vars-
lingsstasjoner som skal varsle om fremti-

dige tsunamier.

Figur 2.15. Sumatra jordskjelvet i
2004, (bilde kopiert fra internett).

Haiyuan, Ningxia, Kina: 16.12.1920 (Figur 2.16)

Jordskjelvet i Haiyuna, Ningxia skapte total gdeleggelser i flere byer. Jordskjelvet malte 7,8 i styr-
ke og kunne fgles fra Gule havet og til indre Mongolia, og var sa kraftig at noen av elvene endret
kurs som resultat av dette. Tallet pa omkom-
mene er anslatt &8 vaere ca. 200 000, men i fal-
ge kinesiske myndigheter er tall p& omkomme-
ne litt hgyere. Jordskjelvbglgene hadde utbre-
delse over store avstander, og i folge US Geo-
logical Survey (USGS) [13], rystelser skapte

baglgene i to innsjger i Vest-Norge.

Figur 2.16. Jordskjelvet i Haiyuna, Ningxia
i 1920, (bilde kopiert fra internett).

Kanto, Japan: 01.09.1923 (Fiqur 2.17)

Kanto jordskjelvet i 1923 skjede rund lunsjtiden og tok livet av ca.142 800 mennesker, [13]. Skjel-
vet hadde en styrke pa 7,9 pa Richter skala, og ristingen av bakken varte opp til 10min. Skjelvet

utlgste store branner (den kjente Tokyo Brannen) hvor til sammen ca. 380 000 boliger brant ned i
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Tokyo-Yokohama omradet. Ristelsene
klarte a flytte en 93ton tung Budda
statue med over halv meter, og forar-
saket en tsunamibglge pa ca.10m. Fra
bildene tatt rett etter jordskjelvet kan
man se de enorme infrastrukturgde-

leggelsene.

Figur 2.17. @deleggelsene etter . —
Kanto jordskjelvet i 1923, (bilde kopiert fra internett).
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2.7.4 Skader pa bygninger
Dynamiske pavirkninger som konstruksjoner utsettes for under jordskjelv er hovedgrunnen til
konstruksjonsskader. Type av skader pa bygninger er forskjellige og er avhengig av jordskjelvets
styrke, grunnforholdene og konstruksjonens dyktighet til & motsta seismiske pavirkninger. Enkelte
skader kan fare til at helle konstruksjonen kollapser (se figur 2.18), mens andre kun kan gi lokale
skader. Andre jordskjelvsskader som bgr nevnes er for eksempel utlgsning av fjell-, jord- og leir-
skred i bratte skraninger, dambrudd i vannma-

gasiner osv.

| etterfalgende underkapitler er det vist ved hjelp
av bildefremstilling og tekst noen av de mest
vanlige konstruksjonsskadene som en bygnings-
ingenigr bar veere obs pa ved prosjektering av

konstruksjoner.

Figur 2.18. Kollaps av bygninger, jordskjel-
vet i Izmir, Tyrkia 1999, [9].

Lite armering pa betongbygning

Pa figuren 2.19 ser vi en typisk bygningssammenrasning pa grunn av lite armering i betong. Dette
er en vanlig dimensjoneringsfeil dvs. bygninger dimensjoneres kun for statiske laster, uten & ta

hensyn til dynamiske effekter.

'f" 3 o &
el B\ » g

I iu 2.1 Typisk sk for etongbygnmger, (RIF 10).
Pa figuren ser vi at jordskjelvsskadene kan ramme ulikt. Delfigur b viser en bygning som har rast
rett ned, mens nabobygningene rett ved siden av star igjen. Brudd i konstruksjonen kan skyldes
enten prosjektering eller utfgrelsesfeil. Betongbygning med lite duktil oppfarsel (for lite armering) er

vist pa delfigur a.
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Brudd i stal

Skader pa stalkomponenter er et vanlig syn etter
store jordskjelv, spesielt knutepunkter er mest utsatt
for brudd. Typiske brudd i stal er vist pa figur 2.20 il

hgyre. Delfigur a viser eksempler pa brudd ved knu-

tepunkter (brudd i stegg, avskjaeringsbrudd). Delfigur

b viser en stalkonstruksjon med skader pa fasade

forarsaket av deformasjoner av konstruksjonen bae-
resystem. Delfigur c viser et typisk sprgtt brudd ved

et knutepunkt (sveiser).

Figur 2.20. Brudd i stalkomponenter,
(RIF, 2010)

Soft story
Soft story er typiske for bygninger der stivheten i oppriss varierer (forskjellig stivhet i forskjellige
etasjer). Slike bygninger er typisk parkeringshus og bolig/kontorbygninger med parkeringskjeller.

Sammenras av soft story bygninger er vist pa figur 2.21.

Jordskred

Mange veier er bygd langs skraninger som ved jordskjelv utgjer stor
fare for trafikanter. Pa figur 2.22 vises et slikt eksampel som skjede i

Niigata 2004 (Japan), der hele veien rasete ut i elven.

Figur 2.22. Jordskred,
(RIF Kursmateriell, 2010)
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2.7.5 Skader ved jordskjelv i Norge
Bygninger i Norge som er bygget fgr 2004 er ikke dimensjonert for seismiske laster. Ved et stgrre
jordskjelv kan dette fa ugnskelig konsekvenser og menneskeliv kan ga tapt. Skred forbindes ofte
med store ulykker og katastrofer som fgrer til store tap av menneskeliv og materielle gdeleggelser.
I Norge har vi mange steder ustabile fjellpartier som over tid
har hatt langsomme bevegelser av berggrunnen (kan rase

ut ved jordskjelv). | Norge kan jordskjelv:

o Utlgse ras av fjell, stein og jord

e Leiegrunn kan omdannes til flytende masser

e Tunneler kan bli fylt med vann

e Fasader kan falle ned

¢ Stive og monumentale bygninger kan fa skader og
brudd

e Hoaye bygg kan fa store bevegelser

Figur 2.23. Skader pa nors-
ke byggninger, (RIF Kursma-
teriell, 2010)
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3 Grunnleggende dynamisk teori

| hervaerende kapittel henviser jeg enten direkte til relevant litteratur i teksten eller benytter
referanser [x]. Referanseliste vist under gjelder for hervaerende kapittel (kap.3). Figurer vist i

dette kapittelet er stort sett kopiert fra referert litteratur eller hentet pa internett.

3.1 Generelt

Formalet med dette kapittelet er & gi leserne et grunnleggende innblikk innen grunnleggende
dynamikk. Energien som frigjgres under et jordskjelv forarsaker bevegelser i grunnen (gjennom
balger som vist i forrige kapitel), som utsetter konstruksjoner for laster. Disse pakjenningene
danner et komplisert lastbilde i en konstruksjon, men kan beskrives (modelleres) ved hjelp av
matematiske tilnzerminger. Bygningskonstruksjoner bestar stort sett av flere etasjer og kan
beskrives av systemer med flere frihetsgrads, som blir mer og mer kompliserte etter gkt
frihnetsgrad. Fer en begynner a jobbe med flere frihetsgradssystemer, er det viktig & ha kjennskap

til de grunnleggende bevegelsesligningene for et enfrihetsgradssystem.

Normalt kalles et enfrihetsgradssystem for et SDOF-system (Single Degree Of Freedom -system)
og flere frihetsgradssystemer MDOF-systemer (Multi Degree Of Freedom). | jordskjelv-
sammenheng kan ofte bygningskonstruksjoner med flere frihetsgradssystemer tilnaermet beskrives
ved generaliserte SDOF-systemer (systemer med lineser gkende deformasjon langs
konstruksjonens hgyde), [2]. Ved bruk av generaliserte SDOF-systemer ma bygninger tilfredsstille
en del krav mht regularitet i hht. NS-EN 1998-1, [1], som vi skal se naermere pa i kapitel 6. Selve
utledningen av den generaliserte bevegelsesligningen blir noe mer komplisert, men den gir oss

mulighet til & analysere bygninger uten bruk av dataprogrammer.

Som nevnt over sa er det mulig & beskrive et svingende massesystem ved bruk av
bevegelsesligningen beskrevet ved lineaer ordineer differensialligninger, der rent matematisk er
mulig & lgse. Disse differensialligningene er i stand til & beskrive et fysisk system pa grunnlagg av
et idealisert system. Etterfelgende underkapitler vil kort omhandle formulering av SDOF -systemer,
som kan benyttes til & beskrive enkle konstruksjoner (systemer). Farst ser vi pa Igsning av
grunnleggende udempede og dempede SDOF-systemer (se kap. 3.2-3.6). | kapitel 3.7 blir MDOF-
systemer bergrt uten & vise til utledning (dvs. bare henviser til relevant litteratur hvor teorien kan

finnes).
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3.2 SDOF-system

Et enkelt fysisk system kan beskrives som et SDOF-system. | det folgende er en enkelt sgyle
innspent i bunn betraktet. Systemet er mulig & ekvivalere til en idealisert matematisk modell, et
SDOF-system (som illustrert pa figur 3.1). Et SDOF-system er for eksempel karakterisert ved a

besta av kun en partikkel som har en frihetsgrad.

— 2t} s
s (1) .= Y e
4k ~ flt) k = =
Figur 3.1, Eksempler pa et ;
. . . “ m T
idealisert enfrihetsgradssystem, 2_ y I _¥
(Singiresu, 2004). T 7777777, rl(t) k

Figur 3.1 illustrerer et lineaert dempet SDOF-system. Massen er palagt en fjeer (stivhet k) og en
lineser viskgs demping (c) og systemet er antatt & veere linezert. Hastighet og akselerasjon er
forutsatt & virke i samme retning som illustrert pa figur 3.1. Systemets energiabsorpsjon er
proporsjonal med hastigheten av massen og stivheten med forskyvningen av massen. Den linezere
viskgse dempingen representerer absorpsjon av mekanisk energi, som omgjeres til varme nar

fijeerens forlenges.
Bevegelsesligningen som beskriver et SDOF-system er gitt ved fglgende uttrykk:
mi¥ + cx + kx = f(t) fort>0 (3.1)

Systemet beskrevet av ligning 3.1, betraktes som et dempet system. Ved et betraktet tilfelle med ¢
= 0, er systemet karakterisert som udempet. For udempede systemer sees det bort fra
spredningsenergi, som betyr at vi har energibevarelse i systemet. Hvis f(f) = 0, dvs. at systemet er
fritt for ytre belastning, s& er systemet karakterisert som et fri vibrasjonssystem. Forskyvning av
massen og dermed det svingede systemet er kun forarsaket av startbetingelsene for tid t = 0, hvor
massen er flyttet i avstand X, i positiv retning. En slik SDOF-system er beskrevet som en enkelt

udempet oscilator.

3.3 Egensvingning for udempet system.

Utledning av ligningene vist under er basert pa grunnleggende teori gitt i Singiresu 2005,

(referanse [1]). Et udempet system med en frihetsgrad er vist pa figur 3.2. Pa grunn av at systemet

er udempet vil vogna, dersom den blir satt i bevegelse, svinge i det
k uendelige om likevektspunktet.
m
Figur 3.2, Udempet et
lp —=f—=x
I‘_ ’ frihetsgradssystem, [5].
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For et udempet system kan bevegelsesligningen 3.1 skrives som:
mi + kx = 0 fort>0 (3.2)

Uttrykket (3.2) kan klassifiseres som homogen ordinger differensialligning med konstante

koeffisienter. Ligning (3.2) kan skrives som:
¥4+ wix =0 fort>0 (3.3)

I ligningen (3.3) er wg definert som den sirkuleere egenfrekvens (eller naturlig frekvens), og er gitt

av felgende uttrykk:

wo= |X (3.4)

m
For ligningen (3.2) gjelder to antagelser for lgsningen av den homogene differensialligning:
x = Acoswt 0g x = Bsinwt (3.5)

Lgsning antatt i ligning (3.5) er definert som harmonisk, og konstantene A og B er avhengig av
initial betingelsene. Systemet er definert til & vaere linezert, hvor superposisjonsprinsippet er

gjeldende, dvs. ligning (3.5) kan omskrives som:
x = Acoswt + B sin wt (3.6)
Fra ligning (3.6) kan x (hastigheten) defineres ved & derivere x med hensyn pa t:
X = —wA sin wt + wB cos wt (3.7)
Konstantene A og B er ukjente og bestemmes fra initialbetingelsene for t = 0. Felgende er definert:
[x(0),2(0)] = [xo, %o] (3.8)

Det problemet som er beskrevet er karakterisert som et startverdiproblem, og ved substitusjon av

ligning (3.8) i ligning (3.6) og (3.7), far vi falgende:
[A, Bw] =[x, %o] (3.9)
og ved substitusjon av ligning (3.9) i ligning (3.6), kan lgsningen av ligning (3.2) skrives som:

x(t) = xg cos wt + :')—Osin wt fort=0 (3.10)
0
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3.4 Egensvingning for dempet system

Systemet vist pa figur 3.3 er viskast dempet system. Dempingskraften F. er proporsjonelt med

hastigheten og kan uttrykkes som F, = -cx (negativ fordi den har

motsatte retning i forhold til x), hvor ¢ er dempingskonstanten for

viskgs demping, x er hastigheten (fgrste deriverte av avstand, x
mhp tid ).

Figur 3.3, Dempet et frihetsgradssystem, (Singiresu,
2004).

For dempede systemer er bevegelsesligningen (3.2) utvidet til:

m¥ + cx + kx =0 fort>0 (3.11)
Ligning (3.11) kan omskrives som:

¥ + 2{wex + w3x = 0 fort>0 (3.12)

Parameteren { er karakterisert som dempingsforholdet mellom demping og kritisk demping, og

defineres pa folgende mate:

c (o

c J— J—
P~ = o™ 013

2{0)0 =

For ligning (3.11) er lgsning gitt av ligning (3.6) ikke lgsning til ligning (3.11), derimot er x = CeSt en

lasning. C og s er konstanter og ma bestemmes. Ved substitusjon er fglgende uttrykk bestemt:
mCs?est + cCsest + kCes' = 0 (3.14)
ms?2+cs+ k=0 (3.15)

Fra ligning (3.15), kan vi se at den karakteristiske ligningen kan Igses enkelt ved:

(3.16)

2
Nt
I
|

[\]

Sl
-
B
|

3 | =

2m

Det er mulig & skrive lgsningen til ligning (3.11) ved hjelp av superposisjonsprinsippet, slik at den

generelle lgsningen blir:
x(t) = Ci et + Cye’?t (3.17)

Konstantene C; og C, kan bestemmes vha startverdibetingelsene. Formuleringen av Igsningen
(3.17) er ikke entydig, fordi verdiene under rattene i prinsippet har tre forskjellige verdier — null,

positiv og negativ verdi. Tilfellene karakteriserer systemet som henholdsvis kritisk dempet,
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overkritisk dempet og underkritisk dempet, hvor det sistenevnte tilfellet er viktigst i var

sammenheng. Dermed kan de tre tilfellene formuleres ved:

cC=¢C, A =1 kritisk demping
c>Cy A ¢ [1, ] overkritisk demping (3.18)
c<c, A U0, 1] underkritisk demping

Grafisk fremstilling av svingebevegelsen til
et system med underdempet demping er
vist i figur 3.4. Massen svinger om i
likevektpunktet med avtagende amplitude F '-1'

for hver periode til systemet igjen er i | Fa

likevekt (se figur 3.4). ) 7\ P

"l 1 'y
Figur 3.4 Prinsippskisse for \. N
underdempet system, (Bilde \ /
kopiert pa internett) WS

For det underkritiske tilfellet, ¢ < c., er det gitt at verdien under roten, ligning (3.17), er negativ,

hvor rgttene s 0g s; til den karakteristiske ligningen er komplekse konjugerte, og ligning (3.16) kan

omskrives:
S1) _ c .| c k
o} = "t fom ™ (319)

Rettene er videre gitt pa formen, s, = a + iB og s;= a — iB. Her er det innfart komplekse tall i = V-1,

hvor felgende lgsning er gitt i forhold til Eulers formel:
e'=cost+isint=
e* = cos Bt + isin Bt A e = cos Bt - isin St (3.20)

Ved substitusjon av de komplekse rgttene, og ligning (3.20) innsatt i ligning (3.17), er falgende

lasning for responsen gitt:
x(t) = e *( Acos ft + B sin pt) (3.21)
Ved substitusjon av ligning (3.4), (3.13) og (3.19) i ligning (3.21) kan x(t) omskrives til:

x(t) = e=S¥t (Acos (wgy/1 — ¢2t) + Bsin (wgy/1—21)) (3.22)

Konstantene, A og B i ligning (3.22), kan bestemmes ut i fra initiale betingelsene:
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ved x(t = 0), i ligningen over (sin(0) = 0, e® = 1) finnervi A = x,

ved x(t = 0), i ligningen over (sin(0) =0, e® = 1) slik at vi kan finne den andre ukjente

X'o - {(l)ot

Wo+/ 1—(2

konstanten B =

Setter inn for konstantene i ligning (3.22), og forskyvningsresponsen, x(t) for den underkritiske

dempende system SDOF-system blir:
x(t) = e=S@ot (xo cos (wgy/1 —(%1t) + % sin (wm/ 1-¢7 t)) (3.23)
W

Setter inn for dempet periode w,; = wy+/1 — ¢? i ligning (3.23) og lgsningen av ligning (3.11) kan

skrives som:
x(t) = e~$@ot (xo cos (wgt) + Z"incf’zt sin (wdt)) (3.24)
e

3.5 Frekvens og periode

| det fglgende er det kort redegjort for egenfrekvens og egensvingningsperiode. Begrepet periode i
fysikken refererer til tiden en svingebevegelse bruker fra den er i en bestemt svingeposisjon, til den
er i samme svingeposisjon neste gang. | vart tilfelle er svingningsperioden definert ut i fra den
sirkuleere egenfrekvensen, dvs. perioden av svingebevegelsen er lik 2m:

T=2 (3.25)

wWo

For frekvens i Hz gjelder:

folo® (3.25.1)

T 21

| avsnitt 3.4 ble det introdusert dempede systemer, hvor definisjonen for den dempede
egensvingningsperioden, T, er gitt som en harmonisk varierende faktor i uttrykket for den
underkritiske dempede respons, ligning (3.22). Egensvingningsperioden for et dempet system (Ty)

er gitt av fglgende uttrykk:

2T 2T

wo ,1—52 wq
| ligningen (3.26) er den sirkulaere dempede egenfrekvensen gitt ved:
Wy = i_’; = woy1 -2 (3.27)

Ligningene (3.26) vises det grunnleggende prinsippet for beregning av egensvingningsperiode. |

kapitel 6 er det vist noen forenklede metoder for beregning av egensvingningsperiode for
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bygningskonstruksjoner (flere frihnetsgradssystemer) etter NS-EN 1998-1, [6]. Bruken av forenklede
metoder for beregning av byggets egenperiode setter visse krav i hht NS-EN 1998-1 som

bygningskonstruksjonene ma oppfylle (se kapitel 6).
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3.6 Respons av underdempet system utsatt for impulseksitasjon

Denne metoden er utviklet til & analysere responsen av SDOF-systemer som utsettes for
tidsvarierende laster. Forst betrakter vi et enfrihetsgradssystem som utsetes for en impuls
eksitasjon. Et system med viskas demping utsatt for en enhetslast (enhetsimpuls), f = 1, ved tid

t = 0 er vist pa figur 3.5.

L

- = Ak = E e
Y /\

Vi N

== impulseksitasjon; a) Enhetsimpuls,
i — - |

P

> | Figur 3.5, SDOF-system utsatt for en

—] fe— t L~ .| N b) Respons som skyldes

£
=h
iy

enhetsimpuls, (Singiresu, 2004).

Hvis At er mye mindre en systemets egensvingningsperiode, og dersom systemet er

underdempet, sa er lgsningen av bevegelsesligningen gitt av ligning (3.23).

Xo — {wot

X
WA/ 1—{2

x(t) = e=$@ot (x(cos (wgt) + sin (wqt)) (3.23)

hvor: { = —; w0=\/%; wg = woy1—-¢2 = i_(i)z

2mwg

Impulslast er definert som f = FAt = mx, — mx;, og med tanke pa at FAt = 1, far vi:
f=1=mx(t = 0)-mx(t = 07)=mx, (3.28)

med grensebetingelser:

x(t = 0) = x = 0,09 %(t = 0) = % = — (3.29)
Innsetter grensebetingelsene og ligning (3.23) kan dermed reduseres til:
x(£) = g(t) = e 5@t —— sin wyt (3.30)

mwgq

Ligningen (4.30) gir responsen for en enhetsimpulslast som virker pa et system med en

frihetsgrad. Denne funksjonen kalles impulsresponsfunksjon og betegnes med g(t).

Dersom impulsstarrelsen er F, sa blir initial hastigheten, x, = F/m, og responsen av systemet kan
omskrives som:

x(t) = g(t) = e~ $@ot sin wgt = Fg(t) (3.31)

mwgqg
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Hvis impulslasten, F blir pafgrt ved et vilkarlig tidspunkt t = 1, vil denne impulsen endre hastighet
med F/m. Vi antar at x = 0 inntil impulslasten blir pafart. Endringen av hastigheten etter pafgring

av impulslasten ved (t — t) vil fgre til at ligning (3.31) kan skrives som:
x(t) =Fg(t— 1) (3.32)

Na kan vi se pa en vilkarlig ytre kraft F(t), som vist pa figur 3.6. Den kraften kan anses som
resultat av en serie impulslaster som virker med varierende stgrrelser. Ved tid t virker en kraft F(7)
i systemet med en kort periode At. Impulsen som virker ved t = t er gitt ved F(7)A 1. Tiden som er
gatt mellom hver impulslastvirkning vil vaere t - 7. Responsen av et system for denne impulsen er

Fltip som gitt i ligning (3.28) med F = F(1)AT.

x(t) =F()Atg(t— 1) (43.33)

Figur 3.6 Respons av system utsatt

for ytre kraft, (Singiresu S. Rao,
2004).

[

Total respons av systemet i lgpet av tiden t kan finnes ved & summere alle responser pa grunn av

de enkle impulsene som virker i Igpet av helle tidsvarigheten ¢

x(t) =YX F(0)g(t— 1)AT (3.34)
Setter A7 — 0 og integrerer i stedet for & summere og far:

x(®) = [ F(Dg(t— Ddrt (3.35)
Ved & innsette ligning (3.31) i ligning (3.35) far vi:

x(t) = m;wf(;F(T)e_sz(t_ D sinwg(t — 7)d T (3.36)

Ligning (3.36) gir respons for et underdempet SDOF-system med vilkarlig eksitasjon F(t).
Integralet i ligningene (3.35/36) kalles for Duhamel integral. Duhamel integral kan brukes til a
beregne responsen av et underdempet system som er utsatt for eksitasjon av grunnen, med

utgangspunkt i at systemet er utsatt for en kraft F(t).
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3.7 MDOF-system
De fleste av systemene som ingenigrene stgter pa til daglig arbeid bestar av flere (uendelige
antall) frihetsgradsystemer. L@sningen av de ordinzere differensialligningene som kreves for &

beskrive et MDOF-system blir mer og mer kompliserte etter gkt frihetsgrad.

MDOF-systemer kan generelt oppstilles analogt med SDOF-systemet beskrevet i kapitlene 3.2-3.6.
Et klassisk MDOF-systemer kan fremstiles av n-masser knuttet med en lineser fjser og linezer

viskgs demping. MDOF-system kan beskrives med utgangspunkt i figur 3.7. Fra figur 3.7 ser vi at

systemet er som et SDOF-system vist pa figur

e __'.|~]|:‘!-] — I;'.z:;f_:l
) _ 3.1, med en ekstra dimensjon i form av en
|—- fi(t) |—"- fa(t) _
1 2 ekstra masse, et nytt fizerelement og en ny
i L viskas demper.
k1 my ks ma
Figur 3.7 Idealisert to

frihetsgradssystem, (Singiresu, 2004).

For to frinetsgradssystemer (figur 3.7) som er utsatt for en ytre krefter f;(f) og f5(t), kan systemets
bevegelse beskrives av koordinatene x;(t) og x:(t), som ogsa definerer posisjonen til systemets
masser m; og m; til hver tid {. Systemets bevegelsesligning kan oppstilles ved Newtons 2.lov og

kan skrives som (antar m;=m,=m):

mjél + (Cl + Cz)x.l - sz:z - (kl + kz)x 1~ kzx 2 = fl(t) (3376)

mjél - sztl + szgz - klx 1 + kzx 2 = fz(t) (337b)

Ligning 3.37a og 3.37b beskriver systemets 2.ordens differensialligning for hver av de to masser
m; og m,. For systemer bestaende av flere frihetsgradssystemer kan systemets bevegelsesligning

oppstilles pa falgende matriseform:
Mx(t) + Cx(t) + Kx(t) = f(¢t) (3.38)

System matrisene i ligningene over bestar av en n x n matrise samt respons- og lastvektorer som
har dimensjon n x1, hvor n representerer antallet av frihetsgrader. M er diagonal massematrisse, K

og C er henholdsvis symmetrisk stivhetsmatrisse og dempingsmatrisse. Matrisen og vektorene er

gitt av felgende:
x1(£) f1(6)
x(t) = |%2(6) f(t) = [2O (3.39a)
Xn(t) fn(t)
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[

0

)

(3.39b)
my
_Cl + CZ _CZ
—Cy cy + 3 0 0 ] (3.390)
: .0JC
0 0 —Cn j
0 0 —Cn (Cn + Cn+1)
ky +ky,  —k,
—k,  ky+ks 00 ]
: ; (3.39d)
0 0 : —ky
0 0 _kn (kn + kn+1)

Vi ser at Igsningen av de ordinzere differensialligninger som kreves for MDOF-system analyse blir

kompliserte. Derfor velger vi ofte a bruke forenklede generaliserte SDOF-systemer eller

dataverktgy for & analysere konstruksjoner med flere frinetsgrader. For detaljert beskrivelse og

utledning av MDOF-systemer, henviser til Singiresu 2005, kap. 5 og 6, og Chopra 2001, kap.9,
og Villaverde 2009, kap.10.
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4. Responsspektra

| hervaerende kapittel henviser jeg enten direkte til relevant litteratur i teksten eller benytter
referanser [x]. Referanselisten vist under gjelder for hervaerende kapittel (kap.4). Bildene/figurer

vist i dette kapittelet er stort sett kopiert fra referert litteratur eller internett.

4.1 Innledning

Dimensjonering av konstruksjoner for seismiske pakjenninger utfgres pa grunnlag av parametre
som karakteriserer grunnbevegelsene pa en fornuftig mate. Opptak fra akselerograffer
(akselerogramer) viser at forskjellige jordskjelv forarsaker grunnbevegelser med forskjellige
karakteristiske egenskaper (varighet, dominerende periode og intensitet av grunnbevegelsen). For
jordskjelvdimensjonering er vi bygningsingenigrer interessert i de parametrene som pa best mulig
mate beskriver og karakteriser grunnbevegelsene for forventede fremtidige jordskjelv. Roberto
Villaverde 2009, kap.6.1, (videre i dokumentet bruker bare Villaverde 2009 eller referansenummer
[1]), presiserer at per dags dato finnes det ikke tilgjengelig parametre som kan beskrive fremtidige
jordskjev for et bestemt omrade. Det innebaerer at akselerogramer fra tidligere jordskjelv ikke kan
benyttes til & beskrive fremtidige jordskjelv selv om de har skjedd i samme omrade. Det skyldes at

jordskjelvs karakteristiske egenskaper som varierer fra et jordskjelv til et annet.

For ingenigrsmessige formal kan grunnbevegelsene karakteriseres pa en annen og mer
meningsfull mate ved hjelp av sakalte responsspektrum parametre, dvs. at responsspektrum for
grunnens akselerasjon er et uttrykk som benyttes til & karakterisere jordskjelvbevegelsene for et
bestemt punkt pa overflaten. Respons spektrum metoden ble introdusert i 1926, av et instrument
laget av K.Suyohiro ved Tokyo universitett, og siden da har responsspektret veert sa nyttig innen
jordskjelvanalyser at de fleste av jordskjelvstandarder verden rundt, anbefaler (benytter)
responsspektrum som grunnlagg for beregning av seismiske laster. Forskning innen dette feltet har
pagatt i lang tid siden spektra ble introdusert, slik at dagens grafiske fremstilinger av
responsspektrum som benyttes av jordskjevstandardene beskrives av matematiske ligninger som
ivaretar faktorer som pavirker grunnbevegelsene; f. eks. geologiske, topografiske og lokale

grunnforhold.

4.2 Definisjon av respons spektrum b
Konseptet med responsspektrum kan introduseres ved et SDOF- m :' --_-'-_f'-_--_-'-“:-_’
system med masse m, stivhet k og dempingskonstant { som vist pa ' ¢ /

/ T
figur 4.1.

Figur 4.1 SDOF-system ‘ ]
utsatt for basseeksitasjon. "
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La t representere tiden, uy(t) er forskyvningen av grunnen i forhold til opprinelig rammeposisjon,
u(t) er den relative forskyvningen av konstruksjonens masse i forhold til base. Den totale

forskyvningen av konstruksjonens masse i forhold til opprinelig rammeposisjon blir y(t) = ug(t) +

u(t).
For systemet vist pa figur 4.1 kan bevegelsesligningen skrives som:
mii(t) + cu(t) + ku(®) = —miig(v) 4.1)
Som vist i kapittel 3 er den sirkulaere natural frekvensen w,, = k/m , dempingsforholdet ¢ =

¢/2w,m og den dempede naturelle frekvensen w,; = wy V(1 — {?).

Innsetter for w,, og { og bevegelsesligning kan skrives som:

i(t) + 20,0u(t) + wpu(t) = — iyt (4.2)
Ut i fra disse forutsetningene kan vi se at Duhamel’s integralet (se kapitel 3) kan benyttes til a lase

ligning (4.2). Setter null for initial betingelsene og den relative forskyvingen kan skrives som:

u(t) = _a,idfot iy (1) e~ $n(t=Dsinw, (t — 1)AT (4.3)

Ligningen over har en maksimal relativ forskyvning gitt ved:

max|u(t)| = SD(wy, () = max| f iig(1) e ~$ont=) sinw,(t — T)AT| (4.4)

som betegnes med SD(w,, {). P4 samme mate kan maksimal relativ hastighet SV (w,, {), og relativ
akselerasjon SA(w,, {) defineres ved a ta farste og annen deriverte av ligning (4.4). SV (w,, {) og

SA(wy, ) er gitt av felgende ligninger:

max|u(t)| = SV(wy, {)= max |— fot ii(r)e@nt-D) [coswd(t - 17)+ Jli_(zsina)d(t -
r)] At (4.5a)
max|it(t) + iy ()| = SA(wp, {) = max |— fot (e

\/%coswd(t - ‘L')] A T| (4.5b)

ved derivasjonen av de to siste ligninger er det antatt at for hver funksjon f(z, t) gjelder:

=l r@oat] = [ LR AT+ £z 0l (4.6)

Ut i fra ligningene 4.4, 4.5a og 4.5b kan vi se at responsen av et SDOF-system utsatt for
grunnbevegelser, gitt ved relativ forskyvning, relativ hastighet og absolutt akselerasjon, er

avhengig av kun to parametrer: udempede naturlige frekvens og dempingsforhold.

For en typisk grunnakselerasjon, kan responsnivaet for et sett av forskjellige konstruksjoner

fremstilles av en kurve som beskriver variasjonen av respons i forhold til konstruksjonens naturlige
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frekvens og dempingsforhold. Disse kurvene kalles for respons spektrum, og ordinatene i disse

kurvene kalles for spektrale ordinater. Skjematisk fremstilling av respons spektrum konseptet er
vist pa figur 4.2.

For en typisk konstruksjon med frekvens w, og dempingsforhold ¢, kan en bestemme tidshistorie
responsen for konstruksjonen i forhold til grunnbevegelsen ved a velge den maksimale verdien av
respons, ut i fra tidshistorie grunnakselerasjon (input motion i figur 4.2).

For en tidshistorie grunnakselerasjon kan respons spektra fremstilles med en graf som varierer i
forhold til natural frekvens (natural periode) og dempingsforhold. Hvis gvrig respons som betraktes
er en absolutt akselerasjon, da kan responsspektrum betegnes som akselerasjon
responsspektrum. Pa samme mate hvis respons som betraktes er relativ hastighet eller relativ
forskyvning, kan responsspektrum betegnes som hastighet responsspektrum henholdsvis
deformasjon responsspektrum. Tradisjonelt er respons spektrum fremstilt i en graf med flere kurver

for forskjellige dempingsforhold, der horisontalaksen representerer enten natural frekvens eller
natural periode.

Spectral
acceleration

F N ! ! ) " Matural perod
of vibration

"‘—-"._""L Input mation

Figur 4.2 Skjematisk fremstilling av respons spektra, (Villaverde, 2009)

4.3 Respons spektrums viktighet

Responsspektrum er et praktisk verktay for vurderingen av konstruksjonens respons forarsaket av
grunnbevegelser, dvs. responsspektrum er et viktig verktgy som brukes til a estimere
konstruksjonens maksimale respons. For en gitt grunnakselerasjon, gir responsspekteret oss
mulighet til & identifisere hvilke konstruksjoner som blir mest utsatt for seismiske pakjenninger. Til
tross for at responsspekteret er definert (begrenset) for SDOF-systemer, kan det likevel enkelt

brukes til & beregne maksimal respons for MDOF-systemer (se Villaverde 2009, kap.10).
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Studier viser at akselerogramer (opptak) av tidshistorier for jordskjelvbevegelser blir sterkt
pavirket av faktorer, som

: 503 503
topografiske og lokale 5 5
: T .. , B2
grunnforhold. Det innebaerer at 2 0 K
o 8 (0] cho B
formen pa responsspektrum % 0 Hﬁ l ' 2 .1
3 L | 2
. o E
som er definert pa grunnlag av 5 <_._4_] HE
. . = o 1
maks grunnakselerasjon  blir Matural penod s) Natural periad (s)
. . . . Acceleration Response Spectrum Acceleration Response Spectrurt
betyde“g paVIrket av  slike Scuﬂf;rsneFr’:Cﬁ::: HTlTlpdiﬂg Gm[und motion Pasadena Ground mation
0.06 T 1 & (.95 ]
forhold (se kap.4.8). ooe 2 0.04f— 7—u— - —
002 _g_[]\}) .f ‘1—‘—{ -4—"-'1'01 T |
] I'llHW s .-_1.4,l“,a-.~w-7+~wuu B Opwiy "‘*"I Ilr"“t i t,..;| 1|'+—*’_‘;'_.
Figur 4.3 Akselerogram og L T ‘ggf ] 1," " |
korresponderende respons spektra | o . 3 < U.Ue; . L e
10 ‘I.‘r E
for to grunnbevegelser med Time (s) Time (s)
tilneermet lik grunnakselerasjon, Accelerogram—Southern Pacific Building, Accelerogram—Pasadena, Kem 0‘3!
(Vi//averde 2009) San Francisco earthguake, March 22, 1957 California earthguake, July 21,19

For forskjellige grunntyper med tilnaermet lik grunnakselerasjon kan formen pa responsspekteret
se helt ulike ut (se f.eks. figur.4.3). Siden responsspekter kan benyttes for & karakterisere
grunnbevegelsene forarsaket av jordskjelv, kan variasjonene pa grunn av overnevnte forhold

evalueres ved a sammenligne deres responsspektrum.

Figur 4.3 viser et eksempel pa to forskjellige grunntyper med korresponderende respons spektra.
Vi kan se at begge malingene viser omtrent den samme grunnakselerasjon men tilhgrende
responsspektrum er helt ulikt. Ved & sammenligne disse to spektra, kan vi se at disse kan gi
forskjellig effekter pa konstruksjoner, dvs. at responsspektrum har sine svakheter. Konseptet med
responsspektrum gi gode tilnaermede resultater og er basis for mange jordskjelvstandarder og

analyse metoder for dimensjonering av bygninger for seismiske lastvirkninger.

4.4 Pseudo-spektra

Spektral respons kan fremstilles pa en alternativ. og mer praktisk mate, med sakalte
tetralogaritmisk (4-veis logaritmisk) plot. Hastigheten som korresponderer med den antatte (ikke

virkelige) bevegelsen til systemet kalles for pseudohastighet og kan skrives som:

PSV(wy, {) = [y ity (1) e“n=D sinwg(t — T)AT (4.7)

max

for sma dempingsforhold, kan relasjonen mellom spektral hastighet, spektral akselerasjon og
spektral forskyvning (se ligning 4.4, 4.5a og 4.5b) skrive som:

SA(wp, () = w,PSV (wy, Q) (4.8)

0g SD(wy, §) = PSV(wn,{)/wy (4.9)
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hvor tilneermede verdier for spektral akselerasjon og spektral deformasjon vist over, av og til kalles
for pseudoakselerasjon og pseudoforskyvninger, som betyr at de er antatte og er ikke lik de
virkelige verdiene. Relasjonene mellom spektral deformasjon, spektral akselerasjon og

pseudohastighet kan som tilnaerming skrives:
SA = w,PSV  og PSV = w? SD (4.10)

Alternativt kan relasjonen mellom PSV og SD vises ved a ta to siste termer i ligningen over, og tar

logaritme av hgyre og venstre side:

log(PSV) = log(w,,) +log(SD) (4.11)

Ut ifra ligning 4.11 kan vi se at det er mulig & plotte spektral deformasjon, pseudohastighet og
spektral akselerasjon kontra natural frekvens eller periode pa en og samme graf. Det kan gjeres
ved & tegne en logaritmisk skala som danner en vinkel pa 45° og -45° i forhold til vertikale aksen.

Typisk eksempel pa responsspektrum, fremstilt i 4-veis logaritmisk plot er vist pa figur 4.4. Pa figur

100 _ = e 44 er pseudohastighet representert
= Te T St I_g, - med den vertikale aksen, spektral
2 \:\ Z i 'f | 1| deformasjon er gitt med -45° skalaen
= L7 i 3 > F, ! (-45° med vertikalaksen), spektral
rJ.-’ . . Mg o
% 10 = = = akselerasjon er gitt med 45° skalaen
,E'- -~ e ,,' S 9 .| og byggets periode er representert
é <[ 7 [ med den horisontale aksen.
=} el R Zi
E ’ /r | / ‘/-r 9 N.‘ . P
& AR B
. "?‘ — 0% =2| Figur 4.4 Respons spektra vist i sékalt
i : ; _5;: - [F:Q | 4-veis logaritmisk plot med
1A N i g | dempingsforhold 0, 5, 10 og 20% av en
J_.-'"/ ) - i — 10'-1' D&l’l"{.‘rl'l;
| ) \ = N-S komponent for en grunnbevegelse
/ , - I~ =— 20" Damping X . A
0.1 1 malt den 18 mai 1940 pé EI Centro
0.01 0.1 1 1| stasjonen, Imperial Valley earthquake,
Period, Seconds (figur kopiert pa internett).

Ved bruk av logaritmisk plot som vist pa figur 4.4 er det viktig & veere obs pa Fglgende, siterer
Villaverde 2009, kap.6.4.4:

1. For zero damping, the relationships SD = PSV/w, and SA = w,-PSV are exact (se ligning 4.4
og 4.5b)

2. As pseudovelocity and spectral velocity are, respectively, defined in terms of a sine and a
cosine function (se ligning 4.5a og 4.7), these two parameters are, in general, not equal to
each other. However, it has been argued that pseudovelocity is related to the maximum
strain energy stored in a single- degree-of-freedom system and is, therefore, a useful

parameter by itself.
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3. When the natural period of a single-degree-of-freedom structure is very long, the mass of the

structure is very large compared with its stiffness. The spectral displacement for a structure
with a long natural period is, thus, approximately equal to the peak ground displacement.
When the natural period of a single-degree-of-freedom structure is very small, the stiffness of
the structure is very large compared with its mass. In such a case, then, the structure will
move almost as a rigid body under any ground excitation, and the absolute acceleration of its
mass will be nearly equal to the ground acceleration. Consequently, the spectral acceleration
for a structure with a small natural period is approximately equal to the peak ground
acceleration.

In view in items (3) and (4), it is possible to read the ground motion’s peak acceleration and
peak displacement from a ground motion’'s response spectrum. The peak ground
acceleration is obtained from the value of the spectral acceleration for the very short periods,
whereas the peak ground displacement is determined from the value of the spectral

displacement for very long periods.

For et SDOF-system med masse m og stivhet k, kan sammenheng mellom maksimal

tgyningsenergi og pseudohastighet finnes av faglgende uttrykk:

Es =5k [u®ax = 5k - [SD)? (4.12)

multipliserer begge sidene av ligningen 4.12 med 7/m og far energien per masseenhet:

Es

-[SD)? ==+ [w,, - SD]? (4.13)

I
N =

3=
N |-

Og ut i fra relasjonene vist over (se ligning 4.9) kan tgyningsenergi skrives som:

Ey =sm-k-[PSV]? (4.14)

4.5 Ikke-lineaer respons spektra

| foregaende delkapitler diskuterte vi respons spektra som er basert pa respons beskrevet av

SDOF-system ligninger, som i noen tilfeller kun er egnet for linesere systemer der elementets

motstand styres av linezer kraft-deformasjons forholdet (elastisk oppfarsel). | henhold til

gjeldende jordskjelvsstandarder kan bygningskonstruksjoner dimensjoneres til & motsta de ytre

seismiske pakjenningene ved, (Villaverde 2009, kap.6.5, kort versjon):

Mindre jordskjelv; elastisk konstruksjonsoppfarsel uten at konstruksjonen far synlige skader
Moderat jordskjelv; elastisk konstruksjonsoppfarsel uten strukturelle skader, men med
mulighet for noen lokale skader pa konstruksjonsdeler.

Sterke jordskjelv; uelastisk konstruksjonsoppfarsel med noen konstruktive og ikke
konstruktive skader, men uten total kollaps, dvs. konstruksjonen beholder sin

konstruksjonsmessige integritet etter de seismiske hendelsene.
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Altsa for & konstruere motstandsdyktige konstruksjoner som har god evne til 8 motsta seismiske
hendelser som kan inntreffe i Igpet av konstruksjonens levetid, er det ngdvendig a utfere ikke-
lineere konstruksjonsanalyser. Slike analyserprosedyrer, som ogsa anbefales av mange
jordskjelvsstandarder er basert pa ikke-lineger respons spektrum som er en praktisk alternativ mate

a beskrive grunnbevegelsene forarsaket av jordskjelv.

Bygningskonstruksjonene er sammensatt av mange elementer som er koblet sammen i

knutepunkter. Knutepunktene skal detaljprosjekteres, slik at en sikrer at de taler store

deformasjoner og flere sykliske laster — BERH

0214 H

| ] 0TI H
2in.x 2 in. columns
0.120 H Hiw
e
1200, x 2.4
ams

0.086 H

uten a miste sin funksjonalitet og

motstandsdyktighet. Ved riktig

Gat2fi=12k

detaljprosjektering kan konstruksjonen

absorbere mer energi i form av

0.043 H

permanent deformasjon som er gunstig i

jordskjelvsammenheng. P il
Figur 4.5 Typisk ikke-linesere kraft - ¢ ] ekl
deformasjonskurve for armerte ;

betongkonstruksjoner som er utsatt for elasto- _
plastiske deformasjoner, (Villaverde 2009) KA

Ikke-lineaer analyser er egnet i tilfeller der konstruksjoner utsettes for repeterende sykliske laster. |
slike tilfeller deformerer konstruksjonen seg utover materialets elastiske omrade, men ofte uten a
forarsake store skader som kan fere til global sammenbrudd. Typisk ikke-lineaer kraft-forskyvnings

kurve for betongkonstruksjoner utsatt for sykliske (repeterende) laster er vist pa figur 4.5).

Kraft-forskyvning diagrammet (p& hayre side i figur 4.5) viser at helningen pa kurvene avtar
(stivheten reduseres) nar deformasjonen overskrider den elastiske grensen. Energitapet under
jordskjelvpakjenninger er da lik arealet under hver kurve i kraft-forskyvning diagrammet. Dette
uttrykkes ofte som hysterisk demping. Armerte betongkonstruksjoner har tendens til & miste sin
styrke (stivhet degradering) raskere enn stalkonstruksjoner. Det har sammenheng med at
sykliske laster paferer konstruksjonen vekslende trykk og strekkrefter pa knutepunktene som
overskrider betongens strekkfasthet slik at betong knuses (risser opp). Fra betongteorien vet vi at
armerte betongkonstruksjoner far betydelig redusert stivhet nar tverrsnittet risser opp (overgang
fra stadium | til stadium Il og lll i dimensjonering). Betongkonstruksjonens evne til & absorbere
energi (ved plastiske tgyninger/deformasjoner) styres hovedsakelig av armering. Selve
detaljprosjektering av betongkonstruksjoner er mer komplisert og er mer usikkert enn for

eksempel for stalkonstruksjoner.

Ikke-lineaer respons spektra kan fremstilles grafisk p4 samme mate som linezer responsspekira,

der maksimal respons kontra natural frekvens eller periode plottes for forskjellige
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dempingsforhold. Vanligvis fremstilles ikke-lineaer respons spektra i en graf for kun et

dempingsforhold og forskjellige duktilitetsfaktorer (se figur 4.7). Duktilitetsfaktor kan skrives som:

p o= Tmax (4.15)

Uy

Duktilitetsfaktoren u er definert som forholdet mellom den maksimale forskyvningen u,,, 09
forskyvningen ved farste flyt u, (se figur 4.6). Denne faktoren sier noe om hvor mange ganger

konstruksjonens maksimale flytedeformasjon kan overskrides utover den elastiske grensen, dvs. at

ad det er en meningsfylt malemetode for

deformasjonens alvorlighetsgrad og ikke

deformasjonens starrelse. Duktilitetsfaktor gir

i ogsa konstruksjonens energiabsorpsjonsevne
Umax  Deformation

ved ikke-lineaer materialoppfarsel.

Figur 4.6 Maks og flytedeformasjon for
en SDOF-system (Villaverde 2009).

Duktilitetsfaktoren nevnt over har omtrent samme hensikt som konstruksjonsfaktoren g gitt i NS-

EN 1998-1, som vi skal se neermere pa (se kap.7 og kap.8).

Som nevnt over kan ikke-lineaer spektra fremstilles grafisk. Det kan gjgres enten i form av total
deformasjon eller i form av forskyvning ved farste flyt. For en gitt duktilitetsfaktor u kan en vha.
figur 4.7 finne deformasjon ved u(Um.) fra deformasjonsskala (45° med vertikalaksen), og

produktet av w? u(Umax) fra akselerasjonsskala (-45° med vertikalaksen).

Vanligvis dimensjoneres bygningskonstruksjonene ut i fra maks last (kraft) forarsaket av
dimensjonerende grunnbevegelser, og ikke ut i fra deformasjon. Ut i fra dimensjonerings aspekt, er
det vanligvis mer praktisk & bruke responsspekter basert pa flytedeformasjon enn totalt
deformasjonsspekter. | tilfeller der man gnsker a utnytte konstruksjonens elasto-plastiske kapasitet
hvor den maksimale kraften er produkt av deformasjon og stivhet, er det viktig at en vurderer
systemets flytedeformasjon slik at den motstar dimensjonerende grunnbevegelser uten a gi
overdrevne ikke-elastiske deformasjoner. Nar en har oversikt over den uelastiske deformasjonen
som systemet er kapabelt til & motsta, kan en velge en passelig duktilitetsfaktor. Med kjent (valgt)
duktilitetsfaktor og bruk av konstruksjonens natural periode, kan konstruksjonens flytedeformasjon
fra deformasjonsspekteret plot bestemmes. Maks dimensjonerende kraft finnes da ved a

multiplisere flytedeformasjon med konstruksjonens stivhet.

Beregning av dimensjonerende kraft for SDOF-system, basert pa ikke-lineaer deformasjonsspekter
kan illustreres ved et kort eksempel (eksempel er hentet fra Villaverde 2009 (eks. 6.3), teksten er

noe forkortet!).

Eksempel 4.1 — Beregning av dimensjonerende last for en SDOF-system
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En stalkonstruksjon beskrevet som et SDOF-system har en stivhet k=472kip/in, masse
m=2,95kips%in, og dempingsforhold pa {=10%. |kke-elastiske deformasjoner som konstruksjonen
kan tale er fem ganger sa store som elastiske deformasjoner (dvs. p = 5,0). Dimensjonerende
elastoplastisk spektra vist pa figur 4.7 kan benyttes til & finne korresponderende deformasjon.

Beregn dimensjonerende kraft som systemet taler?
Lagsning: Initial natural frekvens av konstruksjonen er gitt ved:

fn=1/2r-Vk/m = 2,0Hz
Med kjent frekvens og duktilitetsfaktor kan deformasjonen ved farste flyt finnes grafisk ved hjelp av
figur 4.7. For fn=2,0Hz og u =5, finner deformasjonen (folger pilene pa figur 4.7) u,=0,14in
Dimensjonerende kraft som konstruksjonen skal dimensjoneres for er da gitt ved:

Fy =k -u, = 472kip/in - 0,14in = 66,1kip = 293,9kN
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Figur 4.7 Deformasjonsspektra for elastoplastisk systemer med 10% dempingsforhold fra Santiago
akselerogram 1971, Central Chile jordskjelvet, (Villaverde, 2009).

Vi ser at for regulaere bygningskonstruksjoner, hvor seismiske krefter kan beregnes etter
forenklede metoder som er basert pa teorien for SDOF-system, kan en enkelt finne en tilnaermet

seismisk kraft som ofte er tilfredsstillende i forprosjekteringsfasen.
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4.6 Design Respons Spektra

Ved dimensjonering av konstruksjoner nar en skal bestemme konstruksjonens respons for en
forventet grunnakselerasjon eller hastighet, er det ikke tilstrekelig med kun informasjon om
grunnens maksimale akselerasjon eller hastighet. Design akselerasjonen fastsettes pa grunnlag av
et rimelig stort antall malte tidshistorier for grunnakselerasjoner for det aktuelle omradet. Istedenfor
a fremstille spektret som en ren omhyllingskurve, kan man ved et tilstrekkelig stort antall
tidshistorier benytte viktig informasjon om deres avvik, og pa den maten finne en gjennomsnittlig

verdi som representerer design spektra.

Akselerasjon tidshistorier og deres responsspektra varierer betydelig fra det ene til det andre
jordskjelvet (selv om de har funnet sted i samme omrade). Derfor er det stor usikkerhet om
tilgjengelig data fra et tidligere jordskjelv gir brukbart grunnlag for responsspekteret for et fremtidig
jordskjelv. Grunnen til dette er at alle jordskjelv har sine karakteristika (som nevnt tidlig i dette
dokumentet). | tillegg varierer responsspekterkurvene som angir grunnakselerasjonen sterkt
(sprang i kurven) langs horisontalaksen dvs. beregning av seismisk last pa grunnlag av byggets

periode gir usikre resultater.

Av den grunn er det ngdvendig & utvikle et responsspekter som pa en mate representerer en
gjennomsnittlig verdi av mange spekter der maks og min verdi (sprang i kurven) elimineres. |
motsetning til responsspektra, bestar design spektrene av flere sett med jevne linjer (ofte definert
ved rette linjer). Design spektra fremstilles grafisk etter samme prinsipper som responsspektra (vist
tidligere i dette kapittelet), der kurvene er representert for forskjellige dempingsforhold. Det er
vanlig a gi et responsspektrum som er normalisert til maksimal grunnakselerasjon lik 1.0g. Nar en
har spesifisert grunnakselerasjonen (for eksempel seismiske soner for enkelte land som
bestemmes av nasjonale myndighet, se NS-NA 1998-1,28) kan spektralverdiene skaleres ved a

multiplisere grunnakselerasjonen med et forholdstall.

Bruk av designspektra ble for farste gang foreslatt av G.W. Housner i 1959. Dette spektra ble
utviklet ved midling og glatting av responsspekter fra atte akselerogramer som ble brukt for
malingene av grunnakselerasjoner i California og Washington, USA (i tidsperiode 1934-1952).
Dette spektret ble normalisert til en korresponderende grunnakselerasjon lik 0,2g (se Villaverde
2009, figur 9.1, figur er ikke gitt i dette dokumentet).

4.6.1 Elastisk Design Spektra

Elastisk respons spektra anvendes ved prosjektering av bygningskonstruksjoner, samt vurdering
av sikkerheten av eksisterende bygninger for seismiske laster som kan inntreffe i lgpet av
konstruksjonens levetid. For et gitt omrade kan formen pa elastisk designspektra tilnaermet

bestemmes, ved & multiplisere midlere (normalisert) responsspektrum med maks forventet
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grunnakselerasjon. Den normaliserte formen av respons spektra kan bestemmes ved (forkortet
versjon av Villaverde 2009, kap.9.2):

- Velge respons spektra fra en mengde grunnakselerasjoner som kan forekomme for et gitt
omrade.

- Normaliser valgt respons spektra i forhold til maks grunnakselerasjon.

- Normaliser responsspekter ordinatene for en rekke normaliserte verdier av forhandsvalgte
natural perioder (middelverdi pluss standardavvik).

- Plotte normaliserte ordinater, eller normaliserte ordinater pluss en standardavvik kontra natural

periode eller frekvens.

Spektrale ordinater (formen av kurven) er sterkt pavirket av topografiske og lokale grunnforhold.
Grunnforholdets innvirkning pa spekterets form kan best ivaretas ved & definere spektrale ordinater
separat for forskjellige grunntyper, dvs. hver grunntype representeres av en spektral kurve (se figur
4.8a). Som nevnt tidligere i dette dokumentet, brukes design spektra med glatte kurver ved
dimensjonering av konstruksjoner. Pa basis av midlet responsspekter vist pa figur 4.8a, kan design

spekter med glatte kurver fremstilles som vist pa figur 4.8b, dvs. ujevnete kurver glattes ut.

E-S

1 a) AT \ T | Db)

Soft to medium clay Soft to medium clays
and sand-15 records - and sands (soil type 3)

w
I

Deep cohesionless soils
(>250 ft)-30 records

Deep cohesionless or stiff
clay soils (soil type 2)

Stiff soils
(<200 ft)-31 records

Rock and stiff soils

Spectral acceleration
Peak ground acceleration
)+]

Spectral acceleration
Maximum ground acceleration
n

/‘

Rock-28 records

ol 1 1 1 _ ] oL | | I R R S
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Period (s) Period, T (s)

Figur 4.8 Spektra for forskjellige grunntyper. a) midlere responsspekter, b) glattet responsspekter basert
pa tilsvarende midlet responsspekter vist i delfigur a), (Villaverde, 2009).

Elastisk responsspekter beskrevet i dette kapittelet er gyldig ved beregning av seismiske laster

bare dersom konstruksjonens oppfersel under seismiske pakjenninger forblir innenfor det

elastiske omradet. For konstruksjoner som under seismiske pakjenninger oppfgrer seg ikke

lineeert ma uelastiske design spekter benyttes.

4.6.2 Uelastisk Design Spektra

I mange tilfeller ansker man & utnytte konstruksjonens maksimale kapasitet ved dimensjonering,
spesielt av gkonomiske arsaker. Ved prosjektering av konstruksjoner tas det vanligvis hensyn til
konstruksjonens evne til &8 motsta seismiske pakjenninger ved uelastisk materialoppfarsel. | slike
tilfeller hvor en bruker materialets kapasitet utover det elastiske omradet kan uelastisk design

spekter brukes som grunnlag for dimensjonering. Uelastiske design spekter kan forenklet velges ut
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i fra elastisk designe spekter hvis, [siterer Villaverde 2009, kap 9.2.2]; (a) The force-deformation
behavior of structures is approximately elastoplastic and (b) the maximum inelastic deformation in
these structures under a given excitation is approximately equal to the maximum deformation

attained when the structures remain linear at all times, (se figur 4.9).

Valg av ikke-elastisk spekter pa grunnlagg av elastisk oppfarsel er basert pa at responsen som

beregnes/baserer seg pa at det ikke finnes en

gvre grense for kraften (spenningen). | F’

virkeligheten stemmer ikke dette siden de fleste Linear

av konstruksjoner er utfgrt av materialer som har SVQL‘ET/ ‘

en noe duktil oppfarsel og er utformet slik at de Bbes e o - 7‘

er statisk ubestemte dersom deformasjonen blir A SE:,asf;i?'aS“C ~

stor nok. | | ‘
|
Y

Figur 4.9 Linecer elastisk og elastoplastisk
kraft-forskyvnings kurve, (Villaverde 2009).

max u

Utviklingen av uelastisk responsspekter fra elastisk oppfagrsel kan forklares slik: anta at systemets
deformasjonsenergi er det samme som for elastisk og plastisk deformasjon, og med tanke pa at
systemets energi er gitt av arealet under kraft-deformasjonskurven, kan utledning av uelastisk
respons ut i fra elastisk respons vaere logisk siden arealet under kraft-deformasjonskurven er lik for
bade det elastiske- og elastoplastiske systemet. Pa grunnlag av disse forutsetingene og figur 4.9,
kan kraften F, defineres pa grunnlagg av kraft-deformasjonskurven innefor det elastiske omradet
(se figur 4.9):

F,=K-u, =K Unay /It (4.16)

hvor K er stivhetskonstant, u, er flyttedeformasjon, un.x er maksimale deformasjonen og u er
duktilitetsfaktoren definert i ligning 4.15 (som tilsvarer konstruksjonsfaktoren i NS-EN 1998-1). Med
tanke pa at ordinatene til responsspektra er i samsvar med konstruksjonens egenperiode, sa er
Umax = SD(wp,{), hvor w, er bygets egenfrekvens, ¢ er dempingsforholdet og SD(w,,{) er spektral

ordinat. Ligningen (4,16) kan skrives som:
F, =K -SD(wn, Q) / = wim+SD(wn, )/ =m-SA(wn, /1 (4.17)

der forholdet mellom SD(wj,{) og SA(wn,{) er som vist i kapitel 4.4. Fra ligningen 4.17 kan

akselerasjonen skrives som:
iy = F /m = SA(w,0)/ 1 (4.18)

Ligningen 4.18 viser at uelastisk responsspektrum er lik elastisk spektrum dividert med
duktilitetsfaktor p. Duktilitetsfaktoren som er forholdet mellom systemets maksimale deformasjon

Umax 0g deformasjonen ved farste flyt u,, viser hvor stor uelastisk deformasjon en konstruksjon kan
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tale, eller hvor mye energi konstruksjonen kan absorbere ved ikke-lineser oppfersel. Valg av
uelastisk responsspektrum ut i fra elastisk respons spektra og innvirkning av duktilitetsfaktoren pa

spektral ordinatene er vist pa figur 4.10.

For et system med periode lik null (der spektral akselerasjon er lik maks grunnakselerasjon

(PGA)), har duktilitetsfaktoren ingen innvirkning pa responsen. Innvirkningen av

duktilitetsfaktoren pa responsspektrum blir

forst merkbar nar systemets periode blir

= S ™. — Elastic spectrum
. ie] |
sterre enn null, dvs. nar systemets |5 fl l
_ _ @ fl | Inelastic spectrum for
forskyvning u = uy (se figur 4.9). 2 ‘,’1 ] \ . duc‘hllty factor
8 V | SA / N
m
Figur 4.10 Innvirkning av duktilitetsfaktoren *§ PGAL1 | SAj | K"ix
pé spektral akselerasjon. Uelastisk spektral | & | | e S
akselerasjon valgt ut i fra elastisk spektra . L1 y |
(Villaverde 2009). Period

Ikke-lineaer design spekteret kan ogsa brukes til dimensjonering av konstruksjoner pa grunnlag av
konstruksjonenes deformasjonsegenskaper. Chopra 2001, (referanse [2]), viser at det er mulig a
tilpasse en direkte deformasjon-baserte dimensjoneringsprosedyre for SDOF-systemer ved hjelp
av uelastisk design spektra. Dimensjonering av et SDOF-system for en akseptabel deformasjon
som ogsa gjer det mulig & ansla systemets duktilitetsfaktor, kan tilnaermet utferes ved a felge trinn

for trinn prosedyre som vist under, (se ogsa [2], kap. 7.12.3).

1. Estimer initial flytedeformasjonen u, for systemet.

2. Bestem en akseptabel plastisk rotasjonsvinkel 6, ved systemets grunniva (f.eks. bunn
sayle). Akseptabelt plastisk rotasjonsvinkel 6, = 0,02 kan velges.

3. Beregn dimensjonerende deformasjon uy,

Um = Uy + hO Ala

og dimensjonerende duktilitetsfaktor

Um = um/uy A.1b

4. Finn natural periode Tn vha spektral deformasjon plot ([2], fig. 7.11.7). Perioden finnes ved
a innsette beregnet um 0g um fra ligning A.1a og A.1b. Beregn deretter sekant stivhet

Ksec = (2m/Tn)2-m (hvor m er systemets masse) A2

5. Beregn kraft f, som kreves for flyt
fy = ksec Uy A3

6. Velg konstruksjonstverrsnitt og detaljering (for eksempel armeringsmengde for armert
betongtverrsnitt) for a beregne systemets elastisk stivhet (for utkraget sgyle med punktlast i
toppen er stivheten lik, k=3EI/h®), som videre kontrolleres mot stivheten beregnet i ligning
A.3.
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7. Bruk beregnet systemstivhet (k=3EI/h°) til & beregne forskyvning
uy = fy/k A4

8. Repeter trinn 3 til 7 inntil tilfredsstillende resultat er oppnadd, dvs. det skal utfgres iterasjon
frem til forskyvning, duktilitetsfaktoren, perioden o.s.v. ikke varierer fra forrige iterasjon med

mer enn en gnsket verdi, for eksempel +2% variasjon.

Denne metoden kan veere aktuell & benytte ved kontroll av sgyler under bruer eller andre systemer

som kan betraktes som SDOF-systemer, (se for gvrig [2], eks.7.3).

4.7 Elastisk Design Spektra - Eurocode 8

Det var omfattende diskusjoner innenfor redaksjonskomiteen til EC8 om hvordan den elastiske
design spektrene skulle bestemmes. Siden seismiske aktiviteter og jordskjelvstyrke varierer
betydelig innenfor Europeiske omrader, bestemte komiteen seg for & introduserte to ulike spektrale
grafer som kan tilpasses til to forskjellige seismiske omrader; et for hgyaktive seismiske omrader
(Ser-Europa, Spektra type 1) og det andre for de mindre seismiske aktive omrader (Nord-Europa ,

Spektre type 2).
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Figur 4.11. Elastisk responsspektrum, Type 1; Elastisk responsspektrum, Type 2

Elastisk spektra med 5% dempet for forskjellige grunntyper gitt i EC8. Spektra Type 1 er foreslatt for
omrader med haye seismiske aktiviteter. Spektra Type 2 er foreslatt for omrader med lav til moderat
seismisk aktivitet.

Spektra Type 1 er i realiteten best egnet for jordskjelv med styrke naer 7,0, mens spektra Type 2 er
best egnet for jordskjelv med styrke opp til 5,5. Nasjonal myndighet i hvert enkelt land bestemmer
hvilke responsspektre (Type 1 eller Type 2) som skal tilpasses til deres nasjonale territorium eller
deler av disse. | valg av riktige spektre, bar det tas hensyn til styrken av jordskjelvet som pavirker
nasjonale territorium eller en del av det. Skjematisk fremstilling av elastisk responsspektret Type 1

og Type 2 for forskjellige grunntyper er vist pa figur 4.11.

Ordinatene (kurvene) til det elastiske respons spektra Se(T) for horisontale pavirkninger, er

definert av felgende uttrykk (se figur 4.11):
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0<T<Tp Sq(T) = ag-S-[l + i-(11-2-5 - 1)} (4.48)

T
Tg<T< T Sq(T) = ag-S-n 2.5
T~<T<T S4(T) Sn-2.5 Tc)
< b :: a . . . . o ———
C D d g ™M T )
TeTp)
Tp<T<4s Sq(T) = ag~S-n 2.5- 5
T )
der: Se(T) er det elastiske responsspektret;
T er egensvingningsperioden for et linezert system med en frihetsgrad;
ag er dimensjonerende grunnakselerasjon ved omradet med konstant
spektralakselerasjon;
Ts er den nedre grenseverdien av omradet med konstant spektralakselerasjon;
Tc er den gvre grenseverdien av omradet med konstant spektralakselerasjon;
To er verdien som definerer begynnelsen pa spekterets konstante forskyvningsomrade;
S er en forsterkningsfaktor som er avhengig av grunnforholdene;

er en modifikasjonsfaktor for dempingsforholdet med referanseverdi pa n=1.0 for 5%
viskgs demping;
Ligningene 4.48 kan modifiseres for et dimensjonerende spektrum som tar hensyn il
konstruksjonens evne til & absorbere energi giennom hovedsakelig duktil oppfarsel (se kap.8).

Verdiene for parametrene i ligning 4.48 varierer for forskjellige grunntyper og er gitt i tabell 4.1.

Tabell 4.1 - Parametrene S, Tg, er T¢ og Tp gitt for ulike grunntyper for hver av de to typer spekteret.

Subsoil Class 8 Tp(s) |Te(s) |Tp(s) ||Subsoil Class S Ts(s) |Te(s) [To(s)
A 1,0 0,15 0.4 2,0 A 1.0 0,05  ]0.25 1.2
B 1,2 0,15 0,5 2,0 B 1,35 ]0,05 |0,25 1,2
C 1,15 0,20 0.6 2,0 C 1.5 0,10 |0.,25 1,2
D 1,35 0,20 |08 2,0 D 1,8 0,10 10,30 1,2
E 1.4 0,15 0.5 2,0 E 1.6 0,05  ]0.25 1,2

Fra tabell 4.1 ser vi at forsterkningsfaktoren S
som tar hensyn til geologiske og lokale grunnforhold, har betydelig innvirkning pa spektrale

akselerasjonen. Vi skal se litt naermere pa disse forholdene i etterfalgende kapittel.

4.8 Innvirkning av grunnforhold pa grunnbevegelsene

Innflytelsen av topografi og grunnforhold pa jordskjelv (grunnbevegelser) har veert kjent over lengre
tid. Tidlig pa 1800-tallet observerte J.MacMurdo, at effekten (pakjenningene) fra jordskjelv pa
bygningskonstruksjoner fundamentert pa lgse masser var stgrre enn for bygninger som var

fundamentert pa fjell, [1]. Innflytelsen av disse faktorene kan forklares med at lgse masser eller
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avleiringens fleksibilitet gjgr at disse grunnmassene under dynamiske pavirkninger beveger seg
som fleksible og ikke som stive strukturer, som er tilfelle f. eks. med fjellgrunn. Dynamisk oppfarsel
av grunnmassene varierer for forskjellige jordarter avhengig av jordartens stivhet, densitet og
dempingsforhold.

| hvilken grad grunnbevegelsene kan pavirkes av lokale grunnforhold kan vises ved &
sammenligne opptak (akselerogram) av grunnbevegelser (akselerasjonen) for fjellgrunn og grunn
bestdaende av lgse masser. Som eksempel kan nevnes Mexico City, (Michoacan jordskjelvet 1985)
som ligger over dype og myke avleiringsmasser. | dette tilfellet (Michoacan jordskjelvet 1985) ble
jordskjelvmalinger (opptak) utfart pa bade fijellgrunn og grunn bestaende av Igse masser (leire). Ut
i fra disse malingene (observasjonene) viste det seg at innvirkning av lokale grunnforhold pa
grunnbevegelsene kan vaere dramatiske (se figur 4.12). Maks grunnakselerasjon som ble registrert
pa berggrunn var pa ca. 0,034g, mens opptak fra grunn bestaende av Igse masser, viste en maks
grunnakselerasjon pa ca. 0,158g, [1].
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Figur 4.12 Opptakk av grunnbevegelser i Mexico City, Michoacan jordskjelvet 1985; a) berggrunn og b)

myke lgse masser (Villaverde 2009).

| en studie (Idriss, .M, H. Bolton Seed Menorial Symposium Proceedings, BiTech Publishers Ltd.,
Vancoucer, BC, 1990), diskutert i [1], som inkluderte malingsdata fra Mexico City skjelvet (1985)

og Loma Prieta skjelvet (1985), ble sammenhengen mellom maks grunnakselerasjon for fjellgrunn

og omrader bestaende av lgse masser sammenlignet (figur 4.13).
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Acceleration on rock sites/g (Villaverde 2009).

Studien viste at maks grunnakselerasjoner for omrader bestdende av lgse masser var betydelig
hgyere enn for tilsvarende omrader bestdende av fjell. Empiriske forhold vist pa figur 4.13 viser at
for en observert (malt) grunnakselerasjon pa fjell som ligger i omradet mellom 0,05g og 0,1g kan
grunnakselerasjon for Ilgse masser fa en seismisk forsterkning som tilsvarer en faktor pa fire. For
observert akselerasjon pa fjell >0,10g, kan grunnakselerasjon for Igse masser fa en forsterkning
som tilsvarer en faktor ~3. Studien viser ogsa at forsterkningseffekten avtar etter hvert som
grunnakselerasjonen pa fjell gker, dvs. for malt grunnakselerasjon pa fjell som er tilnaermet lik
0,49, kan grunnakselerasjon for lgse masser fa en forsterkning som tilsvarer en faktor ~1,0
(samme grunnakselerasjon som pa fjell). Etter denne studien ble det konkludert at ved seismiske
hendelser kan grunnakselerasjonen for grunntype bestadende av Igse masser, spesielt myk leire, fa

en forsterkningseffekt som er flere ganger starre enn grunnakselerasjonen pa fjellgrunn.

| en forskningsrapport ("Earthquake Loading on the Norwegien Continental Shelf”, eller ELOCS,
1988) publisert av NORSAR, (referanse [5]), blir innflytelsen av lokale grunnforhold diskutert.

Forskningsrapporten papeker at variasjonen mellom grunnakselerasjon pa fjellgrunn og grunn

bestidende av lgse masser kan veere for

stor og ved dimensjonering av

f

soil frock

-1

konstruksjoner bgr disse variasjonene tas

i betraktning. Forholdet mellom spektral

0

= Solt grunnakselerasjon for fjellgrunn og grunn
-2} ,Q'{j\_\’*?f bestaende av lgse masser er vist pa figur
,‘_5 < ::_/F AT AR KX AAANKRANIS 414
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I i ]' — ) . 00 Figur 4.14 Forholdet mellom spektral
0.2 0.5 .0 2.1 5.1

grunnakselerasjon for fiellgrunn og grunn
bestdende av lgse, [5].
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Fra figur 4.14 ser vi at forsterkningseffekten blir starre pad omrader hvor tykkelsen av laget
bestdende av lgse masser (fra overflaten og til fiell eller fjell-lignende geologiske formasjoner)
gker. Etter NS-EN 1998-1, pkt.3.1.2, skal grunnprofil bestaende av flere lag med forskjellige
lagtykkelser klassifiseres etter en midlere skjeerbglgehastighet, dvs. forsterkningsfaktoren blir noe

mindre enn den som er vist pa figur 4.14 (se kap.5).

Innvirkningene av lokale grunnforhold pa formen av responsspekterordinatene er basert pa
statistiske tilneerminger. Normalisering av responsspekteret blir utfgrt ved a dividere det aktuelle
responsspekteret med korresponderende maks grunnakselerasjon (ordinat for null periode).
Formalet med denne normaliseringen er & vise innvirkningen av lokale grunnforhold for forskjellige
grunntyper direkte pa responsspektrumkurver (ordinater). Normaliserte responsspektrumkurver for

forskjellige grunntyper er vist pa figur 4.8.

Effekten av topografi og lokale grunnforhold pa seismiske pavirkninger er undersgkt ved flere
studier. | undersgkelsene som ble foretatt i seinere tid, basert pa mer ngyaktige malinger, kan det
sies at overflategrunnhastigheten for grunn bestdende av lgse masser kan tilnaermet vaere dobbelt
sa stor som for fjellgrunn (se Villaverde 2009, kap.8.2). Etter hvert som informasjon og data om
flere jordskjelv er tilgjengelig, kan effekten av grunnforhold pa seismiske pakjenninger fastslas med
starre ngyaktighet. | hht NS-EN 1998-1 kan byggegrunn klassifiseres til 5 forskjellige grunntyper
(A, B, C, D og E), og to spesielle grunntyper (S og S,) som krever spesielle undersgkelser for a
fastsla den seismiske pavirkningen. Beskrivelse av stratigrafiske profiler og parametrere for

overnevnte grunntyper er naermere diskutert i kapitel 5.
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5. Jordskjelvstandarden - EC 8

| herveerende kapittel henvises jeg enten direkte til relevant litteratur i teksten eller benytter
referanser [x]. Referanseliste vist under gjelder for hervaerende kapittel (kap. 5). NS-EN 1998-

1:2004+NA2008, "Eurocode 8: Prosjektering av konstruksjoner for seismiske pavirkning — Del 1:
Allmenne regler, seismiske laster og regler for bygninger”’, oftest forkortet til NS-EN 1998-1
og/eller ”Jordskjelvstandarden”. | hervaerende kapittel bruker jeg de samme symboler,

forkortelser og definisjoner som NS-EN 1998-1.

5.1 Innledning

| dette kapitlet skal jeg bergre noen av de viktigste punktene i NS-EN 1998-1, (referanse [1]), som
en prosjekterende bygningingenigr ma forholde seg til i det daglige arbeidet ved prosjektering av
bygninger for seismiske pavirkninger. Punkt som bergres i dette kapitelet er: generelle krav, laster-

og lastkombinasjoner, hovedparametrene, geoteknisk aspekter og utelatelseskriteriene.

Ved prosjektering av bygg i Norge ma kravene angitt i relevante standarder overholdes. |
jordskjelvutsatte omrader er NS-EN 1998-1 gjeldende for dimensjonering av konstruksjoner for
jordskjelv. Formalet med denne standarden er, i tilfelle jordskjelv, a sikre at, (NS-EN 1998-1,
kap.1.1.1(1)):

- Menneskeliv beskyttes;

- Skadeomfanget begrenses, og

- Byggverk som er viktige for a beskytte sivilbefolkningen, forblir operative.

Den europeiske standarden, Eurocode 8: Prosjektering av konstruksjoner for seismiske pavirkning
— Del 1: Allmenne regler, seismiske laster og regler for bygninger, er utarbeidet av teknisk komité
CEN/TC 250 Strctural Eurocods. NS-EN 1998-1 er oversatt til norsk og utgitt sammen med
NA:2008 (National Annex). Denne standarden er eneradende i Norge etter at NS 3491-12 ble faset
ut fra mars 2010. Hovedboka, kapitel 2 til 4, tar for seg bade beregning av pakjenninger fra
jordskjelv og hvordan det skal dimensjoneres og sikres tilstrekkelig kapasitet i bygget. Videre i
kapitel 5 til 9 gir standarden spesifikke bestemmelser for forskjellige konstruksjonsmaterialer og
konstruksjonsdeler og beskriver i detalj dimensjonering og detaljering for middels duktilitet (DCM).
NA:2008 (National Annex) gir alternative prosedyrer, verdier og anbefalinger for klasser, med
merknader til en del spesifikke punkter i Eurocoden. Dette gjelder for eksempel stedsspesifikke
data som berggrunnens akselerasjon i Norge og at hgy duktilitet (DCH) ikke brukes her i landet.
Ved jordskjelvdimensjonering anbefaler RIF Veilederen 2010, (referanse [2]), utarbeidet av RIF
(Radgivende Ingenigrs Forening) a benytte NS-EN 1998-1 som hovedbok og merke seg hvor
NA:2008 har endringer.

En ma veere klar over at NS-EN 1998-1 og NA (Nasjonal Anneks) bruker ord og formuleringer som

har sin klare betydning:
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e ...Skal... betyr at det er et krav.

e Den norske oversettelsen og NA bruker ...bgr... i utstrakt grad. Det betyr at det er en sterk
anbefaling, i praksis et krav i de aller fleste tilfeller.

e (n)P betyr at det er et ufravikelig krav. Et slikt skriftsted kan veere etterfulgt av underkrav
eller merknad som beskriver hvordan det ufravikelige kravet kan oppfylles, eventuelt

mildne det.

5.2 Grunnleggende krav

Bygningskonstruksjoner som skal dimensjoneres og oppfgres i hht. NS-EN 1998-1 skal tilfredsstille
folgende krav med tilstrekkelig palitelighet, (NS-EN 1998-1, pkt.2.1(1)).

- Krav til motstand mot sammenbrudd. "Konstruksjonen skal dimensjoneres og oppfares for
a tale de dimensjonerende pavirkningene... uten lokalt eller globalt sammenbrudd, og
derved beholde sin konstruksjonsmessige integritet og en restbeereevne etter de seismiske

hendelser...”

- Krav til skadebegrensning. "Konstruksjonen skal dimensjoneres og oppfares slik at den
taler en seismisk pavirkning som har en storre sannsynlighet for & oppsta enn den
dimensjonerende seismiske pavirkningen, uten at det oppstar skader og dertil hgrende

bruksbegrensninger... ”.

Det fremgar videre at hvert etasjeplan ma virke som en horisontal skive og bar ha tilstrekelig
stivhet i plant til & overfare treghetskreftene til de vertikale bzeresystemene og sikre at disse
systemene sammen motstar de horisontale seismiske pakjenningene. Videre bgr etasjeskille/tak
vaere effektivt koblet pa vertikale baeresystemene slik at forbindelsene har tilstrekelig kapasitet til a
overfgre horisontale seismiske kreftene til avstivningssystemet (som vanligvis kan veere vertikale
rammer, fagvert eller skiver) som videre overfgrer kreftene til fundament. Dette er blant annet klart
presisert i NS-EN 1998-1, pkt. 4.3.1(4) og pkt. 4.2.1.5.

Disse grunnleggende kravene nevnt over kan tilfredstilles ved a pavise tilstrekkelig sikkerhet for

bruddgrensetilstand og grensetilstand for skadebegrensning.

For bruddgrense skal det pavises at konstruksjonens globale stabilitet med hensyn til velting og
glidning er tilfredsstillende. Videre skal det pavises at fundamentene og byggegrunnen er i stand til

a motsta pakjenningene fra overbygningen.

| grensetilstand for skadebegrensninger skal det pavises at konstruksjonen (beeresystemet) har
tilstrekelig kapasitet og stivhet til & opprettholde funksjonen til tienestene i anleggene, samt unnga

uakseptable deformasjoner.
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5.3 Materialfaktorer, lastparametrer og lastkombinasjoner

5.3.1 Materialfaktorer
Seismiske laster er kategorisert som ulykkeslaster, og dermed skal materialfaktorene for de
enkelte konstruksjonsmaterialene anvendes som de star i kapasitetsstandardene for de enkelte

materialene.

NS-EN 1992-1-1:2004, (referanse [6]);
NS-EN 1993-1-(1-6), (referanse [7])

» For dimensjonering av betongbygninger gjelder

» For dimensjonering av stalbygninger gjelder

Bruk av materialfaktorene pa grunnlagg av kapasitetsstandardene (stal og betong) er gyldig ved
dimensjonering av konstruksjoner for DCL (lav duktilitet). Ved dimensjonering etter DCM (middels
duktilitet) prinsippet, gjelder bestemmelser som gitt i NS-EN 1998-1, kap. 5 til 9, i tillegg til de som
er gitt i betong og stalstandarden. For pavisning av sikkerhet i bruddgrensetilstand skal fglgende

partialfaktorene for betong og stal benyttes (Tabell 5.1):

Tabell 5.1 Partialfaktorene for betong og stal

Lav duktilitet Middels duktilitet | Hgy duktilitet
(DCL) (DCM) (DCH)
For betong  yc 1,20 1,50 1,50
For stal Ye 1,00 1,15 1,15

5.3.2 Lastfaktorer

Ved dimensjonering av bygninger for jordskjelv er det viktig at en har oversikt over lastfaktorer og
lastkombinasjoner for & beregne mest ngyaktig lastvirkninger pa konstruksjonen. Lastfaktorer for
ulykkeslaster brukes i henhold til NS-EN 1990:2002. Felgende lastfaktorer benyttes:

Egenvekt (varig last): Yg=1,0

Nyttelast i bygninger (tilneermet permanent/variabel last) som skal medtas i jordskjelshendelser er

avhengig av type bygg. Lastfaktorer for nyttelast er gitt i Tabell 5.2.

Tabell 5.2 Lastfaktorer for nyttelast for forskjellige type byggninger

Type bygg Bolig Kontorer Forsamlings- Butikker Lager
lokaler
Yp 0,3 0,3 0,6 0,6 0,8
Snglast (variabel last): vs=0,2

Vindlast (variabel last): vs = 0,0 (regnes ikke samtidig med jordskjelv)
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Skjevstillingslast er knyttet til byggeavvik og er definert i materialstandarder, [6] og [7].

5.3.3 Lastkombinasjoner
Ulykkeslaster skal kombineres med andre laster i henhold til NS-EN 1990:2002, Tabell NA.A1.3.

Lastkombinasjoner for pavisning av kapasitet og brudd i grunnen er vist i tabell 5.3.

Tabell 5.3 Lastfaktorer for nyttelast for forskjellige type bygginger

Permanente Jordskjev Dimensjonerende | Andre variable
laster laster variabel last laster
For krefter i 1,0 1,0 0,0-08 0,0-0,8
konstruksjonen
For brudd i 1,0 1,0 1,0 eller 0,0 1,0 eller 0,0
grunnen

5.3.4 Kombinasjon av lastvirkninger i ortogonale retninger

Ved beregning av konstruksjoner for statiske/dynamiske laster, er det vanlig @ angi et kartesisk
koordinatsystem hvor den ene aksen strekker langs byggets lengde og den andre langs byggets
bredde. Lastene pasettes i planets x- eller y-retning. Beregning av jordskjelvlaster foretas gjerne
for hver av x og y-retninger dvs. at vi antar at jordskjelvets rystelsesretning sammenfaller med vare
akser. Retningene til jordskjelvs rystelser er vilkarlig og vil ikke ngdvendigvis sammenfalle med
vare akser. Hensynstaking til de ulike retningene av skjelvets virkning, ved a kombinere
lastvirkningene er vist i NS-EN 1998-1, pkt.4.3.3.5. Lastvirkningen som fglge av kombinasjonen av
de horisontale komponentene i den seismiske pavirkningen kan beregnes av folgende

kombinasjoner:

a) 1,0 Eg“+”0,3 Egy 5.1
b) 0,3 Eu “+"Egy 1,0

Kombinasjon a) lastvirkning i x-retning er primaer retning, og y-retning er sekunder retning.
Kombinasjon b) lastvirkning i y-retning er primeer retning, og x-retning er sekundaer retning. (dvs.
hver betraktet retning belastes med 100% lastvirkning fra primaer retning + 30% lastvirkning fra

sekundeer retning).

Lastvirkningen fra den sekundeere retningen kan neglisjeres (0.0% lastvirkning fra sekundaer

retning) for bygninger som er svaert symmetriske og reguleere, (se NS-EN 1998-1, pkt.4.3.3.5.1(8)).

| tillegg til horisontale lastvirkninger, skal vertikale seismiske pavirkninger ivaretas ved
dimensjonering. | falge NS-EN 1998-1/NA, Tabell NA.3.4, skal den vertikale komponenten av den

dimensjonerende grunnakselerasjonen settes til 60% av den horisontale (a,s/ag = 0,60). Da faller
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de aller fleste rystelsene i Norge inn under unntakskriteriene (se kapitel 5.6). Videre sier NS-EN
1998-1, pkt. 4.3.3.5.2, at det bar taes hensyn til de vertikale komponentene hvis akselerasjonen a,q
er stgrre enn 0,25g = 2,5m/s?, som er langt over aktuelle verdier i Norge. RIF 2010, (referanse [2]),
papeker at det likevel kan veere riktig & vurdere konstruksjonsdeler som kan bli kritisk for vertikale
seismiske pavirkninger, for eksempel lange bjelker, utkragede konstruksjonsdeler og forspente
konstruksjonsdeler.

Lastvirkningen som fglge av kombinasjonen av de horisontale og vertikale komponentene i den

seismiske pavirkningen kan beregnes av felgende kombinasjoner:

a) 1,0 Ex“+”0,3 Eg“+"0,3 Eg 5.2
b) 0,3 Eg “+”" Egy 1,0“+" 0,3 Eg,
c) 0,3 Ex“+"0,3 Eg “+"1,0 Eg
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5.4 Hovedparametre

For dimensjonering av bygninger for seismiske pavirkninger i hht. NS-EN 1998-1, ma en rekke

parametrer bestemmes. Disse parametrene er kort beskrevet i dette kapittelet.

5.4.1 Konstruksjonsfaktor, q

Konstruksjonsfaktor q, er en faktor som NS-EN 1998-1 bruker til & redusere kraften som oppnas
ved lineeer analyse for a ta hensyn til konstruksjonens ikke-lineaer respons. Det er ogsa et uttrykk
som beskriver byggets duktilitet. Jordskjelvstandarden skiller mellom lav duktilitet (DCL), middels
duktilitet (DCM) og hay duktilitet (DCH). Hay duktilitet er ikke aktuelt for konstruksjoner i Norge og
er dermed ikke behandlet i denne rapporten. Avhengig av byggets evne til & oppta/fordele

jordskjelvlastene varierer konstruksjonsfaktoren mellom 1,0 — 4,0.

» Konstruksjonsfaktor for DCL kan velges som q < 1,5. Her har vi anledning til & bruke de
vanlige dimensjoneringsstandardene til & pavise styrke i konstruksjonen. Lavere verdi av q

enn 1,5 ma bare vurderes i de tilfellene der disse standardene ikke fglges.

» Konstruksjonsfaktor for DCM kan velges som 1,5 < q < 4,0. Her antar vi at konstruksjonen har
starre evne til & oppta og fordele jordskjelvskreftene enn i tilfelle DCL. For & kunne bruke
konstruksjonsfaktorverdiene stgrre en 1,5 ma konstruksjonen dimensjoneres etter seerlige

dimensjoneringsregler i tillegg til de som fremgar i dimensjoneringsstandardene (se kap.8).

Det bgr nevnes at konstruksjonsfaktoren kan velges med to forskjellige verdier for to ortogonale

retninger (for eksempel g= 1,5 for x-retning og q=3,0 for y-retning).

5.4.2 Seismisk klasse (Faktor for seismisk klasse), y1.

Valg av verdi for den seismiske faktoren y; er avhengig av seismisk klasse. Bygninger generelt kan
inndeles i fire seismiske klasser (I — V), [1]. Klassene velges ut i fra konstruksjonens
palitelighetsklasse, dvs. velges pa grunnlag av konsekvens ved sammenbrudd av bygget, som fare
for menneskeliv og gkonomisk tap. Det er vanlig at samme type byggverk blir klassifisert i to eller
tre forskjellige seismiske klasser. | slike tilfeller anbefales at byggverket grundig vurderes og
forhastede avgjgrelser ved valg av seismisk klasse bar unngas. En ma vaere obs pa byggverk som
ma veere operative under og etter jordskjelv som sykehus, brannstasjoner, redningssentraler og

kraftforsyning. Det er viktig at disse typer byggverk settes i seismisk klasse V.

Verdiene for seismisk faktor v, for de forskjellige seismiske klassene er gitt i NS-EN 1998-1,
Tabell NA.4(901) og er gjengitt i Tabell 5.4.
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Tabell 5.4 Verdier for seismisk faktor y4

Seismisk klasse [ Il 11 1\

Y1 0,7 1,0 1,4 2,0

5.4.3 Faktor, agsonz 08 ag.
Spissverdien for berggrunnens akselerasjon (agsonz) med returperiode pa 475 ar, varierer fra 0,1g —

1,0g (m/s?). Soneinndeling med forskjellig berggrunnakselerasjon er bestemt av norske

myndigheter. En mé& vaere oppmerksom pé at inn i maksimalomradene skal agson, gis et tillegg pa
0,05m/s% Kart med soneinndeling er gitt i NS-EN 1998-1/Figur NA3, gjengitt i figur 5.1.

1070 12° 14" 167 18" 207 22° 24" 26° 28° 30" 32° 34" W 3 .

I 61"

58" Figur 5.1 — Spissverdien for
I berggrunnens akselerasjon agsHz
i m/s, med returperiode pa 475 ar
for Norge, [1].

2 4 -] 8 10 -8 14 16 18 20

Dimensjonerende grunnakselerasjon aq for grunntype A kan settes ag = 0,8 - agaon, * v1. y1 er faktor

for seismisk klasse som vist i kap. 5.4.2.

5.4.4 Forsterkningsfaktor for grunnforhold, S.

Forsterkningsfaktoren for grunnforhold, S, kan variere fra 1,0 — 1,7 avhengi av grunntype under
fundamentet. Verdier for S for de forskjellige grunntypene er gitt i NS-EN 1998-1, Tabell NA.3.3 og
gjengitt i Tabell 5.4 (se kapitel 5.4.6).
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Forsterkningsfaktoren for grunnforhold har direkte innvirkning pa responsspekteret slik det er
illustrert pa figur 5.2. Som konstruksjonsfaktoren kan S ogsa ha to forskjellige verdier for to

ortogonale retninger.

5.4.5 Bygets egenperiode og knekkpunktene i responsspektra, Tg, Tcog Tp.

Byggets periode er tiden en svingebevegelse bruker fra den er i en bestemt svingetilstand, til den
er i samme svingetilstand neste gang. Byggets periode er avhengig av bygets stivhet og er en
egenskap som varierer fra bygg til bygg. Vanligvis er byggets egenperiode i sterrelsesorden
0,10-neg (0,10 - antall etasjer og gitt i sekunder). Vanlige 3-5 etasjes bygninger (som er vanlig i
Norge) har en egenperioden som kan tilnaermet settes lik 0,3-0,5s. Beregning av bygets

egenperiode er naermere beskrevet i kap.6.

Ts, Tc og Tp er tidspunktet som bestemmer knekkpunktene i responsspekteret og varierer for
forskjellige grunntyper. Responsverdien blir starst nar byggets periode ligger mellom Tg og Tc,
fordi i dette omradet ligger bygets egenperiode neermest de periodene som jordskjelv forventes a
svinge med. Nar T naermer jordskjelvets periode, kan ugnskede dynamisk resonanseffekter
oppsta. Verdiene av Tg, Tc og Tp for de forskjellige grunntypene er gitt i NS-EN 1998-1, Tabell
NA.3.3, og gjengitt i tabell 5.5.

5.4.6 Dimensjonerende responsspektret, Sq(T).

Dimensjonerende horisontalt responsspektra (Sq4(T)) er den dimensjonerende grunn-
akselerasjonen som gir grunnlagg for beregning av seismisk kraft. Den dimensjonerende spektrale
akselerasjonen bestemmes ut i fra byggets egensvingningsperiode (T), dvs. den representerer

byggets dimensjonerende seismiske akselerasjon.

Tabell 5.5 Verdier for parametre som beskriver anbefalte responsspektrene

Grunntype S Ts(s) Tc(s) To(s)
A 1,0 0,10 0,25 1,5
B 1,25 0,10 0,30 1,5
C 1,40 0,15 0,35 1,5
D 1,60 0,15 0,45 1,5
E 1,70 0,10 0,35 1,5

Spekterets kurve beskrives av en matematisk ligning som ivaretar pavirkningene fra de forskjellige
parametrene nevnt i kapitel 5.5.1-5. Det dimensjonerende spekteret kan forst bestemmes etter at

overnevnte parametre er valgt.

Masteroppgave Utfgrt av SF Side 70



For horisontale komponenter som utsettes for jordskjelv pakjenninger skal det dimensjonerende

spektra Sy(T) defineres av felgende uttrykk:

0<T<T S4(T) g|2, L (25 2) (53
< < =3 .S|— + — | — ——
E d €213 "1glq 3
. 25
TR< T < Tc S(T) = ayS-==
Te<T<T S4(T) 5.2 TC\B
<T< = max|/a,-S-— | — ,B-a
C D d _g q T) g_
S () L (Tc\
< = max|a,-S-—- | — ,B-a
D d _g q T) g

ag, S, Te, Ta, Tp er som definert i kap 4.7

Sq(T) er dimensjonerende spektrum
q er konstruksjonsfaktor
B er faktor for den nedre grenseverdien for det horisontale

dimensjonerende spektret.

Effekten av konstruksjonsfaktor q pa responsspekter er vist i figur 5.2. Den illustrerer at gkt verdi

av q kan fare til betydelig reduksjon av verdi A
av responsspekteret, og dermed ogsa

seismisk belastning pa konstruksjonen.

q=1.5 (DCL)
g=4.0 (DCM)

Figur 5.2 Responsspekter —
illustrer reduserte verdier som kan
oppnas nar konstruksjonsfaktoren
okes, RIF 2010.

—Y

5.4.7 Masse, (m)

Med seismisk masse menes den totale massen over fundamentniva eller over en stiv kjeller som
tas med for beregning av seismiske krefter. Massen er fordelt i byggemassen og er direkte knyttet
til den seismiske kraften, dvs. den er avgjgrende for de seismiske kreftene som oppstar pa
fundamentnivd og i hvert niva i bygget. Seismisk masse settes lik det som tilsvarer byggets
egenvekt og permanentlast. | permanent last skal inkluderes den permanente andelen av nyttelast

og snglast (se kap 5.3). Masse angis i kg, dvs. beregnet last omregnes fra kN til kg.
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5.5 Geotekniske aspekter

| dette kapittelet skal vi bergre noen av de sentrale temaene i denne Jordskjelvstandarden som
omhandler geoteknikk. Generelle prosjekteringsregler som omhandler geotekniske aspekter er
angitt i Jordskjelvstandarden, Del 5 (NS-EN 1998-5), [1]. | tillegg finnes det flere kapitler i NS-EN
1998-1 som omhandler geotekniske betraktninger i vurdering av seismiske pavirkninger. RIF 2010,
[2], anbefaler at en geotekniker tas med tidlig i prosjekteringsfasen for a identifisere kritiske
elementer, som vurdering av grunntype, potensiell degradering og liquefaction potensial. | hht NS-
EN 1998-1 skal innflytelsen av lokale grunnforhold pa seismiske pavirkninger ivaretas ved a
klassifisere grunntyper ved deres stratigrafiske profiler og parametre. Forskjellige grunntyper som

gjelder for Norge er gitt i NS-EN 1998-1, Tabell NA.3.1, som er gjengitt i tabell 5.6.

Tabell 5.6 Grunntyper som gir grunnlag for a ivareta innflytelsen av grunnforhold pa
grunnbevegelser, (NS-EN 1998-1).

Gruni- | Beskrivelse av siratigrafisk profii Farametere
type
Voo {Mis) | fzer ¢, [kFa)
(slag/30crm)
A
B AEM
=
o FO-250
o 40 -0
|E Et grunnprofil som bestar av et alluviumlag | overflaten med ve- |
| verdier av typa C eller D og en tykkelse som varierer mellom ca. 5 |
m og 20 m, over et stivere materiale med v, > 800 m's.
84 Avieiringer som bestdr av eller innehoider at lag med en tykkelse |- 400 _ 10-20
pa minst 10 m av bigt leire/silt med hey plastisitetsindeks (Pl = 40) q
og heyt vanninnhold. = frntyviet)
S Avleiringer av jord sam kan ga over i fly:efase (liquefaction),
gangitive lairar allar annan arunnneafil enem ilkka ar med | enana A
sensitive leirer eller annen grunnprofi! sem ikke er mad [ typana A
—E eller 5.

5.5.1 Grunnforhold og innvirkning pa seismisk spekter

Som nevnt i kapitel 4, blir respons spektra pavirket av lokale grunnforhold pga at forskjellige
grunntyper har forskjellige egenskaper som fgrer til grunnbevegelsesforstrekninger. | hht
jordskjelvstandarden, [1], bar byggegrunnen klassifiseres etter verdien av den gjennomsnittlige
skjeerbelgehastigheten i de gverste 30m (vs30), hvis den er tilgjengelig, eller s& bar verdiene for
Nspr (slag/30cm) gitt i NS-EN-1998-1, tabell 3.1 brukes . Den gjennomsnittlige skjeerbglgehastighet

beregnes ved fglgende uttrykk:
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30
VUs30 = ZN—h— 54

i=1y,

hvor h; og v; er henholdsvis tykkelse og skjeerbglgehastighet av lag /.

Generelt kan skjeerbglgehastighet vs beregnes av ligning:

Vs =/ Gax/P 55
hvor Gp,ax er skjaermodul ved sma teyninger (som varierer for forskjellige grunnmasser), og p er
massetetthet av jord. | feolge RIF 2010, kap. 3, kan normalisert skjeermodul Gp.x for
normalkonsoliderte leire tilnsermet beregnes vha. empiriske ligninger. For kvikkleire anbefales at
Gmax males i laboratorium eller direkte pa felt. Teorien bak beregning og utledning av skjeermodul,
skjeerbglgehastighet samt innvirkning av grunnforhold pa grunnakselerasjon (grunnhastighet) er
grundig beskrevet i Villaverde 2009, kap. 8 og 13, [4].

5.5.2 Fundamentsystemer

Valg av type fundamenter skal sikre at hele bygget blir utsatt for en jevn seismisk eksitasjon. Siden
jordskjelvlast er resultat av grunnbevegelser, og fundamenter er byggets forbindelse til grunnen, er
det viktig at koblingen fundament- overliggende bygg har tilstrekelig kapasitet til @ motsta

seismiske pavirkninger.

RIF Veilederen 2010, anbefaler at det benyttes en type fundament for en konstruksjon, med
mindre konstruksjonen bestar av flere dynamiske enheter. Ved valg av fundamenttype skal man
ta hensyn til, (NS-EN 1998-5, pkt.5.2):

a) Fundamentet skal vaere stivt nok slik at det kan overfare lokale laster fra konstruksjonen til

grunnen uniformt.

b) Horisontalstivhet av fundamentet skal velges med tanke pa effekt av horisontale

forskyvninger mellom vertikale elementer.

5.5.3 Kraftoverfgring og forbindelser i fundament

Horisontale seismiske laster som konstruksjonene utsettes for tas vanligvis opp som skjeerspenning
ved overgang fundament- masser og passiv jordtrykkmotstand (for eksempel jordtrykk bak
kjellervegg). | hvor stor grad den passive jordtrykkmotstanden kan utnyttes er usikkert. | hht. NS-EN
1998-5, pkt.5.3.2(3), skal passivt jordtrykkmotstand begrenses til 30% av fullt utnyttet motstand.
Horisontale og normale krefter skal bli overfart til grunnen ved NS-EN 1998-5, pkt.5.3:

¢ midlere horisontal skjszermotstand mellom fundamentet og grunnen

¢ midlere skjeermotstand mellom vertikale sider av fundamentet og grunnen
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¢ midlere motstand fra jordtrykk pa siden av fundamentet

Normale krefter og momenter kan overfgres til grunnen ved:

¢ direkte trykk mellom fundamentets underside og grunnen
¢ horisontal skjaermotstand mellom sidene pa et dypt fundament og grunnen

e vertikal skjaermotstand mellom sidene pa dype fundamenter (peler, bokser osv.)

Jordskjelvstandarden, [1], krever at fundamentsystemer kobles med sammenbindingsbjelker,
bunnplater eller andre avstivningselementer i horisontal plan (horisontale forbindelser). Disse
elementene skal sikre at horisontallasten fordeles pa flest mulig fundamenter. Horisontale
forbindelsene skal dimensjoneres for trykk og strekk laster i stgrrelsesorden (NS-EN 1998-5,
pkt.5.4.1.2):

+ 0,3 a-S-Ngq4 for grunntype B
+ 0,4 a-S-Ngq for grunntype C
+ 0,6 a-S-Ngq4 for grunntype D

hvor Ngq er den gjennomsnittelige seismiske aksialkraft i de vertikale strukturelementene forbundet

med bindebjelkene.

5.5.4 Kapasitet av fundamenter
Kriteriene for dimensjonering av fundamenter er spesifisert pa EC8-5 kap.5.4. Fundamentets

kapasitet i bruddgrensetilstand beregnes av felgende uttrykk:
VEd < FTd + Epd der FTd = Ned - tan (8)/)/M 56

Hvor Fgq er friksjonsmotstanden for et fundament og E,, er lateral motstand fra passivt jordtrykk,
Neq er normalkraften pa det horisontale fundamentet, é er friksjonsvinkelen mellom fundamentet
0g grunnen og yu er materialfaktoren.

Lastvirkning som fundamenter dimensjoneres for beskrives slik, ”Lastvirkningene for
konstruksjonsdelene til fundamentet skal beregnes pa& grunnlag av overveielser ved
dimensjoneringen av energiabsorpsjon undre hensyntaking til utvikling av mulig overstyrke, men
de trenger ikke vaere stgrre enn lastvirkningen som tilsvarer konstruksjonens respons under
forutsetning elastisk oppfarsel”, (NS-EN 1998-1 pkt.4.4.2.6(2)P). Ved dimensjonering av
konstruksjoner for DCM, kan dimensjonerende lastvirkningen pa fundament Eg, beregnes av
uttrykk:

Epqg = Erg +Vra -2 Epg 5.7
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hvor Erc er dimensjonerende ikke- seismisk lastvirkning, Egr dimensjonerende seismisk
lastvirkning fra analyse, yrs er overstyrkefaktor og Q er verdien av (Ry; /Eg) < q for den
energiabsorberende sonen (R,/Es er den dimensjonerende kapasitet, henholdsvis
dimensjonerende verdi av lastvirkning pa sonen eller betraktet konstruksjonsdel /). Faktoren Q skal
sikre at det dannes plastisk ledd like over fundamentet, far andre deler av fundamentet kommer til

flytting (overskrider flyttegrensen).

Videre presiserer Jordskjelvstandarden, pkt.4.4.2.6(3), at lastvirkning pa fundament beregnet pa
grunnlag av en konstruksjonsfaktor (q < 1.5, DCL), kan brukes uten videre overveielse av
energiabsorpsjon nevnt over. | hht NS-EN 1998-1 pkt.5.8.1, kan lastvirkningen beregnet pa
grunnlag av DCL benyttes for dimensjonering av fundamenter selv om konstruksjonen over
fundamentet dimensjoneres for DCM. Det innebaerer at en beregner lastvirkning for bade DCL og
DCM, der konstruksjonen over fundamentet kontrolleres for laster med en konstruksjonsfaktor

g>1.5, mens fundamenter kontrolleres for laster med konstruksjonsfaktor q<1.5.

5.5.5 Samvirke mellom jord og konstruksjon

Samvirke mellom jord og konstruksjon (fleksibilitetseffekter) kan gi lengre egensvingningsperiode
og dermed redusert seismisk kraft. Hensynstaking til samvirke mellom jord og konstruksjon ferer til
et ekvivalent dempingsforhold, men det er ikke enkelt & ta hensyn til et tilegg til dempingsforholdet i
det dimensjonerende responsspektret, Sy. RIF 2010, papeker at samvirke mellom jord og
konstruksjon kan anvendes bare for bygg som tilfredsstiller kravene til bruk av tverrkraftsmetoden
(SDOF-systemer).

| falge NS-EN 1998-5, pkt.6, skal man ta i betraktning jord- konstruksjon samvirke for falgende
tilfeller:

a) Konstruksjoner der annen ordens (P-0) effekter er store;

b) Konstruksjoner med massive eller dyptliggende fundamenter, slik som broer; offshore

"caisson” og siloer;
c) Slanke, haye konstruksjoner, slik som tarn;

d) Konstruksjoner fundamentert over blgte leirer med gjennomsnittlig skjeerbglgehastighet

mindre enn 100 m/s.

Beregning av konstruksjonens egensvingningsperiode og dempingsforhold ved hensynstaking il
samvirke jord- konstruksjon er kort beskrevet i RIF 2010, kap.3.7 og 8.7, [2]. Grundig vurdering,
utledning og beregning av samvirke mellom jord og konstruksjon er vist i Villaverde 2009, kap.13,

(referanse [4]).
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5.5.6 Liquefaction

Grunnbevegelsene pa grunn av seismiske aktiviteter kan i noen tilfeller fare til at noen typer
jordarter endrer form (fra fast til flytende form), og pa den maten mister sin baereevne og stabilitet.
Dette fenomenet kales for "Liquefaction” og er typisk for vannmettede kohesjonlgse materialer som
blir utsatt for rystelser. Ved bygging pa lavtliggende omrader bestadende av linser eller sand, med
grunnvannstand neer terrengnivaet bgr derfor liquefaction evalueres. | falge NS-EN 1998-5, pkt.
4.1.4(7), behgver liquefaction ikke evalueres hvis lag med liquefaction-potensiale ligger dypere enn
15m.

Jordarter bestar av partikler som er i kontakt med en rekke nabopartikler, hvor hulrommet mellom
disse partiklene varierer for forskjellige type jord. Jordstivheten og/eller skjeerfastheten er avhengig
av kontaktkreftene mellom disse partiklene som holder dem pa plass. Ved eventuelle rystelser
forarsaket av jordskjelv kan strukturen av vannmettede lag bestdende av liquefaction-potensieale
jordarter brytes sammen slik at partiklene omstruktureres i en ny tettere konfigurasjon (se figur
5.3a). Vannet som fyller hulrommene mellom disse partiklene frigjgres (presses bort) og resultatet
er store deformasjoner og setninger i bygegrunnen. | noen tilfeller blir porevannet ikke presset ut
men blir i stedet fanget opp og lar ikke partiklene bli pakket sammen. Rystelsene forer til at trykket

i porevannet gker og etter hvert blir det like stort som trykket fra overliggende masser, og hvis

vannet ikke har dreneringsmuligheter, vil

trykket presse vannet ut mot overflaten.
Dette vanntrykket (vannoppdriften) bryter
kontakten mellom partiklene og pa den

maten blir vann og grunnmasser blandet

sammen (se figur 5.3b).

(a) Before

Figur 5.3 Skjematisk fremstilling

Wbsr ik j} Liquefaction; a) arrangering av
Sesse FO00606 Jordpartikler (tettpakningseffekten) for

) : en vannmettet jordart for og etter

rystelsene; b), arrangering av

Jordpatrtikler for en vannmettet jordart

som fglge av gkt porevanntrykk for

og etter rystelsene (Villaverde 2009).

(b) Before After

Hvis det viser seg at liquefaction utgjer fare for konstruksjonens integritet (svikt i grunnens
baereevne), bar det iverksettes tiltak for forbedring av grunnforholdene. Det finnes en rekke tiltak
som kan iverksettes, som for eksempel: grunnforsterkning (masseutskifting), komprimering,
drenering (senking av grunnvannstanden) eller bruk av peler for a overfare lastene til sikrere lag,
ved iverksetting av sistnevnte tiltak, bar dimensjonering (pelekapasitet) utfgres i samsvar med NS-

EN 1998-5, pkt.4.1.4(14), dvs. redusert stgtte fra liquefaction-potensiale lag bar ngye vurderes.
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5.6 Utelatelseskriteriene

Norge er lavseismisk omrade og derfor bgr en undersgke om utelatelseskriteriene gitt i NS-EN
1998-1 kan anvendes. Under i dette kapitlet skal vi se litt neermere pa disse kriteriene, der

bestemmelsene i EN 1998-1 ikke ngdvendigvis ma overholdes.

Kriterium 1- Konstruksjonstype

| folge nasjonalt tillegg NA.3.2.1 er det ikke ngdvendig a pavise tilstrekelig sikkerhet etter NS-EN
1998-1 for:

e Konstruksjoner i seismisk klasse | [se tabell NA.4(902)]

e For lette trekonstruksjoner(lette bygg eller enklere bygg)

Kriterium 2- Lav seismisitet

Vi kan se bort fra seismiske pavirkninger dersom kriteriene i NS-EN 1998-1 pkt.2.2.1/3.2.1 er
oppfylt, dvs ag<0,04-g=0,39m/s2. Dette kriteriet blir imidlertid overstyrt av det tilsvarende punktet i
NA (National Annex), slik at det ikke gjelder i Norge.

e a;S=vy, (0,8 ag40Hz)S < 0,49 m/s?

der y1 er en faktor avhengig av seismisk klasse, a;40Hz er spissverdi for bergrunnens akselerasjon,

S er en forsterkningsfaktor avhengig av grunntype.

Kriterium 3 - Dimensjonerende spektra kriteriet

Det er ikke ngdvendig a overholde bestemmelsene i NS-EN1998-1, i de tilfeller der den
dimensjonerende grunnakselerasjon, beregnet med konstruksjonsfaktor g = 1,5 er:
o S4(T) < 0,05g < 0,49 m/s®

Kriteriet vist over gjelder ikke for broer i seismisk klasse IV, der det alltid er krav om pavisning av
tilstrekkelig sikkerhet etter NS-EN 1998-1, pkt. NA.3.2.1(5).

Kriterium 4 - Kraft kriteriene

Vi kan se bort fra seismiske pavirkninger dersom skjeerkraft fra dimensjonerende seismiske

lastkombinasjoner pa grunniva er mindre enn de andre relevante lastkombinasjonene:

b 110 ’ Fb < (1 a5 ’ Fvind +1.05 Fskjevstilling)' (Yc_bruddgrense/Yc_DCL)

Dette kriteriet kan benyttes for bygninger som tilfredsstiller kravene til enkelthet i plan og oppriss,
ma konstruksjonsfaktoren q < 1,5 (DCL), nar kreftene er basert pa lineser analyse og nar en lineeer
analysemodell er representativ for bygget. Vind + skjevstillingslasten gkes som vist i ligningen over

ved a ta hensyn til materialfaktoren for brudd/ulykkesgrensetilstand.
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5.7 Utforming av bygningskonstruksjoner

Dimensjoneringen av bygningskonstruksjoner pa basis av forenklede beregningsmetoder skal
tilfredsstille en rekke krav gqitt i NS-EN 1998-1, [1], mht konstruksjonsmessig enkelhet,
regelmessighet, symmetri og redundans. For bygninger som tilfredsstiller disse kravene kan det
benyttes forenklede konstruksjonsanalyser som kan anvendes uten bruk av kommersielle
elementmetodebaserte dataprogrammer. Konstruksjonsutforming i hht krav i jordskjelvstandarden

som nevnt over er beskrevet i etterfglgende sider.

5.7.1 Konstruksjonsmessig enkelthet

For seismisk dimensjonering skilles det mellom regulere og ikke-reguleere konstruksjoner.
Reguleere bygningskonstruksjoner farer til mer palitelig og forutsigbar kraftoverfaring som
resulterer i mye mindre usikkerhet for modellering, beregning, detaljering, dimensjonering og

oppfaring.

Kriteriene for regularitet i plan og oppriss skal vaere i samsvar med bestemmelsene gitt i NS-EN
1998-1, pkt.4.2.4. | hht NS-EN 1998-1, pkt.4.3.1(4) sier “Kriteriene for regularitet gitt i 4.2.3.2 og
4.2.3.3 bgr anses som ngdvendige betingelser. Det skal péavises at bygningens forutsatte
regularitet ikke hindres av andre egenskaper som ikke er innbefattet i disse kriteriene”. Bygninger
som ikke tilfredsstiller disse kravene kan likevel dimensjoneres for seismiske pavirkninger, men da
ma konstruksjonsanalyse utfgres pa basis av rommelige 3D-modeller. For bygninger som er ikke-
reguleere i oppriss ma referanseverdien for konstruksjonsfaktoren q reduseres med en faktor pa

0.8 (kravet gjelder for duktil dimensjonering (DCM)).

Bade regularitet i plan og oppriss er viktig ved jordskjelvdimensjonering. Regularitet i plan kan
sikres ved a fordele baerende bygningsdeler (avstivende konstruksjonsdeler som skiver og fagverk)
jevnt over byggets plan. Dette fgrer til gkt evne til direkte overfgring av treghetskreftene som
oppstar i planens fordelte masser. Konstruksjoner som er reguleere i oppriss kjennetegnes a besta
av avstivningssystemer som gar kontinuerlig fra fundamentniva og til byggets topp. Jevnt stivhet
over alle plan hindrer soner med spenningskonsentrasjoner som fgrer til svake punkter i enkelte

plan.

5.7.2 Regularitet i plan

Sett fra internasjonale aksepterte konstruksjonsprosedyrer er en stor del av bygningene i Norge
prosjektert med det man vil anse som uregelmessige og ikke-symmetriske sideveis baeresystemer.
Grunnen til det er at det ikke ble tatt hensyn til seismiske pavirkninger ved dimensjonering av

bygninger tidligere.
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Konstruksjonens regularitet i plan beskrives slik, ”"Nar det gjelder fordeling av sideveis stivhet og
masse, skal bygningskonstruksjonen veaere tilngermet symmetrisk i plan i forhold til to ortogonale
akser... Utforming av plan skal vaere kompakt, dvs. hvert gulv skal avgrenses av en polygonal,
konveks linje... Gulvets stivhet i plan skal veere tilstrekelig stor sammenliknet med sideveis stivhet
av de vertikale konstruksjonsdelene, slik at deformasjonene av gulvet har lite innvirkning pa
fordeling av kreftene blant de vertikale konstruksjonsdelene...”, (NS-EN 1998-1, kap.4.2.3.2).

Basert pa mange observasjoner som er utfgrt etter jordskjelv, [2], viser det seg at konstruksjoner
med ikke symmetriske avstivningssystemer, oppfarer seg ufordelaktig ved seismiske pakjenninger.
Dette fenomenet ble observert i mange konstruksjoner som ble utsatt for jordskjelv. Spesielt tydelig
var det i San Francisco under 1906 skjelvet. Der ble det observert at bygningene pa gatehjgrnene
fikk storre deformasjoner enn de som I& ved siden av dem. Arsaken var at hjgrnebyggene ofte
hadde store vindusareal pa de to veggene ut mot gatene, i forhold til dominerende hele veggareal
pa de to andre sidene. Effekten av torsjon pa disse konstruksjonene ga betydelig starre hyppighet
av skader og konstruksjonssvikt, (Veileder 2010, kap.7.3).

Generelt kan vi si at konstruksjoner med stor avstand mellom konstruksjonens massesenter og
stivhetssenter (senteret til den horisontale stivhet) er ikke-symmetriske, og motsatt for
konstruksjoner med sammenfallene CM og CR (stivhetssenteret betegnes med CR, og

massesenteret med CM).

Hvis CR og CM ikke sammenfaller (usymmetriske systemer), ma en ta hensyn til hgyre ordens
svingeformer som forarsakes av torsjonsvirkninger, dvs. det ma foretas tre-dimensjonele analyser
som ivaretar effekten av gulvets horisontale rotasjon, [4]. For konstruksjoner med stor eksentrisitet
(stor avstand mellom CM og CR), kan torsjonsvirkningen gi store pakjenninger pa konstruksjonens

avstivningssystem, ofte stgrre enn translasjonskreftene fra betraktet ortogonal retning.

For bygningskonstruksjoner som oppfyller krav til regularitet i plan og oppriss i hht. [1], kan
forenklede konstruksjonsanalysemetoder benyttes, i motsetning til mer komplekse modale- eller
tidshistoriemetoder. Jordskjelvstandarden [1], stiller en rekke krav og retningslinjer for
konstruksjoner som skal kategoriseres som reguleere. Her er noen av de viktigste punktene som
ma tilfredstilles, NS-EN 1998-1, pkt.4.2.3.2:

e Byggets slankhet i plan skal ikke veere starre enn 4 (A = Lmax/Lmin < 4), hvor Limax 09 Lmin €8
henholdsvis er bygningens sterste og minste mal i planet, malt i ortogonale retninger.

e Pa hvert niva og i hver retning x og y skal konstruksjonens eksentrisitet ey 0g torsjonsradiusen
r oppfylle fglgende betingelser; uttrykt for analyse i y-retningen
€ox < 0,30 -7y og T = I

e, — er avstanden mellom masse- og stivhetssenter normalt pa den retningen som vurderes
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1, — er torsjonsradius; kvadratroten av forholdet mellom torsjonsstivhet og sidestivhet i den
retningen som vurderes
I; — er gulvmassens treghetsradius i planet. Kvadratroten av forholdet mellom gulvmassens

polare treghetsmoment, med hensyn til gulvets massesenter, og gulvmassen.

For et bygg med rektangulaer grunnfiate, der arealet har dimensjonene [ og b, kan gulvmassens

treghetsradius i planet uttrykkes;

12+b?
12

I =

For a ivareta en ujevn massefordeling over planarealet, skal minste tillatte maksimalavstand
mellom massesenter og stivhetssenter settes:

€ox < 0,30 x I

For bygninger i neerheten av denne verdien, kan det sies a veere regelmessig i planet. Eksempel

for pavisning av byggets krav til regularitet i plan er vist pa vedlegg A2.1 i denne rapporten.

én side av bygget

"Komplisert” geometri God lgsning
Store -—= 7] i o
. —— ] — Avstivning fordelt
deformasjoner og | I ) .
) symmetrisk pa
rotasjoner pga. _ .
L Motstaende
avstivning bare pa CR=CM
vegger

Mulig rotasjon av

bygget

Minimalisering av
vridning med
relativt stor

avstivnings kjerne

" og/eller med
h = sgyler i
ytterveggene
Eksentrisk il E— L S ik
_ | y M mmetris
plassert ! CM I CR=CM 4
- . | — 8 | - plasserte
avstivningskjerne | 3 X o .
: . | CR ! avstivningskjerner
gir torsjon i planet — - -
Torsjoniplanet | —— S | —_— o
. | ry i Avstivning langs
pga. uregelmessig CR M ! CR CM
. . D . hver av byggets
plassering av I |
. _ vegger
avstivningsvegger 1 e
Figur 5.4 lllustrasjon av ulike sideveis begeresystemer i plan.
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Gode og darlige eksempler pa sideveis avstivningssystemer er illustrert i figur 5.4. Ved a folge
disse generelle prinsippene for utforming av bygg blir det enklere a prosjektere jordskjelvsikre

bygninger, og detaljerte analyse kan unngas.
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5.7.2 Regularitet i oppriss
Bygningskonstruksjonens symmetri og regelmessighet vertikalt er like viktig som i horisontalt plan.
Stivheten av konstruksjoner og dermed konstruksjonens stivhetssenter bestemmes ut i fra vertikale

avstivningselementer.

Konstruksjonens regularitet i oppriss beskrives slik, "Alle avstivningssystemer som motstar
sidelaster, som kjerner, beerevegger eller rammer, skal fortsette uten avbrudd fra fundament til
fopp av bygningen... Bade sidestivhet og masse av de enkelte etasjene skal forbli konstant eller
reduseres gradvis uten bréa endringer fra bunnen til toppen av en bestemt bygning...”, (NS-EN
1998-2, kap.4.2.3.3).

Eksempler pa komplekse og gode Igsninger for vertikale avstivningssystemer er illustrert i figur
5.5.

”Komplisert” geometri God lgsning
| i | !
L i -
o
-'::'r‘:?f ?-F
Stivhetsfordeling med bra Konstant stivhetsfordeling eller
endringer gir konsentrasjon av jevn avtrapping gir jevn

ikke elastiske deformasjoner deformasjonsfordeling

Figur 5.5 lllustrasjon av regelmessighet i oppriss.

Som det fremgar i jordskjelvstandardens kriterier for regularitet, skal vertikale avstivningssystem
helst ha samme stivhet i alle plan for a unnga lastkonsentrasjoner i enkelte omrader som kan fagre
til sammenbrudd av etasjeskillene (’soft story” effekter). Det vertikale avstivningssystemet bar

veere mest mulig likt i to ortogonale retninger, [2].

Siden Norge kan betraktes som et omrdde med lav seismisitet, er det ofte gnskelig & bruke
forenklede seismiske analyser ved dimensjonering av konstruksjoner for jordskjelv. Den starste
utfordringen i denne sammenhengen er at man her til lands @gnskes ofte & ha bygninger med en

mer apent farste etasje, dvs. forste etasje far mye lavere sidestivhet enn overliggende etasjer.
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Innfering av NS-EN 1998-1, medferer at slike bygg mé analyseres og detaljeres pa basis av

kompliserte rommelige analysemetoder. Kvalitative og prinsipielle illustrasjoner av symmetri og

regelmessighet i vertikalplanet vises i figur 5.6.

”Komplisert” geometri God lgsning
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masser hgyt over bakken
krever mye av etasjene ||'_1||
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; \
_ |
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Figur 5.6 lllustrasjon av vertikal konstruktiv utforming.
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Jordskjelvstandarden [1], stiller en rekke krav og retningslinjer for konstruksjoner som skal

kategoriseres som regulere i oppriss. For tilbaketrukkede deler gjelder fglgende betingelser,

NS-EN 1998-1, pkt.4.2.3.3(5):

o For gradvis tilbaketrukkede deler skal den tilbaketrukkede delen ved et gulv ikke vaere starre

en 20% av den forrige planniva (se figur 5.4a og figur 5.7b);

e For en tilbaketrukket del innenfor de nederste 15% av den totale hgyden av

hovedbeeresystemet skal den tilbaketrukkede delen ikke vaere starre enn 50% av det forrige

planmalet (se figur 5.7¢);

o Hyvis de tilbaketrukkede delene er ikke-symmetriske, skal summen av tilbaketrukkede deler

ikke veere starre enn 30% av planmalet ved grunniva, og de enkelte tilbaketrukkede delene

skal ikke veere starre enn 10% av den forrige planmalet (se figur 5.7d).

L; -L
o 1~ Lo . L3+ L
Kriterier for (a): . <0.20 Kriterier for (b): 3 ! <0.20
1
a b i
. I,
= - -
(0I5 H
L
- 1 -

(Tilbaketrukkede deler finnes over 0.15H)

L, -L

Kriterier for (c): 2 < 0.20

L+L L

2 - Ly
< 0.30;

Kriterier for (d): <0.20

Ly

(Tilbaketrukkede deler finnes under
0.15H)

Figur 5.7 lllustrasjon av kriterier for avtrapping av vertikal stivhet.
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5.7.3 Soft story og Torsjonsmotstand

En bygningskonstruksjon bestdende av flere etasjer, hvor den ene etasjen har vesentlig lavere
horisontal stivhet enn over- eller underliggende etasjer kalles for “soft story” bygning. | figur 5.8
er det vist et typisk eksempel pa deformasjon og duktilitetsfaktor for en typisk konstruksjon med
lavere stivhet i fagrste plan (se ogsa Chopra 2001, pak.19.2), [5]. | dette tilfellet er det tatt
utgangspunkt i en 5 etg. bygning, hvor etasje 2-5 har 4 ganger hgyere stivhet enn fgrste etasje.
Fra figuren ser vi at avstivningselementene i den svake etasjen far store plastiske deformasjoner
(rotasjoner), mens avstivningselementene i de overliggende etasjer forblir innenfor det elastiske
omradet. Fra figuren ser vi at deformasjonen ved det farste planet utgjgr mer enn 90% av den
totale deformasjonen. Ved slike store horisontale forskyvninger ved svake plan, er andre ordnes

effekter (sakalte P-5 effekter) uunngaelige, og dette ma tas hensyn til ved dimensjoneringen.

5 51
(a) | (b)
» |
< 4 ‘ =
‘B =
£ 5 SHERNY
= 2 @
3 2 -
g 2 240 | B Z
= P =
= <
14 1+ =
0 T T T 1 {) T T T :
0 1 2 3 4 5 0 4 8 12
Floor displacement u;, in. Ductility demand p;

Figur 5.8 Respons av en 5.etg. bygning med soft-story: a) maks gulvdeformasjon; b) maks
duktilitetsfaktor, (Chopra 2001)

RIF Veilederen 2010, [2], papeker at i Norge er "soft story” en vanlig problemstilling for et typisk
bygg med naeringslokaler pa bakkeplan, der det er lagt vekt pa apne og fleksible lokaler og

regelmessigheten i avstivningssystemets brytes.

Et typisk eksempel pa slike konstruksjoner kan vaere bygninger med sgyler i fgrste plan og
veggskiver i planene over. Siden de seismiske pakjenningene er resultat av selve konstruksjonens
masse som patvinges i bevegelse, vil de seismiske lastene konsentrere seg i soft story.
Konsentrasjon av laster pa svake plan kan fgre til situasjoner hvor vertikale konstruksjonsdeler far
store deformasjoner (rotasjoner), og i mange tilfeller vil pakjenningene overskride materialets
(tverrsnittets) kapasitet, noe som resulterer i ugnskede brudd i baerende konstruksjonsdeler. Dette
har skjedd mange steder hvor man har opplevd store jordskjelv. Et kjent eksempel er Olive View
Hospital, San Fernando, California (San Fernando jordskjelvet, 09. februar 1971), [5], som var
bygget bare fem maneder far jordskjelvet inntraff. Bygget hadde et avstivningssystem bestdende

av armerte betongsayler i farste plan og betong veggskiver i overliggende plan. Etter jordskjelvet
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ble det observert at byggets fire gverste etasjer kun fikk sma synlige skader, mens sagylene i forste

etasje fikk store skader som nesten farte til total kollaps, [5].

Et annet moment som er viktig i utformingssammenheng er konstruksjonens torsjonsstivhet.
Konstruksjonens torsjonsstivhet ber veere ftilstrekelig for & ivareta vridninger og ujevne
belastninger pa baerende bygningsdeler. Selve bygningen skal utformes slik at det skal kunne
oppta utilsiktede torsjonsvirkninger som minst tilsvarer total lateral seismisk kraft multiplisert med
en minsteeksentrisitet, [1]. Av den grunn vil det vaere hensiktsmessig a ha avstivnings- elementer
naer bygningens ytterkant, jevnt fordelt pa plan. NS-EN 1998-1 pkt 4.3.3.2.4 viser hvordan en kan
ta hensyn til utilsiktet torsjonsvirkning for konstruksjoner med sideavstivning og masse
symmetrisk fordelt i plan. Dette gjgres ved at lastvirkningene i den enkelte lastbzerende

konstruksjonen multipliseres med faktoren & (se kap.6).
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5.7.4 Diskusjon

Poenget med bygg som gar over flere etasjer er a fa plass til mest mulig pa et begrenset omrade.
Den viktigste forutsetningen er at disse byggingene ma ha tilstrekkelig stivhet som motstar de
vertikale og horisontale pakjenninger. Her kan det bli konflikt mellom arkitekt og konstruktar

(radgivende ingenigar).

Som vanlig detaljerer arkitekten prosjektet lenge for tegningene blir sendt til konstruktgr. Dersom
arkitekten ma foreta endringer pa et sent tidspunkt, vil dette kunne bli kostbart. Arkitektens
primaeroppgave i prosjekteringsprosessen er a ivareta form, funksjon og rombehov.
Konstrukterens oppgave er a serge for at bygget taler de pakjenningene det vil bli utsatt for.
Statiske beregninger som sikrer konstruksjonens stabilitet gjennom beregninger av lastvirkning pa
bygningsdeler eller komponenter utfgres pa grunnlaget arkitekttegninger. | tillegg er konstruktgren

ngdt til & felge kravene i standarder for de aktuelle tilfellene.

Samspillet mellom arkitekt og konstruktar kan ha flere utfordringer. Som regel er konstrukter og
arkitekt fra forskjellige firmaer, siden det ofte er flere bedrifter involvert i prosjektering.
Tidsbegrensning er en faktor som kan ha negativ innvirkning pa samarbeidet. Samtidig kan de
gkonomiske rammene ha innvirkning pa hvordan samspillet mellom arkitekt og konstrukter er i
lopet av prosjekteringsprosessen. Dette kan medfere at arkitekt og konstruktgr kun har fokus pa
egne oppgaver og mindre fokus pa samarbeid. Med mindre rom for samspill, vil dette kunne fare til
mindre forstadelse overfor hverandre, noe som lett fgrer til konflikt for eksempel
uregelmessige/usymmetriske bygningskonstruksjoner som krever kompliserte og usikre

beregningsanalyser.

Konklusjonen:

Siden bygninger skal dimensjoneres i henhold til NS-EN 1998-1 ma samarbeidet mellom arkitekt
og konstruktgr bli tett i tidlig prosjekteringsfase. Gjennom et tett samarbeid kan flere gode
Igsninger vurderes, slik at alle parter som er involvert i prosjektet blir informert og er klar over
problemstillinger som innfaring av NS-EN 1998-1 medferer. En slik samarbeidsform kan kanskje
fare til litt stgrre kostnader i prosjektets startfase, men jo lengre tid det gar jo starre blir kostnadene
for endringer som ofte ma foretas. Gkt kostnad er en ugnsket faktor som fort kan fere til at helle
prosjektet mislykkes og ma stoppes opp. Derfor vil jeg si at konstrukter (rédgivende ingenigr) bar

trekkes inn i prosjekteringsfasen far arkitekten utformer og detaljerer bygget som han gnsker.
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6 Konstruksjonsanalyse og beregning av seismisk Kkraft
| herveerende kapittel henviser jeg enten direkte til relevant litteratur i teksten eller benytter

referanser [x]. Referanseliste vist under gjelder for herveerende kapittel (kap.6). Bilder/figurer vist i

dette kapittelet er stort sett kopiert fra boker som det henvises i litteraturlisten.

6.1 Generelt

Konstruksjoner skal prosjekteres i overensstemmelse med de generelle reglene gitt i relevante
standarder. Gjeldende standarder gir generelle krav for konstruksjoner som skal prosjekteres og
utfgres pa en slik matte slik at de under sin forutsatte brukstid, med tilstrekkelig grad av palitelighet
ivaretar konstruksjonens sikkerhet og brukbarhet. Prinsipper for konstruksjonens sikkerhet,
brukbarhet, bestandighet, palitelighet, grunnlagg for prosjektering og verifikasjon er gitt i NS-EN
1990:2002+NA:2008, (referanse [1]).

Grunnbevegelsene utsetter konstruksjonen for dynamiske pavirkninger som medfarer akselerasjon
og dynamiske tilleggslaster pa konstruksjonen og konstruksjonsdelene. Konstruksjonen bestar av
konstruksjonsdeler som er sammenfagyd for a gi tilstrekelig stabilitet og stivhet. Evnen som en
konstruksjonsdel eller konstruksjonskomponent har til & motstd pavirkningene avhenger av
konstruksjonsdelens kapasitet. Konstruksjonsdelens kapasitet dimensjoneres for ytre pakjenninger
som er bestemt pa grunnlag av konstruksjonsanalyse. God konstruksjonsanalyse utferes ved en
valgt prosedyre eller algoritme som bestemmer ngyaktig lastvirkningene i hvert punkt pa
konstruksjonen. Generelt kan konstruksjonsanalyse foretas pa tre nivaer: global analyse, analyse
av konstruksjonsdel og lokal analyse. Ved valg av analyse er vi forst interessert i a finne et sett
med ytre krefter, og deretter kontrollere om konstruksjonen er i stand til & motsta disse
lastvirkningene (likevekt mellom indre- og ytre krefter). Konstruksjonens evne til & motsta disse
lastvirkningene er avhengig av geometriske egenskaper, konstruksjonens egenskaper og
materialets egenskaper. Lokal analyse kan foretas enten ved lineaer-elastisk analyse, som er
basert pa lineaert spennings-tayningsrelasjon, eller ved ikke-linezer analyse, der det tas hensyn til

materialets ikke-linesere deformasjonsegenskaper (se kap.7).

6.2 Konstruksjonens dynamisk respons

Det finnes en rekke alternative analysemetoder for beregning av konstruksjonens dynamiske
respons, noen av dem er enkle mens noen er meget kompliserte og lar seg ikke lgse analytisk.
Siden de fleste bygningskonstruksjoner er forskjellige, bar analysen velges ut i fra ngyaktigheten
en gnsker a oppna, dvs. stagrre ngyaktighet kan oppnas ved mer kompliserte analysemetoder (man
ma ikke glemme at kompliserte analyser kan vaere tidskrevende og usikre). For enkle byggverk
kan responsspektrum for SDOF-systemer diskutert i kapittel 4 benyttes til & bestemme
konstruksjonens respons. Responsspektrum metoden kan effektivt benyttes til & bestemme
responsen for MDOF-systemer. | falge Villaverde 2009, kap.10 (referanse [3]) er responsspektrum

metoden den mest praktiske metoden for & bestemme konstruksjonens respons nar
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grunneksitasjonen er gitt i form av et design spektrum. Han begrunner det slik: “This is so because
this method obviates the need to convert the design spectrum into a compatible acceleration time

history or a power spectral density function” (Villaverde 2009, kap.10.1).

Jordskjelvsikre konstruksjoner er dimensjonert til a utvise betydelig ikke-elastiske deformasjoner
under seismiske pavirkninger, samtidig som de oppferer seg elastisk frem til flytning opptrer.
Seismiske lastvirkninger er ufortsigbare og kan forekomme nar som helst. Det innebeerer at
konstruksjoner som allerede er pakjent av gravitasjonslaster, utsettes for dynamiske tilleggslaster.
Innvirkningen av disse effektene pa konstruksjonens kapasitet og kombinasjon av lastvirkningene

ber alltid vurderes ved konstruksjonsanalyse (lastkombinasjoner er beskrevet i [1], se ogsa kap.5).

Fra mekaniske svingninger leerte vi at starrelsen av treghetskrefter er avhengig av konstruksjonens
deformasjon, som igjen er avhengig av treghetskreftens stagrrelse, dvs. stgrrelsen av
treghetskreften er avhengig av konstruksjonens dynamiske respons. Beregning av ngyaktig
treghetskraft kan utferes pa grunnlagg av konstruksjonens deformasjon som ivaretar bidraget fra
translasjon og rotasjon i hver eneste partikkel i konstruksjonen. Det fgrer til meget vanskelige og
kompliserte beregningsanalyser. For & unnga disse kompliserte beregningene kan dynamiske
analyser forenkles ved & anta at konstruksjonens masse er konsentrert i et visst antall diskrete
punkter hvor treghetskraften kan forekomme. Diskretiseringen av massene kan tilnaermet gjgres
ved a anta at konstruksjonens masse er konsentrert i konstruksjonens noder (punkter) eller
konstruksjonselementer. Alternativt kan diskretisering av masse gjgres ved konsistent masse
metode. Diskret masse i et punkt kan bestemmes etter samme prinsipper som elementets stivhets-

koeffisient.

Som nevnt i kapittel 3, kan MDOF-systemer generelt oppstilles analogt med SDOF-systemet
beskrevet i kapitlene 3.2-3.6. | kapittel 4.2 sa vi at for konstruksjoner utsatt for grunneksitasjon er
den absolutte forskyvningen (y(t)) lik konstruksjonens relative forskyvning pluss forskyvning av
grunnen (uy(t)) i forhold til opprinelig rammeposisjon. Typisk fleksibelt rammesystem med flere
frinetsgrader er illustrert i figur 6.1. Systemet bestar av elementer som er knyttet sammen i
knutepunktene, hvor hvert knutepunkt har tre frihetsgrader: to for translasjon og en for rotasjons.
Her er det antatt at systemets knutepunkter (noder) er frie til & rotere og forskyve seg i X- og Y-
retning (horisontalt og vertikalt). Som nevnt tidligere, antas det at konstruksjonens masse er
konsentrert i nodene, dvs. konstruksjonens deformasjoner kan fullt beskrives ved hjelp av
deformasjonene og rotasjonene i konstruksjonens noder. | tillegg er konstruksjonen utsatt for
grunnbevegelser som antas & forega i konstruksjonens hovedretning. La oss anta at N
representerer konstruksjonens antall frinetsgrader, ugy(t) forskyvningen av grunnen ved tid ¢ i
forhold til opprinnelig rammeposisjon, uj(t) den relative node forskyvningen og rotasjonen ved tid t i
forhold til konstruksjonens base (fundament) og y;(t) er den nodale forskyvningen og rotasjonen
ved tid t i forhold til konstruksjonens opprinelige posisjon. Vektoren {u(t)} som angir den relative

deformasjonen i nodene kan skrives som:
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{u@®} ={w.(®) u(®) uy ()3T 6.1

Vektoren {y(t)} som angir den absolutte deformasjonen i nodene kan skrives som:

) = 1) y2(0) yn (O} 6.2

Siden den absolutte deformasjonen er lik konstruksjonens relative forskyvning pluss forskyvning av

grunnen i forhold til opprinnelig rammeposisjon, kan {y(t)} uttrykkes som

uy () 1
w,(6) [ 0]
us(t) 0
{y(®)} =+ 35 +1 8 prug = {u®)} + Jhuy () 6.3
uy—(t) (1)
Uy_1(t)
7vI\ZNEf) k 0 }

hvor matrisen er ordnet slik at for hver node er horisontal deformasjonen er angitt i fgrste rad,
vertikal deformasjonen er angitt i andre rad og rotasjonen i tredje rad. J er en vektor som innholder
enere og nuller, dvs. frihetsgraden i horisontalretning tildeles tallet en, null til de vertikale og null til
de roterende frihetsgradene. J vektoren kalles for influence vektor og definerer grunnbevegelses

innvirkning pa konstruksjonens deformasjon som foregar i grunnbevegelses retning.

N Un_
odal .
masses Displacements
— :\ ihis
Un

A &

7\/

Figur 6.1 Skjematisk

Original

position

fremstilling av
konstruksjonens
forskyvning utsatt

for grunnbevegelser

7 pga. jordskjelv,
(Villaverde, 2009)

For konstruksjoner som utsettes for grunnbevegelser pga. jordskjelv kan konstruksjonens
deformasjon tilnsermet idealiseres som illustrert pa figur 6.1. Bevegelsesligningen (i matriseform)

for systemet vist i figur 6.1 er angitt av Newton’s 2. lov og kan skrives som
—{Fs(0)} - {Fp(0)} = [MI{F(®)} 6.4

{Fs(t)} og {Fp(t)} er vektorer som angir den elastiske kraften henholdsvis dempingskraften. Disse

vektorene kan skrives i matriseform og representere konstruksjonens stivhet og dempingsforhold,

dvs . {Fs(t) = [KKu(t)} og {Fp(t) = [CK{u(t)}. Uti fra ligning 6.3 kan vektor {j(t)} skrives som
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@®} =@} + Py (o) 6.5
Dermed kan bevegelsesligningen (6.4) skrives som
M]{u(®} + [CH{u®} + [K{u@®)} = — [M]{J}it, (0) 6.6

Ligning (6.6) representerer den generelle bevegelsesligningen for konstruksjoner som utsettes for
grunnbevegelser forarsaket av jordskjelv. Denne ligningen representerer et koblet system av andre
ordens differensialligning som innholder den uavhengige variable t og avhengig variabler i
forskyvnings-vektoren  {u(t)}. Det innebzerer at for koblete systemer inneholder
bevegelsesligningen to eller flere avhengige variabler. Lasningen av koplete ligninger (som f. eks.
lig.6.6) for systemer med flere frihetsgrader kan bli tungvindt selv for dataprogrammer. Det finnes
ulike metoder som gjer det mulig & forenkle lgsningen av differensialligninger, men den mest
praktiske metoden er den sa kalte modal superposisjons metode. Denne metoden er diskutert i

kapittel 6.3.1. Farst ser vi pa analysemetoden etter NS-EN 1998-1 (referanse [2]).

6.3 Analysemetoder etter NS-EM 1998-1

| henhold til NS-EN1998-1 kan bevegelsesligningen Igses bade etter sdkalt modal superposisjon
metoden eller ved direkte tidsintegrerte algoritmer. Modal responsspektrum metoden er for
praktiske formal ofte & foretrekke og er i flere internasjonale standarder og er i kommersielle
elementmetode baserte dataprogrammer angitt som referansemetode. Den gir ogsa i
utgangspunktet en mer "umiddelbar” fysisk forstaelse av byggets dynamiske oppfarsel enn direkte

tidsintegrerte lgsninger.

Jordskjelvstandarden foreslar flere alternative analysemetoder (linezer-elastisk og ikke-lineser
analysemetode) som kan benyttes til & bestemme konstruksjonens dynamiske respons. Avhengig
av byggets konstruktive egenskaper gir NS-EN 1998-1, fire ulike beregningsmetoder for etablering

av den dimensjonerende seismiske pavirkningen:

Tverrkraftmetoden NS-EN 1998-1, pkt.4.3.3.2)
NS-EN 1998-1, pkt.4.3.3.3)
NS-EN 1998-1, pkt.4.3.3.4.2)

NS-EN 1998-1, pkt.4.3.3.4.3)

Modal responsspektrum metoden

Ikke-linear statisk analyse og

YV V V V

(
(
(
Ikke-linezer tidshistorieanalyse (
| denne oppgaven legger vi mest vekt pa de to fgrstenevnte analysemetodene som er mest brukt
for dimensjonering av konstruksjoner her til lands. En av de klare fordelene ved bruk av modal
responsspektrum analyse eller tverrkraftmetoden er at de tar hensyn til konstruksjonens evne til &

absorbere energi direkte i det dimensjonerende spekteret ved hjelp av konstruksjonsfaktor, q, selv

om analysen er linear elastisk, dvs. uten a matte gjennomfagre kompliserte ikke-linezere analyser.
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Valg av beregningsmetode er i stor grad avhengig av byggets regularitet. Iht. NS-EN 1998
pkt.4.2.3 skal disse kriteriene anses som ngdvendige betingelser. Medvirkningen av byggets

regularitet i analysemetoden som benyttes beskrives slik: ”... plan regelmessighet medfarer
torsjonsvirkning av betydning. Hvis torsjonsvirkningen er neglisjerbar kan en plan modell for hver
ortogonal retning benyttes, i motsatt fall bar en romlig modell etableres ... konstruksjonens
regelmessighet i oppriss tillatter det kun betrakte farste svingeform. Lite regelmessighet i oppriss
innebeerer at hayere svingeformer ogsé bidrar til responsen og dermed er den fgrste svingeform

alene ikke tilstrekkelig til a representere byggets dynamiske respons”, RIF 2010 (referanse [4]).

Avhengig av byggets egenskaper med hensyn til konstruksjonens regularitet, kan de seismiske
analysemetoder gitt i tabell 6.1 benyttes (se ogsa NS-EN 1998-1, pkt. 4.2.3).

Tabell 6.1. Konsekvensen av konstruksjonens regularitet for seismisk analyse og dimensjonering

Regularitet Tillatt forenkling Konstruksjonsfaktor

Plan Oppriss Modell Linezer-elastisk analyse | (for linesere analyser)
Ja Ja Plan Tverrkraft® Referanseverdi
Ja Nei Plan Modal Redusert verdi
Nei Ja Romlig(b) Tverrkraft® Referanseverdi
Nei Nei romlig Modal Redusert verdi

@ _ Hvis betingelsene i NS-EN pkt.4.3.3.2.1 ogsa er oppfylt
®) _ under de bestemte betingelsene gitt i NS-EN pkt.4.3.3.1

6.3.1 Modal analyse

Modal analyse kan benyttes til beregning av dynamiske respons for elastisk dempede/udempede
systemer og har stor anvendbarhetsomrade for jordskjelvdimensjonering av vanlige bygninger. For
konstruksjoner med flere frihetsgrader er bevegelsesligningen gitt av et sett koblede andre ordens
differensialligninger (se lig.6.6). Lesningen av disse ligningene blir mer komplisert og vanskelig a
Igse med gkt antall frihetsgrader. | slike tilfeller kan modal analyse brukes til lgsningen av disse
problemene. Dette gjeres ved & "frakoble” svingeligningene slik at hver ligning lgses som et

uavhengig SDOF-system. Typisk modale svingeformer er vist i figur 6.2.

Grunnlag for modal analyse (modal superposisjons metode) er ortogonalitet av egenvektorene

med hensyn til masse [M] og stivhet [K]. Ortogonalitet har vi nar

o} MI{¢}s =0 og  {#}r[Kl{¢};=0 for r#s 6.7

{¢}, og {¢}; angir forskyvningsformen som er kompatibel med konstruksjonens massefordeling,
stivhetsfordeling og randbetingelser for mode n, [M] og [K] er konstruksjonens massematrise

henholdsvis stivhetsmatrise.
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Figur 6.2. lllustrasjon for en MDOF-system med masser konsentrert i hver etasje. Hver svingeform r er
representert av en ekvivalent SDOF-system.
Den originale bevegelsesligningen kan uttrykkes ved hjelp av ukoplete deformasjonsvektor {u(t)},
som en linezeer kombinasjon av konstruksjonens forskyvningsformer eller ved transformerte

koordinater

{u®} = [2ln®)} = Z_ {2} (1)} 6.8a
hvor  [@] = [{®}; {@}; -+ {®}y] 6.8b
og n®)} =M (t) n2) - (O 6.8¢c

Ligning 6.8b angir konstruksjonens forskyvningsformer (svingeformer) og kalles for modal matrise.
Ligning 6.8c viser vektoren {n(t)} som innholder nye koordinater {n,.(t)}, r = 1, 2, --:N, som ofte
kalles for generaliserte koordinater eller normaliserte koordinater. Disse normaliserte koordinatene
angir de ukoplete bevegelsesligningene. Transformasjonsmetoden for hvordan disse koordinatene
kan lede til ukoplete ligninger er vist i Villaverde 2009, kap.10.2.3 (utledningen er ikke vist i dette

dokumentet).

Hver svingeform er det definert med en generalisert masse, M*,, generalisert stivhet K*, og
generalisert demping C*, slik at etter transformasjon (ved & innsette lig. 6.8a i lig.6.6) kan

bevegelsesligningen skrives som
M (0 + G + K{n®} = —{@37 [M]1{J}i, (D) for r=1,2...,N 6.9

eller hvis vi antar at denne ligningen representerer et SDOF-system med masse M*,, stivhet K*: og

demping C*,
i (1) + 2&w0,M () + ©f 1, (t) = =L, (1) for r=1,2..,N 6.10

wr 0g & er den naturlige frekvensen og dempingsforholdet (er det samme som for systemer med en
frinetsgrad), dvs. (or=\/(K*r/ M*) og &=C*/( w,M*). T, er en faktor som representerer den fundamentale

variabelen for systemer med flere frihetsgrader, og kan bestemmes av fglgende uttrykk

Masteroppgave Utfgrt av SF Side 94



_ (oM} _ (e MU}
M; {@} [M){2},

L, 6.11

Ut i fra disse forutsetningene kan vi se at Duhamel’s integralet (se kapittel 4.2) kan benyttes til &
Igse ligning 6.10. Duhamel integralet kan benyttes, med forutsetning at den etablerte ligning 6.10
representerer en SDOF-system med naturlig frekvens w, og dempingsforhold ¢&,., utsatt for
grunnakselerasjon [I1.ii,(t). Setter null for initialbetingelsene og lgsningen av den uavhengige

bevegelsesligningen skrives som:
n(t) = wr—;fot ity (1) e~ rort=D sinwg, (t — T)d T 6.12a
eller  n(t) =L z.(t) 6.12b

hvor z,.(t) er den relative deformasjonsresponsen for et SDOF-system med naturlige frekvens w,
dempingsforhold ¢, og grunnakselerasjon ii, (t).

Konstruksjonens respons i form av modal respons kan bestemmes ved & innsette ligning 6.12b i

ligning 6.8a. Forskyvningsvektoren {u(t)} gitt av ligning 6.8a, kan skrives som

{u®)} =3V L{®} z.(t) 6.13

Lgsningen som gir konstruksjonens deformasjon pga. grunnbevegelsen ii,(t) forarsaket av

jordskjelv er mer praktisk a skrive som

u@®)} =3 {u(®}, hvor vektor {u(t)}, = L. {®}, z.(t) 6.14a

Deformasjonen gitt av ligning 6.14 kan tolkes som bidraget fra r-te svingningsmode til den totale
deformasjonsresponsen. Systemets relative hastighet og relative akselerasjon kan da enkelt finnes

ved a ta den fagrste og andre deriverte av ligning 6.14a, som er

{u®)}y = LA{P} Z. () 6.14b
{u@®)}r = L AP} Z,(0) 6.14b
Det er mulig & beregne konstruksjonens maksimale respons etter modal analyse ved direkte bruk
av dimensjonerende spektral akselerasjon Sy(T,,¢) (dempingen inngar direkte i dimensjonerende

spekira som bestemmes etter NS-EN 1998). Konstruksjonens maksimale deformasjon for r-te

mode kan skrives som
max {u(t)}, = L, {®}, SD(w,, &) 6.15

SD(w,, &) er responsspektirumet ordinat. Ut i fra relasjonen mellom deformasjon og akselerasjons

responsspektrum (se kap. 4.4) kan den maksimale deformasjonen (forskyvningen) skrive som

max (D)}, = 5 (@}, SA(w, &) 6.16a
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Maksimale verdien for modal relative hastighet og absolutte akselerasjon kan da skrives som

max {1(t)}, = %{(D}r SV (wr,¢r)

max {§()}, = ['+{®}, SA(w, , &)

6.16b

6.16a

Den maksimale, linezere responsen er i utgangspunktet eksakt bestemt for hver enkel mode.
Imidlertid er byggets totale respons estimert tilnaermet s& lenge man ikke har informasjon om

tidspunktet nar de forskjellige maksimale responsene for hver svingemode inntreffer (se figur 6.3).

Pa grunn av manglende informasjon pa nar maksimal respons for hver enkelt mode opptrer, gjagres

en forenkling ved a kombinere maksimal respons for hver enkelt mode. Ut i fra figur 6.2 kan en si

e /\ T at byggets totale skjeerkraft (Fp) ved
n (U, )max
gaita 1 M/\] A,«. ) A s fundamentnivd er  summen av
A NAAR B RS AR A ; _ _
skjeerkraft fra alle svingeformene (Fyq,
First mode .
ul) Fpoz 0g Fp3). A summere alle maksimal
MVVN\ /\ V/\V\/\\/AV an - - modal responsbidragene kan veere
t
\/J{Ufz)max konservativt og kan gi store ungyaktige
Second mode .
horisontallaster.
ult) | /\ £k
13/ max
ivf\/\ VAR MY AP A AAAAA RS A AAAAAAL Figur 6.3 Typisk tidshistorie deformasjon for
VVVVVU A ; !
) konstruksjonens tre farste modene,
TalreLods (Villaverde, 2009).

Jordskjelvstandarden, pkt. 4.3.3.3.2, foreslar to mater for & kombinere maksimale modal
responsene. Den farste tilnaermingen kan gjegres ved & ta kvadratroten av summen ev kvadratene

for de lastvirkningene som kan skrives som

Ep = / Fo1 B 6.17

Ee er den aktuelle seismiske lastvirkningen og Eg;er denne lastvirkning som fglge av svingningsform i.

Denne kombinasjonsmetoden forutsetter at de svingeformene som medtas, kan anses & veere
uavhengig av hverandre, dvs. den hgyeste svingeformen skal ha en periode pa maksimum 90% av
den foregaende perioden (se NS-EN 1998-1, pkt.4.3.3.3.2(1)). Metoden er kjent som ”Square Root
of the Sum of the squares” (forkortet, SRSS) og har veert i bruk i mange ar for kombinasjon av
modal respons, siden den ble introdusert av L. E. Goodman, E. Rosenblueth og N. M. Newmark i
1953, (se Villaverde 2009, kap.10.3.2.2).

Dersom egensvingningsperiodene ligger tettere, dvs. hvis NS-EN 1998-1, pkt.4.3.3.3.2(1) ikke er
tilfredstilt, krever Jordskjelvstandarden mer ngyaktige prosedyrer for kombinasjon av de modale
maksimumsverdiene for beregning av modal respons, etter den sa kalte "Fullstendig Kvadratisk

Kombinasjon” (forkortet, CQC). Denne metoden ble introdusert av A. Der Kiureghian, i 1980.
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Denne kombinasjonsmetoden (CQC) er mer ngyaktig enn det fgrste kombinasjonsalternativet
(SRSS) fordi den tar hensyn til korrelasjonen mellom de modale maksimalverdiene med en

korrelasjonskoeffisient pij

Eg = \/Zﬁlzi‘(:lpij EgjiEgi 6.18

Korrelasjonskoeffisienen pij som ble utviklet av A. Der Kiureghian, [3], er gitt av falgende formel

_ 8&2(1 +rmn)rriz/rf
Pij

= 2
(1_r72nn) +4&21mn (1-1mn)?

6.18

Imn = wp/wm, hvor o, og w, er den m-te og n-te naturlige frekvensen og ¢ er konstruksjonens

dempingsforhold.

For ureguleere bygninger med betydelige torsjonsvirkninger kan det vaere vanskelig & tilfredsstille
kravene til bestemmelse av modal masse og antall svingeformer. For slike bygninger gir standarden
et alternativt krav som sier at minste antall k av svingeformer som det skal tas hensyn til i en

rommelig analyse, tilfredsstiller de to falgende betingelsene:
k = 3vVn og T, <0,20s 6.17

der n er lik antall etasjer over fundament eller stiv underbygning, T, er egenperiode av svingeform k.

6.3.2 Tverrkraftmetoden

Denne metoden er den enkleste metoden & anvende. Metoden forutsetter at byggets oppfarsel
under et jordskjelv kan representeres som et enfrihetsgradssystem. Prosedyren og
beregningsgangen er tilsvarende modal responsspektrum metoden med unntak at kun den farste
svingemoden betraktes i stedet for et sett med svingemoder. Forutsetningen ved bruk av denne
metoden er at byggets gulv (horisontale plater) er uendelig stive og ikke deformerer seg i sine plan.
Videre antas det at bygninger som utsettes for grunnbevegelser kanskje kan analyseres separat
for to ortogonale retninger, dvs. her antas det at grunnbevegelsesretning faller sammen med

betraktet retning.

| kapittel 6.2.1 sa vi at konstruksjonens maksimale deformasjon kan skrives ved lig.6.16a. Fra
teorien fra Mekaniske Svingninger lzerer vi at kraften er et produkt av stivhet og vektoren som
innholder forskyvninger forarsaket av ytre krefter. Ut i fra disse forutsetningene kan den maksimale

verdien av et sett ekvivalente laterale ytre krefter skrives som

max {F, (D)}, = [K] max{u(©)}, = L [K{®}, SA(wr &) 6.18

{Fs(t)}; og {u(t)}; representerer de ekvivalente laterale kreftene henholdsvis vektor som innholder
forskyvninger forarsaket av grunnbevegelser. {®}, og I, er forklart i kap.6.2.1 og SA(w,,¢&,) er
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ordinaten til den spektrale akselerasjonen for en grunnbevegelse, spesifisert pa grunnlag av
frekvens w, og dempingsforhold ¢, (kan beregnes etter NS-EN 1998-1, pkt.3.2.2.5).

Den maksimale verdien av en lateral kraft som virker i etasje j (se fig. 6.4a) kan da skrives som
6.19

Fsrj = max Fg ;(t) = Lm; @) SA(wy, $y)
Den maksimale modale laterale forskyvningen pa basis av maksimum lateral kraft kan da finnes

ved a kombinere ligning 6.19 og ligning 6.18

Uy = max wjy(t) = Fgpj/mjw}
Wiy
~ . b
i T a) _ - —M; b)
/
.lf
Pz= o o LT S 77/
. 3 b /
str . - B L. a -, b & at, ﬁ
/
e | f\
AP W AR A e / “Assumed first
P | s T ade shape
/
_.. 3 t ‘hr . /
/
Wy ﬂl\}"l
Forp — P . B - . _L“{\—¢1
| h /
. ' |
W i ) s FAEITer
Figur 6.4 Tverrkraft og farste svingeform for et typisk bygg bestaende av flere etasjer, (Villaverde, 2009).

Ut i fra illustrasjonen vist pa i 6.4a kan skjaerkraft ved fundamentniva (V,,) skrives som
6.21a

N N N
Fgjr = TrSA(.8)- " (myéj) =T r-w'z (w50
ji=1

VOrzz
i=1

w; er vekt i byggets j-etg. og g er gravitasjons akselerasjon (andre parametre er forklart tidligere).

6.21b

Alternativt ligningen (A1) kan skrives:
N
hvor Wo=T Z (Wj'¢jr)
j=1

_ o SA©2)

Vi
Or o
MiT®; =10 (se

og ved a sette 27_1 W' = W = totalt masse av bygningen og med tanke pa at 3.;_,

Villaverde 2009, kap.10.4), kan lig.6.21b omskrives som
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N N

N N N
D W= 2 Te s (W)= D wi D (Teog) = 30w 6.22
] j=1 =1 j=1

j=1
Den modale laterale kraften pa basis av skjaerkraften som virker i byggets fundamentniva er gitt som

Fagi = ij'¢jr .er,Sa<:,é): NWj'¢jr
2. (woj) > (W)

=1 i=1

“Vor 6.23

| ligning 6.23 er I, utledet fra ligning 6.21b og innsatt i 1ig.6.19. Masse m; ved etasje j settes
m; = w;/g og Voer gitt av ligning 6.21b.

Basert pa at bygningens ferste svingeform varierer linezert med byggets hgyde (se figur 6.4b),
kan forskyvningen i etasje j skrives som, ®;; = (®y,/®y) - h;, hvor h;, j =1, ..., N, er hgyden til
etasje j malt fra byggets fundamentniva. Innsetter for @;; i ligning (A4), samt setter r=1 (forste
svingemode), og far den forenklede ligningen for beregningen av de horisontale kreftene pa

konstruksjonens etasje j

Wi
F.=F. = #.VOI: -V = 'VC 6.24

sj~ sl T i (Wj'¢j1) i {Wj.(t_?-hjj i (Wj-hj)

i=1 =1

Her kan vi se at ligning 6.24 (som er det samme som uttrykk 4.11, NS-EN 1998-1, pkt. 4.3.3.2.3) er
kun avhengig av byggets hgyde malt fra byggets fundamentniva, byggets gulvmasse og byggets
spektrale grunnakselerasjon. Fordelingen av de horisontale kreftene etter ligning 6.24 gir bare en
resulterende kraft per etasje som videre ma fordeles pa konstruksjonens baeresystem. Fordeling
av krefter i konstruksjonens baeresystem er ikke behandlet i Jordskjelvstandarden. En alternativ
metode for fordelingen av de horisontale kreftene pa byggets beeresystem er behandlet i kapittel
6.7.

Ved beregning av skjeerkraft ved byggets grunniva (se lig. 6.21b) benytter Jordskjelvsstandarden
en faktor A som varierer fra 0,85-1,0 (A = 0,85 hvis T< 2T og hvis bygget har flere en to etasjer,
ellers A = 1,0). Korrelasjonsfaktoren A tar hensyn til det faktum at den effektive modale massen av
den farste egensvingningsformen i gjennomsnitt er ca. 15% mindre enn byggets samlede masse i

bygninger med minst tre etasjer.

NS-EN 1998-1, pkt.4.3.3.2 setter en rekke krav som begrenser bruken av denne metoden (se

tabell 6.1). Denne metoden kan brukes i tilfeller der bygningens respons ikke pavirkes betydelig av
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hgyere svingeformer enn den fgrste svingeformen i hver hovedretning. Kravene kan ses bort i fra
dersom folgende krav er tilfredsstilt etter NS-EN pkt 4.3.3.2.1:

a) Farste egensvingningsperiode i hver hovedretning er mindre enn {4Tc, 2s}
b) Regularitet i oppriss er oppfylt etter NS-EN 1998-1, pkt. 4.2.3.3 (se kap.5.7.2)

Fordelen med denne metoden er at krefter og forskyvninger kan bestemmes enkelt ved
handberegninger og den er ikke tidskrevende som andre beregningsmetoder. Villaverde 2009,
kap.12.2.6 papeker at det er viktig & huske at seismisk kraft beregnet etter tverrkraftmetoden
representerer et sett med statiske krefter som tilnaermet beskriver konstruksjonens dynamiske

egenskaper, dvs. denne metoden gir ikke de mest ngyaktige resultatene.

6.3.3 Ikke-lineaer analyse

Ved ikke-linezer analyse pafgres konstruksjonen gradvis gkende horisontale laster som fordeles
over konstruksjonens hgyde. Ikke-linezer analyse er seerlig anvendt for kontroll (rehabilitering) av
eksisterende konstruksjoner som har vist seg til & veere en palitelig metode for pavisning av
konstruksjonens sikkerhet. Derfor har mange internasjonale jordskjelvstandarder (inkludert NS-

EN1998-1), laget generelle retningslinjer for slike beregningsmetoder.

| folge NS-EN 1998-1, pkt.4.3.3.1(5), ber ikke-lineser analyse underbygges tilstrekkelig med
hensyn til de inndataene, de delmodellene som er brukt, metode for bruk av analyseresultatene og
kravene som skal oppfylles. Med mindre annet er angitt skal materialets egenskaper basere seg

pa middelverdier iht. materialstandarder.

Jordskjelvstandarden foreslar to alternative ikke-linesere analysemetoder som er kort beskrevet i
de neste avsnittene:

- |kke-lineaer statisk analyse (analyse ved pafgrte forskyvninger / ”push over”);

- |kke-lineaer tidshistorieanalyse (dynamisk).

6.3.3.1 Ikke-linezer statisk analyse ved pdferte forskyvninger

Denne metoden kan anvendes for pavisning av egenskapene til nye bygninger som prosjekteres,
og til eksisterende bygninger. Metoden gir informasjon om konstruksjonens styrke, deformasjon og
duktilitet. Ved bruk av denne metoden kan man identifisere de kritiske elementer som kan ga til
brudd under jordskjelvpavirkningen. Metoden krever god kjennskap til materialets ikke-elastiske

egenskaper og bruddformer.

| falge RIF 2010, kap.8.8 (referanse [4]) kan beregningsgangen for ikke-linezer statisk analyse kort

oppsummeres slik:
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a) Pafar sideveis laster monotont gkende til brudd i hver retning med bade et: - Uniformt
mgnster, dvs. masse-proporsjonal (konstant akselerasjon over hgyden); - Modalt manster,
fordelt etter farste svingeform, tilsvarende form etter tverrkraftmetoden eller modal
responsspekter metoden.

b) Etabler kraft-forskyvning forholdet for hele bygget

c) Konverter bygget til et ekvivalent en-frihetsgradssystem

d) Bestem idealisert flytekraft (F,*), forskyvning ved flytning (d,*) og egenperiode (T-) for et
ekvivalent elasto-plastisk system, se Figur 8-10

e) Bestem malforskyvningen for det ekvivalente en-frihetsgradssystemet f. Kontroller at
maksimalforskyvningen ved beregnet progressivt kollaps er lik eller stgrre enn 150% av
malforskyvningen samt at den global styrken og stabiliteten er tilstrekkelig for et

forskyvningsniva pa 150% av malforskyvningen.

6.3.3.2 Ikke-linezer statisk analyse ved pdfarte forskyvninger

Den tidsavhengige responsen av konstruksjonen kan finnes gjennom direkte numerisk integrasjon
av dens differensialligninger for bevegelse ved bruk av akselerogrammene definert i 3.2.3.1 for a
representere bevegelsene i grunnen... Modellene av konstruksjonsdelene bar oppfylle 4.3.3.4.1
(2)-(4) og suppleres med bestemmelser som beskriver delenes oppfarsel under postelastiske
avlastnings- og pdlastningssykluser. Disse bestemmelsene bar pa en realistisk mate gjenspeile
energiabsorpsjonen i konstruksjonsdelen i omradet av forskyvningsamplituder som forventes i den

dimensjonerende seismiske situasjonen, NS-EN 1998-1, pkt.4.3.3.4.3.

Ikke-linezer tidshistorieanalyse krever simulerte eller registrerte akselerogramer (minst 3, helst 7).
Akselerogramene skal veere konsistente med bl.a. de elastiske responsspektrene gitt i NS-EN
1998-1, andre forhold som legges til grunn i det norske seismiske kartet samt lokale grunnforhold.
Akselerogrammene pavirkes sterkt av geologiske og lokale grunnforhold samt avstanden il
jordskjelvets episenter. Derfor er det vanskelig & velge et passende akselerogram for tidshistorie-

analyse.

Det er sjelden at typiske norske bygg (seismisk klasse Il eller lll) blir analysert med slike
sofistikerte analysemetoder. lkke-lineser tidshistorieanalyser er mer aktuelle for byggverk der
konsekvensen for sammenbrudd er saerlig stor, dvs. byggverk som dimensjoneres for jordskjelv

med lengre returperiode enn 475 ar.

6.4 Beregning av byggets egensvingningsperiode
Etablering av byggets egensvingningsperiode er avgjerende for bestemmelsen av spektral
akselerasjon, som videre avgjgr stgrrelsen pa seismisk kraft. Av den grunn er det viktig a velge en

konstruksjonsanalyse som gir mest ngyaktig egenperiode. Det finnes en rekke alternative
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analysemetoder for beregning av konstruksjonens egenperiode, noen av dem er enkle mens noen
er meget kompliserte og lar seg ikke Igse analytisk. Siden de fleste bygningskonstruksjonene har
forskjellige egenskaper, bar analysen velges ut i fra ngyaktigheten en gnsker & oppna. Dersom
modal analyse benyttes ved dimensjonering, er Igsningen av egenverdiproblemer nadvendig for
beregningen av byggets frekvens/periode. Lagsning av egenverdiproblemene er ikke vist i dette
dokumentet. Egenverdiproblemer for systemer med flere frihetsgrader er naermere beskrevet i
Chopra 2001, kap.10.11 (referanse [6]) og Singiresu S. Rao. 2004, kap.6.9 (referanse [7]).
Egenverdiproblemer kan enkelt Igses vha. elementmetodebaserte elle enkle statiske

dataprogrammer (for eksempel Mathcad).

For regulaere bygg foreslar Jordskjelvstandarden tre alternative metoder for etablering av byggets
egenperiode (tilnaermet). Metoder for & beregne byggets farste egensvingeperiode er som falger

(rangert etter vanskelighetsgrad):

» Forenklet farste egensvingeperiode (empirisk-basert)
» Egensvingeperiode basert pa "horisontalt” gravitasjonslast

> lterativ Rayleigh-metode

Det forste alternativet (alternativ (a)) er en empirisk basert metode og gjelder for bygninger med

hayde opp til 40m. Perioden kan beregnes av felgende ligning:
T = C, = H3* 6.25

hvor H er byggets hayde og C; er et faktor som er avhengig av byggets avstivningssystem og kan
settes 0,085 for momentstive stalrammer, 0,075 for momentstive betongrammer og 0,05 for andre
avstivningssystemer. For konstruksjoner der avstivningssystemet bestar av veggskiver kan C;

beregnes etter uttrykk:

C; = 0.075/\/A, 6.26a
der A. =Y[A; % (0,2 + 1 /H)?] 6.26b

Hvor A; er det effektive arealet av skjeervegger i fgrste etg., A; er det effektive arealet av
skjeervegger i den betraktede retningen, H er byggets hagyde og /,; er lengden av skjeerveggene i

den fgrste etasjen (parallelt med pafert kraft) med begrensing ,;/ H < 0,9.

Det andre alternativet (alternativ (b)) er basert pa forskyvning pga gravitasjonslast (byggets

masse). Perioden kan beregnes av fglgende uttrykk:

T = 2V/d 6.27a

d er den elastiske forskyvningen av toppen av bygningen pga horisontallasten som er pafert i
horisontalretningen. Hvis vi omregner den ligningen sa ser vi at det er den samme ligningen som

for SDOF-system der bygningens masen omgjares til horisontalkraft. Ligning (6.27a) er utledet slik:
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T=2n\/ﬁ=2n/i=2n\/g=2\/a 6.27b
K g*K g

Det tredje alternativet (alternativ (c)) er basert pa tilnaerming etter iterativ Rayleigh metoden.
Metoden er mer krevende en de to overnevnte metodene, men gir mer ngyaktig estimat. Denne
metoden er kun nevnt i standarden uten & vise noen ligning for utregningen. Beregning av byggets
egenperiode etter Rayleigh metoden er beskrevet i Villaverde 2009, kap.12.2.7, og er gitt av
folgende uttrykk:

6.28

der m; er massen ved etasje i, u; er etasjeutbgyningen ved péfaring av en sideveis kraft Fg ved

etasje J.

Ligning (6.28) har to ukjente Fg; og u; og derfor er det ngdvendig & starte med tilnaermet beregning
av egensvingningsperiode etter den forenklede tilneermingen gitt av uttrykk 6.25. Videre kan det
dimensjonerende spekteret beregnes pa basis av egensvingningsperioden beregnet etter den
forenklede tilneermingen (ligning 6.25). Med kjent dimensjonerende spekter kan byggets skjeerkraft
ved grunniva beregnes etter ligning 6.21a, som deretter pasettes konstruksjonen etter fordelingen
gitt av ligning 6.24. Neste skritt er & etablere etasjeforskyvningene pa basis av disse etasjekreftene
ved bruk av en statisk modell (forskyvningene kan enkelt beregnes ved hjelp av enkle
dataprogramer). Disse beregnede forskyvningene settes deretter inn i ligning 6.28 sammen med
etasjemassene og de beregnede horisontalkreftene for a beregne ny verdi av
egensvingningsperiode og dimensjonerende akselerasjon. Det utfgres flere iterasjoner frem til

kraft-forskyvningen stemmer overens (vanligvis trengs to til tre iterasjoner).

6.5 Torsjonsvirkninger

Pa grunn av usikkerheten i plasseringen av massen og den romlige variasjonen av den seismiske
pavirkningen skal det i falge NS-EN 1998-1 pkt. 4.3.2 tas hensyn til utilsiktede torsjonsvirkninger.
Kravet innebaerer at byggets beregnede masse i hver plan i, skal anses forskgvet fra sin nominelle

plassering i hver retning av en utilsiktet eksentrisitet:

Cqai = iOOS LL' 6.29

der e, er den utilsiktede eksentrisiteten, og L; er gulvmalet vinkelrett pa retningen av den seismiske

pavirkningen (avstanden mellom de to ytterste konstruksjonselementene som motstar sidelaster).
Overnevnte eksentrisitet gir et torsjonsmoment i hver plan som blir;

Mai = Fi * €qi 6.30
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der F; er den seismiske lasten i hvert plan.

Dette torsjonsmomentet virker i ugunstig stilling og gir en tilleggslast pa konstruksjonens
baeresystem (torsjonskreftene kommer i tillegg til translasjonslaster). Standarden foreslar to

alternative metoder for & ivareta overnevnte torsjonsmomenter:

- Alternativ 1 vist i NS-EN 1998-1 pkt.4.3.3.2.4 (den forenklede metoden)
- Alternativ 2 vist i NS-EN 1998-1 pkt.4.3.3.3.3 (rommelig modell)

Alternativ 1 kan anvendes der hvor sidestivheten og massen er symmetrisk fordelt i planet. | slike
tilfeller kan torsjonsvirkningen ivaretas ved a multiplisere lastvirkningen i hver etasje med en faktor

6 som er gitt av felgende uttrykk:

5=1+0,6-Li 6.31

e

x er avstanden av den aktuelle konstruksjonsdelen fra massesenteret av bygningen i planet, malt
vinkelrett pa retningen til den aktuelle seismiske pavirkningen, og L. er avstanden mellom de to
ytterste konstruksjonene som motstar sidelaster, malt vinkelrett pa retningen til den aktuelle
seismiske pavirkningen. Torsjonsvirkningen & dobbles hvis analysen utferes for to separate plan
modeller. Hvis de avstivende konstruksjonsdelene (veggskive/stalrammer) ligger i konstruksjonens
ytterste akse, kan torsjonsvirkningen gi en tilleggskraft som tilneermet kan settes lik 10% av

jordskjelvlasten i den etasjen som betraktes og 1,3 ellers (se praktisk beregning i vedlegg A1-1/2).

Alternativ 2 anvendes i de tilfeller hvor en rommelig modell brukes for analysen.
Torsjonsvirkningen bestemmes som omhylningskurve etter pafering av statiske laster som bestar
av et sett med torsjonsmomenter om den vertikale aksen i hver etasje. Torsjonsvirkningene
paferes med positiv og negativ fortegn (samme fortegn i alle etasjene). Torsjonsmomentet er gitt

ved folgende uttrykk:
Mai = Fi * €qi 6.32

Der M,; er et sett med statiske torsjonsmomenter, e,; er eksentrisitet om en vertikal akse i hver

etasje og F; er horisontallast i hver plan.

6.6 P-A effekter

En viktig effekt som vi alltid ma undersgke uavhengig av analysetype, er andre ordnes virkning,
ogsa kjent som P-A virkning. Figur 6.4 viser et konstruksjonselement med endesnittkrefter Mg, P
og V. Horisontallasten fgrer til at elementet forskyver seg i toppen, noe som resulterer i
tilleggsmomenter (sekundeer momenter) Ms = PA. Bagyemoment forarsakes av den vertikale lasten

i elementtoppen eller andre konstruksjonselementer som et resultat av elementets forskyvning.
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En tilneermet men akseptabel metode for estimering av forskyvningen av en etasje er & summere
forskyvning A forarsaket av primaer moment Mxp, som videre forarsaker et sekundaer moment
Mxs = Mxp - 6 osv. der 8 er forholdet mellom sekundaer og primzer moment. Pa denne maten kan

total etasjeforskyvning skrives som:

(Dior = Ay + 4,0, + 4,02 + 4,03 + -

som blir D ior = Ax( L ) 6.33a

1-6,

hVOI‘ gx = MXS/MpS == PtOth/VtOth 633b

Iht. NS-EN 1998-1 pkt 4.4.2.2(2) er det ikke ngdvendig & ta hensyn til P-A virkningene hvis
folgende betingelse er oppfylt i alle etasjer:

g =Frtdr 19 6.34
Vioth

(i NS-EN 1998-1 kalles 6 for sensitivitetsfaktoren for forskyvningen mellom etasjene), Py er den
totale gravitasjonslasten ved og over etasjen som vurderes, Vi, er total seismisk skjeerkraft i
etasjen, d, = q4*d., hvor d, er den dimensjonerende forskyvningen mellom etasjene, q, er

konstruksjonsfaktor som brukes i analysen og d. er forskyvning bestemt ved en lineaer analyse

basert pa dimensjonerende responsspektra.

Hvis sensitivitetsfaktoren 6 ligger i omradet 0,10 <6 <
0,30, kan P-A effektene ivaretas ved a multiplisere de
relevante seismiske etasjekreftene med 1/(1 —6). NS-EN
1998-1, pkt. 4.4.2.2(4) krever at verdien av
sensitivitetsfaktoren 0 ikke overskrider 0,3. P-A effektene
pa konstruksjoner er naermere forklart Villaverde 2009,
kap.12.3.

Figur 6.5. lllustrasjon
av P-A effekt. P
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6.7 Fordeling av horisontale laster

Fordeling av horisontale krefter pa et vilkarlig bygg med vilkarlig akseorientering og varierende
dimensjoner i alle retninger kan vaere meget komplisert og ekstremt krevende. | ingenigrmessig
sammenheng og selve i avanserte dataprogrammer gjegres det alltid forenklinger uten praktisk

betydning for beregningskvaliteten.

For vanlige tilfeller finnes det forenklede metoder som gir oss muligheten til & beregne kraftforlgpet
og fordeling av horisontale krefter pa byggets avstivningselementer (veggskiver og stalrammer).
Slike forenklede metoder er vist i for eks. Villaverde 2009, kap.12 (referanse [3]), Chopra 2001,
kap.10.6 (referanse [6]) og Betongelementboken bind B kap.12.3 (referanse [5]). Selve
fremgangsmaten og defineringen av metodene ser forskjellige ut, men de er basert p4 samme teori
og gir det samme sluttresultatet. Metodene er utviklet for vertikale veggskiver (skjeervegger), men
kan likevel benyttes for avstivningssystemer bestaende av stalrammer (som er bekreftet i [5],
kap.8.2). Det kan gjgres ved & beregne rammens virkelige stivhet (for horisontallast), enten ved
detaljert beregning, eller vha. enkle statiske dataverktgy. For bygg bestaende av stalrammer med
lik stivhet, kan kraftfordelingen etter denne metoden enkelt gjgres som vist i vedlegg A1.1 (konkret

eksempel).

| det fglgende skal vi se litt neermere pa den ene metoden som er beskrevet i [5]. Far vi behandler
overnevnte beregningsmetode skal vi se litt neermere pa skivestivhet som er grunnlag for denne

kraftfordelingsmetoden. | etterfelgende delkapitler bruker jeg samme symboler som i [5]).

6.7.1 Skivestivhet

Konstruksjonens reelle stivhet er avgjerende for kraftfordelingen og deformasjonsberegningen.
Beregning av betongskivers reelle stivhet er usikker, med tanke pa en del faktorer som kan
medfgre beregningsovergang fra stadium | til stadium Il (fra uopprisset til opprisset tilstand).
Overgang fra stadium | til stadium Il kan fagre til store endringer i bayestivheten og dermed totale
stivheten, spesielt i slanke konstruksjoner der skjeerstivheten ikke har noe nevneverdig betydning.
Skjeerstivheten blir mer og mer dominerende etter som bjelkenes hgyde gker (hgye bjelker L<2h).
Ved beregning av skivens stivhet bar det derfor tas hensyn til bade skjeer og bgyestivhet. For en
skive som blir utsatt for en vilkarlig horisontallast kan den totale deformasjonen av skiven beregnes
som en sum av bgyedeformasjon + skjeerdeformasjon (se figur 6.6). Stivheten for en veggskive
kan uttrykkes som; 1/ Ki=1/Kg+ 1/ K,.. Generelt kan stivhetstallet for skive i uttrykkes som:

Kpi= kp-—~ °g Ki = ks 6.35
I

hvor k, og ks er stivhetskoeffisientene som er avhengig av lastsituasjonen, E;, I, | og A er
henholdsvis E-modul, annet arealmoment, skivehgyde og tverrsnittsareal. Deformasjonen i

skivetoppen er gitt av falgende uttrykk:
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3
Ab=£ M og A _H__Hl 6.36

Ky  ky-EI > Ky  kgAE

For en utkraget vegg, innspent i bunnen (se figur 6.6) kan stivhetskoeffisienten og deformasjon

skrives som:

1
ky, =3 ks=3 6.37

Stivhetskoeffisientene for forskjellige lastsituasjoner er gitt i Betongelementboken bind B, tabell
12.1 (tabellen er ikke vist i dette dokumentet).

| | | I|
| | | | |
s

|
|
' II | | |
TITTTT7T77 ; 7 T
+ h
.

Figur 6.6 Utbayning av skiver, (Betongelementboken bind B).

6.7.2 Fordeling av Kkrefter pa avstivningssystem
Deformasjonen som forarsakes av ytre krefter kan mobiliseres og balanseres av indre krefter. Ytre
krefter pafgrer konstruksjonen deformasjoner som kan deles i translasjonsforskyvning & og

rotasjonsforskyvning d¢. Ved fordeling av krefter i enkelte elementer (avstivningssystem) kan

forskyvning av enkle elementer beregnes som sum av 9, og de.

Denne kraftfordelingsmetoden gjagr det mulig & beregne kraftforlapet i enkle, men vanlige tilfeller.

Foelgende forenklinger legges til grunn ved bruk av denne metoden, [5], kap.12.3.1:

— Bygningen betraktes som en etasjebygg (lik i alle etasjer)
Taket er en horisontal og uendelig stiv skive, forbundet med fundamentet med et antall

vertikale deler (s@yler og vertikalskiver).
Alle vertikale deler er fullkomment innspente i et horisontalplan og leddlagret til takskiven.

Koordinatsystemet har x- og y-akser i fundamentplanet og vertikal z-akse. Origo plasseres i

stivhetssenteret.
Alle vertikale deler er orientert slik at hovedaksene er parallelle med x- og y-aksene.

— Alle vertikale deler har samme stivhet i hele hayden.

— Horisontallastene angriper i takskiven.
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Kraftfordelingsmetoden beskrevet i Betongelementboken Bind B, behandler i utgangspunktet kun
last i y- retning. Det gjgres pa grunn av at alle laster kan dekomponeres i x og y-retning, og

virkningen kan superponeres.

| denne sammenheng er det viktig & bestemme lastresultantens H, (bruker samme symboler som i
[5]) angrepspunkt og byggets stivhetssenter SS. Skjeeringspunktet for de to lastvektorene som har

denne spesielle egenskapen (ingen vridning om z-aksen), kalles for stivhetssenteret.

a) ) Ay b) Ay Deformert

B i __ -, stilling

s i 11 s '
: | iy |
i // 85 / ‘ i .t :
|l i — - -
X [ =
/ / - A A
by e, | H. Opprinnelig

stilling

Y

Figur 6.7 - a) Stivhetssenterets

beliggenhet, b) Konstruksjonens

A

rotasjon om stivhetssenter, [5].

| situasjoner der horisontalresultanten gar gjennom byggets stivhetssenter, far avstivningssystemet
kun translasjonslaster. Dersom lastresultantens angrepspunkt ikke gar gjennom konstruksjonens
stivhetssenter (dvs. eksentrisiteten ex # 0), utsettes konstruksjonen for vridninger
(torsjonsmomenter). Disse vridningene gir tilleggslaster pa konstruksjonens avstivningssystem. Et

eksempel pa konstruksjonsplan som roterer om stivhetssenter (e, > 0,0) er vist i figur 6.7.

Kraftfordelingen pa enkelte avstivningselementer er avhengig av hvert enkelt elementets
stivhetstall. Stivheten av hvert enkelt element er en funksjon av tverrsnitt, lengde og lastfordeling.
Stivhetstallet vurderes for hvert enkelt tilfelle og er lik summen av alle stivhetskomponentene som
bidrar til elementets totale stivhet (for eksempel for veggskiver er total stivhet lik bidraget fra

bayning- og skjeerstivhet). Konstruksjonens totale stivhet i hver ortogonal retning kan skrives som:

Ky= ZI: K °9 Ky = Zl: Kyi 6.38

n=1 n=1

K« 0g Ki er sidestivheten for hvert enkelt avstivningselement.

6.7.3 Beregning av stivhetssenter

For fordelingen av rotasjonskreftene pa enkelte elementer ma konstruksjonens stivhetssenter

bestemmes. Stivhetssenteret finnes ved & velge et bestemt dreiepunkt P (se figur 6.4 a). Ut i fra
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det valgte dreiepunktet bestemmes alle enkeltskivenes koordinater (i x- og y-retning) i forhold til
dreiepunktet. Med kjent stivhet for enkeltskiver, beregnes stivhetssenterets beliggenhet ved
“tyngdepunkts”-beregning med stivhetene som “tyngde”. Avstanden x; og y; fra dreiepunktet til

stivhetssenteret kan da regnes som:

i

i
X = Z 3 Ky °9 y¢ = Z b Ky 6.39

a; og b; er avstandene i X- henholdsvis Y-retning fra dreiepunktet til hvert enkelt element (se figur
6.7a).

6.7.4 Kraftfordeling pa avstivningselementer

Med kjent stivhetssenter SS, elementstivhet K; og samlet stivhet K, kan translasjonskraften H; pa

skive “i” bestemmes ut i fra total ytre last H;y:

Hiot

Beregning av rotasjonskreftene pa hvert enkelt element er mer komplisert. Fglgende antas

"Superposisjonsprinsippet gjelder uavkortet. Forskyvning i vilkarlig retning medfarer en

reaksjonskraft med starrelse og - .

retning lik vektorsummen av . et
VEerrsnictes

vil ikke vri seg

virkningene i x- og y-retning”,
([5], kap.12.3.1).

R '

Tankegangen for fordeling av

rotasjonslastene kan illustreres o
ved hjelp av en enkelt figur, fig. -
6.8 . ! N

Figur 6.8 Prinsippet for — S 1 Y -

xi

fordeling av rotasjonslast f
H
¥

pa enkelte elementer, [5].

Pa figur 6.8 ser vi at for element som liger i avstand r; fra stivhetssenter, vil tilhgrende

rotasjonsmoment bli M,;=H;r;= K6 ri. Forskyvning i x og y- retning kan da skrives som:

Byi: r;-cos ((p)~d(p = x;-do
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For et element i y-retning (med stivhet Ky= 1,0 og Kx=0,0) plassert i avstand x; og y; fra origo kan

torsjonsmomentet (torsjonsstivheten) skrives som:
2

der /; er rotasjonsstivheten for element i. Samlet rotasjonsstivhet for hele konstruksjonen blir:

2 2
Rotasjonsmomentet M, kan skrives som:

M= Z(Kyi'éyi'xi) * Z(Kxi'Sxi'Yi) = I-do 6.44

Husk at for en skive eller stalfagverk orientert i x-retningen er Ky = 0, og for en skive i y-retningen

er Kx= 0. Lastvirkning Hy; pa element i kan beregnes ved a addere translasjons- og rotasjonslaster:

Kyi M, Kyi M,
Hyi= Hx.tot'g oy Hyi= Hy.tot'g txpKyp—— 649

Oppsummeringen av kraftfordelingen er vist pa tabell 6.2.

Tabell 6.2. Oppsummering av kraftfordeling i avstivningssystem

TRANSLATION | Stivhet: Ky = ZKxi Ky = ZKyi
H H
Forskyvning: 5. = tot.x 8., = tot.y
Kraft pa enkelt Hy= X.tot'sx Hyi = X.tot'sy

skive (fagverk):

M
. . 2 2 Z
ROTASJON Rotasjonsstivehtog | | = 2 K. x“+ Ly dp= —
rotasjonsvinkel: i ZKXI ! 1
. MZ MZ
Forskyvning: 8yi= —y;do= _y.T Syi= xjdp = XT
. M M,
Kraft p4 enkelt Hy; = -y K dop= -y K ; Hy1— x;K;-do = Kxi'T

skive (fagverk):
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7. Dimensjoneringsprinsipper for stal- og betongkonstruksjoner

| herveerende kapittel henviser jeg enten direkte til relevant litteratur i teksten eller benytter
referanser [x]. Referanselisten vist under gjelder for herveerende kapittel (kap.7). Bilder/figurer vist
i dette kapittelet er stort sett kopiert fra bgker som det henvises i litteraturlisten. | herveerende
kapittel bruker jeg de samme symboler, forkortelser og definisjoner som i litteraturen som legges til

grunn i teorien.

Armert betong og konstruksjonsstal er to av de viktigste og mest brukte byggematerialene i verden
i var tid. Ved valg av materiale er det viktigste & benytte de ulike materialene der de kommer best
til sin rett. Kombinasjon av flere materialer gir gode Igsninger, bade teknisk og estetisk. Ved valg
av materialet ma en ta hensyn til beereevne, stabilitet, funksjonalitet, miljg og estetikk. I tillegg har
selvsagt gkonomi en stor betydning. Bygningskonstruksjoner bestaende av bade betong og
stalelementer er en utbredt byggemetode i de nordiske landene, spesielt i elementbygg. Bruk av
betonghulldekker i kombinasjon med stélelementer (baerende soyler og bjelker) er spesielt mye
brukt i offentlig bygg, men ogsa i boligblokker og rekkehus i den seinere tid. En av hovedgrunnene

til detter er rimelig og rask byggemetode.

Dette kapitlet omhandler kort dimensjoneringsprinsipper for stal og betongkonstruksjoner.
Materialstandardene inneholder de relevante kravene for material og utfgrelse. Det er nesten
umulig & utfere en grundig beskrivelse av det teoretiske grunnlaget for dimensjonering og
beregning av stal- og betongkonstruksjoner i en slik oppgave. | selve standardene og teoribgkene
vil det alltid veere kryssreferanser til andre standarder/litteratur, men det vil fgre for langt & ramse
opp alle aktuelle standarder/litteratur her. Teorien i denne oppgaven er stort sett inspirert av
betong-, stalstandarden og kjent litteratur som det henvises underveis i rapporten. Grunnlaget for
dimensjoneringen av betong- og stalkonstruksjoner er lite dekkende i denne oppgaven. | dette

kapittelet ofte henviser jeg derfor til relevant litteratur hvor behandlet emne er naermere beskrevet.

7.1 Betongkonstruksjoner

Betongstandarden NS3473 som var gjeldende i Norge t.o.m. 2010, er foset ut og erstattet med NS-
EN 1992-1-1:2004+NA:2008, eller Eurocode 2 (videre i dokumentet brukes det NS-EN 1992-1 eller
bare [2]). NS-EN 1992-1 er gjeldende for prosjektering av betongkonstruksjoner i sin alminnelighet,
og dekker dimensjonering av bade enkle og kompliserte betongkonstruksjoner. Seerskilte
bestemmelser og detaljeringsregler for energiabsorberende betongkonstruksjoner er gitt i NS-EN
1998-1, (referanse [1]).

Armert betong er et viktig bygningsmateriale som brukes i konstruksjoner. Materialet armert betong
er attraktivt pga. gkonomi, anvendbarhet, formbarhet og bestandighet. Betongens lave
strekkfasthet kompenseres med armeringsstal, som ogsa gir konstruksjonen en duktil oppfarsel og

begrenser rissvidder. For & oppna gnskede egenskaper for armerte betongkonstruksjoner kreves
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det god kjennskap (kompetanse) om materialet og ikke minst godt samarbeid blant alle som er
involvert i prosjektet (konstrukter, materialleverander, entreprengr og utferende/ betongarbeider).
Dette delkapittelet omhandler kort betongens materialegenskaper og dimensjoneringsprinsippene

for armerte betongtverrsnitt.

7.1.1 Materialmodeller

Ved prosjektering av betongkonstruksjoner er de mekaniske egenskapene til herdet betong som
er av starst interesse. Den viktigste mekaniske egenskapen til betong er betongens trykkfasthet,

som fgrst og fremst styres av tilslagets stivhet og mengden av tilslaget i betongblandingen.

Betongens fasthet blir pavirket av mange faktorer. En viktig faktor som bgr nevnes er v/c-tallet
(vann og sement (bindemiddel) forholdet). For lavt v/c-tall vil den tilgjengelige vannmengden
fulles opp med sementkorn som ligger tettere og griper bedre inn i hverandre under
hydratiseringen (under kjemisk reaksjon mellom sement og vann). For betong med lavt v/c-tall er
poremengden lavere, betongen blir tettere og det fgrer til betong med hgyere fasthet. Det

motsatte skjer for betong med hgyt v/c-tall.

c.=P/A _ a) A b)

: : f
' HOY

FASTHET

......................

*-—BRUDD

LAV FASTHET
g.=AL/L

0

A J

Figur 7.1 Spenning- tayningskurve (arbeidsdiagram); a) Spennings- tayningskurve for betong i
trykk (hay, middels og lav fasthet), b) Idealisert (forenklet) spenning- tayningskurve for
normalbetong i trykk, (Svein |. Sarensen 2006).
For a kunne beregne pakjenninger (kraft eller spenning) som forskjellige materialer taler ma en ha
kjennskap til materialets egenskaper. Betongens egenskaper er av stor betydning og kan

fremstilles i arbeidsdiagram for det aktuelle spenning-tgyningsforigpet.

Betong fremviser en fullstendig ikke-linezert spenning-tayningsoppfersel i trykk, samt en meget lav
fasthet for strekk sammenlignet med trykkfasthet. Karakteristiske spenning-tayningskurver
(arbeidsdiagram) for betongtrykkspraver er vist i figur 7.1. Ut i fra figur 7.1a ser vi at betongens
seighet avtar med gkende betongfasthet dvs. betong med hgyere fasthet fremviser relativt sprgere

oppfarsel (mindre tayningsverdi fgr brudd). Felles for alle fasthetskurvene er toppunktet som ligger
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ved tilnaermet samme tgyning, € = 2:10° (se figur 7.1). NS-EN 1992-1 tar vare pa betongens
reduserte duktilitet ved okende fasthet, dvs. betongstandarden angir tgyningsgrenser e., 0g €.,

for forskjellige fasthetsklasser (se tabell 7.1).

Figur 7.1b viser et idealisert arbeidsdiagram gitt av matematisk uttrykk for beregning av spenning-
teyningsforlgpet for kapasitetsberegning av tverrsnitt (forenklet diagram i hht NS-EN 1992-1-1).
Dette gir uttrykk for den karakteristiske egenskapen til herdet betong. Ved sma belastninger er
spenning og tayning nesten proporsjonale, mens kurven krummer mer og mer for gkende last inntil
den flater helt ut fer materialet kommer til brudd. For den flate delen av kurven der tayningen

foregar uten lastgkning, oppfarer betong seg som elasto-plastisk materielle.

Tabell 7.1 Dimensjonerende trykkfasthet, teyninger €., og €., 0g eksponenten n.

B20 | B25 B30 | B35 B40 | B45 B55 | B65 | B75 B85 B95

fo(MPa) | 20 | 25 | 30 | 35| 40 | 45 | 55 | 65 | 75 | 85 | 95

fca(MPa) 11,3 | 142 | 170| 198 | 22,7 | 255| 31,2 | 368 | 42,5| 482 | 538

n 2,0 2,0 2,0 2,0 2,0 2,0 1,75 1,53 | 1,43 | 1,40 | 1,40

€2 (%0) 2,0 2,0 2,0 2,0 2,0 2,0 2,2 235 | 245 | 255 | 260

€cuz (%00) 35 3,5 3,5 3,5 35 3,5 31 2,8 2,65 | 260 | 260

Spenning- teyningsforlagpet vist i figur 7.1b er gitt av fglgende uttrykk

0= foa-[1-(1=5/e,)"|  forose <e,  (elastisk) 7.1a
0c = fea fore, <e. <&, (plastisk) 7.1b
fea = Qcc 'ka/)/C 71c

Parametren n er en faktor som varierer for forskjellige fasthetsklasser (se tabell 7.1), . er
tayninger for en gitt last, €., 0g €., er henholdsvis tgyning ved farste flyt og bruddtayning (er gitt
i EC2, Tabell 3.1 og gjengitt i tabell 7.1). Dimensjonerende trykkfasthet er gitt ved f.;, a.. er
reduksjonsfaktor som tar hensyn til virkningen av langtidslast (settes lik 0,85) og y. er

materialkoeffisient og f.4, er karakteristisk trykkfasthet for betong.

Betongens egenskaper avhenger i stor grad av betongens sammensetning. Teorien i
betongteknologi lzerte oss at betong er en partikkelsuspensjon som bestar av seks eller flere
delmaterialer. Betongens egenskaper styres i hovedsak av delmaterialer og mengdeforholdet
mellom dem. Elastisitetsmodul for betong styres av elastisitetsmodulene for betongens

bestanddeler. Ved dimensjonering av betongkonstruksjoner kan sekant elastisitetsmodul E.,
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benyttes unntatt i tilfeller der forskyvningen i konstruksjonen gir gkning av krefter. Sekant
elastisitetsmodul bestemmes ut i fra forholdet mellom spenning i omradet 0<0.<0,4f., og
teyningen e.. Sekant E-modul beregnes etter falgende uttrykk (se NS-EN 1992, pkt. 3.1.4(2)):

Eq.m = 22000 « (f,/10)%3 (fem €r middelverdi for trykkfasthet) 7.2

E-modul gitt av ligning 7.2 er gyldig for tilslag av kvartsitt. For tilslag av kalkstein og sandstein bgr
verdien reduseres med henholdsvis 10% og 30%, mens for tilslag av basalt bgr verdien gkes med
20%.

Betongteyningen pavirkes sterkt av belastninger over lengre tid og volumendring pga. uttarkning.
Disse to effektene kalles for kryp og svinn. Betong som blir utsatt for konstant belastning over
lengre tid vil fortsette & trykkes sammen (plastisk formendring) utover den momentane
sammentrykningen nar lasten paferes. Denne tilleggsdeformasjonen kalles for kryptall o(t,to).
Videre kan volumendringene i betong forega uavhengig av belastningen. Volumendringen skyldes
uttgrkning av materialet og er kjent som svinn. Bade kryp og svinn gir tilleggt@gyninger i

betongtverrsnitt som ma ivaretas ved dimensjonering av betongkonstruksjoner.

7.1.2 Kryp og svinn

Det viser seg at kryptayning er proporsjonelt med spenningen ved en konstant belastning, inntil et
bestemt niva (se figur 7.3a). | NS-EN 1992-1-1, pkt 3.1.4 antas det at kryptayning for betong &(t),

uttrykkes pa fglgende mate:
€c(t) = 0J/Ec " @(t,tp), o0g total tayning : €(t) = €. + €cc(t) 7.3
€. er momentan elastisk tgyning ved korttidslast.

Kryptallet @(t,ty) er avhengig av mange faktorer som: alderen pa betongen, alder ved palasting to
og relativ fuktighet (RH), betongsammensetting osv. Ved konstant spenningsniva blir den totale

spenningsavhengige tayningen
Sc(t) = cc/Ecm + cclEC ’ (p(t,t()) 7.4
E. er betongens tangent E-modul (tangentmodulen) som settes lik 1,05 E.,.

Der det er ngdvendig & bestemme betongens sekant E-modul (E.) og tangentmodulen (E;) ved
en lavere alder enn 28 dagn (t<28), for eksempel ved pafaring av last ved 15 dggn, kan E., og E.

beregnes av fglgende uttrykk:

Ecm(t) = (fcm(t)/fcm)o'g “Ecm 7.5a
0g E.(t) = 1,05 Ecp(t) 7.5a

E(t) er E-modul ved belastningstidspunkt to.
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Med kjent E-modul for belastningstidspunkt tp, kan ligning 7.4 skrives

€c(t) = Ocf [Eem/(1 +( Eem /Ec)  @(tto)) ] eller  &(t) = 0/ [Ea 7.6

E. er langtids E-modul som blir brukt for beregning av forskyvninger og deformasjoner for
langtidslast i bruksgrensetilstanden og kan tilneermet settes E;= E/ @(1,t0). Kryptallet kan
bestemmes grafisk ved hjelp av figur 3.1 gitt i NS-EN 1992-1. Virkningen av kryp pa spenning-

teyning diagrammet er vist i figur 7.2a.

Videre kan volumendringene i betong forega uavhengig av belastning. Volumendring skyldes
uttgrkning av materialet og er kjent som svinn. Herdet betong som er eksponert for luft vil tgrke ut
og utvikle uttgrkingssvinn. Det er kapillaere spenninger og undertrykk i porevannet som er
hoveddrivkraften bak uttgrkingssvinn, og eller skjer i fersk-, herde-, og bruksfasen. Effekten av
svinntgyninger er starre jo tagrrere miljget rund betongtverrsnittet er. | hht NS-EN 1992-1 pkt.3.1.4,

kan svinntgyningen beregnes av falgende uttrykk:

€s = €cd T Eca 7.7

€. €r svinntgyningen ved uttgrkning og €., er den autogene svinntgyningen (ytre effekten av det
kjemiske svinnet som starter nar vann tilsettes ved blanding og pagar sa lenge sement reagerer i
betongen (flere maneder)). Virkningen av svinntgyninger pa spenning- tgyning diagrammet er vist i
figur 7.2b.

7,

# a) b)

Hinin I'rykkbrudd- o,

LN - /

J  grense

Sy

Figur 7.2 Virkning av kryp og svinn pa arbeidsdiagram; a) Virkning av spenningsniva og varighet pa
betongtayningen, b) virkning svinntayning pa spenning- taynings diagram, (Svein I. Sarensen 2010).
Som nevnt tidligere gir kryp og svinn tilleggteyninger i et betongtverrsnitt. For
konstruksjonselementer som er fastholdt (hindret da & bevege seg), vil svinntgyningen skape store
strekspenninger som overskrider betongens strekkfasthet og ferer til at betongen sprekker (risser
opp). Men i betongkonstruksjoner som kan bevege seg fritt, vil svinntgyninger ikke fore til krefter i
betongen. Sprekker i betongkonstruksjoner forarsaket ar svinntgyninger forhindres eller fordeles

(slik at de blir sma og nesten usynlige) ved hjelp av fordelingsarmering. | konstruksjoner (bjelker,
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dekker osv.) med opprisset strekksone vil svinnet i trykksonen fare til vesentlig tilleggskrumning av

konstruksjonen.

Jordskjelv er en naturlast som inntreffer uten forvarsel (i tidspunkt t;). Derfor ma overnevnte
effekter vurderes ved beregningen av betongens stivhet (El) for den forutsatt dimensjonerende

levetid (50ar eller 100ar avhengig av konstruksjonsklasse).

7.1.3 Armeringsstal

Som nevnt tidligere kjennetegnes betong ved relativt hgy trykkfasthet og lav strekkfasthet
(sammenlignet med trykkfasthet). NS-EN 1992-1-1 stiller en rekke krav til materialegenskaper for
armering som skal plasseres i betong. De krevende egenskaper for armeringen skal verifiseres

ved hjelp av prgvingsprosedyrer.

Armeringens duktilitet og fasthetsegenskaper beskrives, siterer NS-EN 1992-1-1, pkt.3.2.3/4:
Flytegrensen f, og strekfastheten fy defineres som henholdsvis den karakteristiske verdien av
flytelasten og den karakteristiske stgrste lasten ved direkte aksial strekk, som hver divideres med

det nominelle tverrsnittsarealet... Armeringen skal ha tistrekkelig duktilitet, som definert ved

o. a forholdet mellom strekkfastheten

og flytespenningen, (ft/fy)k, og

e i =Tty toyningen ved storste kraft €.

fyk‘ -------- pmm ST e

R /

E A Figur 7.3 Idealisert arbeidsdiagram
i for stalarmering, (NS-EN 1992-1).

A- idealisert spennings-
teyningsforlap,

v

B- dimensjonerende spennings-
€ud Euk &s teyningsforlgp

&yd = fya/Es

Ved dimensjonering benyttes vanligvis et idealisert arbeidsdiagram for armeringsstal slik som figur
7.3 viser. | figur 7.3 er det vist idealisert (kurve A) og dimensjonerende spenning- tgyningsforlgp
(kurve B) for armeringsstél etter NS-EN 1992-1, pkt.3.2.7(2). Fra arbeidsdiagram: f, er den
karakteristiske fastheten, e,y er dimensjonerende flytetayning, €4 er bruddteyning, ¢4 er
teyningsgrensen (dimensjonerende bruddtgyning). T@yningsgrensene er gitt i NS-EN 1992-1,
tillegg C og varierer i forhold til armeringsstalets tekniske klasse (klasse A, B, C og seerlig duktilt
stal). Ved praktisk dimensjonering kan i falge NS-EN 1992-1, pkt.3.2.7(2), felgende forutsetninger
legges til grunn: a) Linezer festning med tayningsgrense g4 = 3,0% og k=1,04, NS-EN 1992-1,
Tabell NA.3.5(901); b) Ideell flytning der det ikke er ngdvendig & pavise grensetgyningen (g4 =

1,0%). NS-EN 1998-1, pkt.5.4.1, krever at primaere seismiske konstruksjonsdeler skal armeres
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med armeringsstal av klasse B eller C. Videre krever standarden at i primaere seismiske

konstruksjonsdeler skal det ikke brukes betong med lavere fasthet enn C16/20.

For armeringsstal, i folge Serensen 2010, [5], skal en kunne benytte en spenning-
teyningssammenheng som er representativ for vedkommende type og fabrikat. Norskprodusert
kamstal er varmvalset stal med kontrollert kjgling og anlgping. Kammer pa armeringsstengenes
overflate gir en mekanisk fordybling mellom armering og betong, som er avgjgrende for
hefteegenskapene for at betong og armering skal samvirke. Det vanligste armeringsstalet i Norge

er kamstal med typebetegnelse B500C.
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7.1.4 Dimensjonering av armert betongtverrsnitt

Ved dimensjonering av tverrsnitt bestdende av betong og armering, opereres det vanligvis med en
ekvivalent stivhet (transformert tverrsnitt). Transformert tverrsnittstivhet beregnes pa grunnlag av
betong- og armeringsstivhet og forholdet mellom dem. For armerte betongtverrsnitt forutsettes at
det er full heft mellom betong og armering, og at betong og armering er linezert elastisk, dvs. at
Hooke’s lov gjelder. | det falgende skal vi se pa virkematen (oppfarselen) til armert betong for tre
belastningstilfeller: betong ved sentrisk trykk, betong ved sentrisk strekk og ren bayning.
Forstaelsen av teorien og antagelsene for disse tre belastningstilfellene er ngdvendig for en som

skal vurdere betongkonstruksjonens energiabsorpsjonsevne ved jordskjelvdimensjonering.

7.1.4.1 Sentrisk trykk

Vi tenker oss et element med betongtverrsnitt A og armeringstverrsnitt As, pakjent av en sentrisk
last N. Aksiallasten N gir teyninger i staven som farer til forkortning AL. Vi forutsetter at det er full
heft mellom armering og betong slik at staven folger Naviers hypotese, som sier at opprinelig plane

tverrsnitt forblir plane ogsé under belastning. Det vil si at

forkortelsen AL er den samme for armering og betong. For en o
stav (armert tverrsnitt) belastet av sentrisk aksiallast kan den
relative t@yningen regnes som ¢ = AL/L, der L er stavens lengde

og AL forkortelsen av staven pga. kraft N. Spenning-

teyningsforlepet for betong og armeringsstal kan enkeltvis

fremstilles pa arbeidsdiagrammer som vist pa fig. 7.1/7.3.

Alternativt kan felles arbeidsdiagram for betong og armering

tegnes, dvs. spenning-tgyningskurvene sammenlignes direkte
(se figur 7.4).

Figur 7.4 Fellestayning og spenning for betong . -
og stal, (K. Rghne og K. Vangestad 2001) £ Eprude €

Ut i fra fellestayningen ¢, vist pa arbeidsdiagramet (se fig. 7.4), kan spenningen i betong og
armering utledes. For stal er teyningskurven tilnaermet rettlinjet til stalets flyttespenning. Vi antar at
teyningen er liten slik at tayningskurven for betong er ogsa tilnasermet rettlinjet. For en gitt tayning
innenfor det elastiske omradet hvor betong og armering er lineeert elastisk, Hooke’s lov er

gjeldende, dvs. spennings-tgyningsforholdet kan skrives som:
o.=E. ¢ ; os = Eg - & og AL=1L-¢ 7.7

E. er betongens elastisitetsmodul og E; er stalets elastisitetsmodul.
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Felles tayning for betong og armering kan beregnes ut i fra likevekt i aksialretning for ytre og indre

krefter som vist i figur 7.5. Forutsetter at €. = €5 = €, dvs.:

11\' N=o.-(A; — As") + 05 - As
N=Ec'€c'(Ac_As,)+Es'€s'As

=E.-e- (A, —Ag) + Eg - - A 7.8

=

A FTTTTTTTS

T G5, T

Figur 7.5 Likevekt mellom indre og ytre
krefter (Svein I. Sgrensen 2010).

Felles t@yning for betong og armering kan na finnes ut i fra ligning 7.8:

£=N/(Ec- (A + (2 =1)-4) = N/(Ec - (Ac+ (n = 1) - 4))) 7.9

Aksialstivheten i nevneren (ligningen 7.9) fremkommer som betongens elastisitetsmodul, E.
multiplisert med et ekvivalent (transformert) tverrsnitt som tar vare pa armerings og betongens

stivhet. Forholdet mellom elastisitetsmodulene til stal og betong er n = E;/ E..

| bruddgrensetilstanden nar betong og armering nar sin maksimale fasthet, finnes tverrsnittets
karakteristiske aksialkraftkapasitet fra forste ledd i ligningen 7.8 (dimensjonerende kapasitet finnes
ved & sette o, = f,q 0g 0, = f,q 0g kalles for addisjonsloven). Dimensjonerende aksiallast kan da

skrives som:
Ny =fcd'(Ac_Asl)+fyd'As 7.10

Tverrsnittets kapasitet vist over gjelder for idealiserte materialer med konstant fasthet, hvor
addisjonsloven kan tilfredstilles, siden betongens bzereevne holder seg konstant ved okende
tayninger utover ¢.,, helt til fastheten til armeringsstalet nas ved tgyning €. Sgrensen 2010, [5],
papeker at i virkeligheten vil betongens bzereevne avta etter at €., er passert (toppunktet pa
spenning-tgyningskurven passeres), slik at for armeringskvaliteter med &, > € vil aldri

addisjonsloven kunne tilfredstilles.

Ved seismiske hendelser vil som regel sgylene i et bygg pakjennes av aksiallast og bayemoment
som virker begge veier. Derfor er det vanlig at sayler i bygg blir symmetrisk armert med samme
armeringsmengde i trykk- og strekksiden. For sgyler pakjent av aksiallast og bayemoment angir
NS-EN 1992-1-1, at aksialkraftkapasiteten ikke skal regnes stgrre enn den verdien som svarer til
gjennomsnittlig trykkteyningsverdi lik €.,. Det innebzerer at for en betongstav belastet av en ytre
aksiallast (eller aksiallast og moment); a) trykkbrudd skjer i armering nar €5 = €,4; b) brudd skjer i
betong nar €. = g, (eller €q3) 0g c) brudd skjer i betong nar €. = €, (eller €.3) ved rent trykk, hvor

€cu 0g €y €r bruddtgyning for betong og armeringsstal.
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7.1.4.2 Sentrisk strekk

For armerte betongstaver utsatt for sma strekkrefter vil spenning-tgyningsforholdet veere det
samme som for trykkbelastede staver diskutert over. Fordi betong har sa lav strekkfasthet,
sprekker den sa snart spenningen overskrider betongens strekkfasthet, og i et snitt med
sprekker er da bare stalarmeringen som opptar strekkraften. Tverrsnittets kapasitet for strekk

settes derfor lik armeringens strekkfast.

7.1.4.3 Ren bgyning

For & kunne beregne tverrsnittets kapasitet for begyning ma en velge et bruddkriterium.
Bruddkriterium for bgyning pa grunnlag av idealiserte kurver for betong og armering ma veere
entydig. Med entydig mener vi idealiserte spenning- tgyning kurver som svarer til en
spenningsverdi for en vilkarlig tgyning. Ved dimensjonering av betongtverrsnitt for ren bgyning

gjores falgende forutsetninger, [6], kap. 3.3, (forkortet versjon):

- En bjelke med konstant tverrsnitt som er pakjent av et konstant moment, blir pafgrt en
konstant krumning.

- Betong og stal er linezer elastiske i et linezert spenningsomrade (E = konstant, Hooke’s lov),
men begge materialene blir uelastiske ved hagyere spenninger.

- Sammenhengen mellom krumning og moment er k = 1/r = M/EI=d?y/dx?. For uopprisset
betong tverrsnitt er E og | konstant langs stavens lengde. For opprisset betongtverrsnitt
varierer bgyestivheten langs stavens lengde, dvs. beregningen av deformasjoner blir mer
kompliserte.

- Nauviers hypotese er gyldig. Hypotesen er gyldig for elastiske og uelastiske materialer, og er
sveert viktig for beregningen av deformasjoner for betongkonstruksjoner. For opprisset
tverrsnitt, vil sprekkene fordele seg jevnt over stavens lengde og ujevnheter i krumningen vil
ikke merkes, dvs. armert betongtverrsnitt belastet av konstant moment gir tilnaermet konstant

krumning.

Staver utsatt for bayemoment som gker gradvis til bruddet oppstéar, giennomlgper tre stadier, ogsa

kjent som stadium |, Il og stadium III.

| stadium | befinner bade betong og armering i det linezert-elastiske omradet, og de klassiske
lovene basert pa Hooke’s er gyldige (E-modull er konstant). For armert betong som er et
inhomogent materiale, kan spenninger og tgyninger beregnes etter den klassiske teorien for
homogene materialer som vi kjenner til fra mekanikken, med tverrsnittsverdier for det transformerte
tverrsnitt (som tar vare pa armeringens og betongens stivhet). | dette stadiet blir betongens
strekkfasthet ikke overskredet dvs. tverrsnitt er ikke oppsprukket. Spenninger og t@yninger for

stadium | er vist i figur 7.6a.

| stadium Il forutsettes at tverrsnitt er opprisset slik at det sees bort fra betongens strekkapasitet i

tverrsnittets strekksone dvs. at hele strekkraften taes opp av armeringen. For opprissete
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betongtverrsnitt (for eksempel dekker og bjelker), kan tayningene i trykksonen kan bli haye men
mindre enn bruddtgyningen. Her anses at betong i trykksonen og armering i strekksonen oppfarer
seg lineeert elastiske (Hooke’s lov er gjeldende). Tverrsnittets tgyning og spenning blir som vist i
figur 7.6b.

| stadium Il vil betong i trykksonen og armering i strekksonen befinne seg i det uelastiske

omradet (det innebaerer at Hooke’s lov ikke er a £, -
| 3 — e 1 1
gjeldende lenger). Det er disse uelastiske | | CH = e
, , l Noytralakse | =
egenskapene til materialene som er av : - d e —ﬁ/ —
interesse ved jordskjelvdimensjonering. Som L_- :c”“*'-'». a, =
fremgar i figur 7.6¢ vil stadium Il inntre etter fu Feu
at bruksgrensetilstanden er overskredet, dvs. Tverrsnitt Tayning Spenning
stadium Il gar helt frem til brudd. For vanlige | p £, a.
armerte tverrsnittet antas at det endelige g =0
) o ) Neytralakse /-’ =
bruddet i tverrsnitt vil inntre ved overskridelse | = & 2 gl RS
av betongtrykksonens trykk-kapasitet. | dette —Fl o™
£,
stadiet kan en bestemme tverrsnittets % , : ;
varrsnitt Teyning Spenning
kapasitet i bruddgrensetilstanden som setter —

. c E— —}—d;
grense for utnyttelsen av konstruksjonsdelen. Noytralakse £y =4
Tverrsnittets tgyning og spenning kan //’
fremstilles som vist i figur 7.6c¢. /// €, e

Figur 7.6 Spenninger og tayninger; a) &
stadium I, b) stadium Il og c) stadium lll, [6] Tverrsnitt Teyning Spenning

Det er blitt utviklet flere teorier for beregning av spenninger og tgyninger i bruddgrensetilstanden
for enkelte rektanguleere tverrsnitt som er pakjent av et bayemoment. Ut i fra forutsetningene nevnt
over kan tverrsnittets kapasitet bestemmes ut i fra et entydig definert bruddkriterium. | folge
Sagrensen 2010, kap.4.2, oppnas entydighet ved & velge bruddkriterier for tgyninger, pga. de
idealiserte kurvene bade for betong og armering som svarer til en spenningsverdi for en vilkarlig
teyning. Forutsetning for bruddkriterier er: 1) Trykkbrudd i betong nar €. = €. (€cu2 eller €3
avhengig av spennings-tgyningssammenhengen som velges etter NS-EN 1992-1-1); 2) Brudd i
armering nar €= €, (€,q velges for forskjellige armeringsklasser etter NS-EN1992-1-1, Tabell

NA.3.5(901), for eksempel B500C er £,4=3-10"

Tverrsnittets momentkapasitet utledes av en valgt beregningsmodell (beregningsmodell pa
grunnlag av beregningsforutsetningene nevnt foran) som vist i figur 7.7. Symbolene i figur 7.7

styres hovedsakelig av ytre pakjenninger og indre motstanskrefter og er:

» d- er tverrsnittets effektive heyde fra trykkrand til tyngdepunktet i strekkarmeringen
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As- er areal av strekkarmeringstverrsnitt
x- er trykksonehgyden

S- er kraft i strekkarmering

YV V VYV V

T.- er trykkresultant av betongspenningene i trykksonen

» z-er indre momentarm
(avstand fra S til Tc)

xI > K- er tverrsnittets
I, i i ummb’__ Mo K - ot
d rumning (viktig faktor ved
- Novtralakse , dimensjonering for DCM etter
A, | | NS-EN 1998-1)
Sl o— \ -
& ; S
Figur 7.7 Beregningsmodell for
Tverrsnitt Teyninger ved brudd Ytre og indre krefter momentkapasitet, (Serensen
pa element 2010).

Figur 7.7 viser beregningsmodell for momentkapasitet hvor spenningen o, er gitt som funksjon
av teyningen g.. Tayningen ¢. er null ved ngytralaksen og gker til €. = ¢, for y=x (se figur 7.7).
Ved et vilkarlig punkt i avstand y fra ngytralaksen kan sammenhengen mellom tgyning og y

skrives som (lineaert gkning).

g = (ecu/%) "y ; 7.11

Ut i fra disse forutsetningene kan trykkresultanten T, finnes ved a integrere arealet over

ngytralaksen. Trykksoneresultanten kan skrives som:
T.=[, (0 /ve)dAr > Ar=b-dy —>T.=(b/y) ], ocdy 7.12
hvor b er tverrsnittsbredde, y. er materialfaktor. Trykkresultantens angrepspunkt kan da finnes

T yr = [, (0 /¥y dAr - T, yr=(b/y) [y ocy-dy 7.13

Trykkresultanten og trykkresultantens angrepspunkt kan finnes ved integrasjon av ligningene 7.12
og 7.13. Lasning av ligningene 7.12 og 7.13 kan imidlertid veere arbeidskrevende og NS-EN 1992-

1-1, pkt. 3.1.7(3) gir en forenkling, dvs. en rektanguleer spenningsfordeling som vist i figur 7.8.

Nfed
L - i
T,
d -
i Figur 7.8 Rektanguleer
" . : : === S | spenningsfordeling,
h ) . (NS-EN 1992-1-1).

Trykkresultanten gitt i ligning 7.12 kan for en rektanguleer spenningsfordeling na skrives som:

T.=2-fq-x+b 0Og z=d—0,51x 7.14a
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For trykksonehgydefaktor « = x/d kan ligning 7.14a omskrives som:
T, = =na- f.ubd 0g z=(1-0,5Aa)d 7.14b

Med betongtrykksoneresultant Tc og indre momentarm z (gitt av ligning 7.14a og 7.14b), kan

betongtrykksonens momentkapasitet, Mrq skrives medfglgende uttrykk:
Mgy =T,z = Ana- (1 —0,51a)f.,bd? 7.15
Hvor faktorene A og n er gitt i NS-EN 1992-1-1, pkt.3.1.7(3). For fasthetsklasse < B50 kan A settes

lik 0,8 og n=1,0.

For et tverrsnitt som er utsatt for ytre pakjenninger (moment) kan dermed strekkresultanten, S (se

figur 7.8) uttrykkes ved armeringstegyning:

S =o0,A5 = Eseg - Ag 7.16

€ er armeringstgyning og Es er armeringens elastisitetsmodul. En viktig faktor som ma bestemmes
er trykksonehgydefaktoren a. Betongtrykksonens momentkapasitet, Mgy 0g armeringstgyningen &
som tilsvarer likevekt mellom Tc og S kan beregnes forst etter at a-faktoren er bestemt. a-faktoren
er avhengig av betongtverrsnittet og armeringsmengden, og defineres for tre teyningstilstander ved
bayebrudd (se fig. 7.9):

- & < gy4: Overarmert tverrsnitt - armeringsmengden i tverrsnittet er stor, dvs. armeringen flyter

ikke for betongen knuses. Ved overarmert tverrsnitt kommer betongtrykksonen til brudd fgr
stalspenningen nar flytegrensen. Overarmering kan veere gunstig for nedbagyningsreduksjon i
bruksgrense, men ved overbelastninger kan bruddet skje uten forvarsel. Overarmert tverrsnitt
er ugunstig i jordskjelvsammenheng med tanke pa omfordeling av krefter og momenter i
konstruksjoner og utvikling av bruddmekanismer.

- €& = & Balansert tverrsnitt — armeringen flyter samtidig som betongen knuses (betongen i

trykkranden nar sin  maksimale Eeu
spenning (flytespenning)).

- & > &, underarmert tverrsnitt — ad

armeringen flyter far betongen knuses. al _ Noytralakse ved balansert
armering
Armeringsmengden i tverrsnittet er ) e P & e el i e =
Under \\v‘,’ K

relativt liten (seigt brudd). armert 7

- ——

Overarmert

F

Figur 7.9 Tverrsnittets -7 7 ‘ 4
-

3
B =y

bayetilstand ved bayebrudd, Balansert

(Sarensen 2010). armert

Ut i fra figur 7.9 og forutsetningene nevnt over kan vi si at strekkresultanten gitt av ligning 7.16
varierer i forhold til armeringstayningen for overarmerte tverrsnitt (armeringen befinner seg i det

elastiske omradet), mens for balansert og underarmert tverrsnitt sa er strekresultanten konstant,
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dvs. armeringen deformerer seg plastisk og flytespenningen (f,q) er konstant (se figur 7.3). For
underarmert og balansert tverrsnitt vil tverrsnittets trykksonehgyde minke med gkt ytre belastning.
Ved gkt belastning vil etter hveaert armeringen i strekksonen flyte og pa den maten vil ogsa
betongen na sitt plastiske omrade fer den endelig kommer til brudd. Utforming av tverrsnitt som
ved en tgyningstilstand kan defineres som underarmerte- eller balansert armerte tverrsnitt er

gunstig i jordskjelvsammenheng med tanke pa kraftfordeling og energiabsorpsjon.

Bade for overarmert, balansert armert og underarmert tverrsnitt defineres a-faktoren ved hjelp

av figur 7.9 med forutsetning av at Naviers hypotese er gyldig. Fra figur 7.9 kan vi skrive:

(1-a)
a

& _Ea
(1-a)d ad

eller € = €cu 717

Innsetter for & i ligningen 7.16 og krever aksiallikevekt (T, — S = 0, der Tc er gitt av ligning 7.14b)

og far en 2.grads ligning i a=x/d som er gyldig for overarmert tverrsnitt.
Mfeabd - a? + EqAsey - o — E¢Ageqy = 0 7.18a

For underarmert og balansert armert tverrsnitt er strekkraftresultanten konstant S=fy-As
(armeringen flyter). Ved & kreve aksiallikevekt mellom S=f,4-As og Tc qitt i ligning 7.14a, kan a

bestemmes fra 1.grads ligning.
Anfeabd - a = foqAs =0 7.18b

Ved dimensjonering av et betongtverrsnitt ma en forst identifisere om tverrsnittet er overarmert
eller underarmert. Det kan gjgres ved & ta utgangspunkt i tgyningsforlgpet vist i figur 7.7 og sette
armeringstayningen &= g,4. Forholdet mellom armering og betongtgyning kan skrives som:
Q-apd _ apd eller @, = — 7.19
Eyd €cu Ecutéyd

| praksis velges et vilkarlig tverrsnitt og med valgt armeringsmengde. For & bestemme tverrsnittets
momentkapasitet, settes i ligning 7.19 €., = 0,0035, ¢4 = fy,o/Es = 500/(1,15-200000) = 0,00217 for
a bestemme a,. Beregnet a, settes i ligning 7.18b (for balansert- og underarmert tverrsnitt) som
videre brukes for beregning av balansert armeringsmengde Asp. Hvis innlagt armeringsmengde A
> Asp er tverrsnittet overarmert og aktuelle a, kan regnes ut fra ligning 7.18a. Hvis As < Ag, €r
tverrsnittet underarmert og aktuell a, kan regnes ut fra ligning 7.18b. Etter at a, er beregnet bar det
kontrolleres om armeringstgyningene overskrider den tillatte grensen €,4 (i hht til NS-EN 1992-1-1,
kan €,=0,03). Hvis armeringstagyningen er €& er mindre enn ¢4 kan betongtrykksonens
momentkapasitet beregnes fra ligning 7.15. Vanlig praksis i Norge er a velge es>¢,4 (€5=2£,,=0,005)
altsa underarmert. Fordelen med underarmert tverrsnitt er at konstruksjonen fremviser en vis
seighet for brudd som er gunstig med hensyn til omfordeling av momenter for statisk ubestemte

konstruksjoner.
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Betongtrykksonens momentkapasitet kan gkes ved en annen spenningsfordeling i tverrsnittets
trykksone. Det kan gjgres ved & forsterke betongtrykksonen med armering (i situasjoner hvor
Mes>MRgq). For tverrsnitt med behov for trykkarmering er det praktisk & dele beregningene i to trinn,
(Serensen 2010, kap.4.2.3):

1. Bestem strekkarmeringsandelen som svarer til fullt utnyttet trykksone, As1, dvs. armering
som balanserer momentet Mgq (gitt av ligning 7.15). Armering As1 beregnes av folgende
uttrykk:

Ag1 = Mgq/Z - fyq 7.20a

2. Tilleggsarmering As> som skal balansere resten av ytre moment (AMgp=Mg4-Mgq) legges
bade pa trykk og strekksiden. Armeringsmengden As; bestemmes ved a kreve likevekt
mellom indre og ytre krefter (forutsatt at trykkarmeringen flyter, s> €,4). Likevekt gir

AMgg = fyq - Asz - 1 eller  Ag; = AMgg/h' - fyq 7.20b

h’ er avstanden fra strekkarmeringens tyngdepunkt til trykkarmeringens tyngdepunkt.

Den totale armeringsmengden blir:

- Total armering i tverrsnittets strekksone; As= AsitAs

- Total armering i tverrsnittets trykksone; A=A,

7.1.4.4 Skjeerkraft

Konstruksjonsdeler som er pakjent av tverrbelastninger blir i tillegg til beyemoment utsatt ogsa for
skjeerkrefter. Skjeerkraften V har stor betydning for dimensjoneringen av betongtverrsnitt. Tverrsitt
pakjent av bade bgyemoment og skjeerkraft utsettes for skjeerspenninger som virker vinkelrett pa
bjelkeaksen (pga. skjeerkraft), og akseparallelle skjeerspenninger (pga. bayemoment, behandlet i
kap.7.1.4.3).

Figur 7.10 viser en modell som kan benyttes for a bestemme skjaerspenningsfordeling pga. V. Her
er en bjelketverrsnitt delt i to delfigurer (under N.A, delfigur a, og over N.A, delfigur b). Modellen tar

utgangspunkt i en fritt opplagt bjelke pakjent av en jevnt fordelt last.

Ser pa delfigur a (under snitt 1-1) og krever likevekt om horisontalretning:
T-b-dx=dS=dM/z eller t=dM/(b-dx-z)=V/(z-b) 7.21

Ser pa delfigur b (over snitt 2-2) og krever likevekt om horisontalretning:

T-b-dx =dF 7.22a

hvor dF = [, do.dA = [, (dM/I)ydA = (dM/I,) [, ydA = (M/I.)-Sy  7.22b

Masteroppgave Utfgrt av SF Side 126



somgir T=(dM-Sy)/(bx-I,-b) = (V-Sy)/U,-b) 7.23

A, er arealet av trykksonen
o o, +doy . .
P/N.A. over snitt 2-2, |, er tverrsnittets
T — ; nE \ l'” / F+dF | arealtreghetsmoment og SM er
{ eate 17T ed R e R 2
|- T Iy det statiske momentet
- = B .
S S +dS N.A. 5 | Sy = fAZ ydA).
dx ie—>
—>
a) Horisontalsnitt b) Horisontalsnitt Figur7.10 Elementt_ar for ,
under N.A over N.A. bestemmelse av skjaerspenning,
(Sarensen 2010).

Ligning 7.21 forteller oss at skjeerspenningen er konstant fra N.A. (ngytralaksen) og i hele
strekksonen. Ligningen 7.23 som gir skjeerspenningsfordeling i tverrsnittets trykksone (fra N.A. og
til tverrsnittets ytre fiber) er parabelformet og er gitt av den samme skjaerspenningsformelen som vi

kjenner fra mekanikken.

Tverrsnittets skjeerkraftkapasitet skal beregnes etter reglene gitt i NS-EN 1992-1-1, kap.6. Reglene
gjelder for bjelker og plater hvor forholdet mellom spennvidde og heyde er minst 3,0 ved tosidig
opplegg og 1,5 ved utkragede konstruksjonsdeler. NS-EN 1992-1-1 gir forskjellige modeller for
beregningen av skjeerkapasitet avhengig av om det er beregningsmessig behov for skjaerarmering

eller ikke. Tverrsnittets skjeerkapasitet skal pavises for bade strekkbrudd og trykkbrudd.

For konstruksjonsdeler uten beregningsmessig behov for skjeerarmering gir NS-EN 1992-1-1, pkt.

6.2.2(1) felgende empiriske formel for skjeerstrekkapasitet:
VRd,c = CRd,c k- (100,DL : fck)1/3 : bwd 2 Vpin * bwd 7.24a

f.« er karakteristisk sylinderfasthet, faktor k=(1+v(200/d))<2,0, p. er armeringsforholdet (p.<0,02),
faktor Cgrgc=kofy., hvor k,=0,18 eller 0,15 (se NA, pkt. 6.2.2(1)), y. er materialfaktor,
Vimin=0,035-k¥f5 "2,

For konstruksjonsdeler uten beregningsmessig behov for skjeerarmering gir NS-EN 1992-1-1, pkt.

6.2.2(6) falgende formel for skjeertrykkapasitet:
Vracc = 0,5by,d - vfeq = 0,5b,d - (0,6 - (1 — fr/250)) feq 7.24b
v er fasthetsreduksjonsfaktor for betong opprisset pa grunn av skjaerkraft.

For konstruksjonsdeler med beregningsmessig behov for skjeerarmering er dimensjoneringen
basert pa en fagverksmodell som vist i figur 7.11. Her forutsettes at hele skjaerkraften taes opp

av skjeerarmeringen.
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fagverksmodell, [2].

Skjeerstrekkapasiteten beregnes pa grunnlag av kraftkomponenten i skjeerkraftens retning av den
tverrarmeringen som krysser et antatt skrariss som danner vinkel 6 med bjelkeaksen (se figur
7.11). Helningen av 6 kan velges innenfor vise grenser som angitt i NS-EN 1992-1-1, pkt.6.2.3(2),
uttrykt ved cot 6 (anbefalte grenser er 1,0<cot 6<2,5). Skjeerkraftskapasiteten er gitt av felgende
uttrykk:

Vras = (Aw/S) - 2fywa(cotl + cota) - sina 7.25

Asw er skjeerarmeringens tverrsnittsareal, f,.q er skjgerarmeringens dimensjonerende flytegrense og

s er senteravstanden mellom bgylene.
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7.1.5 Betongkonstruksjoner utsatt for seismiske laster
| jordskjelvsammenheng er det gnskelig & utforme armerte betongtverrsnitt slik at de har
tistrekkelig stivhet og fleksibilitet. Dimensjonering og utforming av motstandsdyktige elementer

(sayler, bjelker og vegger) og knutepunkter for jordskjelvlaster har veert problematisk og usikker.

Siden 60-tallet har hundrevis av laboratorie

Py
kN kips
r 250

tester blitt utfart for a studere oppfarselen av

1000 A
L 200 konstruksjonsdeler utsatt for seismiske

800 <
pakjenninger. | tillegg til provinger i

laboratorium har studier av konstruksjoner

som er blitt utsatt for tidligere jordskjelv gitt

forskerne viktig informasjon for & identifisere
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Figur 7.12 Ikke-lineaer oppfarsel for
konstruksjonskomponenter utsatt for
s e sykliske laster, [8].

Under jordskjelv settes konstruksjonen i bevegelse som resulterer i sykliske (repeterende) krefter
pa konstruksjonen. Disse forholdene, sykliske kraft-deformasjon pakjenninger for enkelte
komponenter eller samling av betongkomponenter i full- eller mindre skala har blitt stimulert i
laboratorietester. Som resultat av disse testene viser det seg at de sykliske kraft-deformasjons
forholdene er avhengig av materialoppfarsel og konstruksjonssystemer, [8]. Typisk kraft-

deformasjon kurver for betongkonstruksjon utsatt for sykliske laster er vist i figur 7.12.

Fra figur 7.12 ser vi at helningene pa kurvene avtar etter hvert som antallet sykliske laster gker.
Det medferer i gkende ikke-linezere deformasjoner og redusert tverrsnittstivhet. Siden arealet
under kraft-deformasjonskurvene er et mal for den energien som konstruksjonsdelen absorberer,
ser vi at ogsa denne blir mindre i de siste sykliske kraft-deformasjonskurvene fgr bruddet opptrer. |
situasjoner der vi gnsker & dimensjonere konstruksjoner med gkt evne til energiopptak ved ikke-
lineser oppfarsel, bar betongtverrsnittet og knutepunktene utformes og dimensjoneres i hht. NS-EN
1998-1 som er gjeldende for seismisk dimensjonering i Norge (se kapittel 8). Dkt evne il
energiopptak for betongkonstruksjoner styres i hovedsak av betong-tverrsnittets duktilitet, som
igjen styres av armeringsmengde og armeringsklasse. Tverrsnittets lokal duktilitet sikres ved &
dimensjonere betongkonstruksjoner slik at store plastiske rotasjoner kan finne sted i de omradene i
konstruksjonen der det er forutsatt i den globale deformasjons- mekanismen, og bare der.
Vanligvis opererer jordskjelvstandardene med en duktilitetsfaktor (konstruksjonsfaktor) som viser
konstruksjonens evne til & absorbere energi. For tverrsnitt utsatt for bgyemoment eller

bgyemoment + aksiallast kan tverrsnittets duktilitetsforhold p uttrykkes som forholdet mellom
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tverrsnittets maksimale krumning uten noen signifikant kapasitetsreduksjon, k., og krumningen ved

forste flyt, xy (se figur 7.7, for tverrsnitt utsatt for bgyemoment)
W = Ky /Ky 7.25
Figur 7.7 og 7.9 viser at krumningen kan uttrykkes ut i fra maksimal betongteyning, €.
Ky = Ecu/X = €cy/ad 7.26

Generelt kan vi si at tverrsnittets duktilitet kan pavirkes av forhold som: i) materialegenskaper og
betongteyningene spesielt hvis teyningen pavirkes av mengde armering; ii) tverrsnittets geometri

og armeringsforholdet i trykk og strekksonen; iii) lastforhold slik som aksiallast og skjeerkraft.

Som det fremgar av uttrykkene 7.25 og 7.26 (se ogsa figur 7.7-7.9) ser vi at faktorer som har en
tendens til a gke ¢, eller redusere ad har en tendens til & gke tverrsnittets duktilitet. Som nevnt i
kapittel 7.1.4.3, vil etter hvert armeringen i strekksonen ved gkt belastning na flytespenningen, og
pa denne maten vil ogsa betongen na sitt plastiske omrade fgr det endelige bruddet opptrer. Det
innebeerer at tverrsnittets trykksonehgyde avtar og betongtagyningen €., i trykksonen gker. Dette er
tilfelle for underarmerte og balansert armerte tverrsnitt. P4 den andre siden vil betong med hoy
fasthet i kombinasjon med store armeringsmengder i trykk og strekkonen (overarmerte tverrsnitt),
ha tendens til & gke trykksonehgyden og dermed redusere tverrsnittets duktilitet. Andre faktorer
som kan pavirke tverrsnittets duktilitet er bgylearmeringen ved de kritiske omradene som forhindrer
utknekkingen av lengdearmering etter at betongen i de kritiske omradene er knust pga. sykliske

belastninger.

7.1.5.1 Sayle-bjelke forbindelser

Knutepunktene (s@yle-bjelke forbindelser) er de kritiske omradene i rammekonstruksjoner. Disse
omradene kan bli utsatt for store pakjenninger under seismiske pavirkninger. Knutepunktene skal
dimensjoneres og detaljeres for & motstd de seismiske pakjenningene ved & gjennomga store
uelastiske deformasjoner (rotasjoner) med styrken i behold. Virkningen av sykliske laster under
jordskjelv kan fare til styrkereduksjon i knutepunktene som kan resultere i store deformasjoner i

konstruksjonen, hvor P-A effekter er uunngaelig.

Utformingen av sayle-bjelke forbindelsene skal generelt sikre at: i) knutepunktet skal sikre at
elementene i forbindelsen (bjelker og s@yler) kan utvikle de forutsatte deformasjonsmekanismene
med styrken i behold; ii) det skal forhindres at knutepunktets stivhet pga. sprekkdannelsene blir
redusert i den grad at heft mellom betong og lengdearmering samt forankringen mellom sgyle- og

bjelkearmeringen bryter sammen.

Det starste problemet er sikringen av knutepunktets kjerne slik at den ikke gar i opplgsning pga.

store reverserende skjaerspenninger (se figur 7.13). Derfor er det viktig at knutepunktene utformes
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slik at de plastiske leddene (energiabsorberende omrader i elementer) blir flyttet bort fra
knutepunktets kjerne og ut til bjelke eller sgyleelementene der hvor man gnsker at det plastiske

ledd skal danne seg (se kapitel 8).

Figur 7.13 viser en typisk sgyle-bjelke forbindelse som er utsatt for horisontale lastpakjenninger.
Delfigur 7.13a viser snittkreftene som knutepunktets kjerne utsettes for ved sykliske belastninger.
Ytre momentpakjenninger opptas av trykk og strekkreftresultantene som prgver a trekke
armeringen ut av opprinelig posisjon. Denne kombinasjonen av kraftvirkningen i knutepunktet farer
til at armeringen nar flytespenningen gjentatte ganger i lgpet av sykliske laster og pa denne maten
svekker heft i overgangsjiktet mellom betong og armering. Er lastvirkningen stort nok, overskrider
den betongens strekkfasthet (den skra trykkspenningen fra armeringsstengene farer il
strekkspenning i overdekningen), og resultatet er spalteriss som til slutt kan fgre til heftebrudd
mellom betong og armering. Glidning av armeringsstengene som fglge av heftebrudd pga. sykliske
lastpékjenninger fgrer ofte til gkte rotasjoner i knutepunkter som ogsa kan fgre til store

deformasjoner og ustabile konstruksjoner.

Etter at sgyle-bjelke forbindelser undergar flere sykliske uelastiske deformasjon, har knutepunktets

kjerne en tendens til & utvikle en lastsituasjon (fagverk mekanisme) som vist i figur 7.13b.
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Figur 7.13 Idealisert kraftmekanisme; a) Snittkrefter ved knutepunkt; b) Strekkdiagonal i
knutepunktets kjerne; c) Knutepunktets kjerne (fagverk mekanisme), [7].
Fagverkmekanismen i knutepunktet er et resultat av interaksjon mellom lengdearmering (i
horisontal- og vertikalretning) og det diagonale trykkfeltet som virker pa elementet, avgrenset av
knutepunktets kjerne. Trykkdiagonalen skal motsta skjeerkreftene som konsentrerer seg i
knutepunktets kjerne. Thomas Paulay, Hugo Bachmann, Konrad Moser 1990, kap.4 (referanse [7],
videre i dokumentet brukes som Paulay 1990 eller bare [7]), viser fremgangsmaten for beregning
av de skjeerkreftkomponentene som virker i vertikal og horisontalretning (snittkraftberegningen er
ikke vist i dette dokumentet). Strekkdiagonalen som gar pa tvers av knutepunktets kjerne avtar i
kraft etter hvert som sprekker i kjernen blir stgrre og dypere. For & unnga store sprekker og
avskalling av betong i knutepunktene, ma knutepunktene armeres med skjeerbgyler som sikrer

balanse mellom ytre og indre krefter. | tillegg skal omrader i sgyler og bjelker som anses som
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kritiske omrader (se kapittel 8) skjeerarmeres ekstra for & sikre balanse mellom indre og ytre

skjeerkrefter og forhindre utknekning av lengdearmering.

Kraftforlapet i sgyle-bjelke forbindelser i rammekonstruksjoner diskutert over er stort sett basert pa
tester utfert i forskjellige laboratorier verden rundt. Teorien for beregningen av snittkrefter ved
knutepunktets kjerne og ved kritiske omrader naer knutepunktet er ofte vist ved hjelp av idealiserte
kraftforlop som stemmer ganske bra med resultatene utfert i laboratorier. Eksempel pa et sayle-

bjelke knutepunkt som er utsatt for sykliske laster og idealisert kraftforlgp (rissdanning) ved

knutepunktet er vist i figur 7.14.
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Figur 7.14 a) Sayle-bjelke knutepunkt utsatt for sykliske laster; b) Idealisert kraftforlop péa knutepunkt, [7].

7.1.5.2 Veggskiver

Her til lands er det vanlig & bruke skivesystemer for horisontalavstivning av konstruksjoner.
Vertikale seismiske veggskiver vil normalt belastes av vertikale og horisontale laster. Det indre
kraftforlapet i en veggskive kan beregnes etter vanlig bjelketeori (se kapitel 7.1.4) dersom forholdet
mellom hgyde og bredde er rimelig stor (se kapittel 8, krav til hgyde/bredde forhold i hht [1]).
Tverrsnittets duktilitet kan generelt bestemmes som for sgyler/bjelker, men her bgr flere forhold
vurderes som for eksempel forholdet mellom krumningsduktilitet p« og deformasjonsduktilitet pa.
Bade krumningsduktilitet og deformasjonsduktilitet er definert ut i fra forholdet mellom maks
rotasjon/deformasjon (x,, A.,) og rotasjon/deformasjon ved forste flyt (x,, 4y). |
jordskjelvsammenheng blir veggskivene utformet slik at kritiske omrader som absorberer energi
(for duktile vegger) dannes over bunnen av en vegg. Krumningsduktilitet ved veggens kritiske
omrade, blir starre enn deformasjonsduktiliteten og kan generelt beregnes ut i fra sammenhengen
mellom krumning og deformasjon. Sammenhengen og forholdet mellom krumningsduktilitet og
deformasjonsduktilitet er illustrert i eksempel 7.1 (eksempelet er hentet fra Paulay 1990,
kap.3.1.5).

Eksempel 7.1

| figur 7.15 er det vist en utkraget duktil vegg pakjent av en horisontal punktlast F. Geometriske

forhold og antagelser for beregningen (bruker samme symboler, forkortelser og definisjoner som

[7]):

Masteroppgave Utfgrt av SF Side 132



hgyden pa det kritiske omradet:  |,= =0,75l,.

Hgyde — breddeforholdet h/ 1,= 10 dvs. lo= =0,075h.
Deformasjonsduktilitet Ua = =40
Elastisk deformasjonsstivhet for utkragede elementer er gitt av: A, = (Fy-h3)/(3EI)

Moment pga. F, blir My = Fy-h og k,=M,/EIl = F,-h/EI = 3 A;/h?
Den plastiske andelen av deformasjonen er:

A-Ay=(x-xy)ly(h-1,/2)  hvor pa=A/Ay, og krumningsduktilitet blir

e =(¢/ ky) = ((h?(pa - 1))/ (Blp(h-15/2))+1) = ((h2(4 - 1))/(3-0,075(h-0,075-h/2))+1) = 14,9

; & Her ser vi at krumningsduktiliteten blir tre ganger sa
| A
] ;P stor som deformasjonsduktiliteten. Hvis vi for
] eksempel velger hgyde-breddeforholdet, h/ I,= 4, sa
|
N far vi en krumningsduktilitet p. = 9,5.
Wl 4 Figur 7.15 Utkraget veggskive belastet med en punktlast i
72 My 5 Py Al toppen (i figuren er krumningen betegnet med ©;), [7].

Figur 7.16 viser en typisk veggskive som er utsatt for ensidige sykliske lastpakjenninger. Som
forventet, blir kraftforlgpet (se piler i figur 7.16) i veggskivens kritiske omrade bestaende av en
trykk- og strekk kraft i veggens randsone, en skjeerkomponent ved veggens bunniva og en skra
trykkdiagonal som er orientert parallelt med skrariss (som trykkdiagonaler i et fagverk).
Rissretningen (trykkdiagonal) danner en vinkel med skjaerkraftkomponenten som tilneermet er lik
45° men blir mer parallelt med skjeerkraftkomponenten i trykksonen. Dette har sammenheng med

at riss oppstar normalt pa sterste hovdestrekkspenning (se [5], kap.4.3.1).

Figur 7.16 Kraftforlap
og rissdanning for
veggskive utsatt for
Sykliske laster. a)
idealisert rissing og
kraftforlgp; b) rissing
av veggskive utsatt
for virkelige sykliske
lastpékjenninger, [7].
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Veggene er generelt utformet som underarmert tverrsnitt dvs. knusing av betongen for vanlige
belastninger forekommer ikke. Ved repeterende belastninger skal skjaerarmeringen i enden av
veggene (randsonen er tverrsnittets mest pakjente omradet, stiplet omrade pa figur 7.16) gi
lengdearmeringen nok sidestotte. | lgpet av et jordskjelv kan de ytre pakjenningene bli store, noe
som fgrer til at bade lengdearmeringen og trykkarmeringen sannsynligvis blir ustabil etter hvert
som betongen risser opp (ev. betong raser ut). Disse gjentatte lastvirkningene svekker heften i
overgangsjiktet mellom betong og armering. | slike tilfeller vil sykliske belastninger fgre til at
trykkarmeringen knekkes ut, som resulterer i gradvis reduksjon av tverrsnittskapasitet. For & sikre
tverrsnittets baereevne gjennom hele jordskjelvet skal dimensjonering og detaljering utfgres i
samsvar med NS-EN 1998-1 (se kapittel 8). Selv om Jordskjelvstandarden beskriver i detalj
dimensjonering og detaljering av veggskiver, er det viktig & ha et bilde over kraftforlgpet og
kraftmekanismer som kan utvikler seg i veggens kritiske omrade i lapet av et jordskjelv. Veggskiver

utsatt for seismiske pakjenninger er detaljert beskrevet i Paulay 1990, kapitel 5 (referanse [7]).

Dimensjonering og detaljering av veggskiver, i hht. NS-EN 1998-1, for lav energiabsorpsjon (DCL)

og middels energiabsorpsjonsevne (DCM) er vist i kapittel 9 (se ogsa vedlegg A2.2).
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7. 2 Stalkonstruksjoner

Valg av grunnlegende parametrer for bygningsmaterialer, gjgres pa grunnlag av relevante
standarder som gjelder her til lands. Stalstandarden NS3472 som var gjeldende i Norge t.o.m.
2010, er foset ut og erstattet med NS-EN 1993-1-(1-6):2005+NA:2008 (videre i kapittelet brukes
NS-EN 1993-1 eller bare [3]). NS-EN 1993-1 er gjeldende for prosjektering av stalkonstruksjoner i
sin alminnelighet, og skal dekke dimensjonering av bade enkle og kompliserte stalkonstruksjoner.
Seerskilte bestemmelser og detaljeringsregler for energiabsorberende konstruksjoner er gitt i NS-
EN 1998-1, [1], (se kapittel 8). | dette delkapittelet er det kort behandlet stalets
materialegenskaper, elastisk og plastisk dimensjoneringsprinsipper for staltverrsnitt. Dette kapitlet

er inspirert av litteratur som henvises underveis i teksten.

7.2.1 Stdlets egenskaper

Stal er et homogent materiale og tilhgrer metalliske materialer familien. Alle stoffer inkludert ogsa
metaller, deles i stadig mindre enheter hvor grensen gar ved stoffets atomer/molekyler. Teorien om
at metallene er sammensetning av sma udelelige partikler (atomer) ble lagt frem av den greske
filosofen Demokritos, ca.400 ar f.Kr, uten a fa tilslutning hos datidens filosofer. Det gikk veldig lang
tid far moderne atomteori ble grunnlagt av John Dalton (1766-1844). Samtidig definerte Avogadro
begrepet molekyl, som han mente er den minste partikkelen et grunnstoff kunne deles ned til. |
folge Almar-Naess 2003, (referanse [10]), kan den definisjonen aksepteres ogsa i dag hvis man
begrenser egenskapene til kiemiske egenskaper, og videre tar i betraktning at molekylbegrepet

ikke er relevant for et flertall av de krystallinske stoffer.

Metaller (metall-legeringer) er bygget opp av atomer som er ordnet i et eller annet regelmessig,
tredimensjonal mgnster, som vi kaller for en krystallinsk struktur. Et stoff bestaende av et aggregat
av atomer ordnet i et slikt mgnster kalles for et krystall (avledet av det greske ordet krystallos, som
betyr gjennomsiktig). Rene metaller har vanligvis et av felgende tre enkle krystallstrukturer: kubisk
flatesentrert krystallstruktur (FCC), kubisk romsentrert krystallstruktur (BCC) og heksagonal
tettpakka krystallstruktur (HCP). | temperatur under 910°C og mellom 1390°C og smeltepunktet har

jern BCC struktur (se figur 7.17). Gitterstruktur kan beskrives av enhetsceller, hvor cellens

lengde/bredde/hegyde beskrives av tre vektorer a, b og
c. "Det manster som legges til grunn for atomenes
ordning i krystallinske stoffer, kalles gitterstruktur.
Gitterstruktur er karakterisert ved regelmessighet og

symmetri” (Almar-Naess 2003, side.11).

Figur 7.17 Kubisk sentrert (BCC)
krystallstruktur, [11]

En faststoffstruktur idealiseres ofte ved at atomene forestilles som harde usammentrykkbare kuler.

Disse kulene holdes sammen av interatomeere (elekiriske krefter som virker mellom kulene)
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krefter, som gjgr det mulig at et material henger sammen. Fra grunnleggende materialmekanikk
leerte vi at atomer bestar av en positiv kjerne omgitt av negative elektroner. Nar to atomer kommer
tilstrekkelig neer hverandre, vil de ytterste elektronskallene, som er negativt ladet, overleeppe
hverandre og forarsake frastgtende krefter mellom atomene. Metalliske bindinger kjennetegnes
ved at alle metallatomene (de positivt ladede metallatomene befinner seg i en "sky” av negativt
ladede elektroner) deler valenselektronene, som beskrives som en sjg av frie elektroner. Med
avtagende avstand mellom atomene viser det seg at hastigheten av de frie elektronene i
elektronskyen gker, noe som resulterer til et gkende trykk fra elektronskyen mot atomene. Pa
grunn av at atomene inneholder bade positive og negative ladninger, oppstar bade tiltrekkende- og
frastgtende krefter (FA, FRr), [11], kapittel 2.5. Disse bindingskreftene varierer avhengig av
avstanden mellom atomene og type atomer (se figur 7.18a). | likevektstilstanden er kraften mellom
atomene lik summen av tilirekkende og frastettende krefter, (Fy = Fa + Fgr). Nar Fo og Fr er i

likevekt (er like store), sa vil sum kraft veere lik null.

Av og til er det mer praktisk a jobbe med potensial energi mellom to atomer enn med krefter.

Sammenhengen mellom kraft og energi kan matematisk vises ved:

F = dE/dr og E = [Fdr 7.27a

For a holde atomene i avstand r fra

. . | Atiractive forca F
hverandre, kreves det er potensiell energi ;

E(r). Minimum potensiell energi har vi nar

Altrachi

atomene er i likevektavstand r, som

tilsvarer avstanden til atomenes naermeste

INErEEOmss saparation r

Force F

naboatom i en krystallstruktur. Formen pa Repulsive force Fr
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energikurven (En, Ea 0g Er) som funksjon
av avstanden r mellom atomkjernene er .
vist pa figur 7.18b. | figur 7.18 ser vi at
bindingsenergien Eo som gir

minimumspunktet i En kurven
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Figur 7.18. a) frastottende, tiltrekkende og
resulterende krefter for to atomer; b)

frastattende, tiltrekkende og resulterende b
potensiellenergi for to isolerte atomer, [11].

- Allractve enegy K4
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Bindingen mellom atomene bestemmer materialets E-modul, dvs. sterke bindinger med sterk
bindingsenergi E; (som metaller) har hgy E-modul, og motsatt for svake bindinger. E-modulen er i
praksis en konstant for et materiale, den pavirkes nesten ikke av defekter og mikrostruktur. Vi kan

tenke oss at kraften tilnsermet kan skrives

F = dE/dr tilnaermet F =~ ky-(r—ry) 7.27b

Ligningen over viser at kraften som ma til for & forskyve et atom fra sin likevektposisjon er lik
stivheten ko (mekanisk fjeerkonstant) ganget med en forskyvning (r-ro), hvor ro er
likevektsavstanden mellom atomene og r er avstanden mellom atomer forarsaket av enakset

spenning som krystallet belastes av. Den ytre spenningen ma veere:

o =F®)/0§)=ko - (r—19)/(ro -10) = (ko /70) - € 7.27¢

hvor € = (r — ro)/ro er krystallens tgyning som forarsakes av ytre spenning. For elastisk

materielloppfarsel er Hooke’s lov gjeldende, dvs. materialets E-modul kan skrives som:

E =~ ko/ro = (dF/dT) s, 7.27d

Elastisitetsmodulen som er stigningstallet for spenning-tgyningskurven i det elastiske omradet er

lite pavirket av sma variasjoner i sammensetningen i legeringer og gitterfeil.

| forbindelse med elastiske deformasjoner papeker Aimar-Naess 2003 (side 75), at nedbgyning av
en stallegering er proporsjonelt med E-modul og kraft. Ved dimensjonering av for eksempel bjelker
i bruksgrensetilstand er vi opptatt at forskyvningen ikke overskrider standardens krav. Det er viktig
a merke seg at for en gitt kraft er deformasjonen avhengig av materialets E-modul og ikke av

materialets strekkfasthet.

7.2.2 Elastiske og plastiske deformasjoner pa atomaert niva

Alle metaller inkludert stal, som utsettes for ytre mekaniske krefter (trykk/strekk), vil deformere seg
elastisk eller plastisk. | hvor stor grad en struktur deformeres (t@yes) er avhengig av starrelsen pa
den anvendte ytre kraften. Elastiske deformasjoner er karakterisert ved at de sma forandringene
(deformasjonene) i atomgitteret forsvinner ved avlastning, mens de plastiske deformasjonene blir

staende igjen, dvs. deformasjonene er ikke reversible lenger.

Ved elastisk tgyning (deformasjoner) pa det atomeere planet vil atomene flyttes litt ut fra
likevektsposisjonen, men forskyvning av enhetscellen tilsvarer en forskyvning som er mindre enn
atomavstanden, dvs. ved en avlastning kommer atomene igjen i deres opprinelige posisjon. | det

elastiske omradet er tayningen proporsjonal med anvendt spenning.

Den plastiske deformasjonen henger sammen med at atomplan pakjent av skjeerspenninger glir
(flyttes et atomplan) i forhold til hverandre som kortene i en kortestokk (se figur 7.19). Den

teoretiske skjeerspenningen i et atomgitter er da summen av alle bindingskreftene per flateenhet i
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et atomplan. Glidningensprosessen som kalles slipp, skjer lettest i tettpakkede atomplan i
tettpakkede retninger. Den opplgste skjeerspenningen i et glidesystem farer til at dislokasjonen

utsettes for en kraft som overalt star normalt pa dislokasjonen og parallell med glideplanet. | fglge

Almar-Naess, 2003, kan man beregne skjeerspenningen som er s .’
ngdvendig for & bevirke plastiske deformasjoner i et metallgitter. (M”
Det viser seg at den teoretiske skjaerstyrken er vesentlig starre en

den man finner ved praktiske malinger. Arsaken til dette er at I.'C?Y‘ ~ ;X_ ™
Scssecor
| ¥
A A

metaller inneholder dislokasjoner, fremmedatomer, partikler osv.

RS

som innvirker pa dets styrke.

Figur 7.19 Plastiske deformasjoner
som skyldes glidning mellom
atomplan, (Almar-Naess, 2003).

7.2.3 Stdlets arbeidsdiagram

De mekaniske egenskapene til stadl kan enkelt fremstilles i spennings-tgynings diagram.
Materialets flytespenning f, og bruddspenning f, er de viktigste parametre for kapasitetsberegning
av stadlkomponenter og bestemmes ved hjelp av strekkpreve. Prgven utfgres etter NS-EN 10002
med en standardisert provestav med sirkuleer eller rektangulaert tverrsnitt. Typisk spennings-

teynings diagram for konstruksjonsstal er vist i figur 7.20.

Vertikalaksen angir spenningen i forhold til strekkstavens opprinelige areal, mens horisontalaksen
angir tayningen som refererer til opprinelige malelengde. Innenfor det elastiske omradet tilsvarer
helningen av kurven Youngs elastisitetsmodul E. Nar flytegrensen er nadd begynner kurven &
avvike fra den rette linjen dvs. plastiske deformasjoner begynner & opptre mens materialet flyter
(flytegrensen R er definert som den spenningen der det skjer en malbar forlengelse pa ca.0,2%,
dvs. spenningen som kreves for & deformere pragven 0,2% plastisk). Etter at spenningen har
kommet til en nedre flytegrense (etter a ha passert gvre flytegrense), er spenningen konstant mens
stavens tgyning oker.

Det hgyeste punktet [ = FIA

pa spennings-

t@yningskurven (Ref, P e ]

(innsnevringsomradet) -~ Kontraksjon
RS, ’ ’

e e
i

gir materialet
strekkfasthet f, (Rm).

Figur 7.20 Spennings- |
tayningsdiagram for £
konstruksjonsstél,(Stal By BylAs) £=ALL
Handbok, 2010).
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Fra spennings-tgyningskurven virker det som om materialet blir svakere etter at strekkfastheten er
passert. Egentlig er opptredende spenning pa prevestaven hgyere enn det som er gitt i
diagrammet, samt at materialets fasthet er noe heyere (se referanse [11], kap.6.7). Grunnen til at
materialet ser ut til & bli svakere er at teyningene (forlengelsene) i staven farer til at
tverrsnittsarealet blir mindre i det innsnevra omradet. Derfor er det av og til bedre & plotte
(beregne) den sanne spenningens-tayningenskurven ([11], figur 6.16), som blir litt annerledes enn

spennings-tayningskurven vist i figur 7.20. Sann spenning og sann tgyning kan skrives som:

Or = — Og Er = ln(ll/lo) 7.28

Aj

Hvor A; er gyeblikkelig tverrsnittsarealet (det virkelige arealet for betraktet teyning), /o stavens

lengde far belastning og /;er gyeblikkelig lengde.

Fra arbeidsdiagrammet kan en avlese de viktigste materialparametrene for stal som:

- Materialets flytegrense f,: angir den minimale spenningen for begynnende plastiske
teyninger. Flytegrensen danner grunnlag for kapasitetsberegninger av konstruksjoner, i dert
den tillatte spenningen settes lik dimensjonerende flytespenning (f,/materialfaktor).

- Materialets strekkfasthet f,: angir den hgyeste spenningen som registreres. Strekkfastheten
benyttes ikke i noen beregningsgrunnlag, men sammen med bruddforlengelser gir de oss
visse opplysninger om materialets evne til energiabsorpsjon far bruddet inntrer.

- E-modul E: Sammenhengen mellom spenning og tayning uttrykt ved elastisitetsmodulen (for
konstruksjonsstal benyttes er E = 210000N/mm?).

- Bruddforlengelse &: Materialets evne til & deformere seg plastisk betegnes som materialets
duktilitet. Bruddforlengelsen (duktilitet) er et mal for hvor store plastiske deformasjoner
materialet utsettes for fgr brudd. Material med lite evne til plastiske deformasjoner kalles for
sprott material, mens materialer med stor evne til plastiske deformasjoner kalles for seige
materialer. Duktilitet (bruddforlengelsen) er en stgrrelse som gir grunnlag for vurdering av
materialets evne til energiabsorpsjon. Teorien i materialmekanikk leerer oss at materialets
egenskaper kan pavirkes av strukturelle feil, porer, sprekker... som kan gi store lokale
spenningsekninger, med brudd som fglge. Duktile materialer har evnen til & utjevne disse
lokale konsentrerte spenningene (for eksempel ved sprekker) uten a fa skadelig virkning.
Materialer med lite evne til plastiske deformasjoner kalles for sprge materialer, dvs.
materialer oppferer seg elastisk under kraftpakjenninger. Dette er tilfelle for materialer med
hgy fasthet som for eksempel hgyfast stal. Materialets kapasitet for energiabsorpsjon
avhengig av bruddforlengelsen (absorbert energi er arealet under spennings-
teyningskurven), vi kan si at sprge materialer har liten evne til energiabsorpsjon (som ikke er
noe gunstig i jordskjelvsammenheng). | motsetning til duktile materialer som flyter for omtrent
samme spenning i trykk som i strekk, oppfarer sprg materialer seg annerledes for samme

trykk og strekkspenning.
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@vrige materialegenskaper som begr nevnes er stalets lengdeutvidelseskoeffisient, a og
skjsermodul, G. Beregnet skjeermodul for elastisk omrade kan settes lik, G=80000N/mm?.
Lengdeutvidelseskoeffisienten brukes for & beregne temperaturbevegelser i stalkonstruksjoner
eller tvangskrefter pga forhindret lengdeutvidelse. For alle typer konstruksjonsstal settes lik, a =
12*10°° per °C.

Som nevnt over er f, og f, de viktigste materialparametrene for kapasitetsberegning av
stalkonstruksjoner. Larsen 2004 (referanse [9]), papeker at strekkfastheten f, varierer sterkt fra et
stalverk til et annet. Det medfarer at stélverdiene for f, sjelden underskrides, derimot har det vist
seg at stal leveres med opp til 150% hayere flyttespenning enn bestilt. Konsekvensen av det kan

veere at vi far stivere konstruksjoner som ikke er noe gunstig mht. jordskjelvdimensjonering.
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7.2.4 Elastisk kapasitetskriterium

| dette avsnittet skal vi betrakte spenninger som forarsakes av snittkrefter som aksialkraft,
skjeerkraft og moment. Her skal vi vise grunnleggende beregningsteori for elastisk dimensjonering

av staltverrsnitt. Teorien er stort sett basert pa laerebagker som henvises til underveis i dokumentet.

| delkapittel 7.2.2, viste vi hvordan en kan bestemme materialfastheten (spenning/tayning) ved
prgving. Vanlige bjelke- og sgyletverrsnitt blir utsatt for snittkrefter som virker i forskjellige
retninger. For flerdimensjonal spenningstilstand er det ngdvendig & ha kriterier som beskriver
hvilken kombinasjon av overnevnte spenninger (for eksempel normal- og skjeerspenninger) som gir
flytining. For flerdimensjonal spenningstilstand benyttes det ulike flyte og bruddkriterier, som
uttrykkes ved materialfastheten. De mest kjente kriteriene for flytning er Tresca- og von Mises-
kriterium. Begge overnevnte kriteriene for flytning er detaljert beskrevet i mange leerebgker. Vi skal
kort se pa von Mises kriterium som vanligvis benyttes for praktisk dimensjonering av

stalkonstruksjoner.

von Mises flytekriteriet er oppkalt etter Richard von Mises [1883-1953], og lyder slik, "Flytning
inntrer i en partikkel idet jevnfaringsspenningen o; blir lik flytespenningen (f,) bestemt ved enakset

spenningsforsgk”, Irgens 2006, kap.14.3 (referanse [12]).

von Mises flytekriteriet beskrives av en ellipse for plan spenningstilstand, og en sylinder med

sirkuleaer tverrsnitt for en romelig spenningstilstand (se figur 7.21).

%2
fy
A

Figur 7.21 von Mises
flytekriterium for 2- og 3-
dimensjonal
spenningstilstander.
Punktene merket med 1 og -1
representerer strekk og
trykkspenning. Stiplet sekant
er flytekurven for Tresca-

. PO b) Tredimensjonalt o0
a) Todimensjonalt kriteriet, (Larsen, 2004).

Ved dimensjonering av stalkonstruksjoner benyttes ofte begrepet jevnfaringsspenning oj, dvs.

flytebetingelsene kan uttrykkes ved

0; =012 + 0,2 — 010, to-dimensjonal 7.29a

0; = 1/2,/(01 — 03)? + (03 — 03)? + (03 — 07)? tre-dimensjonal 7.29b

hvor a4, 02 0g 03 er hovedspenningene som beregnes fra koordinatspenningene ([12], kap.13).

For to-dimensjonal plan spenningstilstander er hovedspenningen o3 = 0.
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7.2.5 Elastisk tverrsnittskapasitet

Metalliske materialer er bade homogene og isotropt elastiske. Homogent elastiske materialer er
bestaende av partikler som har samme elastiske egenskaper. Materialet er isotropt elastisk
dersom de elastiske egenskapene er like i alle retninger i en og samme partikkel. ”Et material
oppfarer seg elastisk dersom tgyningen som oppstar pd grunn av spenninger, forsvinner med
spenningene... Dersom spenningen og tayningen er lineser, er materialet linesert elastisk”, Irgens
2007, kap.16.1.

Tverrsnittets kapasitet i hht elastisitetsteori bestemmes ved initial flytning i det mest pakjente
punktet i tverrsnittet. For praktiske dimensjoneringer av stalkonstruksjoner er von Mises kriterium
vanligvis benyttet. Von Mises kriteriet (se kapitel 7.2.2) beskriver hvilken kombinasjon av normal-
eller skjeerspenning som gir flytning i materialet, dvs. karakteriserer materialets egenskaper i en
flerdimensjonal spenningstilstand. For todimensjonal spenningstilstand med spennings-
komponenter oy, 0, 0g Oy, skal spenningstilstanden tilfredsstille flytebetingelsene som er gitt av

felgende ligning:

"m 7.30a

Hvor fy = f,/lym er dimensjonerende flytespenning og ym er materialfaktor (ligningen 7.29a gir
flytebetingelsene ved hovedspenninger). For tredimensjonal tilstand kan ligningen over omskrives

som:

2 2 2 ( 2 2 2)
oy + oy +0, - (GX‘Gy + O'y'GZ-‘r GX'GZ) + 3 Txy + Tyz T, ) S fd 7.30b
(ligningen 7.29b gir flytebetingelsene ved hovedspenninger).

Ut i fra ligning 7.30a og 7.30b, ser vi at ved elastisk tverrsnittskontroll, ma ferst opptredende
snittkrefter som gir de aktuelle spenningskomponentene beregnes, og deretter kontrolleres det om
flyttebetingelsene basert pa von Mises kriteriet er tilfredstilt. Denne dimensjoneringsmetoden er
konservativ i mange tilfeller der tverrsnitt utsettes for lokale konsentrerte spenninger som fglge av
konsentrerte laster eller tverrsnittsendringer. | folge Larsen 2004, er det vanlig at man tillatter at fq
overskrides med opp til 10%, men da ma konstruktgren forvisse seg at slike overskridelser ikke har

betydning for konstruksjonens palitelighet.

7.2.5.1 Bgyning

Beregning av bgyespenningene etter den elementsere bjelketeorien er basert pa felgende

forutsetninger:

- materialet er homogent, isotropt og falger Hooke’s lov.
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- Plane elementtverrsnitt forblir plane ved bayning (Bernoullis hypotese).

- Normalspenninger pa flater parallelle med elementaksene (o, og o) er neglisjerbare i
forhold til o,.

- Tverrsnittsformen blir uendret under deformasjonen (avstivning om ngdvendig).

Figur 7.22a viser en rett bjelke i udeformert og deformert tilstand. Hvis bjelken har lengde dx, og
blir utsatt for ytre pakjenninger vil i fglge deformasjonshypotesen bjelken deformeres som vist i
figur 7.22b. Fiberparallellen med bjelkeaksen i avstand y+a fra dx, vil endre lengde fra dx til
(1+€)dx. Tayningen € er konstant (uendret) i ngytralaksen (n.f. i figur 7.22), men gker/avtar i
bjelkeelementets ytterste fiber. Fra figur 7.22 ser vi at punkt P er krumningssenteret, og R er

krumningsradiusen til ngytralflaten n.f. Vinkelen d(1 kan utledes fra relasjonen vist i figur:

do ‘_%_ (1+a)dx
" R R+ta+y 7.31a

y er avstanden fra zx-planet til den avstanden hvor tayningene beregnes, og a er avstanden fra
ngytralaksen til bjelkeaksen. Tgyningen kan utledes fra relasjonen vist i ligning 7.31a (se forrige

avsnitt), og kan skrives som:
~(a+y)
g:=—-«(a+y

R 7.31b

For elastiske materialer kan normalspenningen over bjelketverrsnittet bestemmes fra spenning-

teyningsrelasjonen:
E
c =E¢ celler c =—+(a+y)
R 7.31c

Det resulterende spenningsfordelingen o er representert av at bayemomentet M forarsaker en kraft
pa et flateareal dA som er lik 6*dA. Ut i fra figur 7.22 ser vi at moment om z-aksen gir en kraft som
er lik o*dA*y. Ut i fra disse forutsetningene kan moment M og aksiallast N (N er lik null i dette

tilfellet) skrives som:

J. (c-y)dA=N=0 J (c-y)dA=M
A A 7.31d

For bjelker belastet av reint beyemoment, gar neytralaksen (som ogsa kalles for nullinjen for

spenning) gjennom tverrsnittets arealsenter. Setter in for o som er gitt av ligning 7.31c, a=0 og far:

E | »
M=—- y dA
RJA

Vi kan na innfagre tverrsnittskonstanten I; som kalles annet arealmoment eller treghetsmomentet

7.31e

(I=]ay%dA). For vanlig tverrsnitt og standard stalprofiler kan treghetsmomentet avleses fra
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handbgker. Ligningen over kan omskrives til den kjente ligningen som danner grunnlaget for

beregning av bayedeformasjon:

] e

1
R 7.31f

Ligningen over viser at krumningen 1/R er proporsjonell med bayemoment og bjelkens stivhet El.
Setter ligning 7.31f inn i ligning 7.31c, (a=0) og far:

M
c=—"y
I 7.32

Ligning 7.32 gir normalspenning pa et bjelketverrsnitt pakjent av beyemoment som videre kan

e ﬁp kontrolleres mot tillatte stalspenninger ved
adp fen\ elastisk dimensjonering av tverrsnitt utsatt
| - P z [ \\R
l| | Y A
rﬁ/\a (A dA for beyemoment.
deformert fiber [ A

L y | \ \
M
N~ : @VJM '
— bjelkeakse

—
bjelke i deformert og udeformert tilstand,
b) bjelkeelement med lengde dx, som

deformeres i forhold til Bernoullis

a) bjelke b) bjelkeelement hypotese, (Irgens, 2006).

M
:y\ Figur 7.22 Deformasjon av rett bjelke; a)
(o]
dA

7.2.5.2 Tverrsnitt med kombinerte snittkrefter

For tverrsnitt som oppfarer seg linezere elastiske, (sa lenge materialet ikke flyter) kan virkningen av
aksiallast og bgyemoment superponeres. For et lineaer elastisk tverrsnitt belastet av aksiallast og
moment om en akse kan normalspenningen over tverrsnittet skrives

etter Naviers formel

N M
c=—+—1y
A 1 7.33

| er tverrsnittskonstant (treghetsmoment)

Figur 7.23 Tverrsnitt med
biaksialmoment, (Irgens, 2006).

For tverrsnitt som er belastet av aksiallast og beyemoment om to akser (se figur 7.23), der x- og z-
aksen er tverrsnittets hovedakser, kan normalspenningen over tverrsnittet beregnes ved

MZ
_.y =+
IZ

My
— .Z
Iy 7.34
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Dersom koordinataksene ikke faller sammen med hovedaksene bestemmes normalspenningen av
folgende uttrykk
N zl,-yl yI,-z1

z Yz M y yz

c=—+ + ‘M
A

z

2
Iyl ~1 yz 7.35

y 1,1, — 1

2
yz y

Hvor |, I, og Iy, er tverrsnittskonstanter og er gitt ved

.2 o :
y:J z  dA IZ:J y dA IYZ=J yz dA
A A A 7.36

7.2.5.3 Skjeerkraft

Skjeerspenningen pa et tverrsnitt kan opptre bade pa grunn av bgyemoment og torsjon. For et
tverrsnitt pakjent av en varierende bgyningsspenning langs en stav (V=dM/dx#0), er
skjeerspenningen ngdvendig for & kunne opprettholde likevekt. For et tverrsnitt der x- og y-akser

er stavens hovedakser, er skjeerspenningen gitt ved:

z y’ 7.37

hvor t er tverrsnittets tykkelse i det betraktede snittet, S, og S, er tverrsnittets 1.areealmoment

(statiske moment) om henholdsvis y- og z-aksen.
Dersom koordinataksene ikke faller sammen med hovedaksene kan ligningen 7.37 skrives som:

- Sy = Syly, Vy . Sy12= 8,0y, Vs

2 t 2 t
lylz =1y, lylz = lyz 7.38

Ligningene 7.370g 7.38 er gyldig dersom staver har konstant tverrsnitt langs x-aksen, og dersom
staver ikke er belastet av last px=dN/dx=0. Larsen 2004, [9], papeker at det er hensikismessig &
benytte en tilnaermet jevn skjaerspenningsfordeling over deler av tverrsnittet som er orientert i
samme retning som skjaerkraften (se figur 7.24). | figur 7.24 er det vist et eksempel pa eksakt og

tilneermet fordeling av skjaerspenningen pa et I-profil. Figuren viser en tilnaermet skjeerpenningen

Paiahal tn=V/As, hvor As er profilets stegareal
. — —_ (ofte settes lik profilets hgyde). Den
! " maksimale skjeerspenningen er
5 5=+ Clans R
32, i tilnaermet 3/2t,,..
J | J L Figur 7.24 Eksakt og tilnsermet fordeling av
T T skjaerspenning over tverrnittets stegareal, [9].
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7.2.6 Plastisk analyse

Dimensjonering basert pa plastisitetsteori sgker den lasten som gir plastisk brudd i konstruksjonen,
dvs. den lasten som fagrer til at konstruksjonen utvikler en bruddmekanisme, ogsa kallt for en
kinematisk mulig forskyvning. Materialets duktilitet og seighet er en viktig faktor i den
sammenheng, dvs. materialet ma ha tilstrekkelig deformasjonskapasitet for & unnga store plastiske
rotasjoner eller materialbrudd i det snittet som blir plastifisert. Omfordelingen av de indre kreftene

pa grunn av plastifisering i konstruksjonen ivaretas ved plastisk analyse.

Plastisk analyse av konstruksjoner er basert pa materialmodeller som kan vaere stiv-plastisk,
elastisk-perfekt plastisk eller generelt elastisk-plastisk (se figur 7.25). Plastisk beregning etter gvre
og nedre grenseteorem utfgres med utgangspunkt i stiv-plastisk materialoppfersel. Figur 7.25a
viser at for stiv-plastisk materialoppfersel, neglisjeres konstruksjonens elastiske deformasjoner
frem til dannelsen av plastisk ledd. Ved stiv-plastisk materialoppfgrsel er alle plastiske
deformasjoner konsentrert til punkter og linjer. Ved elastisk-perfekt plastisk analyse, presenterer
materialmodellen overgangen fra elastisk til plastisk materialoppfgrsel med en skarp knekk i
kurven (se figur 7.25b). Denne modellen presenterer en forenklet overgang fra elastisk til plastisk
materialoppfersel, hvor den elastiske deformasjonen frem til dannelsen av flyteleddet blir ivaretatt.
Den virkelige materialoppfagrselen ved plastisk analyse representeres ved generell elastisk-plastisk
materialmodell som vist i figur 7.25c. Figuren viser at materialet ikke bryter sammen for
bruddspenningen nas i under- eller overkant bjelke, dvs. ved et reelt materiale har tverrsnittet

sterre momentkapasitet enn plastisk momentkapasitet Mp (se for gvrig Irgens 2006, kap.18.14).

0 a o
A a) A b) A o)
F\.-' D Sy F.,- S f'!l"
e 58 \ 8 8
E © E

Figur 7.25 Spennings- tayningsdiagrammer (materialmodell) for plastisk analyse; a) Stiv-plastisk, b) Elastisk-
perfekt plastisk og c) Generelt elastisk-plastisk, [9].

Konstruksjoner som beregnes etter plastisitetsteori skal tilfredstile fglgende krav, (Larsen 2004,
kap.4.3):

- Likevekt mellom indre og ytre krefter

- Den plastiske kapasitet ma ikke overskrides noen steder (static admissibility)

- Konstruksjonen ma veere i stand til & danne en kinematisk mekanisme (kinematic
admissibility)
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Bruddlasten som gir plastisk kapasitet kan bestemmes ved hjelp av to teoremer, gvre
grenseteorem (eller det kinematiske teorem) og nedre grenseteorem (eller den statiske teorem).

Overnevnte teoremer beskrives slik, (Larsen 2004, kap.4.3):

@vre grenseteorem: ” En valgt (antatt) kinematisk mulig mekanisme vil ved en arbeidsbetraktning,

hvor det ytre arbeid settes lik det indre arbeid, gi en kapasitet som er stgrre eller lik den korrekte

verdi.”

Nedre grenseteorem: ” Dersom en valgt (antatt) fordeling av spenningene innen en konstruksjon

tilfredstiler likevekt mellom indre og ytre krefter og ikke noe sted overskrider den plastiske
kapasiteten, vil den resulterende beregnede bruddlasten veere lik eller mindre enn den virkelige
bruddlast.

Bade gvre og nedre grenseteorem er viktige ved dimensjonering av konstruksjoner basert pa
plastisitetsteori. @vre grenseteorem benyttes for & bestemme bruddlasten for konstruksjonsdeler
eller rammer. Konstruksjoner kan imidlertid ha flere bruddmekanismer. Dersom en ikke kan se
hvilken mekanisme som gir riktig bruddlast, ma alle bruddmekanismene undersgkes. Den riktige
bruddmekanismen er den som gir lavest bruddlast. Nedre grenseteorem benyttes ofte for a

bestemme kapasiteten av tverrsnitt og konstruksjonsdetaljer.

7.2.6.1 Plastisk dimensjonering av staver - flyteledd

For en bjelke belastet med en gkende ytre last, gjelder den elastiske momentfordelingen inntil det
forste flyteleddet er dannet. Flytteledd er den plastiske sonen i tverrsnittet hvor de plastiske
teyningene er stgrre enn de elastiske tgyningene, dvs. den sonen i bjelken som overfgrer en
konstant plastisk moment M,. Denne sonen i bjelken (der det dannes flytteledd) far store lokale
krumninger og fungerer som vanlig ledd (se figur 7.26). Her bgr det nevnes at flyteledd overfgrer
plastisitetsmoment M,, mens et virkelig ledd ikke er lastoverfgrende (momentet er lik null ved

vanlig ledd).

Omrader mad Flyteleddmetoden forutsetter at konstruksjonen bryter

/E stare toyninger
~—— sammen i det tre ledd dannes i samme linje (en
m:é’; E bruddmekanisme). For en statisk ubestemt bjelke

(ensidig innspent) som vist i figur 7.26, vil ledd dannes

ved opplegg og midt i bjelken.

Flyteledd Virkelig ledd

Qj: Figur 7.26 Plastisk sone og

Store tayninger flyteledd for ensidig innspent
= stor krumning bjelke med punktlast i midten,
= ntemac) (Stal Handbok, 2010).
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For en ensidig innspent bjelke (statisk ubestemt av grad 1), som belastes med en gkende

punktlast i midten vil den statiske virkematen a) | | _

endres som vist i figur 7.27. For sma
belastninger som vist pa delfigur a, vil bjelken “““:'I”J!]IU"'AJI

oppfare seg lineeert elastisk. | dette tilfellet er
elastisitetsteoriens momentfordeling b) |
gjeldende, hvor bjelken fungerer pa vanlig Ml:} M

mate. Bjelkens momentkapasitet er gitt ved M

0,83 M,

c) ] |é ELB .

Figur 7.27 Dannelsen av flyteledd som
farer til forandring i momentfordeling, "'III"|||UH |F'

(Stal Handbok, 2010).

elastisk motstandsmoment, We.

Jker vi lasten utover flytelasten, vil flytning inntre og ferste flyteledd danes (se delfigur 7.27b). Fra
figur 7.27 ser vi at innspenningsmomentet har nadd sin maksimale verdi M,, mens bjelken for gvrig
er elastisk, med to ledd pa samme linje (et virkelig- og et flyteledd). @ker vi lasten videre vil
feltmomentet i bjelken vokse videre til det nar maks verdien M, mens stgttemomentet
(innspenningsmoment) forblir uendret. Bjelkens momentdiagram ser ut som vist i delfigur 7.27c. |
det bgyemomentet under punktlasten nar sin maksimale verdi M,, vil bjelken oppfgre seg som en
bruddmekanisme med tre ledd (et virkelig- og to flyteledd) pa samme linje. Bjelkens plastiske
momentkapasitet kan na beregnes ved hjelp av arbeidsbetraktning (indre og ytre arbeid) for en

bruddmekanisme, dvs. konstruksjonen bryter sammen idet det dannes tre ledd som ligger pa

samme linje.

p Bjelkens maksimale kapasitet basert pa
{L b arbeidsbetraktning kan illustreres med et

II | kort eksempel.
JA Eksempel 7.2.1: For bjelke vist i figur 7.28
h f_,h_ onsker vi & finne den maksimale lasten som

forer til brudd (bruddlasten).
. Figur 7.28 Statisk ubestemt bjelke med
26 punktlast i midten og tilhgrende bruddfigur.

Etter at riktig bruddfigur er tegnet, beregnes kapasiteten ved en arbeidsbetraktning, hvor ytre
arbeid er lik belastningen pafert konstruksjonen og indre arbeid er lik indre motstand. (Her ber det

merkes at vinklene 0 er sma slik at tan(8)=0).
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. ’ L
Ytre arbeid Wy = J Wy dx =P8 = Pb‘?'e
L

Indre arbeid W; = Mp~6 + Mp-ZO = 3Mp-9

Her ser vi at forskyvningen i avstand x=L/2 er & = 6-L/2. Bjelkens bruddlast bestemmes ved a sette

indre arbeid lik ytre arbeid
Bruddlast: L
ruddlast: szﬂ = 3Mp-9 Py=——

Flyteleddmetoden gjelder under forutsetninger at materialet er seigt, lokale knekkinger er forhindret
og det er ingen lokale svekkelser av tverrsnittet i flyteleddet. Momentfordeling basert pa
flyteleddteorien er gjeldende bare nar det i sluttstadiet dannes en plastisk mekanisme. | eksempel
vist over er da bjelkens baereevnekapasitet tilsvarende P,. Plastisk momentkapasitet M,,

bestemmes pa grunnlag av tverrsnittets plastiske momentkapasitet som vist i etterfglgende kapitel.

7.2.6.2 Plastisk tverrsnittskapasitet
Tverrsnitt som dimensjoneres etter elastisitetsteorien, har som regel en betydelig kapasitetsreserve.
Av og til er det gnskelig & utnytte tverrsnittets kapasitet maksimalt dvs. ved a utfere plastiske

kapasitetsberegninger.

M i Dimensjoneringsforutsetningene
M

y Vanligvis  blir  forholdet mellom  plastisk

momentkapasitet Mp og elastisk momentkapasitet
2.0

My betegnet med en formfaktor a. Formfaktoren a
(a=Mp/My) varierer i forhold til profilets
reservekapasitet etter at forste flyt inntrer. | figur
- 7.29 ser vi at tynnveggede-, apne- og hullprofiler
har forholdsvis lite reservekapasitet i forholt til

massive profiler.

Figur 7.29 Formfaktor for vanlige
tverrsnitt, (Larsen, 2004).

Ved plastiske kapasitetsberegninger basert pa flyteleddsmetoden vist i delkapitel 7.2.4.1 sgker
man den lasten som gir sammenbrudd i konstruksjonen uten & bestemme konstruksjonens
deformasjoner. Figur 7.29 viser at tverrsnittets krumningsforhold (k/k,) sker med gkt formfaktor a,
dvs. at tverrsnitt med hgy formfaktor krever sterre krumning (forskyvninger) for & oppna plastisk
moment M,. Det innebaerer at plastiske beregningsmetoder er basert pa forutsetning at staver
(bjelker) skal ha tilstrekelig rotasjonskapasitet for at tverrsnittet skal plastifiseres (lik

spenningsfordeling f,q over hele tverrsnittet). | falge Larsen, 2004, skal lokal instabilitet i tverrsnittet
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ikke inntre fgr den plastiske kapasiteten er oppnadd. Tverrsnittets lokale oppfersel under

trykkpakjenninger pavirker tverrsnittets kapasitet og brudd kan forhindres ved innfering av

slankhetskrav for tverrsnitt (se kapitel 7.2.4.6).

7.2.6.3 Aksiallast

For tverrsnitt pakjent av ren aksiallast, vil den maksimale plastiske kapasiteten oppnas idet hele

tverrsnittet blir fullt plastifisert (spenningen over hele tverrsnittsarealet blir lik flytespenningen eller

dimensjonerende flytespenning). Tverrsnittskapasiteten er gitt av falgende uttrykk

Np=Ny=f;-A

7.39

For trykkpakjente staver pavirkes kapasiteten av faktorer som lokal knekking, stavknekking og

vipping. Disse slankhetskravene ma tas vare pa ved dimensjonering av trykkpakjente staver.

7.2.6.4 Bgyning

Overgangen fra elastisk til full plastisk oppfersel ved gradvis gkende pakjenninger skjer som vist i

figur 7.30. Etter elastisitetsteorien er momentkapasiteten definert ved at spenningen i tverrsnittets

ytterste fiber nar flytespenningen, dvs. at spenningen er proporsjonal med tgyningen (Hooke’s lov,

a) =
M 1M
(1)

| |

I '|I

=
] £y
M=M,=f, Wy
e) {Z}
M > M,
d) >> By
M =M,
<)
M = M, = W,

se delfigur 7.30a/b). Dersom ytre pakjenninger gkes ytterligere, vil starre deler av tverrsnittet fa en

i

spenning som er lik flytespenning f,.
Normalspenningen i avstand y fra ngytralaksen gker
proporsjonalt med tayningen inntil flytespenning f, er
nadd (se delfigur c). Det medfgrer at spenningen i
den plastifiserte sonen forblir uendret lik
flytespenningen f,, mens teyningen overskrider
flytetayningen ¢,, dvs. tverrsnittets krumning K blir
storre. Vi kan gke de ytre pakjenninger (moment)
ytterliggere, inntil spenningsfordelingen i tverrsnittet
gar fra triangel til rektanguleer form, dvs.
flytespenningen f, brer seg over hele tverrsnittet, se
delfigur e. Ved full plastifisering deles tverrsnittets
areal i to like store arealer, en for trykksonen A" og
en for strekksonen A". Moment om ngytralaksen gir
tverrsnittets plastisk moment Mp, som er summen av
1.arealmomenter S*

tverrsnittets og S om

ngytralaksen.

Figur 7.30 Spenningsfordeling i et tverrsnitt ved
gradvis gkende moment, (Stal Handbok, 2010).
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Den plastiske momentkapasiteten bestemt ved likevekttilstanden kan generelt skrives som:

Mp = JA c-zdA= fd-Wp = fd-2Sy

7.40

Hvor W, er den plastiske tverrsnittsmodulen (W, = ) Sj), og fy er den dimensjonerende

flytespenningen.

For enkelt symmetrisk-tverrsnitt faller den elastiske ngytralaksen sammen med tyngdepunktaksen.

For ikke symmetriske tverrsnitt flytter tverrsnittets elastiske ngytralakse fra tyngdepunktet som vist

pa figur 7.31.

Figur 7.31 Elastisk og
plastisk
spenningsfordeling over
et vilkarlig tverrsnitt,
(Larsen, 2004).

Plastiske momentkapasiteten for ikke symmetriske tverrsnitt kan skrives som:

Mp = fd-g-(al + a2)

7.2.6.5 Skjeerkraft

For vanlige rektanguleere

hvor

tverrsnitt

Wp = fd~§-(al + 212)

som belastes med en

7.41

gkende ytre kraft, il

spenningsfordelingen ga gradvis fra parabolsk til rektanguleer skjaerspenningsfordeling (fra

elastisk- til plastisk fordeling). Tverrsnittets skjeerkraftkapasitet er:

fq
Vp= A= _3'As

7.42

hvor A (b-h) er tverrsnittsarealet som opptar skjeerkraften, og tq4 er skjeerspenningen som er lik

f4/N3. For en I-bjelke belastet av en skjeerkraft parallelt med steget, blir spenningsfordelingen som

visti figur 7.32.

Figur 7.32 Elastisk og plastisk
Skjeerspenningsfordeling for I-
tverrsnitt, (Larsen, 2004).

I=E

Elastisk Plastisk

AT (T
|
|
0 |
I l
m” (T
Elastisk Plastisk

Ved vanlig dimensjonering er bjelker ofte belastet av bade moment og aksiallast eller moment og

skjeerkraft. | slike tilfeller sgker vi etter interaksjonsformler som tar hensyn til kombinasjonen av

snittkrefter, dvs. at spenninger pga M + N eller M + V fordeles over tverrsnittet helt til tverrsnittet er

full plastifisert. Kapasiteten her beregnes pa grunnlag av nedre grenseteorem. Detaljert plastisk
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kapasitetsberegning av tverrsnitt pakjent av M+N eller M+V, er ikke vist i dette dokumentet (se for
gvrig Larsen 2004, kap.4.4, Sgreide 1985, kap.2.4).

7.2.6.6 Tverrsnittsklasser

Stalprofilets tverrsnittsklasse gir grunnlag for valg av analyse og dimensjoneringsmetoder ved
beregning av stalprofilets tverrsnittskapasitet. Tverrsnittets lokale oppfarsel (effekten av lokal
knekking) under trykkpakjenninger pavirker tverrsnittets kapasitet. La oss tenke at vi har en fritt
opplagt I- eller H-bjelke belastet av jevnt fordelt ytre last. Snittkreftene langs bjelkens lengde
varierer, dvs. momentet er stgrst ved midtsnittet og ca. null ved opplegg, mens skjaerkraften er
stagrst ved opplegg og null ved midtsnittet. Ved bjelkens midtsone hvor momentet er stgrst, varierer
trykkspenningene i bjelkens @vre halvdel proporsjonelt med momentet, dvs. dersom flenses
bredde- tykkelsesforholdet er stort kommer flensplaten til & knekke f@r spenningen har nadd
flytegrensen, eller motsatt for flens med lav bredde- tykkelsesforhold. Ved bjelkens midtsnitt kan
stegets gvre halvdel, som er belastet av normalspenninger pga moment ogsa knekke. Ved

opplegg hvor skjaerkraften er stor (moment tilnaermet lik null), kan steget knekke pga skjaerkraft.

Tverrsnittet klassifiseres pa grunnlag av krav til rotasjonskapasitet. Sammenhengen mellom

moment og rotasjon for fire forskjellige tverrsnittsklasser er vist i figur 7.33.
Tverrsnittsklasser defineres slik, Stal Handbok 2010:

Tverrsnittsklasse 1: tverrsnittet opprettholder kapasiteten selv om de plastiske tgyningene blir store.

Tverrsnittsklasse 2: lokal knekking vil inntreffe ved betydelig stukning av en eller flere trykkpakjente

tverrsnittsdeler.

Tverrsnittsklasse 3: ingen tverrsnittsdeler er sa slanke at de knekker fgr spenningen i ytterste fiber

har nadd flytegrensen. Likevel er minst en tverrsnittsdel sa slank at den far lokal knekking innen

hele tverrsnittet er plastifisert.

Tverrsnittsklasse 4: Minst en

:y xp — __> _______ tverrsnittsdel er sa slank at den knekker
. \ innen spenningen i ytterste fiber har

é U m ‘——| nadd flytegrensen.

S jl L

Tverrsnittsklasse

Figur 7.33 Momentkapasitet som
funksjon av tverrsnittsklasse, (Stal

Rotasjon
—

Héndbok, 2010).
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7.2.7 Forbindelser

Forbindeleser (knutepunkter) er omrader der to eller flere konstruksjonselementer er festet il
hverandre. Dimensjonering og utforming av knutepunkter skal sikre at basiskomponentene som
danner forbindelsen er i stand til & overfgre lastvirkningen mellom de innfestede komponentene.
Seismiske pakjenninger (sykliske laster) kan fore til svekkelser eller store plastiske
deformasjoner/rotasjoner i forbindelser. Svekkelser eller rotasjoner i knutepunkter kan fagre til store
deformasjoner og ustabile konstruksjoner. Av den grunn foreslar NS-EN 1998-1 at knutepunkter
skal dimensjoneres med overstyrke for & sikre at forbindelsene forblir i det elastiske omradet
(momentkapasiteten for sagylen er 30 % starre enn momentkapasiteten til bjelkene i knutepunktet).
For et knutepunkt bestdende av flere elementer bgr knutepunktets kapasitet bestemmes pa
grunnlag av de enkelte basiskomponentene dvs. kapasiteten av festemidler og sveiser eller at de
elementene som inngar i knutepunktet ikke overskrides. Utforming og valg av forbindelse er
avhengig av konstruksjonsmodellen og pakjenningene som forbindelsen skal motsta. Generelt

kan forbindelsene deles i:

= Sveiste forbindelser
» Bolteforbindelser (hgyfaster skruer dvs. bolter)

= Limte forbindelser

| tillegg til forbindelsene nevnt over finnes det andre typer forbindelsesmidler som ikke er av

interesse i var sammenheng og derfor blir ikke behandlet i denne rapporten.

Sveiste forbindelser: Sveising benyttes til & etablere permanente forbindelser mellom metaller.

Forbindelsen oppnas ved oppvarming av metaller som inngar i forbindelsen til en passende
temperatur slik at fusjon - prosessen initieres. Fordelen med sveis er at man kan oppna stiv
forbindelse som effektivt kan overfare kreftene, men man skal ikke forutsette at sveisene er duktile.
Forbindelsens duktilitetsgrad vil vaere avhengig av kvaliteten pd sveisen som kan pdavirkes av

sveisernes dyktighet og erfaring, sveisemetoden, kvaliteten pa elektroden, type sveiseapparat,

forarbeidet, evt. sveisefeil

| . S - og andre

! Y b x ool I I | Buttsveiser 9 .

I i I I 1

Full giennomsveising Full giennomsveising Deivis gjennomsveising | dag eksisterer flere

. inndeles i buttsveis, K-sveis
Kilsveiser

‘ { ;Aj sveisetyper som vanligvis
'! . |

og kilsveis. Sveisetypene er

f 1 f 1

_ U illustrerte i fig. 7.34
! u i !
| | |

K-sveiser

o wnd Dok ! Figur 7.34 Mest
Fld " vanlige type sveis.
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| folge NS-EN 1998-1, pkt.6.5.5(2), kan ikke-energiabsorberende forbindelser i
energiabsorberende konstruksjonsdeler (ved DCM dimensjonering) som er laget av full
gjennomsveising av full buttsveiser, anses a tilfredsstille krav til overstyrke. Buttsveiser er et godt
alternativ for momentstive knutepunkter (rammesystemer). Sveiste forbindelser er detaljert
beskrevet i Larsen 2004, kap 11.6, [9].

Bolteforbindelser: alternativt kan konstruksjonsdelene forbindes sammen ved bruk av bolter.

Bruk av bolteforbindelser ferer med seg bade fordeler og ulemper. | mange tilfeller er snittkreftene
(kombinasjon av moment-, skjeer- og aksiallast) i forbindelsen store som kreve stort antall bolter. |
slike tilfeller vil bolteforbindelsene kreve stor plass i forhold til sveiseforbindelser. Fordelen med
bolteforbindelser er at de er godt egnet for montering av konstruksjoner pa byggeplassen og lar
seg lett skru sammen (enklere & demontere i ettertid ved riving). | tillegg krever bolteforbindelsene

mindre inspeksjon enn sveiste forbindelser.

| bolteforbindelser kan brudd inntreffe i bolter eller laskeskjgtt. For avskjeeringsforbindelser kan
det forventes at brudd inntreffer (se figur 7.35): a) Avskjeering av skrueskaftet; b) Brudd mellom

skrueskaft og hullkant; ¢) Utriving av grunnmaterialet; d) Brudd i grunnmaterialets nettotverrsnitt

\

Avskjesering av skrueskaftet; b)
brudd mellom skrueskaft og
hullkant; ¢) utriving av
grunnmaterialet; d) brudd i
grunnmaterialets

c) d) nettotverrsnitt, (Larsen 2004).

4

7 Figur 7.34 Aktuelle
bruddformer for laskesjott: a)

Bolteforbindelsene kan utfgres som friksjonsforbindelser. Disse forbindelsene kan inndeles i
forspente avskjaeringsforbindelser og friksjonsforbindelser. Forspente avskjeeringsforbindelser kan
utfgres pa samme mate som avskjeeringsforbindelsene. Her er kapasiteten av forbindelsen
avhengig av friksjonen mellom to kontaktflater (er sterre enn for avskjeeringsforbindelser). |
friksjonsforbindelser blir kapasiteten oppnadd ved friksjon mellom to kontaktflater. Kontaktflatene

presses sammen av forspenningskraft (klemmekraft) slik at tilstrekelig friksjonskraft oppnas.

Vanligvis er skruetyper av fasthetsklasse 4.6 og hgyfaste fasthetsklasse 8.8 og 10.9. De
mekaniske egenskapene til alle skruetypene er behandlet separat i NS-EN 1993-1-8, som i tillegg

til forbindelsesmidlene ogsa gir regler for knutepunkter (joints).
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7.2.8 Stalkonstruksjoner utsatt for seismiske laster

| jordskjelvsammenheng er det gnskelig a utforme stalkonstruksjonene slik at de har tistrekkelig
stivhet men samtidig veere fleksibilitet mht. energiopptak. Som vist i kapittel 8, s& kan
stalkonstruksjoner dimensjoneres for lav og middels duktilitet (DCL og DCM). Dimensjonering av
stalkonstruksjoner for lav duktilitet utfgres etter den klassiske elastisitetsteorien. Dimensjoneringen

etter DCM (middels duktilitet) krever at konstruksjonens/konstruksjonsdelerens duktile oppfarsel

8 vurderes. Det skal sgrges for at deler av

- oy konstruksjoner og knutepunkter kan
P”é motstd seismiske pavirkninger gjennom
l{’ Cycie 49 uelastisk oppfarsel. Typisk ikke-lineger
materialoppfersel for stalkonstruksjoner

T utsatt for sykliske laster er vist i figur 7.34.

Figur 7.34 Ikke-lineger oppfarsel for
konstruksjonskomponenter utsatt for
Sykliske laster, [8].

| situasjoner der vi gnsker & dimensjonere konstruksjoner med gkt evne til energiopptak ved ikke-
lineeer oppfersel, ber stalkonstruksjoner utformes og dimensjoneres i hht. NS-EN 1998-1,
(referanse [1]), som er gjeldende for seismisk dimensjonering i Norge (se kapittel 8).
Jordskjelvstandarden gir flere alternative avstivningssystemer som ogsa gir grunnlag for valg av
duktilitetsfaktor (konstruksjonsfaktor). Alle baeresystemer bestar av konstruksjonselementer som er
bundet sammen i knutepunkter. Knutepunktene er en viktig faktor for konstruksjonens stabilitet og
evnen til & absorbere energi. | det folgende skal vi se pa noen typiske sgyle-bjelke forbindelser

som utviser gode duktile egenskaper med tilstrekkelig plastisk deformasjon og rotasjonskapasitet.

7.2.8.1 Sgyle-bjelke forbindelser i rammesystemer

Momentstive rammesystemer med riktig utformede knutepunkter er i stand til & absorbere store
mengder energi via plastiske teyninger i energiabsorberende elementer. Under virkningen av
seismiske laster vil opptredende momenter i en momentstiv ramme veere dominerende og i felge
(Bruneau, Uang og Whittaker) 1998, kap.8.21 (referanse [14]), vil virkningen av skjeer- og
aksialkraft spille noe mindre rolle men det skal taes hensyn til ved dimensjonering. For
energiabsorberende rammekonstruksjoner med absorberende soner i bjelker bar i falge NS-EN
1998-1, pkt. 6.6.4(1), skjeer- og trykkapasiteten veere mindre eller lik 0,50 henholdsvis 0,15 (se
kapittel 8.3.2.3). Jordskjelvsstandardens betingelser har sammenheng med at i mange tilfeller

kan virkning av statiske laster (varig- og nyttelast) gi betydelig store snittkrefter.
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| falge NS-EN 1998-1, skal knutepunktene dimensjoneres med overstyrke dvs. knutepunktene skal
vaere stivte nok slik at flyteleddene (plastiske bruddmekanismer) dannes i bjelkeelementer som
forutsatt. Dannelse av plastiske flyteledd i bjelkene er muligens det beste alternativet fordi det alltid
er vanskelig a sikre tilstrekkelig kapasitet i knutepunktene. For & unnga problemer knyttet til lav
duktilitet og rotasjonskapasitet i selve knutepunktet flytes energiabsorberende soner (plastisk ledd)
til bjelkeelementer enten ved a forsterke knutepunktet eller ved & svekke bjelketverrsnittet i
omradet der man gnsker at det plastiske leddet skal danne seg. Under i dette avsnittet skal vi se
pa et par alternative lgsninger som gjer det mulig at flyteleddet flytes i bjelkeelementer.
Lasningene som presenteres her (og flere andre lgsninger) er ogsa presentert i Bruneau, Uang og

Whittaker, 1998, kap.8. L@gsningene presenteres ved en kort oppsummering.

Lagsning 1 — flytting av plastisk ledd ved & svekke bjelketverrsnittet

Svekking av bjelketverrsnittet naer knutepunktet er en effektiv mate & flytte det plastiske flyteleddet
fra knutepunktets kjerne. Svekking av bjelketverrsnitt kan gjgres pa mange mater. Man kan enten
borre hull i bjelkeflensene eller trimme bjelkeflensene og pa den maten svekke bjelkens
momentkapasitet ved & redusere bjelkens motstandsmoment (ved & redusere flensarealet).

Viktigst er & redusere flensarealet i bestemte omrader hvor man gnsker at flyteleddet dannes.

Ideen om energiabsorberende knutepunkter basert pa tverrsnittssvekkelser ved omrader der man
gnsker at flyteleddet skal danne seg, ble farst presentert og testet av Plumier (1990). Metodens
effektivitet ble bekreftet av Chen og Yeh (1994).
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Figur 7.35 Trimming av bjelkeflensene: a) —'l ¢
Trimming etter lineaer profil; b) Trimming a b
etter sirkuleer profil, (Bruneau, Uang og DB2 to DB4: a=9" b=27" ©=2-3/8" R=40"
Whittaker 7998) DBS: a=5" b=25" c=2" R=40"

| figur 7.35 er det vist to alternative lgsninger for hvordan bjelkeflensen skal trimmes. Lasningen

vist i figur 7.35a baserer pd en linezer profii som skal veere tilneermet i relasjon med
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momentdiagrammet. Lasningen ble utviklet av lwankiw og Carter (1996) og Chen m. fl. (1996).
Den andre lgsningen er utarbeidet av Engelhardt m. fl. (1996) og er vist i fig. 7.35b. Her blir
trimming av bjelkeflensene gjort ved a felge en sirkulaer profil. Trimming av bjelkeflensene etter de
to overnevnte metoder fgrte til at forbindelsene oppnadde plastiske rotasjoner pa over 0,03
radianer. Plastiske rotasjoner pa 0,03 radianer er i folge [14], kap.8.5.5 & anses som
tilfredsstillende for opptaket av energien via deformasjonen i det plastiske omradet
(Jordskjelvstandarden krever at momentstive forbindelser skal ha rotasjonskapasitet pa 0,025
radianer for middels duktilitet (DCM) og 0,035 radianer for hgy duktilitet (se kapittel 8.3.2.3)).

Reduksjon av flensareal medferer at bjelketverrsnittets
kapasitet reduseres betraktelig og ma taes hensyn til ved
dimensjonering. Videre papeker Bruneau, Uang og
Whittaker 1998 at trimming av flensene vil forsinke lokal
knekking men fagrer med seg starre fare for stegknekking.
Tverrnittet vil ogsa bli mer utsatt for torsjon og

torsjonsknekking pga. reduserte flensestivheter.

Figur 7.35 Typisk forbindelsesdetalj med trimmet flens etter at
den har blitt utsatt for seismisk (syklisk) belastning. Figuren viser
at plastisk flyteledd i bjelken er dannet som forutsat, (Bruneau,
Uang og Whittaker 1998)

Lgsning 2 — flyting av plastisk ledd ved & forsterke knutepunktet (innfestningen)

Flyteleddet kan effektivt flyttes til bjelken ved a forsterke selve innfestingen i bjelkens ende ved
hjelp av to plater (sgylen dimensjoneres med overstyrke) som illustrert i figur 7.36. Den ene platen
monteres pa toppen av bjelkens toppflens og utformes slik at topplaten vil vaere bredest ved
seyleflensen og vil avta i bredden med avstand fra sgyleflensen (se figur 7.36a). Den andre platen
monteres pa undersiden av bjelkens bunnflens. Bunnplaten skal vaere rektanguleert formet og er
noe bredere enn bjelkeflensen (se figur 7.36a). Platedimensjoner skal ikke nadvendigvis veere like
store som vist pa figur 7.36. Dersom bjelkesteget sveises til sgyle kan mindre dimensjoner for

topp- og bunnplate brukes.

Resultater fra tester (se Bruneau, Uang og Whittaker 1998, tabell 8.2, (tabellen er ikke vist i dette
dokumentet)) viser at de fleste av forbindelser med topp- og bunnplate oppnadde plastisk rotasjon
som var starre eller lik 0,025 radianer, dvs. er tilfredsstillende for DCM dimensjonering etter NS-EN
1998-1.
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Figur 7.36 Forbindelse med topp- og bunnplate: a) ilustrasjon av typisk forbindelse med topp- og
bunnplate; b) typisk forbindelsesdetalj med topp- og bunnplate etter at den har blitt utsatt for
seismisk (syklisk) belastning. Figuren viser at plastisk flyteledd i bjelken er dannet som forutsat,
(Bruneau, Uang og Whittaker 1998)
Bade lgsning 1 og 2 er enkelt a utforme og tilfredsstiller rotasjonskravene (pa basis av testdata vist
i [14]) for DCM etter NS-EN 1998-1, kap.6.6.4(3) og kan dermed anbefales ved dimensjonering av
energiabsorberende konstruksjoner hvor sideveisavstivningen bestar av momentstive rammer.
Flere alternative lgsninger som ogsa er aktuelle for byggninger i Norge er vist i Bruneau, Uang og

Whittaker, 1998, kap.8, [14]. Felles for alle Igsninger er at plastisk flyteledd flyttes til bjelke.

7.2.8.2 Forbindelser og diagonaler i konsentriske avstivningssystemer

Dimensjonering og detaljering av energiabsorberende konstruksjoner med konsentriske
avstivningssystemer skal veere i samsvar med NS-EN 1998-1, kap.6.7 (se kap.8.8.2.4). | det
folgende skal vi se litt neermere pa noen viktige faktorer som en méa vaere obs pa ved detaljering og
dimensjonering av elementer og forbindelser. Teorien er basert pa Bruneau, Uang og Whittaker,
1998, kap.7.

Forbindelser strekkdiagonal — knutepunkt

| konstruksjonens avstivende baeresystemer blir energien absorbert pa strekkdiagonalene i form av
plastisk deformasjon. lkke energiabsorberende soner skal dimensjoneres med overstyrke. Ikke
energiabsorberende soner er elementer (s@yler og bjelker) som mettes i knutepunktet,
innfestningen av strekkdiagonalene og deler av strekkdiagonalene der en gnsker & ha overstyrke
(for eksempel enden av diagonalene mot knutepunktet forstekes med pasveiste L-profiler, se

kap.9.7.2 og vedlegg A1.2). Innfestingen til knutepunktet kan utfgres med sveis eller boltegruppe.

Diagonalene (energiabsorberende elementer) kan vaere runde eller rektangulaere hulprofiler, IPE-
profiler, halve IPE-profiler, kanalprofiler, stager og andre. Det viktigste ved valg av profiltype for

strekkdiagonaler er kravene til systemets duktile oppfersel. Diagonalens duktile oppfersel pavirkes
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av faktorer som slankhet og randbetingelser (oppleggsbetingelser (innfestning)) og tverrsnittsform.

Disse faktorene kan sees pa som "krav” og ma vaere i samsvar med NS-EN 1998-1.

Under seismiske pavirkninger blir diagonalene i avstivningssystemene utsatt for sykliske laster. |
dimensjoneringen forutsettes det at diagonalene opptar kun strekkrefter. Sykliske laster (vekslende
krefter) vil fare til at strekkdiagonalene blir utsatt for en vis trykkraft. For at rammen skal kunne
utvise god og tilfredsstillende duktil oppfarsel ma knekking av diagonalene forhindres slik at
materialflyting foregar som forutsatt. Utknekking av en enkelt diagonal kan fgre til dramatisk
sidestivhetsreduksjon som kan resultere i store deformasjoner og ustabile konstruksjoner.

Virkningen av strekkdiagonalens slankhet

10 === Kéfr=120

([C8 x 11.5 STRUT 1) pa stavens duktile oppfersel under
Ké/r = 80 . . o1 . . . .o

(W6 x 20 STRUT 3) seismiske pakjenninger er vist i figur 7.37.

----- Kélr = 40

y

05 (W6 x25STRUT2) Diagonalts energiabsorpsjonsevnen gker

for staver med lavere slankhet (se kurvene i
figur 7.37).

Normalized axial load, P/ P

05 |
Figur 7.37 Deformasjonskurver for

leddete strekkdiagonaler med tre
. ) ; : forskjellige slankheter, (Bruneau, Uang og
4 -2 0 2 4 6 Whittaker 1998).

Normalized axial displacement, &/3,

Diagonalens oppfersel under seismiske pavirkninger kan pavirkes av knekklengden og knekklasten.
Knekklengden pavirkes av randbetingelsene (innfestingstype), dvs. lavere knekklengde farer til

hayere knekklast og lavere slankhet som har positiv innvirkning pa diagonalens duktile oppfarsel.

Effekten av tverrsnittets form pa stavens hysterese respons ble evaluert av Bleack pa 80-tallet
([14], kap. 7.2.4.4). Bleack studerte totalt seks diagonaler med forskjellige tverrsnitt. Alle
diagonalene hadde en slankhet pa rundt 80 og var fritt opplagt i endene. Studien viste at
tverrsnittets form og geometri har en betydelig innflytelse pa diagonalens kapasitet (spesielt lokal
knekking og torsjons knekking). | falge Black kan man forbedre diagonalens ytelse mot sykliske
belastninger ved a redusere forholdet mellom bredde/diameter og veggtykkelse (b/t, d/t) for
rektanguleere/sirkulaere hulprofiler og forholdet mellom flensbredde og flenstykkelse (b#2t;) for I-
profiler. For en gitt slankhet, rangerte Black testede profiler ut i fra profilets egnethet mht. sykliske

belastninger (mest egnede profiler listes farst):

4+ Runde hulprofiler

+ Rektangulaere hulprofiler

+ |-profiler (IPE-profiler)

+ T-profiler (halve IPE-profiler)
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Bruneau, Uang og Whittaker, 1998 (kap.7.2.2) papeker at diagonaler utsatt for sykliske laster
utviser relativt darlig uelastisk respons dvs. det er en viss usikkerhet i forhold til baeresystemets
duktile oppfarsel. Strekkdiagonaler er karakterisert ved at flyting og plastiske deformasjoner
foregar pa selve staven som er en energiabsorberende sone. Ved dimensjonering av diagonalene
forutsettes at stavene utsettes kun for strekkrefter. Det stemmer ikke helt med virkeligheten, dvs.
diagonalene vil alltid fa en viss trykkraft pga sykliske belastninger. P& grunn av diagonalens store
slankhet vil sma trykkrefter fare til utknekking av staver og pa den maten redusere konstruksjonens
sidestivhet. Derfor krever Jordskjelvstandarden at diagonalene pa konsentrisk avstivende systemer

ber tilfredsstille vise slankhetskrav (se kap. 8.3.2.4).
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8 Detaljering av energiabsorberende konstruksjoner

| herveerende kapittel henviser jeg enten direkte til relevant litteratur i teksten eller benytter
referanser [x]. Referanseliste vist under gjelder for herveerende kapittel (kap.8). Figurer vist i dette
kapittelet er stort sett kopiert fra bgker som det henvises i litteraturlisten. | herveerende kapittel bruker

jeg de samme symboler, forkortelser og definisjoner som litteratur som legges til grunn i teorien.

8.1 Generelt

Dimensjonering av konstruksjoner for seismiske lastvirkninger skal vaere i samsvar med NS-EN
1998-1 (referanse [1]). Seismiske laster beregnes pa grunnlag av dimensjonerende spektral
akselerasjon, hvor stgrrelsen pa akselerasjonen som gir den seismiske kraften er sterkt avhengig

av faktorer som grunntype og konstruksjonsfaktoren.

Konstruksjonsfaktoren og duktilitet benyttes ofte om hverandre noe som kan lett fgre til feil
prioritering ved prosjektering. Begge begrepene brukes til & beskrive konstruksjonens/materialets
evne til energiabsorpsjon, dvs. evnen til &8 deformere seg ut over elastiske grensen uten & miste sin
styrke eller funksjon. Duktilitetsfaktoren u som vi kjenner igjen fra laerebgkene (se ogsa kap.4) er
en dimensjonslgs faktor, og defineres som forholdet mellom maks deformasjon p,, forarsaket av
grunnbevegelser (for et elasto-plastisk system) dividert med flytedeformasjon p, (for et lineaer
elastisk system). Konstruksjonsfaktoren q som brukes av Eurocode 8 og Mexico Federal District
Code, 1993, samt modifikasjonsfaktoren R som brukes av blant annet IBC,2000, og NBCC, er
definert pa grunnlag av duktilitetsfaktoren. Disse faktorene (q, R) som brukes av forskjellige
internasjonale standarder, er de samme som duktilitetsfaktoren, modifisert for & ivareta forhold

som ikke-linezer material-, konstruksjons- og systemsoppfarsel under jordskjelv.

I hht NS-EN 1998-1, kan konstruksjonens baeresystem dimensjoneres for seismiske krefter som er
mindre enn de krefter som kan oppsta ved lineeer elastisk respons. Dette kan gjgres ved a ta
hensyn til baeresystemets evne til & motsta seismiske pakjenninger ved ikke-linesere oppfarsel. |
folge standarden kan konstruksjonens evne til & absorbere energi (gjennom duktil oppfarsel)
utfgres pa grunnlag av et redusert elastisk responsspektrum, ogsa kalt “dimensjonerende

spektrum”. Denne reduksjonen oppnas ved a innfgre konstruksjonsfaktoren q.

Konstruksjonsfaktoren q er en tilnaerming til forholdet mellom de seismiske kreftene som
konstruksjonen ville erfare hvis dens respons var fullstendig elastisk med 5 % viskas dempning, og
de seismiske kreftene som kan brukes til dimensjonering for & sikre en tilfredsstillende respons i
konstruksjonen...(NS-EN 1998-1, pkt.3.2.2.5). Konstruksjonsfaktoren er ogsa et uttrykk for hvor

mye energi kan absorberes og fordeles i bygget.

Ved dimensjonering av konstruksjoner for jordskjelv i hht standarden, velger konstruktgren en verdi

for konstruksjonsfaktoren q, og deretter ma en dokumentere at konstruksjonen oppfyller
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forutsetningene for den valgte g-verdien. | dokumentasjonen skal det pavises at bade
konstruksjonen som helhet og konstruksjonsdelene har tilstrekelig duktilitet (evne til & oppta
toyninger) for valgt konstruksjonsfaktor. RIF 2010, (referanse [2]), papeker at det er viktig & veere

klar over to forhold ved valg av konstruksjonsfaktor:

1. Dersom hele forskyvningen taes pa et sted vil kravet til duktilitetsforholdet (u) lokalt veere
betydelig.
2. Deler av konstruksjonen kan fa betydelig sterre forskyvninger enn tyngdepunktet og

derved mye sterkere akselerasjon (kraft).

Det farste punktet er aktuelt for bygginger med flere etasjer, bestaende av en fleksibel etasje
(sakalt "soft story”). Ved slike fleksible etasjer kan det oppstéa en plastisk mekanisme som farer til
store lokale plastiske deformasjoner (store lokale tgyninger). Det andre punktet kan veere aktuelt
for ureguleere konstruksjoner, hvor akselerasjonen (kraften) for enkle komponenter kan pavirkes

betydelig av torsjonsvirkninger.

8.2 Duktilitet og duktilitetsklasser etter NS-EN 1998-1

Materialer som taler store plastiske tgyninger for brudd, kalles for seige eller duktile materialer.
Under pa- og avlasting av konstruksjonsdeler som bestar av duktile materialer lagres energi ved at
konstruksjonsdelene far en varig deformasjon (plastiske t@yninger). Konstruksjoner bestaende av
slike konstruksjonsdeler har god evne til a absorbere energi under jordskjelvpakjenninger.
Konstruksjonsdelens egenskaper, bade i det elastiske og plastiske omradet kan optimaliseres ved

riktig tverrsnittsutforming og ved kombinasjon av materialer.

De fleste av bygningsmaterialene oppfarer seg duktilt, selv om de ofte blir idealisert med linegere
materialegenskaper. Materialets duktile egenskaper er ulik for de forskjellige materialene, og gar
fra sproe materialer (sveert lite duktile som for eksempel glassfiber) og til sveert duktile materialer
(for eksempel stal). Sprge materialer begr unngas, dvs. i jordskjelvssammenheng er det gnskelig a

bruke duktile materialer med evne til elastisk-plastisk materialoppfersel.

Generelt kan den elastisk-plastiske materialoppfarselen representeres i en idealisert (forenklet)
arbeidsdiagram, selv om spenningsutviklingen for elastiske og elastisk-plastiske systemer er
forskjellig (se kap.7). For ingenigrmessige formal kan den elastisk-plastiske materialoppfarselen

representeres ved et arbeidsdiagram som vist i figur 8.1a.

Figuren 8.1a, viser den virkelige og den idealiserte kurven for elastisk-plastisk materiale, hvor
arealene under den virkelige (observerte) og de idealiserte (rette linjen) kurven er like store, for
maks deformasjon u,. Systemets idealiserte kurve er lineaer elastisk med stivhet k frem il
spenningen nar flytegrensen f, (materialet begynner a flyte nar spenningen na flytegrensen f,), og

ikke lineeer for teyning starre enn den elastisk tgyningen u,.
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Den elastiske deformasjonen uy, viser systemets deformasjon i det materialet begynner & flyte. Et
elastisk-plastisk system utsatt for sykliske laster (palastning, avlastning, ...) er vist i figur 8.1b.
Systemets spenning angis for to retninger f," og f,. Etter at systemet er deformert elastisk-
plastisk pga initial palastning, begynner avlastningen av systemet. Avlastning foregar langs en
synkende kurve som er parallell med den linezere elastiske initial kurven, helt til systemet nar
flytegrensen f,” (deformerer plastisk til et punkt, avhengig av den sykliske lasten). Ved ny
palastning begynner kurven & stige igjen (se figur 8.1b). | slike tilfeller vil systemets kraft
(spenning) fs veere en funksjon av deformasjon u og hastighet d, dvs. deformasjonen u gker ved

positiv hastighet (>0) og avtar ved negativ hastighet (4<0).

Is a sy b

, Actual
' f, =

Idealized

- I
Wy

= 'f\ |

Figur 8.1 a) Idealisert elastisk-plastisk materialoppfarsel; b) Elastisk-plastisk kraft deformasjonsforhold
for et system utsatt for sykliske laster, (Chopra 2001)
For & motstad disse repeterende lastene er det viktig at konstruksjonsdelens tverrsnitt oppnar gode
egenskaper bade i det elastiske og plastiske omradet. For stalkonstruksjoner kan tverrsnittets
plastiske deformasjons/rotasjons egenskaper avhenger av tverrsnittsklasse, mens for
betongkonstruksjoner er det armeringsmengden og armeringsforholdet i trykk og strekksonen som
styrer betongtverrsnittets egenskaper (se kap.7). Valg og utforming av tverrsnitt skal sgrge for at
deformasjoner utover den elastiske grensen ikke medferer tap av konstruksjonsdelens styrke eller

funksjon.

NS-EN 1998-1 krever at jordskjelvsikre konstruksjoner skal ha tilstrekkelig evne til & absorbere
energi uten at dens motstand reduseres betydelig. Det innebeserer at konstruksjonens
(konstruksjonsdelens) ikke-linesere deformasjoner i kritiske omrader bgr veere i samsvar med
forutsetninger i beregningene. Avhengi av konstruksjonens energiabsorpsjonsevne, deler NS-EN
1998-1 konstruksjoner i tre duktilitetsklasser; DCL (lav duktilitet), DCM (middels duktilitet) og DCH
(hey duktilitet). DCH (hgy duktilitet) skal i felge Nasjonal tillegg (NA) ikke brukes i Norge.
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8.2.1 DCL (lav duktilitet, q < 1,5)

| falge NS-EN 1998-1 kan konstruksjoner dimensjoneres for lite evne til energiabsorpsjon og lav
duktilitet (DCL) bare ved & dokumentere konstruksjonens kapasitet for bruddgrense med
ulykkeslaster i henhold til aktuelle materialstandarder (NS-EN). Dimensjonering av konstruksjoner
for DCL innebzerer at den seismiske lasten beregnes pa grunnlag av det elastiske responsspektret,
som kan bli betydelig store. De fleste bygningsmaterialene er duktile og har evne til & tgye seg
plastisk, dvs. dimensjonering for DCL er en konservativt beregningsmetode hvor konstruksjonen
har en betydelig reservekapasitet som er tilstrekkelig til a tilfredsstille kravet til baereevne og

sikkerhet. Ved dimensjonering for DCL kan konstruksjonsfaktoren velges 1,0 <q < 1,5.

Vanligvis ved dimensjonering for DCL brukes konstruksjonsfaktor q = 1,5 uten nzermere
vurdering av konstruksjonen eller materialets duktilitet. En ma vaere klar over at det finnes enkelte
konstruksjoner med liten eller ingen evne til & oppta energi ved ikke-linezer oppfersel. Vurdering
eller dokumentering av konstruksjonens ngyaktige oppfersel under seismiske pakjenninger kan
veere krevende og usikker. For slike konstruksjoner uten evne til ikke-lineser oppfarsel (f. eks.
konstruksjoner som blir ustabile ved relative store deformasjoner) bgr det vurderes om

konstruksjonsfaktoren skal settes lik g = 1,0.

For vanlig konstruksjonsmaterialer betong og stal anbefaler RIF 2010, at DCL kun benyttes i
omrader med lav seismisitet (a;S < 0.1g = 0.98m/s? se NS-EN/NA.3.2.1(4)).

8.2.2 DCM (middels duktilitet, 1,5 < q < 4,0)

Dimensjonering etter DCM (middels duktilitet) krever at konstruksjonens duktile oppfarsel under
seismiske pakjenninger vurderes. Det skal sgrges for at deler av konstruksjonen kan motsta
seismiske pavirkninger gjennom uelastisk oppfarsel, dvs. man skal utforme konstruksjoner med
tilstrekkelig energiabsorberende soner i hovedbeeresystemet, noe som sikrer samlet duktilt
oppfarsel. | folge standarden kan: "En samlet duktil oppfarsel sikres hvis duktilitetsbehovet
omfatter et stort volum av konstruksjonen som er jevnt fordelt pa forskjellige konstruksjonsdeler og
steder i samme etasje. Til dette formalet bar duktile bruddformer komme far spra bruddformer med
tilstrekkelig palitelighet” (NS-EN 1998-1, pkt.5.2.1(3)). Energiabsorberende soner (duktile soner)
kan gjennomga de ngdvendige rotasjonene og t@yningene for & sikre at hovedbeeresystemet utsatt
for horisontale seismiske pakjenninger kan danne en mekanisme som kan gjennomga store
deformasjoner med styrken i behold, samtidig som andre deler (sekundere deler) av

konstruksjonen fortsatt skal vaere i det elastiske omradet.

DCM (middels duktilitet) konstruksjoner skal veere i stand til & utvikle stabile mekanismer for &
oppta energien som forarsakes av gjentatte sykliske belastninger. Ved dimensjonering av

konstruksjoner for DCM, skal det utarbeides dokumentasjon som viser at bade konstruksjonsdeler
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og hele konstruksjonen har tilstrekkelig duktilitet. Dokumentasjonen av dimensjonering og
detaljprosjektering skal veere i samsvar med seerskilte bestemmelser. Disse seaerskilte
bestemmelsene; som materialrelaterte krav, krav til utforming av baeresystemet for horisontale

krefter og detaljprosjekteringsregler er gitt i NS-EN 1998-1 kapitel 5 til 9.
For byggverk som dimensjoneres for DCM skal falgende krav veere ivaretatt, RIF 2010, kap.5.4:

1. Byggverket skal defineres med et hovedbzeresystem.

2. Det skal dokumenteres at tilstotende deler ikke kan gi brudd i hovedbaeresystemet slik at
hovedbzeresystemet kan bli skadet og eventuelt miste stabilitet.

3. Det skal ikke forekomme variasjoner i dynamisk oppfarsel som gjer at bevegelser i

enkeltelementer kan forarsake ustabilitet i hovedbaeresystemet

Standarden gir en rekke alternative hovedbzeresystemer for horisontale laster far bade betong og
stalkonstruksjoner. Valg av hovedbaeresystem kan pavirke verdien for konstruksjonsfaktoren q.
Hovedbaeresystemet som beerer den horisontale lasten skal vaere i stand til & danne kompatible
deformasjonsmekanisme samtidig som det skal veere i likevekt med ytre last. Med kompatibel
mekanisme menes at systemet henger sammen som forutsatt. Systemets kompatible mekanisme
kan bestemmes pa forskjellige mater: som ved ikke-linezer statisk analyse, P-A analyse (push-over
analyse for & vise hvor plastiske sonene dannes) eller ved & skissere en forskyvningsform som

viser systemets forskyvning.

Eksempel pa kompatible deformasjonsmekanismer for to type hovedbaeresystemer; duktilt
veggsystem og fagverk med konsentriske strekkdiagonaler er vist pa figur 8.2 (se ogsa konkret
dimensjoneringseksempel i kap.9 (se ogsd vedlegg A1.1/A2.1). Beeresystemer bestaende av
veggskiver bgr danne en deformasjonsmekanisme som vist pa figur 8.2a. For & oppna en
tilfredsstillende mekanisme ma veggens kritisk sone (sonen der det kan danne seg plastiske ledd)
veere riktig dimensjonert og detaljert for a absorbere energi. Tverrsnittets baereevne gjennom
gjentatte trykk og strekkbelastninger (se kap 7.1) kan sikres ved tilstrekkelig armeringsmengde
(lengdearmering og skjeerarmering) i veggens randsone. Skjeerarmering (bagylearmering) i
randelementet skal sikre at trykkarmering ikke knekker ut. Utknekking av trykkarmering reduserer
gradvis tverrsnittets kapasitet og kan sannsynligvis fare til ustabil system-oppfarsel i lgpet av et
jordskjelv. Forutsatt deformasjonsmekanisme (med plastisitet i veggens nederste del) oppnas ved
a prosjektere vegger i samsvar med utforming og armeringsregler gitt i NS-EN 1998-1, kap.5.
Jordskjelvstandarden krever at duktile vegger skal vaere forbundet til underlaget slik at det ikke
oppstar relativ rotasjon av underlaget i forhold til resten av baeresystemet, og at det ikke skal veere

apninger eller store perforeringer.

For & unnga rotasjoner av underlaget er det ngdvendig & utfare likevektbetraktninger for den
lastsituasjonen som er dimensjonerende (med opptredende vertikale og horisontale laster). Hvis

strekkraften i veggens rand blir for stor ma fundamentet forankres med fjellbolter eller peler for a
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tilfredsstille kompatibilitetskravene. | fglge NS-EN 1998-1, pkt. 5.8.1(4 og 5), kan fundamenter
dimensjoneres for DCL selv om overbygningen dimensjoneres for DCM, dvs. underlaget
(fundamenter, grunntrykk og forankring til fjell) dimensjoneres for laster beregnet med
konstruksjonsfaktor q<1.5 (DCL), mens konstruksjonen over fundament dimensjoneres for laster
med konstruksjonsfaktor g=1.5 (DCM). Dette er bekreftet ogsa i RIF 2010, kap.13.2.

Figur 8.2 Kompatible deformasjonsmekanismer for avstivningssystemer; a) duktil veggsystem, b)
stélfagverk med konsentriske strekkdiagonaler, (RIF Kursmateriell, 2010).
Delfigur 8.2b viser et typisk avstivningssystem bestaende av stalfagverk med konsentriske
strekkdiagonaler. Her forutsettes at horisontale laster fra ytre pakjenninger overferes kun som
strekk-krefter pd strekdiagonalene, dvs. diagonalene opptar ingen trykkrefter, noe som ikke
stemmer helt med virkeligheten. Derfor krever standarden at strekkdiagonalene skal ha en
grense for slankhet (se kapitel 8.3.2.4). P& konsentrisk avstivende baeresystemer er
energiabsorberende soner representert ved strekkdiagonaler som plastifiseres, mens ikke-
energiabsorberende soner som stegg inn mot knutepunktet (innfestning) skal forbli i det elastiske
omradet. Det kan gjgres ved & dimensjonere soner som skal veere i det elastiske omradet med
en overstyrke. Stalfagverk utformes slik at systemet pakjent av horisontale laster utviser samme
kraft-forskyvning egenskaper i hver etasje, dvs. at strekkdiagonalene nar flytegrensen i alle plan

(etasjer) og systemet deformerer seg som forutsatt (som idealisert pa figur 8.2b). Slike
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fagverksystemer oppfyller kompatibilitetskravene, og kan dimensjoneres for DCM med

konstruksjonsfaktor 1.5 < q < 4.0.

Det fremgar klart at ved potensielle energiabsorberende soner, er materialets evne til a teye seg
utover det elastiske omradet ved gjentatte plastifiseringer, en viktig faktor for & kunne danne

ngdvendige deformasjonsmekanismer og tilhgrende flyteomrader.

8.3 Spesifikke bestemmelser for betong- og stalbygninger, (NS-EN 1998-1)

| dette delkapittelet behandles kravene til dimensjonering av bygninger av armerte betong og stal i
DCM, altsa for en energiabsorberende konstruksjon med konstruksjonsfaktor g>1,5. For
dimensjonering av betong- og stalkonstruksjoner gjelder generelt NS-EN 1992-1 (referanse [4]),
henholdsvis NS-EN1993-1 (referanse [5]). | det fglgende skal vi bergre noen av de viktigste
tilleggsbestemmelsene for armerte betong- og stalkonstruksjoner som er gitt i NS-EN 1998-1,
kapitel 5 og kapitel 6. Tilleggsbestemmelser for samvirkekonstruksjoner, trekonstruksjoner og

murbygninger i hht jordskjelvsstandardens kap 7, 8 og 9 er ikke omtalt i denne rapporten.

8.3.1 Betongkonstruksjoner i DCM

Dimensjonering av betongkonstruksjoner for DCM skal utfgres i hht til NS-EN 1998-1, kapitel 5.
Standarden sier: "Dimensjonering av jordskjelvssikre betongbygninger skal gi konstruksjonen en
tilstrekkelig evne til & absorbere energi uten at dens samlede motstand mot horisontale og vertikale
belastninger reduseres betydelig”. Konstruksjonens evne til & absorbere energi sikres ved
kapasitetskontroll av primeere og sekundazere konstruksjonselementer. | fglge standarden er

byggets konstruksjonselementer definert som falge:

e bjelke: baerende horisontale konstruksjonsdeler som hovedsakelig utsettes for
tverrbelastninger og for dimensjonerende aksiallast v4 = Ngg /A < 0,1.

o sgyler: Beerende vertikale konstruksjonsdeler som utsettes for en normalisert aksialkraft vq
= Neq /A > 0,1.

e vegger: Beerende vertikale konstruksjonsdeler med avlanget tverrsnitt med et forhold mellom
lengde og tykkelse pa l./by, > 4.

¢ duktil vegg: Veggen er forbundet til underlaget slik at det ikke oppstar rotasjon i dette
underlaget i forhold til resten av beeresystemet. Forhold mellom veggens lengde og tykkelse
pa lw/by, > 4.

e stor lettarmert vegg: vegg med et horisontalt mal I, minst lik 4,0m eller to tredje deler av
hgyden hy, avhengi av hvilken verdi er minst, som forventes & danne begrenset rissdannelse

og uelastisk oppfarsel i den seismiske dimensjonerende situasjon.

Veggens geometriske forhold er avgjgrende for a bestemme veggens oppfarsel under horisontale

pakjenninger og dermed ogsa for hvordan elementet dimensjoneres. Det har sammenheng med
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forholdet mellom bgyestivhet og skjeerstivhet, f. eks. en hay vegg (h,>>l,) med stor tverrlast kan

defineres og dimensjoneres som bjelke (bgyestivhet er mye starre enn skjeerstivhet).

For ulike konstruksjonsdeler og forbindelser gjelder ulike geometriske krav som ma veere oppfylt. |
en sgyle-bjelke forbindelse skal bredden til primaere seismiske bjelker begrenses til b, <
min(b.+hy;2 b.), der b, er bredden av sayle, og h,, er hgyden av bjelken. Primeaere seismiske sayler i

forbindelsen skal ha tverrsnittsmal boxh, som ikke er mindre enn en tidel av den stgrste avstanden

mellom punktet der moment skifter 1
b,
fortegn (9= Ptot-dr/Vtot-h) < 0,10

e s SO 1)

Snitt: bjelke-
sayle forbindelse Plan: bjelke-sayle forbindelse
Figur 8.3 Sayle-bjelke
forbindelse, (RIF pr—

he

Kursmateriell, 2010).

For & sikre syklisk lastoverfgring fra bjelke til soyle, skal avstanden mellom de to
konstruksjonsdelenes tyngedepunktakser begrenses til e < b./4. Vegger (lettarmerte og duktile

vegger) har krav til minste tykkelse b,,, < max(0,15m; hs/20), der hg er den frie etasjehgyden i meter.

| tillegg til geometriske krav, stiller standarden krav til type materiale som brukes for primeere
seismiske konstruksjonsdeler. Primaere konstruksjonsdeler skal utfgres av betongklasse bedre enn
C16/20. | kritiske omrader skal det brukes armeringsstal av klasse B eller C. Det skal kun brukes

kamstal som armeringsstal i kritiske omrader (med unntak lukede bgyler og tverrbindere).

8.3.1.1 Type baresystemer og konstruksjonsfaktor for betongbygninger
Konstruksjonsfaktoren q som tar hensyn til konstruksjonens energiabsorpsjonsevne fastsettes
pa grunnlag av konstruksjonens global avstivningssystem. Ut i fra systemets oppfarsel under
seismiske pakjenninger, skal betongbygninger klassifiseres i en av felgende baeresystemtyper,
(NS-EN 1998-1, pkt.5.2.2):

a) rammesystemer;

b) dobbeltsystemer (ramme- eller veggekvivalente);
c) duktilt veggsystem (koplet eller ikke koplet);

d) system med store lettarmerte vegger;

e) omvent pendelsystem;

f) torsjonsmykt system

Betongkonstruksjoner skal ikke ngdvendigvis ha samme baeresystem i to horisontale retninger.

Betongbygninger kan klassifiseres med en type baeresystem i en horisontal retning og et annet
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baeresystem i den andre retningen. Klassifisering av betongbygninger benyttes til & fastsette

grenseverdien for konstruksjonsfaktoren q (for hver dimensjonerende retning):
q=0dokw21,5 8.1

der faktoren k,, gjenspiller den dominerende bruddformen i baeresystemet, og varierer mellom 0,5 <
kw < 1.0. For konstruksjoner som er regulaere i opprisset er grunnverdien for konstruksjonsfaktoren
go gitt i Tabell 5.1, NS-EN 1998-1, gjengitt i tabell 8.1. For konstruksjoner som er ikke regulzere i

opprisset, bar verdien av qo reduseres med 20%.

Tabell 8.1. Grunnverdien for konstruksjonsfaktoren qq for systemer som er reguleere i oppriss

Type baeresystem DCM DCM
Rammesystem, dobbeltsystem, koplet veggsystem 3,0-0,/01
Ikke-koplet veggsystem 3,0
Torsjonsmykt system 2,0
Omvendt pendelsystem 1,5

oy er verdien som den horisontale seismiske dimensjonerende pavirkningen multipliseres med for

a na bayekapasiteten for farste gang i en konstruksjonsdel i konstruksjonen, mens alle andre

dimensjonerende pavirkninger forblir konstante;

a, er verdien som den horisontale seismiske dimensjonerende pavirkningen multipliseres med for &
danne plastiske ledd i tilstrekkelig mange tverrsnitt for at samlet konstruksjonsmessig ustabilitet
utvikles, mens alle andre dimensjonerende pavirkninger forblir konstante. Faktoren a, kan

finnes ved hjelp av ikke-lineaer statisk global analyse med pafarte forskyvninger ("pushover").

For ramme og skivesystemer i betong er (a,/a;) en overstyrkefaktor for & bestemme forholdet
mellom de horisontale laster som danner forste flytesone og de horisontale lastene som gir full
utnyttelse av alle soner. Hvis multiplikasjonsfaktoren (a,/a;) ikke er vurdert ved en eksplisitt

beregning, for konstruksjoner som er reguleere i plan kan felgende tilnsermede verdier brukes.

a) Rammer eller rammeekvivalente dobbeltsystemer.
- enetasjes bygninger: o,/ =1,10;
- fleretasjes ettspennsrammer: o/ =1,20;

- fleretasjes, flerspennsrammer eller rammeekvivalente dobbeltsystemer: o,/a; = 1,30.

b) Veggsystemer eller veggekvivalente dobbeltsystemer.
- veggsystemer med kun to ikke-koplede vegger per horisontal retning:  a./a; = 1,00;
- andre ikke-koplede veggsystemer: o,/a; = 1,10;

- veggekvivalente dobbeltsystemer eller koplede veggsystemer: a./a; =1,20.
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Hoyere verdi for (a,/a;) kan benyttes hvis det dokumenteres gjennom en ikke-linezer analyse,

men ikke stgrre enn 1,5 selv om analysen gir stgrre verdi.

8.3.1.2 Dimensjoneringskriteriene

Betongkonstruksjonens postelastiske oppfersel under sykliske pakjenninger, gjer at
konstruksjonens totale usikkerhet er stagrre ved seismiske- enn ved ikke-seismiske pavirkninger.
Den usikkerheten knyttet til kapasitet og duktilitet kan reduseres ved & dimensjonere
(detaljprosjektere) betongkonstruksjonene i samsvar med NS-EN 1998-1. Dimensjonering for DCM
utfgres slik at ”Spra brudd eller andre ugnskede bruddmekanismer (for eksempel konsentrasjon av
plastiske ledd i soyler i en enkelt etasje i en fleretasjes bygning, skjeerkraftsbrudd i
konstruksjonsdelene, brudd i bjelke-s@yle-forbindelse, flyting av fundamenter eller av deler som er
ment a forbli elastisk) skal forhindres ved & finne de dimensjonerende lastvirkningene i utvalgte
omrader fra likevektsbetingelser, under forutsetning av at det har dannet seg plastiske ledd med
deres mulige overstyrke i tilstatende omréder”, (NS-EN 1998-1, pkt.5.2.3). Det innebeerer at duktile
primeere rammehjgrner utfores f. eks. slik at momentkapasiteten for sgyle er 30% starre enn
momentkapasiteten for bjelker i knutepunktet. For bygninger med to eller flere etasjer er,
SMgrc21,35Mgg, der Mge 0g SMgs er henholdsvis summen av de dimensjonerende verdiene av
sgylenes momentkapasitet og summen av de dimensjonerende verdiene av momentkapasiteten til
bjelkene i knutepunktet. For konstruksjoner som f. eks. plasstgpte plan, bidrar platearmering som
ligger parallelt med bjelken innenfor effektive flensbredden til & gke bjelkens momentkapasitet

(regnes som T-tverrsnitt).

8.3.1.3 Lokal duktilitet for betongelementer

Standarden gir en rekke betingelser for pavisning av lokal duktilitet i potensielle omrader der det
kan danne seg plastiske ledd. Disse potensielle omradene skal ha store plastiske
rotasjonskapasiteter og skal dimensjoneres i henhold til NS-EN 1998-1, kap.5. | det fglgende skal

vi nevne noen av de viktigste betingelsene som ma vaere oppfylt for pavisning av lokal duktilitet:

- Utknekking av trykkarmering i omrader med plastisk ledd ma forhindres.

- Egne betong- og stalkvaliteter skal brukes for a oppna lokal duktilitet, dvs. stalet som brukes i
kritiske omrader skal ha stor jevn plastisk forlengelse (duktilitet), samt skal forholdet mellom
strekkfasthet og flytespenning veere stgrre enn en (f/f,>1.0). Betong som brukes i primaere
seismiske konstruksjonsdeler skal ha en bruddforlengelse som med god margin overskrider

forlengelsen ved starste trykkfasthet.

Betingelsene nevnt over kan ivaretas ved a pavise at faktoren for krumningsduktilitet ue er lik

minst falgende verdier:
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Up = 2C|o-1 hvis T1 > Tc¢ 8.2a
U = 1+2(q0-1)' Tc/ T, hvis T1 > T¢ 8.2b

der qo er grunnverdien for konstruksjonsfaktoren (se tabell 8.1), T1 er bygningens fgrste
egensvingningsperiode, og TC er perioden ved den gvre grensen av spektrets konstante

akselerasjonsomrade (se kap.5).

| standarden er faktoren for krumningsduktilitet definert som forholdet mellom krumningen oppnadd
ved 85% av momentkapasiteten og krumningen ved flyting. Duktilitetsfaktoren pe ber gkes 1,5
ganger verdien gitt i ligning 8.2 (a, b), hvis i det kritiske omradet benyttes lengdearmering av klasse
B (se NS-EN 1992-1, Tabell C.1).

Betongtverrsnittets krumning er sterkt pavirket av armeringsmengden i tverrsnittets trykk og
strekksone. Veilederen 2010 papeker at tverrsnitt ikke ma overarmeres i potensielle omrader for
plastisk ledd, dvs. i et overarmert tverrsnitt vil brudd ikke veere duktil. For & unnga overarmert
tverrsnitt skal betongelementene dimensjoneres og detaljeres for lokal duktilitet i hht NS-EN 1998-
1, pkt.5.4.3.

8.3.2 Dimensjonering og detaljering av betongkonstruksjoner

Pavisning av kapasitet og detaljering i bruddgrensetilstand for konstruksjonsdeler som: bjelker,
segyler og duktile vegger bestemmes som vist i dette kapitlet. Dimensjonerende verdier for
bgyemoment, skjeerkraft og aksialkraft finnes fra analysen av konstruksjonen for den seismiske
dimensjonerende situasjon, under hensyntaking til andre ordens virkninger i samsvar med NS-EN
1998-1, pkt.4.4.2.2, og kravene til dimensjonering for energiabsorpsjon i NS-EN 1998-1,
pkt.5.2.3.3. For pavisning av sikkerhet brukes verdier for partialfaktorene (for betong og stal) som
gitti Tabell 5.1, kap.5.

8.3.2.1 Bjelker
For primaere seismiske bjelker (innspente bjelker) forutsettes at plastiske leddene dannes i enden

av bjelkene. Endemomentene Mi,d i bjelken kan bestemmes som falger:
M= Yrd Mrp; min(1, Y Mrc/ Y. Mgp) 8.3

der yrq er faktor som tar hensyn til mulig overstyrke som fglge av stalets (armeringens) festning
pga teyning. For DCM bjelker kan faktoren yrq = 1,0. Mgp; er den dimensjonerende verdien for
bjelkens momentkapasitet ved ende i i retning av den seismiske begyemomentet for den aktuelle

retningen av den seismiske pavirkningen. Y Mg, og Mg, er som definert i kapitel 8.3.1.2.

For rammesystemer der primaere seismiske bjelker er koblet til primaere seismiske sayler ma

Y Mgc 2 1,3): Mgy, dvs. endemomentene blir Mjq = 1-Mgp;-1 = Mgy Verdien av skjeerkraften (Vedmaxi
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og Veamini) tilsvarer de sterste positive og negative endemomentene M;q som kan utvikle seg i

bjelkeendene.

For primaere seismiske bjelker kan momentkapasitet og skjaerkapasitet beregnes i samsvar med
NS-EN 1992-1. Armeringen pa endetverrsnittet ber plasseres innenfor bredden av steget. For
bjelker med T- og L-tverrsnitt kan en del av armeringen plasseres utenfor steget, men den skal
vaere innenfor den effektive flensbredden by | bjelke-sgyle forbindelser, kan effektive flensbredde

beregnes som vist pa ES-EN 1998-1, Figur 5.5, gjengitt i figur 8.5.

2 s, h | ]
—afafape el el i ] o e a — resnr I:'i

Figur 8.4 Effektiv flensbredde bgs
for bjelker som er innspent i
soyler. a) beg=b.+2-2h; i
utvendige sayler néar det finnes
en tverrbjelke med samme
hayde, b) bes=b. i utvendige
sayler uten tverrbjelke, c)
ber=b+2:4h; i innvendige sayler
med tverrbjelke, d) beg=b.+2-2hy i
innvendige sayler uten

I I tverrbjelke,( NS-EN 1998-1).

Bjelkens kritiske omrade (omrade hvor det kan danne seg plastisk ledd) skal detaljeres for a
tilfredsstille kravene til krumningsduktilitet. For fast innspente bjelker (se figur 8.5), kan kritisk
omrade anses & veere det omradet fra bjelkeende til en avstand 1. = hy, (der h,, er bjelkens hgyde).
| hht til standarden kan kravet til krumningsduktilitet (lokal duktilitet) anses & vaere oppfylt nar
folgende to betingelser er oppfylt, (se ogsa NS-EN 1998-1, pkt.5.4.3.2.1):

a) | trykksonen plasseres armering med minst halvparten av mengden av armeringen som
finnes i strekksonen, i tillegg til eventuell trykkarmering som er ngdvendig for & pavise
tilstrekkelig kapasitet i bruddgrensetilstanden av bjelken i den seismiske dimensjonerende

situasjonen. Armeringsforholdet kan da skrives som:
P'tot = 0,5p + p'dim 8.4a

b) Armeringsforholdet i strekksonen p overskrider ikke en verdi ppax lik:
Pmax = p’+( 0/0018/ Ho Ssy,d)' (fcd/ fyd) 8.4b

der p og p’ er armeringsforholdet i strekk og trykksonen, normalisert pa bd (p=As/bd).
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c) Armeringsforholdet p av strekksonen langs hele lengden av en seismisk bjelke, skal ikke
vaere mindre enn fglgende minsteverdi pmn:
Pmin = 0,5 (fctm/ fyk) 8.4c

| tillegg til kravene vist over ma kritiske omrader i primaere seismiske bjelker forsterkes med
armeringsbgayler for a forhindre utknekking av lengdearmeringen. Bgylene skal ha en diameter
som er minst lik dy,, =2 6mm. | de kritiske omradene i de primaere seismiske bjelkene, skal avstanden

s mellom bgylene skal ikke overskride:
s = min{ (hy/ 4; 24dy,; 8dy.)} 8.4d
der d,. er den minste diameteren av lengdearmering, og h, er hgyden av bjelken.

Den farste baylen skal plasseres hgyest 50mm fra bjelkens endetverrsnitt som vist pa figur 8.5.

e o ———

. < 50mm
=

i Figur 8.5 Baylearmering i
kritiske omrader i bjelke,(NS-
1 =t A1

Ly 1 e S | EN 1998-1).

8.3.2.2 Sgyler
| sayle-bjelke forbindelser forutsettes at de plastiske leddene danner seg i enden av bjelkene, dvs.
at sgylene beregnes med overstyrke. Hvis vi velger at de primaere seismiske sgylene skal veere

plastiske, kan endemomentene bestemmes fra falgende uttrykk:
Mia=Yrd Mrci min(1, Y:Mrp/ Y:Mgc) 8.5

der yrq er faktor som tar hensyn til mulig overstyrke som fglge av stalets (armeringens) festning
pga tgyning. Faktoren ygrq kan settes lik 1,1. Mgr.; er den dimensjonerende verdien for sgylens
momentkapasitet ved ende ii retning av det seismiske beyemomentet for den aktuelle retningen av

den seismiske pavirkningen. YMg. 0g Y Mg, €r som definert i kapittel 8.3.1.2.

Momentkapasitet og skjeerkapasitet beregnes i samsvar med NS-EN 1992-1. Primaere seismiske
sgyler skal dimensjoneres for en normalisert aksiallast v4 som ikke overskrider 0,65
(Vd:Ned/AcfcdSO,GS).

| detaljering av primzere seismiske s@yler for lokal duktilitet, skal lengdearmeringsforholdet p veere
minst 0,01 og hgyst 0,04. lengdearmeringen skal fordeles over sgyletverrsnittet slik at det blir

plassert minst en mellomstang mellom hjgrnestenger langs hver sgyleside. Lengden pa saylens
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kritiske omrade (omrade opptil avstand I, fra begge endetverrsnittene) kan beregnes fra falgende
uttrykk:

lcr = max (hc; lcl/6; 0;45) 8.6a

der h; er sgylens starste tverrsnittsmal (i meter), og I, er sgylens frie lengde (i meter). Hvis

Ic/hc<3 skal hele saylelengen anses som kritisk omrade og skal armeres deretter.

Saylens kritiske omrade (omrade hvor det kan danne seg plastisk ledd) skal detaljeres for a

tilfredsstille kravene til lokal duktilitet. Kravene til lokal duktilitet kan veere oppfylt hvis:
OWyg 2 30 Yo Vg Esy4 (be/ bo) — 0,035 8.6b

der w,q er det volumetriske forholdet mellom bgyler i de kritiske omradene (det bgr sarges for en
minimumsverdi ®,,4=0,08), Ko er faktor for krumningsduktilitet, v4 er normalisert dimensjonerende
aksiallast, €, 4 er dimensjonerende verdi for tayning av strekkarmering ved flytegrensen, b, og by
er tverrsnittsbredde henholdsvis bredde av forsterkede kjerne (se figur under) og a er
effektivitetsfaktoren for forsterkningen, lik a=anas, der a, 0g os er avhengi av tverrsnitt og

armering. For rektanguleer tverrsnitt a, 0g as kan beregnes av felgende uttrykk:
o = 1-Y(bi2/6 boho) og as= (1-s/2 bo)/ (1-s/2 ho) 8.6¢

Innenfor de kritiske omradene skal det monteres bayler og tverrbindere med en senteravstand (i

millimeter) som ikke skal overskride:

s =min(bo /2; 175; 8dyL) n.6d
1, b der dy. er den minste diameteren pa lengdearmerings-
stengene.
b [P
: | de kritiske omradene skal bagyler og tverrbeerere ha en
]‘x — diameter pa minst dy,=6mm. Lengdearmeringsstenger

f som holdes pa plass av bayler, skal plasseres slik at

avstanden b; (se figur) mellom nabostengene ikke

overskrider 200mm.

I Figur 8.6 Armeringen som omslutter
b, ) betongkjerne,(NS-EN 1998-1).
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8.3.2.3 Duktile vegger

Ved bestemmelsen av dimensjonerende lastvirkning for duktile vegger sier standarden: "Det skal
tas hensyn til usikkerheten i analysen og etterelastiske dynamiske virkninger, i det minste med en
egnet forenklet metode”, NS-EN 1998-1, kap.5.4.2.4. Analyse usikkerheten kan hensynstas ved a
benytte en omhyllingskurve for & bestemme begyemomenter og skjeerkrefter. Typisk

omhyllingskurve for bayemoment og skjeerkraft er vist pa figur 8.7 (vist under).

P& figur 8.7a) er det vist en omhyllingskurve for bgyemoment. Det dimensjonerende
bgyemomentdiagrammet langs vegghgyden gis en vertikalt forskjgvet omhyllingskurve av
bgyemomentdiagrammet fra analysen. Vertikalforskyvning a; av momentdiagrammet tilsvarer
hgyden til det kritiske omradet pa veggen, dvs. hgyden fra gulv til heyden der det plastiske leddet
blir dannet. Dersom ikke ngyaktigere beregninger foreliger kan a; forenklet estimeres som a;=h,,

som vist under i dette delkapitlet.

Plastish
led
M.,

|q A B

Figur 8.7. Omhyllingskurve for vegger; Delfigur a) omhyllingskurve for bayemoment veggsystemer; a-
momentdiagram fra analyse, b- dimensjonerende omhyllingskurve, a;- forskyvning av strekkraftlinjen.
Delfigur b) omhyllingskurve for skjeerkrefter, dobbeltsystemer; a- skjaerdiagram fra analyse, b- diagram for
okt skjeerkraft, c — dimensjonerende omhyllingskurve, A- Vwall,base (skjeerkraft bunn vegg), B- Vyai top=
Viaipase’2 (Skjcerkraft verst i vegg), (NS-EN 1998-1).

For primeere seismiske vegger skal mulig gkning av skjeerkraften etter flyting (ved bunn av vegg)
ivaretas hvis de dimensjonerende skjaerkreftene forutsettes a vaere 50% hayere enn skjaerkraften
oppnadd i analysen. For dobbeltsystemer bgr lastvirkningen bestemmes ved bruk av

omhyllingskurve som er i samsvar med figur 8.7.

Momentkapasitet og skjeerkapasitet beregnes i samsvar med NS-EN 1992-1. Primaere seismiske
vegger skal dimensjoneres for en normalisert aksiallast v4 som ikke overskrider 0,40
(vg=Neo/Af4<0,65). Det skal tas hensyn til vertikal veggskivearmering ved beregning av

bayekapasitet til veggtverrsnittet.
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Ved detaljering av primeere seismiske vegger for lokal duktilitet skal det sgrges for at veggens
kritiske omrade (omrade hvor det kan danne seg plastisk ledd) far en krumningsduktilitet e, som er
minst lik verdien som beregnes fra ligningene 8.2a og 8.2b. Krumningsduktilitet oppnas ved bruk
av bgylearmering i veggens randomrade. Lokal duktilitet i veggens kritiske omrader ivaretas ved a
pavise at det mekaniske volumetriske forholdet av bgylearmering w,4 i randomradet oppfyller

folgende uttrykk:
AWyg 2 30 Ho (Vg + Wy) €gy,4 (be/ bo) —0,035 8.7a

der parametrene er som definert for sgyler, unntatt w, som er det mekaniske forholdet av vertikal

veggskivearmering (w, = pv* (fyay / fed)) -

Kravene nevnt over i dette kapitlet gjelder for veggens kritiske omrade h,, (a; pd omhyllingskurven
vist over), dvs. omradet der det forventes a danne seg plastisk ledd. Hgyden pa det kritiske

omradet hg, kan estimeres av fglgende uttrykk:
h, =max(l,,; hw/ 6) 8.7b
begrenset h, < {2l,; [hs for n<6 etg, 2h, for n>6 etg]}, der h;er den frie etasje hgyden.

Baylearmeringen bar strekke seg vertikalt over en hgyde lik h., (kritiske omradet), og horisontalt

langs en lengde /. (randsonen) malt fra den ytterste trykkfiberen i veggen (se figur 8.8).

Lengden /. av det bgylearmerte randomradet bgr minst vaere, I. > max(0,15 I, ; 1,50 by,).

\ Lengdearmeringsforholdet p, i

— N randelementet bgr ikke veere
x,
krumningiﬁ\' ! mindre enn 0,005.

. : . ' TEs Figur 8.8. Baylearmert
‘ I Iﬁ:,, b=b,| randelement pa den frie kanten
. - . av en vegg (topp: tayninger ved

> krumningsgrense; bunn:
I veggtverrsnitt), (NS-EN 1998-1).

| tilfelle den horisontale seismiske lastvirkningen er stor, kan deler av veggen randforsterkes med
sakalte randelementer (se NS-EN 1998-1, pkt.5.4.3.4.2(10)).

Dimensjonering og detaljering av duktile veggskiver er vist i kap.9.7.5 (se ogsa vedlegg A2.1).
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8.3.2 Detaljering og dimensjonering av stilkonstruksjoner i DCM

Dimensjonering av stalkonstruksjoner for DCM skal utfgres i hht til NS-EN 1998-1, kapitel 6.
Energien som opptas av konstruksjonen er avhengig av konstruksjonens dynamiske egenskaper.
Konstruksjonens dynamiske egenskaper bestemmer hvor mye av energien gar opp i
konstruksjonen og hvor mye farer utenom. Avhengig av konstruksjonens evne til & absorbere

energi kan jordskjelvsikre stalbygninger dimensjoneres etter to hovedprinsipper:

- Prinsipp a): gjelder DCL, konstruksjoner med lite energiabsorpsjon, dvs.q<1,5

- Prinsipp b): gjelder DCM, energiabsorberende konstruksjoner, dvs. 1,5<q<4,0

Dimensjonering av primaere og sekundaere konstruksjonsdeler etter prinsipp a) kan utfgres i
samsvar med NS-EN 1993 uten noen tilleggskrav. For prinsipp a) "kan lastvirkningen beregnes pa
grunnlag av elastisk global analyse uten hensyntaking til en betydelig ikke-lineser oppfarsel i
materialet”, NS-EN 1998-1, pkt.6.1.2(2).

For & unnga store horisontale jordskjelvslaster dimensjoneres konstruksjoner etter prinsipp b), dvs.
konstruksjonsfaktoren q settes sterre enn den @vre grenseverdien for DCL (lite
energiabsorberende oppfersel). | prinsipp b) tas det hensyn til at deler av konstruksjonen
(energiabsorberende soner) kan motsta pavirkning fra jordskjelv gjennom uelastisk oppfarsel...
Konstruksjoner som dimensjoneres i samsvar med prinsipp b), skal tilhgre duktilitetsklasse DCM
eller DCH. Disse klassene tilsvarer gkt evne hos konstruksjonen til & absorbere energi i plastiske
mekanismer, NS-EN 1998-1, pkt.6.1.2. Dimensjonering av konstruksjoner for DCM krever at ett
eller flere forhold (rotasjonskapasitet til knutepunktet og tverrsnittsklasse) i hht.

Jordskjelvstandarden oppfylles.

| tillegg til kravene (forholdene) nevnt over, stiller standarden krav til materialer som brukes for
primaere og sekundzere konstruksjonsdeler. Materialegenskaper som flytespenning og seighet,
skal vaere som forutsatt slik at energiabsorberende soner danner seg som planlagt. Det kan
oppnas ved & dimensjonere de elastiske omradene (ikke energiabsorberende omrader) med
overstyrke, slik at de plastiske omradene (energiabsorberende omrader) med sikkerhet danner

seg. Standarden gir tre alternative mater for & oppna dette:

a) Energiabsorberende soner skal ha en maksimal flytespenning fymax < 1,1 yov fy, der f, er
nominelle flytespenning og y.v er overstyrkefaktor (yo., = 1,25).

b) Dimensjoneringen utfgres slik at en gvre verdi av spenningen fym.x spesifiseres for stalet i
energiabsorberende soner, samtidig som en hgyere verdi for f, spesifiseres for de ikke-
energiabsorberende sonene og knutepunktene. Betingelsen innebzerer at det brukes
stalkvalitet S235 i energiabsorberende soner og stalkvalitet S355 i ikke-energiabsorberende

soner.
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c) Tredje alternativet er basert pa den faktiske flytespenningen f; .. for stalet, som bestemmes
fra malte verdier for hver energiabsorberende sone. Denne metoden kan for eks. anvendes

for eksisterende bygninger. Fglgende betingelser ma oppfylles (fyact/ fy) < Yov = 1,25.

8.3.2.1 Type baeresystemer og konstruksjonsfaktor for stdlbygninger
Ut i fra hovedbeeresystemets oppfersel under seismiske pakjenninger, skal stalbygninger

klassifiseres i en av fglgende beeresystemtyper, (NS-EN 1998-1, pkt.6.3.1):

a) Momentstive rammer;

b) Beaeresystemer med konsentriske avstivninger;

¢) Rammer med eksentriske avstivninger;

d) Omvente pendelkonstruksjoner;

e) Konstruksjoner med betongsjakter eller betongvegger;

f) Momentstive rammer kombinert med konsentriske avstivninger;

g) Momentstive rammer kombinert med utmurte eller utstapte vegger.

Konstruksjonsfaktoren q som tar hensyn til konstruksjonens energiabsorpsjonsevne (ved
absorbering og fordeling av energien) fastsettes pa grunnlag av konstruksjonens global
avstivningssystem. For systemer som er reguler i oppriss bgr referanseverdiene for
konstruksjonsfaktor q gitt i tabell 8.2 benyttes (duktilitetsklasse DCH brukes ikke for Norge).

Tabell 8.2. Dvre grense av referanseverdien for konstruksjonsfaktor, (NS-EN 1998-1). DCH
benyttes ikke i Norge

Duktilitetsklasse
TYPE BAERESYSTEM

pcMm )\ DCH
a) Momentstive rammer 4 \ So /oy /
b) Baeresystemer med konsentriske avstivninger
Diagonale avstivninger 4 4
V-awvstivninger 2 25
¢) Rammer med eksentriske avstivninger 4 Aflu/%
d) Omvendt pendel 2 23\/&«1
e) Konstruksjoner med betongsjakter eller betongvegger Se kapittel 5 A
) Momentstive rammer med konsentrisk avstivning 4 4/10/3@
g) Momentstive rammer med utmurte eller utstegpte veggfelt
Betong- eller murvegg uten forbindelse, | kontakt med 9 9
rammen
Forbundet veggfelt av armert betong Se kapityél 7 \
;iﬁliltsigr: reaxlsn?‘I;r)'t fra den momentstive rammen (se 4 & il \
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@vre grense for konstruksjonsfaktor q gitt i tabell 8.2, gjelder for konstruksjoner som er reguleere i
oppriss. Ved ikke-regularitet i oppriss, bar de gvre grenseverdiene reduseres med 20%. | den
rapporten er det kun baeresystemer av type a og b behandlet, dvs. type baeresystemer som er

mest vanlig for bygninger i Norge.

8.3.2.2 Dimensjoneringskriteriene

Dimensjoneringskriteriene for energiabsorberende konstruksjoner anses a veere oppfylt hvis
dimensjonering og detaljering av konstruksjonsdelene og knutepunktene er utfert i samsvar med
regler i NS-EN 1998-1, kap.6.5. Energiabsorberende soner skal dimensjoneres slik at flyting eller
lokal knekking ikke pavirker konstruksjonens samlede stabilitet. Standarden krever at
energiabsorberende soner skal plasseres i konstruksjonsdeler eller knutepunkter som har
tilstrekelig duktilitet og kapasitet. Tilstrekkelig lokal duktilitet i de kritiske omradene sikres ved a
begrense konstruksjonsdelens tverrsnittsklasse (se NS-EN 1993-1-1, kap.5.5), dvs. tverrsnittets
evne til plastifisering under trykk- eller bgyebelastning. Avhengi av duktilitetsklasser og
konstruksjonsfaktoren q som brukes ved dimensjoneringen av energiabsorberende

konstruksjonsdeler, er kravene til tverrsnittsklasse gitt i tabell 8.3 (duktilitetsklasse DCH brukes

ikke for Norge).
Tabell 8.3. Krav til tverrsnittsklasse for energiabsorberende konstruksjonsdeler, (NS-
EN 1998-1)
- Referanseverdi av Tverrsnittsklasse som
Duktilitetsklasse .
konstruksjonsfaktor q kreves
1,5<g<2,0 klasse 1, 2 eller 3
DCM
2,0<q<4,0 klasse 1 eller 2
DCH q>4,0 klasse 1

8.3.2.3 Momentstive rammer - dimensjonering og detaljering

| konstruksjoner som avstives av momentstive rammer blir ytre pakjenninger hovedsakelig overfart
som bgyemomenter i konstruksjonsdeler (se figur 8.9). Konstruksjonen utformes og detaljeres slik
at det danner seg plastiske ledd i bjelker neer bjelke-sgyle knutepunkter og ikke i sayler (bortsett
for ved foten av s@ylen og i gverste etasje). For stalkonstruksjoner som avstives av momentstive
stalrammer kan konstruksjonsfaktoren g velges opp til 4,0. Den sier i seg selv at momentstive
rammer har stor evne til & absorbere energi ved sykliske bgyninger i de plastiske leddene.
Plasseringer og rotasjonen i disse plastiske leddene som ogsa gir kompatible

deformasjonsmekanismer planlegges pa forhand ved detaljering av knutepunktene.

Lokalisering av plastisk ledd bort fra sgylen kan gjeres enten ved forsterkning av sayle-bjelke

forbindelsen eller ved a utforme bjelkene med svakere tverrsnitt i omrader naer knutepunkt der
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leddet kan danne seg. Eksempel pa hvordan kritiske omradene kan svekkes eller forsterkes er vist

i figur 8.10 (se ogsa kapitel 7.2.6.1).

o u a u
= 1,2 — =13
oy -l
o &
. . — =1, i P -
Figur 8.9. Momentstive o o » o ole ole »
rammer (energiabsorberende . '

. — -
soner i bjelker og ved foten av |
soyler). Standardverdier for : . L i " "
au/al gjelder for DCH og er 2 2 O e 779777777779W7-'}7777r;w

ikke aktuelt i Norge, (NS-EN a) b)
1998-1).

Pavisning av kapasitet for bjelker og s@yler utfgres for mest ugunstig lastkombinasjon i samsvar
med NS-EN 1993.

T
i

1 ! —

L}

Figur 8.10. Typiske knutepunktutforming for & kontrollere omrade av plastisk ledd, (Veileder, 2010).

Bjelker: | hht standarden pkt.6.6.2, skal det ved plastisk ledd pavises at den plastiske
momentkapasiteten og rotasjonskapasiteten ikke reduseres pa grunn av trykk- eller skjeerkrefter.

Pa steder der det forventes & danne plastisk ledd skal felgende betingelser veere oppfylt:
Med/ Mpigra < 1,0; Nea/ Npira < 0,15; Ved/ Voira 0,5 n.8

der N, Mgy, 08 Veq er dimensjonerende aksialkraft, bayemoment og skjaerkraft, N, rs, Myira, 08
V,ira €r tverrsnittskapasitet i samsvar med NS-EN 1993. Her bar det nevnes at i skjeerkraften Vg
er inkludert bidraget fra ytre last og bidrag som falge av de plastiske momentene. Lastvirkning
pa en sayle-bjelke forbindelse kan enkelt beregnes ved likevektbetraktning som vist pa figur

8.11 (se ogsa kapitel 7.2).

Sayler: Dimensjonering av trykkpakjente sgyler utfares for den mest ugunstige lastsituasjon, ved

a ta hensyn til aksialkrefter og momenter. Fglgende betingelser bar vaere oppfylt:

Mea=Meg,6t1,1Y0Q Meae;  Nea=Neae+1,1Y00Q Neae; Vea=Ved,ot1, 1Yo Q Veae 8.9
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der Negs, (Megs, 08 Vegs) er trykk-kraft (henholdsvis moment og skjeerkraft) i sgylen som fglge av
ikke-seismiske pavirkninger, y., er overstyrkefaktor og Q er forholdet mellom den plastiske
momentkapasiteten og den tilhgrende dimensjonerende verdien av momentet (Q= Myjra/ Med). Nege,
(Mege, 08 Veqe) er trykk-kraft (henholdsvis moment og skjeerkraft) i sgylen som fglge av den

dimensjonerende seismiske pavirkningen.

| . \ 1 Plastic -
1 [ i hnge
M : nal :
I ™ @ : :
| | | !
N — i [ M i M
| e —— “| ) MR )
I - ::\ : L , ! P 4—-’__'__
I \_.\ | Lo i i
\ [ | x-a"ak/ z
| \mit | |
__E__ _i_ , M, =M, +V,x M, =M,,+Vp{x+dcf2]
| Iu
v g . Va Figur 8.11. Enkelt
M,y : ISSSin s s e ! \ W bergning av snittkrefter
ﬁ‘ A for kontroll av s@yle-
Wp - bjelke forbindelse,
 the sum of maments about “A” = (Brueau, Uang og
Vp= M, +M, +PL/2+W L"] Whittaker, 1998).
I

Videre skal s@ylens skjeerkraft Vg fra analysen ikke overskride 0,5 Vrq. | knutepunkter (sgyle-
bjelke forbindelser) skal den dimensjonerende skjeerkraften fra analysen Vg4 ikke overskride
skjeerkraftkapasiteten i sgylens/bjelkens steget V., r4. Stegets kapasitet mot knekking pga. skjeer
pavises etter NS-EN 1993-1, kap.5.

Forbindelser: Momentstive rammer utformes slik at energien vanligvis absorberes i bjelkene (se
figur 8.11). | slike tilfeller bar knutepunktene mellom sgylene og bjelkene dimensjoneres for en
grad av overstyrke, dvs. selve knutepunktet er ikke-energiabsorberende og oppferer seg elastisk
som gjor det mulig at de plastiske omradene med sikkerhet danner seg ved seismiske
pakjenninger. Sveiseforbindelser som er laget ved full giennomsveising av buttsveiser kan anses

a tilfredsstille overstyrkekravet. Kilsveiste- og skrueforbindelser bgr tilfredsstille felgende uttrykk:
Rd 1 1y0v Ryf 81 0
Der R4 er kapasiteten i forbindelsen i samsvar med NS-EN 1993-1, og Ry er den plastiske

kapasiteten til en energiabsorberende konstruksjonsdel basert pa materialets flytespenning, som

definert i NS-EN 1993, og v,. er overstyrkefaktor.

Knutepunktet skal veere slik dimensjonert slik at rotasjonskapasiteten 6, i omrade med plastisk

ledd er minst 25 mrad for konstruksjoner i duktilitetsklasse DCM med g>2 (minst 35 mrad for
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konstruksjoner i duktilitetsklasse DCH). Uavhengig av den tiltenkte plasseringen av den

energiabsorberende sonen, bar

rotasjonskapasiteten 8, (i omrader med plastiske

ledd) sikres under sykliske belastninger uten at

e —— 7 | o kapasiteten eller stivheten reduseres med mer
I enn 20%.

a

0.51 051 Figur 8.12. Nedbgyning av bjelke for
T beregning av 6, (NS-EN 1998-1).

Rotasjonen 6, kan beregnes av fglgende uttrykk:

6, = 6/0,5L 8.11

§ er bjelkens nedbgyning i midtsonen, og L er bjelkens spennvidde (se figur 8.12).

| denne rapporten er det ikke utfart noe konkret beregningsdokumentasjon for energiabsorberende
momentstive rammesystemer. Derfor velger jeg a vise ved et kort eksempel pa hvordan man

enkelt kan kontrollere 6, for energiabsorberende rammesystemer etter NS-EN 1998-1, kap.6.6.4.

Eksempel 8.1 — Beregning av rotasjonen 6,

| figur 8.13 er vist et idealisert
[ B M|
momentstiv. rammesystem med
i . L g . : plastisk ledd (energiabsorberende
|
! : soner) pa bjelke. Vi skal kontrollere
! £
: - -1 dyy = - -g-- i redusert rotasjonskapasiteten 6, i
i : hht NS-EN 1998-1, pkt.6.6.4.
dg i
T [ Figur 8.13. Idealisert momentstiv
rammesystem) for beregning av 0,.
Geometri og forutsetning:
Bredde fra c/c sayle: B = antar = 6000 mm
Soeylebredde og bjelkebredde: ds = 500mm d, =400 mm
Reduserende lengde: Lieg =B -ds-d, =6000 - 500 —-400=5100 mm

Antar at bjelketverrsnitt oppfyller plastifiseringskravene, dvs. velger 6,=15 - 6¢i beregningene under.
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Reduserende rotasjonskapasitet for flytespenning:

f355
€el =
S
€
el
0.5-dy,
5. o Lred 0
P 5, pl

Krav til rotasjon gp:

g = 0.169%

eel = 3.4mrad

Sp =103.5mm

kravep =

"IKKE OK!"

Reduserende rotasjonskapasitet for flytespenning:

. 35
el = o

ES

€

el =

0.5dy,
5. Lred 0
P 5, pl

Krav til rotasjon gp:

g1 = 0.11%

eel = 2.24mrad

8p = 68.5mm

kravep =

"IKKE OK!"

N

e:= gel'db

"OK!" if ep > 25mrad

otherwise

N
mm

e:= gel'db

"OK!" if ep > 25mrad

otherwise

e = 0.676mm

0 40.6mrad

pl =

Op = 34.5mrad

kravep ="OK!"

e = 0.448mm

0 26.9mrad

pl =

Bp = 22.8mrad

kravap ="IKKE OK!"

For flytespenning f,= 235 MPa er rotasjonskravet ikke tilfredsstilt, men ligger veldig neer

rotasjonskravet (Reduksjon av bjelkebredde ved flyteledd blir for stor). For flytespenning f,=

355MPa er rotasjonskravet tilfredsstilt.
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8.3.2.4 Baeresystemer med konsentriske avstivninger - dimensjonering og detaljering

| konstruksjoner som avstives med konsentriske avstivningssystemer blir horisontallasten
hovedsakelig tatt opp av strekkdiagonalene (se figur 8.14). Dimensjoneringen av disse systemene
beskrives slik, "Konsentriske avstivede beeresystemer skal dimensjoneres slik at flytingen av
strekkdiagonalene skjer fgr det oppstar brudd i knutepunktene og fer flyting eller knekking av
bjelker eller sgyler, (NS-EN 1998-1, kap.6.7.1). Strekkdiagonalene kommer i plastisk strekk og pa
den maten danner stalrammen gnsket plastisk mekanisme. Fglgende forhold ma ivaretas i en slik
duktil mekanisme, RIF 2010, kap.12.10:

o Bare sogyler og bjelker bidrar til opptakk av gravitasjonslastene

e Sgylene ma forbli i elastisk omrade og ikke knekke ut.

o Strekkdiagonalene ma plasseres slik at alle etasjene blir omtrent like energiabsorberende.

¢ Diagonalene ma ha samme kraft-deformasjonskarakteristikk for begge retninger av
seismisk pakjenning.

o Bare strekkstavene bidrar til energiabsorpsjon.

>'_//

e W ol ol P o PPl ot AL AT PP 77 P r s 77

Figur 8.14. Baeresystemer med konsentriske diagonal avstivninger (energiabsorberende soner bare i
strekkdiagonalene, (NS-EN 1998-1).
De mest vanlige avstivningssystemer for bygninger i Norge er de to ferste alternativene vist pa
figur 8.14. Konsentriske avstivningssystemer har stor evne til & absorbere energi ved sykliske
pakjenninger. For stalkonstruksjoner som avstives med konsentriske avstivningssystemer kan
konstruksjonsfaktoren g velges mellom 2,0 og opp til 4,0 (for konsentriske V-avstivninger kan

konstruksjonsfaktoren q heyest veere 2.0).

Dimensjonering og detaljering av systemer med konsentriske avstivningsdiagonaler skal utfgres i
samsvar med NS-EN 1998-1, kap.6.7. Standarden stiller krav til slankhet for diagonaler som
brukes i avstivningssystemer (se ogsa kap.7.2.6.2). | avstivningssystemer med X-diagonaler bar

slankheten 1, som er definert i NS-EN 1993-1-1, begrenses til 1,3 < 1 < 2.0. | systemer der

diagonalene ikke er plassert som X-diagonaler (se figur 8.14), ber slankhetsgrensen A vaere
mindre eller lik 2,0. Forbindelsene mellom diagonalene og andre konstruksjonsdeler skal
dimensjoneres med overstyrke, der diagonalens strekkapasitet forutsettes & veaere lik

flytekapasiteten N gq.
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Bjelker og seyler i konsentriske avstivningssystemer bgr oppfylle fglgende krav til minste
kapasitet:

Noird (Meg) 2 Negg + 1,1Y00 Q Neg e 8.12

der N,rs (Meg) er kapasiteten mot knekking til bjelken eller sgylen i hht NS-EN 1993-1, ved
hensynstaking til iterasjonen med bgyemoment Mg, definert som dens dimensjonerende verdi i den
seismiske dimensjonerende situasjonen, N¢y 0g Ny r aksialkraft i bjelken eller sgylen som fglge
av ikke-seismisk pavirkning henholdsvis dimensjonerende seismisk pavirkning, vy, er
overstyrkefaktor (anbefales y,, = 1,25) og Q er forholdet mellom den plastiske aksialkraftkapasitet
og tilhgrende dimensjonerende verdien av aksialkraft (Q=Npra/Nes). For & sikre ik
energiabsorpsjonsoppfersel i diagonalene bgr differansen mellom stagrste og minste verdi av Q ikke

veere starre en 25%.

For & sikre at energiabsorberende soner (i strekkdiagonalene) skal plastifiseres som forutsatt ma
ikke-energiabsorberende soner (innfestningen, se figur 8.15) dimensjoneres med overstyrke, dvs.

forbli i det elastiske omradet. Det kan gjeres ved a forsterke strekkdiagonalene og skrue- eller

sveiseforbindelsen inn mot knutepunktet.
Eksempel pa typiske DCM forbindelser er
vist pa figur 8.15.

Figur 8.15. Typiske knutepunktutforming for
en DCM-forbindelse av duktil diagonal til
forsterket knutepunkt, (Veileder, 2010).
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9 Detaljert beregningseksempel - dimensjonering for DCM og DCL
9.1 Generelt
Konstruksjonen som vurderes i denne oppgaven skal oppferes i Bergen. Bygningen skal

hovedsakelig kontrolleres for seismiske pavirkninger.

Valgt konstruksjon er et boligbygg i tre etasjer. Bygningen skal analyseres og kontrolleres for to
typer baeresystem; 1) Beeresystem med konsentriske avstivninger (for stalkonstruksjon) og 2)
Baeresystem med duktile veggsystemer (for betongkonstruksjon). Dimensjonering utfgres for lav
duktilitet (DCL) og middels duktilitet (DCM).

Konstruksjonen oppferes pa grunntype A, fiell eller fijell-lignende geologisk formasjon, medregnet
hgyst 5m svakere materiale pa overflaten, som er hgyst aktuelt for Bergensomradene. Den gir ikke
noe forsterkning av seismiske lastvirkninger (for andre typer grunn ma forsterkning pga. lokale
grunnforhold ivaretas). Bygget plasseres bevisst pa grunntype A for & fa minst mulig differanse

mellom seismisk og vindlast.

9.2 Innledning

| denne oppgaven utfgres en forenklet kvalitativ kontroll av de mest kritiske konstruksjons-
elementer som identifiseres i analysen. Eventuelle kostnadsbesparelser som kan oppnas ved &
benytte DCM-dimensjoneringsprinsippet i hht. NS-EN 1998-1 er av stor interesse og omhandles
derfor i oppgaven. Primaere komponenter som inngar i selve avstivningssystemet blir dimensjonert.
Sekundaere konstruksjonsdeler som baerer gravitasjonslast (konstruksjonsdeler som ikke bidrar til

horisontalavstivning) omhandles ikke i oppgaven.

Kritiske snitt dimensjoneres bade for en konstruksjon med lav duktilitet (DCL) og middels duktilitet
(DCM). Dimensjonering for lav energiabsorpsjon (DCL) og middels energiabsorpsjon (DCM)
utfgres pa grunnlag av elastisitets- og plastisitetsteorien som er draftet i kapittel 7 og 8, samtidig
som alle relevante standarder for laster, dimensjonering etc. blir fulgt. Resultatene fra overnevnte
dimensjoneringsprinsipper benyttes videre som grunnlag for sammenligning av materialkostnader

som presenteres pa slutten av dette kapittelet.

| dette kapittelet er det kun vist et beregningssammendrag som gir dimensjoneringsprinsipper,
forutsetninger og ferdige resultater uten a vise detaljert dimensjoneringsfremgang. Detaljerte

beregninger er presentert i vedlegg og henvises til underveis i dokumentet.

Dette kapitlet er oppbygget litt annerledes enn foregaende kapitler. Det er tatt utgangspunkt i et
standardisert beregningsdokument som brukes av Smidt & Ingebrigtsen A/S og modifisert til denne
oppgaven (det er utfgrt relativt store endringer i avsnittrekkefglge og innhold). Det ber legges
merke til at referanser (relevante standarder som brukes for dimensjonering) og forutsetninger

kommer i forste delen av dokumentet (det er tradisjonelt for beregningsdokumenter).
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9.3 Referanser
NS-EN 1990:2002+NA:2008

NS-EN 1991-1-1:2002+NA2008

NS-EN 1991-1-2:2002+NA2008

NS-EN 1991-1-3:2002+NA2008

NS-EN 1991-1-4:2002+NA2008

NS-EN 1991-1-7:2002+NA2008

NS3465

NS-EN 1090-1

NS-EN 1090-2:2008

NS-EN 1992-1-1:2004+NA2008:

NS-EN 1993-1-(1-6):2005+NA2008:

NS-EN1997

Grunnlag for prosjektering av konstruksjoner

Laster pa konstruksjoner - Del 1-1: Allmenne laster - Tetthet,

egenvekt og nyttelaster i bygninger

Laster pa konstruksjoner - Del 1-2: Allmenne laster pa

konstruksjoner ved brann

Laster pa konstruksjoner - Del 1-1: Allmenne laster -

Snolaster

Laster pa konstruksjoner - Del 1-1: Allmenne laster -

Vindlaster

Laster pa konstruksjoner - Del 1-1: Alimenne laster -

Ulykkeslaster
Utfgrelse av betongkonstruksjoner. Allmenne regler.

Utfarelse av stalkonstruksjoner og aluminiumkonstruksjoner
- Del 1: Krav til samsvarsvurdering av lastbzerende

komponenter

Utfarelse av stalkonstruksjoner og aluminiumkonstruksjoner

- Del 2: Tekniske krav til stalkonstruksjoner

Prosjektering av betongkonstruksjoner - Del 1-1: Allmenne

regler og regler for bygninger

Prosjektering av stalkonstruksjoner - Del 1-1: Allmenne

regler og regler for bygninger

Geoteknisk prosjektering
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BEREGNINGSPROGRAMMER:

Autodesk Robot Structural Analysis Professional (ARS):

Autodesk Robot Structural Analysis Professional er et samspillende, allsidig og raskt verktay som
vil hjelpe deg & optimalisere og rasjonalisere ditt design. Programvaren muliggjer enkle og
effektive analyser, ogsa av ikke-linesere systemer. Autodesk Robot Structural Analysis
Professional byr pa integrert dimensjonering av armerte betongkonstruksjoner, stalkonstruksjoner
og trekonstruksjoner, med moduler basert pd mange internasjonale standarder. Dette bidrar til a
forenkle designprosessen og hjelper deg a velge, validere og optimalisere konstruksjonselementer.

Mer om produktinformasjon, se:
http://www.autodesk.no/adsk/serviet/pc/index?sitelD=446819&id=14539575

Mathcad (MCD):

Mathcad har et enkelt arbeidsmiljo for rask innskriving av tekst og matematiske uttrykk, med aktive
beregninger som oppdateres i det samme du har skrevet inn et nytt uttrykk eller forandret pa
eksisterende parameterverdier. Mathcad gir en oket effektivitet, mer stabil utfarelse av beregninger
og hayere produktivitet.

Mer om produktinformasijon, se:
http://www.no.adeptnordic.com/products/mathsim/mathcad/
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9.4 Generelle krav til prosjektering

9.4.1 Bruksforutsetninger

Bygningen skal brukes til boligarealer.

Alle konstruksjoner blir prosjektert med levetid i henhold til NS3490, pkt dvs 50 ar.

Betong: Eksponerings- og bestandighetsklasser for betong ihht NS-EN 1992-1-1:2004+NA:2008:

Utvendige synlige overflater: XF1, MF45, overdekning 25mm + tolleranse
Fundamenter: XC2, M45, overdekning 40mm + tolleranse
Innvendig: XC1, M45, overdekning 25mm + tolleranse

Toleranser = +/-10mm ihht NS3465:2003 pkt 11.6 s28 for tverrsnittstykkelser > 250mm.

Rissviddekrav Wmaks = ihht NS-EN 1992, tab 7.1N (s117)

Stal: Korrosjonskategori og holdbarhetsklasser for stal ihht NS3464:
Utvendig: C4/H
Innvendig: -

Bruks-kategori (service-kategories) ihht NS-EN 1090-2:2008, annex B s 112 tabell B.1: SC1 pga

vanlig bygning uten spesiell dynamisk lastpavirkning og i omrade med lav seismisk aktivitet.

Produksjonskategori (production category) ihht NS-EN 1090-2:2008, annex B s 112 tabell B.2:

PC2 pga sveiste konstruksjoner.

Utfarelses-klasse fremkommer av tabell B3. Med SC1 og PC2 blir klassen EXC2 for bade

konsekvens-klasse CC1 og CC2. Konsekvensklasse CC2 brukes her.

9.4.2 Palitelighetsklasse

NS-EN 1990:2002/NA2008, nasjonalt tillegg NA, tabell NA.A1(901) s 4, se og pkt B3.1 og pkt B3.2
s46-47:

Boligbygg, Konsekvensklasse CC2 = Palitelighetsklasse RC = 2.

Velges for hele bygget.

9.4.3 Prosjekteringskontroll
NS-EN 1990:2002+NA:2008

Prosjekteringkontrollklasse ihht pkt B4: -klasse DSL2 velges pga klasse RC2 over. Dvs normal
kontroll.
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9.4.4 Kontroll og utfgrelse

NS-EN 1990:2002+NA:2008

Utfarelseskontrollform ihht pkt B.5: klasse IL2 pga klasse RC2 over. Dvs normal kontroll
Kontrollplan, omrader som er seerlig viktige for utfgrelsen:

Betongkonstruksjoner: Fundamenter — utfgrelse underlag.
Plassering fotplater for sayler.
Forbindelser, plassering av stalsayler.

Stalkonstruksjoner: Diagonaler — innfesting til knutepunkt og forbindelsene generelt

9.4.5 Grunntrykk/Bzaereevne
Byggegrunnen antas a besta av sprengsteinmasser (god kvalitet, fyllingshayde ca.1,0m over fjell).

Det antas at sprengstein taler trykk pa ca 1000kN/m?.
Brann og Bygningsfysikk er ikke vurdert i denne oppgaven

Lastfaktorer ihht NS-EN 1990:2002+NA:2008 s 40-42 og sNA2-3:
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9.5 Materialfaktorer og materialfasthet

Seismiske laster er kategorisert som ulykkeslaster.

material benyttes. Materialfaktorer for betong og stal er gitt i Tabell 9.1-1/2/3.

9.5.1 Materialfaktorer

Ved dimensjonering for middels duktilitet
(DCM) prinsippet, gjelder tilleggsbestemmelser i hht NS-EN 1998-1, kap. 5 til 9, (se kap.5.3.1). For

pavisning av sikkerhet skal disse partialfaktorene yc, ys, ym etc. fra materialstandardene for hvert

Tabell 9.1-1 — Materialfaktorer for betong og armering (se ogsa NS-EN 1992-1-1:2004+NA:2008
tabell NA.2.1N sNA2; NS-EN 1998-1 tabell NAS5.(901)).

Betong (yc) Armeringsstal (ys)
Vedvarende og forbigaende 1,5 1,15
Utmatting 1,5 1,15
Ulykkes- situasjon 1,0 (DCL) 1,2 for (DCM) | 1,0 for (DCL) 1,2 for (DCM)

Bruksgrense (pkt
NA.2.4.2.4(2) sNA3

1,0

1,0

Tabell 9.1-2 — Materialfaktorer for konstruksjonsstal (se ogsd NS-EN 1993-1-1:2005+NA:2008 pkt 6.1
s45 og pkt NA 6.1 sNA2; NS-EN 1998-1 pkt.6.1.3).

Konstruksjonsstal Ordinger Ulykkes- og utmattings- | Bruksgrense-
bruddgrensetilstand grensetilstand tilstand

Tverrsr.wlttskap uansett 1,05 1,0 (DCL) | 1,1 (DCM) 1,00
tverrsnittsklasse ywo
S’aners kapasitet mot instabilitet 1,05 10 (DCL) | 1,1 (DCM) 1,00
pavist for hele staven, yu
Tverrsnlttslfapasrfet mot brudd 1,25 1,0 (DCL) | 1,1 (DCM) 1,00
for strekkpakjenning yw,

Tabell 9.1-3 — Materialfaktorer for stalforbindelser (se ogséd NS-EN 1993-1-8:2005/NA:2009 pkt 2.2

s18 og pkt NA 2.2 sNA1).

Konstruksjonsstal (vs)
Kapasitet for skruer, nagler, bolter i bolteledd, sveis, 1.25
hulkanttrykk (Ymz)

Friksjonskapasitet, bruddgrense, (yu3) 1,25
Friksjonskapasitet, bruksgrense, (Ywms ser) 1,1

Kapasitet for hullkantrtrykk for injeksjonsskrue, (V) 1,0

Kapasitet for knutepunkter i fagverk av hulprofiler, (yus) 1,0

Kapasitet for bolter i bruksgrensetilstand, (Yws ser)

Forspenning av hgyfaste skruer, (yu7) 1,1
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9.5.2 Materialer og materialegenskaper

For ikke-energiabsorberende konstruksjoner kan materialfasthet velges pa grunnlag av
(NS-EN  1992-1-1) og stal (NS-EN 1993-1-1).
energiabsorberende konstruksjoner skal tilleggsbestemmelser i hht NS-EN 1998-1, pkt.5.3 (for
betong) og NS-EN 1998-1, pkt. 6.2 (for konstruksjonsstal) tilfredstilles.

materialstandardene for betong For

Materialer og tilhgrende materialegenskaper for betong, armering og stal som er benyttet i denne

oppgaven er gitt i Tabell 9.2-1/2/3.

Tabell 9.2-1 — Materialegenskaper for betong B30 (se ogsa NS-EN 1992-1, tabell 3.1, (for DCM gjelder
NS-EN 1998-1, pkt. 5)):

Karakteristisk verdi DlmgnSJonerende
IN/mm?] verdi bruddgrense
[N/mm?]
fo (karakterisisk sylindertrykkfasthet etter 28 dagn) 30,0 30,0/yc
fcqs (dimensjonerende betongtrykkfasthet) a..=0,85 25,5 25,5/y¢
few, 0,05 (Karakteristisk betongstrekkfasthet) 2,0
f.a (dimensjonerende betongstrekkfasthet) a,=0,85 1,70 1,70/yc
E-modul, E., (Sekantmodul) 34 000

Tabell 9.2-2 — Materialegenskaper for armering, Klasse C, (se ogsa NS-EN 1992-1, pkt.3.2, (for DCM
gjelder NS-EN 1998-1, pkt. 5)):

Karakteristisk verdi DlmgnSJonerende
2 verdi bruddgrense
[N/mm?] [N/mm?]
Flytegrense, strekk og trykk 500 500/ys
E-modul 200 000

Tabell 9.2-3 — Materialegenskaper for stal (se ogsa NS-EN 1993-1-1, tabell 3.1, (for DCM gjelder NS-EN
1998-1, pkt. 6.2)):

t<40mm 40mm <t < 80mm
Karakteristisk Dimensjonerende Karakteristisk Dimensjonerende
verdi verdi verdi verdi

[N/mm?] [N/mm?] [N/mm?] [N/mm?]
Stalspenning S355 355 355/ Vs 335 335/ ys
Stalspenning S235 235 335/ ys 215 215/ ys
E-modul 210 000 210000
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For betongkomponenter bruker vi samme materialer (betong og armeringsstal) for bade
energiabsorberende komponenter (soner) og for ikke-energiabsorberende komponenter, dvs. valgt

betong og armeringsmaterial er i samsvar med NS-EN 1992-1-1 og NS-EN 1998-1.

Valgt betongkvalitet bedre enn C16/20. Materialkrav (betong) etter NS-EN 1998-1, pkt. 5.4.1.1(1)
er tilfredsstilt; Valgt armering klasse C, Materialkrav (armering) etter NS-EN 1998-1, pkt. 5.3.2(1) er
tilfredsstilt.

For energiabsorberende konstruksjoner skal fordelingen av materialegenskaper i konstruksjonen,
som flytespenning og seighet veaere slik at energiabsorberende soner danner seg som forutsatt.
Ved dimensjonering av kritiske tverrsnitt for stalkonstruksjoner vil det veere nedvendig med
differensiering av materialets fasthet. Det innebzerer at energiabsorberende konstruksjonsdeler
(soner) utfgres av materialer med lavere flytespenning enn ikke-energiabsorberende
konstruksjonsdeler. Denne betingelsen feorer normalt til bruk av stalkvalitet S235 for
energiabsorberende konstruksjonsdeler og bruk av stalkvalitet S355 for ikke-absorberende
konstruksjonsdeler og knutepunkter. Differensiering av flytespenning pa konstruksjonsdeler sikrer

at plastisk deformasjon og energiabsorpsjon skjer som forutsatt (se kapittel 8).
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9.6 Analyse og Lastvirkning

9.6.1 Statisk system

Bygget modelleres som en rommelig model. Etasjeskillene bestar av betongdekke som er fritt
opplagt pa bjelker. Teoretisk bredde/spennvidde er 18m henholdsvis 20m (akseavstand varierer).
Bygget bestar av tre etasjer med en etasjehgyde H=3m. Kraftfordeling og snittkrefter pa enkelte

komponenter beregnes ved hjelp av Autodesk Robot Structural (ARS) og forenklede metoder.

Bygget kontrolleres for to typer beeresystem: 1) baeresystem med konsentriske avstivninger
(staldiagonaler); 2) baeresystem med veggskivesystem (betongvegger). Avstivningselementer er
plassert pa byggets ytterste akse (se utvalgte plot pa etterfglgende sider). Plasseringen gjeres
bevisst for & ivareta jordskjelvstandardens kriterier for regularitet (se kapittel 5.7). Pavisning av

konstruksjonens regularitet er vist pa vedlegg A2.1.

Tverrsnitt:

Plasstapt dekke (etasjeskiller + avretting), t=0,25+0,01=0,26m. Gulvets stivhet i plan er tilstrekkelig
stor sammenlignet med sideveis stivhet, dvs. sma deformasjoner av gulvet har liten innvirkning pa
fordeling av krefter pa avstivningssystemet. For betongbygg med avstivningssystem bestaende av

veggskiver, skal veggens geometriske krav i hht. Jordskjelvstandarden overholdes (se kapittel 8).

Ved dimensjonering av stalkonstruksjon med lav energiabsorpsjon (DCL) skal de primaere
seismiske konstruksjonsdelene veere av tverrsnittklasse 1, 2 eller 3. Valg av tverrsnittsklasse skal
veere i samsvar med Jordskjelvstandarden avhengig av  referanseverdien  for
konstruksjonsfaktoren. Siden hgyere verdier for konstruksjonsfaktor setter hgyere krav il
konstruksjonens duktilitet, setter den ogsa strengere krav til tverrsnittsklasse. | denne oppgaven
bruker jeg konstruksjonsfaktor q=1,5 ved dimensjonering for DCL. Det fgrer til at tverrsnitt av
klasse 1, 2 eller 3 skal anvendes. Ved dimensjonering av stalkonstruksjon med middels
energiabsorpsjon (DCM), med en tilhgrende konstruksjonsfaktor g= 4 ma tverrsnitt av klasse 1 eller

2 anvendes (se kapittel 8.3.2).

| etterfelgende sider vises utvalgte plott for statisk system som er benyttet som grunnlag for
dimensjonering. Ved modellering pa Autodesk Robot Structural (ARS) er det utfert noen

geometriske forenklinger som ikke har noe praktisk betydning for de endelige resultater.

UTTRYKK

| dette dokumentet brukes forkortelser for beregningsprogrammer:
ARS - Autodesk Robot Structural Analysis Professional 20011
MCD - MathCad Professional
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Plan av bygg med oversikt over plassering av konstruksjonens baeresystem for horisontal
lastvirkning er vist pa figur 9.1. Figur 9.1 viser plan for betongbygg. For stalkonstruksjoner er det
benyttet samme plan, men veggskivene er erstattet med stalrammer (baeresystem med

konsentriske avstivninger) og betongseyler erstattet med stalsoyler.
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Figur 9.1 Statisk system - Plan
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med 4-veggskiver i hver ortogonal retning (se ARS-plott). Bygget modelleres slik at samvirke
(sekundere konstruksjonsdeler) ikke pavirker byggets stivhet for horisontale lastvirkninger, velger a

Statisk system for betongkonstruksjon modellert pa ARS er vist pa figur 9.2. Betongbygget avstives
mellom veggskivene forhindres (ukoblede vegger, se hevet bilde). For & veere sikker pa at sgyler

sette grensebetingelsene (begge ender) for sgyler “pinned-pinned” i ARS.

medfarer at sgyler kun opptar gravitasjonslaster.
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Figur 9.2 Statisk system
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Statisk system for stalkonstruksjon modellert pa ARS er vist pa figur 9.3. Stalbygget avstives med
4-stédlrammer i hver ortogonal retning (se ARS-plott). For & veere sikker pa at sgyler (sekundere
konstruksjonsdeler) ikke pavirker byggets stivhet for horisontale lastvirkninger, velger a sette
grensebetingelsene (begge ender) for sayler "pinned-pinned” i ARS. "pinned-pinned” medfgrer at

sgyler kun opptar gravitasjonslaster.

Figur 9.3 Statisk system - Stalkonstruksjon
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9.6.2 Laster

Egenvekt:

Etasjeskiller Betongdekke t=(250+10)mm 6,50 kN/m?
Balkong/trapp t=260mm 6,50 kN/m?
Betongvegger t=200mm 5,00 kN/m?
Evt. avrettingsmasse 10mm 0,25 kN/m?

Lette fasader og div.: Det brukes generelt pafgrt egenvekt for fasader 0,30 kN/m?
Pafart egenvekt for skillevegger/himling 0,50 kN/m?

Ved beregning av masse, paferes egenvekten for bevegelige skillevegger og lette fasader som
flatelast pa gulvareal. Egenvekt av betongskiver, sayler og bjelker omregnes til ca. flateareal (se
vedlegg). Lastberegning er ikke 100% riktig beregnet, men ngyaktigheten har ikke betydelig
innvirkning pa de endelige resultatene (bruker samme masse for DCL og DCM). Beregningene er

presentert i vedlegget.

Nyttelast:

NS-EN 1991-1-1: Flatelast innearealer (boligbygg) 2,00 kN/m?
Balkong 4,00 kN/m?

Snglast:

NS-EN 1991-1-3med 50 ars returperiode for Bergen:

Snglast pa mark Sk 2,00 kN/m2
Formfaktor, flatt tak, a = 0° n 0,80
Snolast pa tak ax’ 1,60 KkN/m?

Vindlast

NS-EN 1991-1-4: Fylke: Hordaland, Kommune: Bergen, Referansevindhastighet: v,=26 m/s;

Basisvindhastighet: 26 m/s; Returperiode 50ar, C,o,=1; Bruker retningsfaktoren C-ret: 1;

Terrengruhetskategori 1l > Sammenhengende smahusbebyggelse industriomrader eller
skogsomrader”. Overgangssone kategori | ” Kystneer, oppraert sjg. Apne vidder og strandsoner
uten treaer eller busker”. Terrengruhetsfaktoren Ki=0,17. Avstand mot vindretning fra byggested til

grense for terrengkategoriendring X,=5000m, Overgansonefaktor Csxy) =1,06.

Grunnflate (veggfasade) for beregning av vindlast er BxH=20x9=180m?. Utvendig terreng ved bygg
ligger pa kote ca.+80moh. Maks hayde bygg ihht snitt = ca 9,0 over OK terreng.

Beregnet vindkasthastighetstrykk Qgast = 0,806 kN/m?
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Veltende vindlast (vind mot kortside) X — retning

Maks horisontal vindkraft for bygg (karakteristisk):
Vindlast sone D og E wp + wg = 0,56+0,24 = 0,800 kN/m?
Sum last mot bygg (bruk): Fxv =0,809,0m20m =144,0 kN

Veltende vindlast (vind mot langside) Y — retning

Maks veltende vindkraft for bygg (karakteristisk):

Vindlast sone D og E wp + wg = 0,56+0,24 =0,800 kN/m?
Sum last mot bygg (bruk): Fxv =0,809,0m18m =130,0 kN
Skjevstilling

Skjevstillingslast (karakteristisk):

Sum egenvekt (brudd): G1,2=86761,2 =10411 kN
Sum nyttelast (brudd): P1,5=19061,5 =2859 kN
Skjevstillingslast (omregnet):  Feyeustiing = (G + P) 0,5%/1,5 =442 kN

0,5% av vertikale laster brukes som skjevstillingslast. Denne omregnede skjevstillingslasten slas

sammen med karakteristisk vindlast i videre beregninger.

Jordskjelv generelt:

Seismisk klasse velges pa grunnlag av konsekvens for sammenbrudd. | dette tilfelle er
konstruksjonen et boligbygg slik at den faller vanligvis under seismisk klasse I, NS-EN 1998-1,
Tabell NA.4(902). Faktorer ihht NS-EN1998-1: 2004:

Seismisk faktor (som er avhengig av seismisk klasse), Tabell NA.4(901) yi =1,00

Byggestedets spissverdi for grunnens akselerasjon i berg antas a veere NS-EN 1998-1, Figur
NA.3(901) returperiode 475ar: ag =0,80%0,85 = 0,68 m/s?
Faktor avhengig av avstivningssystem NS-EN 1998-1, pkt.4.3.3.2.2:

For skivesystemer, C: =0,05

For konsentriske rammesystemer, C: =0,05

Verdier og parametrer som beskriver responsspektra som brukes i Norge, NS-EN 1998-1 pkt.
NA.3.2.2.2, Tabell NA.3.1, grunntype A: S=1,0;  Tg)=0,10s; Tc¢i)=0,25s; Tpe)= 1,508

Byggverk kan dimensjoneres etter bestemmelser for lav seismisitet dersom aq < 0,78m/s” og ag x S
< 0,98m/s? og konstruksjonsfaktoren q ikke gis hoyere verdi enn 1,5. Krav til lav seismisitet, NS-
EN 1998-1, pkt.NA.3.2.1(4): agS = 0,681,0 = 0,68 < 0,98 dvs. krav er oppfylt.

Masteroppgave Utfgrt av SF Side 201



Byggets egensvingningsperiode (T4) beregnes etter NS-EN 1998-1, lig.4.6 (se vedlegg A1.1/A2.1)

Det kreves normalt ikke pavisning av tilstrekkelig sikkerhet etter NS-EN 1998 for konstruksjoner i
seismisk klasse 1 eller dersom ag-S < 0,49m/s?. Dette kriteriet og andre utelatelseskriterie nevnt i

kap.5.6 er ikke oppfylt, dvs. dimensjonering for jordskjelv ma utfares.

Dimensjonering for lav duktilitet (DCL)

Beregning av seismisk pavirkning utfgres pa grunnlag av konstruksjonens elastiske egenskaper,
dvs. lav duktilitet (DCL). Dimensjonering og detaljprosjektering av konstruksjoner med lav duktilitet
(DCL) utfgres pa grunnlag av elastisitetsteori hvor det ikke tas hensyn til betydelig ikke-lineger
materialoppfersel. For konstruksjoner med lav energiabsorpsjon i hht NS-EN 1998-1/NA,
pkt.3.2.1(4) skal konstruksjonsfaktor q<1.5, dvs. velger q=1,5.

Dimensjonering for middels duktilitet (DCM)

Beregning av seismisk pavirkning utfgres pa grunnlag av konstruksjonens elastisk-plastisk
egenskaper, dvs. middels duktilitet(DCM). Dimensjonering og detaljprosjektering av middels duktile
(DCM) konstruksjoner utfgres pa grunnlag av plastisitetsteori hvor det tas hensyn til ikke-lineger
materialoppfersel. Her tas det utgangspunkt i middels duktil konstruksjon hvor konstruksjonsfaktor

velges pa grunnlag av type konstruksjon og baeresystem:

For betongkonstruksjoner, NS-EN 1998-1, Tabell 5.1 (ikke koplete veggskiver): q = 3,00.

For stalkonstruksjoner, NS-EN 1998-1, Tabell 6.1 (konsentriske avstivninger): q =4,00.
Seismisk lastvirkning for lav duktilitet (DCL) og middels duktilitet (DCM) er presentert i tabell 9.3.
Detaljert beregning av seismisk lastvirkning for DCL og DCM er vist i vedlegg A1-1 og A2-1.

Tabell 9.3 — Seismiske laster pa konstruksjonen

Etasie Etasichavde Dim. seismisk Dim. seismisk Dim. seismisk Dim. seismisk
! Jehay last for (DCL) last for (DCM) last for (DCL) last for (DCM)
! Zi Stalkonstruk. Stalkonstruk. | Betongkonstruk. | Betongkonstruk.
[m] [kN] [kN] [kN] [kN]
3 9,0 461 173 461 231
2 6,0 287 108 287 144
1 3,0 144 54 144 72
Andre ordens virkning 0% wokning 0% wokning 0% okning 0% wokning
Effekt av utilsiktet
torsjonsvirkning 10% @kning 10% okning 10% gkning 10% gkning
[Fo*(1+0,1)]
Effekt av kombinasjon av
lastkomponentene 30% gkning 30% okning 30% wokning 30% wokning
[de+0;3Edy)]
ZFdi 1250 469 1250 625,5
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9.6.3 Lastfaktorer og lastkombinasjoner

Lastfaktorer og lastkombinasjoner skal veere i samsvar med NS-EN 1990:2002+NA:2008 s 40-42
og sNA2-3. Lastfaktorer og lastkombinasjoner er gitt i Tabell 9.4-1/2.

Dimensjoneringssituasjon: B: Pavisning av kapasitet og brudd i grunnen

Tabell 9.4-1 — Dimensjonerende verdi for laster (STR/GEO) (Sett B):

Permanente laster

Vedvarende og forbigaende Dominerende @vrige variable

dimensjonerende situasjon Ugunstig Gunstig variabel last (*) laster (*)
(Ligning 6.10a) VYG,isup Gkjsup | VG,j,imf Gijinf Va1 ¥a1Qx1 Va,i¥a,i Qi
(Ligning 6.10b) CVa,isup Gkjsup | Va,isup Grijinf Va1 Q1 Yo, Pa,i Qi

Folgende y- og C -verdier benyttes ved bruk av uttrykk 6,10a og 6,10b:
Yajsup = 1,35; Yajint = 1,0 for permanent last.
Yao1= 1,5 (0,0 hvis ugunstig); Yai= 1,5 (0,0 hvis ugunstig).
¢ = 0,89 (I Norge brukes ligning 6.10a og 6.10b, slik at {: yg = 0,89:1,35 = 1,20).
f.eks. lastvirkning for kombinasjon 6.10a/b, i var tilfelle kan skrives som:
E; = max Z(Gk,j,sup +1,35 + Q1 - 1,05 + Qi - 1,05); (Giejsup - 1.2 + Q1 - 15 + Q2 - 1,05)
j=1

Tabell 9.4-2 — Dimensjonerende verdi for laster for bruk i kombinasjon med ulykkeslaster og seismiske
laster:

Permanente laster Dominerende Buri bl
Dimensjonerende situasjon ulykkeslast eller vrllgetvarzl)a €
Ugunstig Gunstig seismisk last aster
Ulykkessituasjon 1
(Ligning 6.11a/b) Gy j,sup Gy jinf Aq (Y] o) Qs
Seismisk situasjon
(Ligning 6.11a/b) Gy sup Gy jinf v1Agceller Agq o, Qi
Folgende y-verdier benyttes for kombinasjoner med seismiske laster:
Ya,sup = 1,0 for permanent last; Ya,int = 1,0 for permanent last.
| hht NS-EN 1990:2002+NA, Tabell NA.A1.1, verdien for W-faktorer;
For nyttelast (boligbygg): Wo1=0,7 W11=0,5 og W,1=0,2
For snglast: Wo1=0,7 W11=0,5 og W,1=0,2

f.eks. lastvirkning for kombinasjon 6.10a/b, i var tilfelle kan skrives som:

Eq = Z(Gk,j,sup 1,0+ Qg1 -0,3+Qgo- 0,2)

=1

Forklaringer av parametrene er gitt i NS-EN 1990:2002+NA:2008 s 16-18.
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9.6.4 Dimensjonerende horisontallaster - Lastvirkning

| det fglgende skal vi gi en kort presentasjon av dimensjonerende horisontale laster som virker pa
bygget samt sammenligne vind- og seismiske lastpakjenningene dvs. videre i dimensjoneringen
brukes det lasttilfellet som er ugunstigst for konstruksjonens stabilitet og sikkerhet. | motsetning til
vind som virker pa byggets utvendige overflate, vandrer jordskjelvet fra grunnivd gjennom bygget
mens byggets masse prgver & motsta skjelvets anstrengelser for a riste konstruksjonen. Siden
bade vindlastene og de seismiske kreftene skal tas opp av det samme avstivningssystemet, ma en

sikre at horisontale laster blir overfgrt via horisontale skiver (gulv) og til baeresystemet.

Pa grunn av at bygget som kontrolleres i denne oppgaven er tilnaermet symmetrisk (med sidemal
20m henholdsvis 18m), med samme sideveis stivhet for begge retningene, vil jordskjelvlasten
vaere det samme for X- og Y-retning (jordskjelvlast er avhengig av byggets stivhet). Vindlast er noe
starre i byggets X-retning, men differansen for X- og Y-retning er ikke stor (ca.10%), dvs. bruker

kun vindlast for X-retning (som er kritisk) ved sammenligning av vind- og seismisk last.

Ved dimensjonering for seismisk last tas det hensyn til kombinasjonene av de horisontale
komponentene i den seismiske pavirkningen (Eg« +0,3Eg,, eller omvendt). | denne oppgaven blir
utilsiktede torsjonsvirkningene ivaretatt ved & multiplisere lastvirkningene i de enkelte lastbaerende
konstruksjonsdelene med en faktor 6 i hht NS-EN 1998-1, pkt. 4.3.3.3.2.4 (se vedlagte beregninger
og kap.6). Sum opptredende horisontale laster ved i-te etasje og byggets grunniva er vist i tabell
9.4.

Tabell 9.5 Horisontale laster pa bygg (vind- og seismiske laster)

Etasje | Hoyde av Dim. Dim. seismisk | Dim. seismisk | Dim. seismisk Dim. seismisk
i etasje fra| vindlast | last for (DCL) | last for (DCM) | last for (DCL) last for (DCM)
grunniva Stalkonstruk. | Stalkonstruk. |Betongkonstruk.| Betongkonstruk.
Z;

[m] [kN] [kN] [kN] [kN] [kN]

3 9,0 47,5 645,5 242,5 645,5 323,0

2 6,0 94,5 403,5 151,0 403,5 201,5

1 3,0 94,5 202,0 75,50 202,0 101,0

ZFdi 283,0 1250,0 469,0 1250,0 625,5

Ut i fra tabellen ser vi at lastvirkning fra den dimensjonerende seismiske situasjonen er stgrre enn
den dimensjonerende vindkraften (bruddgrensetilstand). Differansen er sterst ved sammenligning
av vindkrefter og seismiske krefter for konstruksjon med lav energiabsorpsjon (DCL). Differansen
tilsvarer et forholdstall pa (1250/283)=4,4 for DCL. Vi ser at jordskjelvlast er dominerende dvs. at

utgangspunktet for dimensjoneringen er seismisk dimensjonerende situasjon.
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9.6.5 Diskusjon - Analyse og Lastvirkning
Siden konstruksjonen ikke er pavirket av hgyere ordens svingeformer kan lastvirkning og
kraftfordeling av horisontale laster pa konstruksjonens avstivningssystem (kritiske snitt) beregnes pa

basis av forenklet beregningsmetode beskrevet i kapittel 6.

Byggets egensvingningsperiode er helt avgjerende for stagrrelsen pa den seismiske lastvirkningen.
| denne oppgaven er seismisk lastvirkning beregnet pa basis av byggets egensvingningsperiode
beregnet etter den enkleste svingeformelen (NS-EN 1998-1, lig.4.6). Mer ngyaktig analyse av
byggets egensvingningsperiode kan i noen ftilfeller gi vesentlig mindre seismiske lastvirkninger.
Mer ngyaktig beregning av byggets egensvingningsperiode kan bestemmes enten ved hjelp av
dataprogrammer eller andre beregningsmetoder beskrevet i kap. 6 (f.eks. etter Rayleigh-metoden).
Resultater fra alternative beregningsmetoder for a bestemme konstruksjonens respons er diskutert

og presentert i kap. 9.9 (se ogsa vedlegg B1/B2).

Konstruksjonen som er dimensjonert i denne oppgaven er regulaer i plan og har kun veggskiver/
fagverk som er avstivende. Det kan da forutsettes at den seismiske lastvirkningen virker separat,
slik at gkningen av lastvirkningen pga. kombinasjonene av de horisontale komponentene i den
seismiske pavirkningen etter NS-EN 1998-1, pkt.4.3.3.5.1(3) kan utelattes (Eq +0,0Eq, se
kap.5.3.4). Lastvirkning i hver retning kunne ha blitt redusert med 30%, dvs. i andre tilfeller bar
disse forholdene vurderes ngye. | denne oppgaven velger jeg & ta hensyn til kombinasjon av

lastvirkning for to retninger.

Forholdet mellom den totale seismiske lastvirkningen (skjeerkraft ved grunniva) og vindlast vil
reduseres med gkende byggehgyder. For haye bygg vil ofte DCM-dimensjoneringsprinsippet gi
vesentlig mindre lastvirkning enn vindlasten. Derfor bgr det alltid vurderes byggets stabilitet og
sikkerhet, og ikke bare besparelsene som DCM-dimensjoneringsprinsippet kan medfere. For
vanlige konstruksjoner i Norge vil seismisk lastvirkning etter DCL-dimensjoneringsprinsippet
nesten alltid veere dimensjonerende (unntak bygg med L>>B). For typiske bygg, for eksempel
bygget som er vurdert i denne oppgaven, kan DCL-dimensjoneringsprinsippet veere alt for
konservativt.  Resultatene vist i tabell 9.5 blir enda verre dersom bygget blir utfert pa
byggegrunnen av type B-E, (den seismiske lastvirkningen far forsterkninger pga. lokale
grunnforhold, avhengig av grunntype)). Hvis for eks. bygget omtalt i denne oppgaven oppferes pa
grunntype E, ville den seismiske lastvirkningen blitt Fy,; = 1250 - (S=1,7) = 2150kN, dvs. forholdet

mellom den seismiske lasten og vindlasten blir u = 2150/283 = 7,5.

Derfor kan det generelt sies at for tilsvarende bygg som omtalt i denne oppgaven, bgr DCM-

dimensjoneringsprinsippet vurderes.
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9.7 Dimensjonering

Som nevnt tidligere i dette beregningsdokumentet er ARS og MCD benyttet som verktgy for

dimensjoneringen av bygget. Dimensjonering er utfert delvis pa ARS og delvis pa MCD-regneark,

dvs. dimensjoneringen av kritiske komponenter for lav duktilitet (DCL) utfgres pa ARS, og
detaljprosjektering for middels duktilitet (DCM) utferes pa MCD-regneark. Bade ARS- og MCD-

beregningene er med som vedlegg.

Oversikt over konstruksjonsdelene (stalkonstruksjon) ved kritisk snitt er vist pa figur 9.4. Velger a

kalle sgyler og strekkdiagonaler for S1...Si og bjelkeelementer for B1..Bi (se figur 9.4). Forst

presenteres resultater for stalkonstruksjoner og deretter fglger en kort oppsummering for

betongkonstruksjoner.
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9.7.1 Dimensjonering av kritisk snitt - stalkonstruksjoner
for DCL (q=1,5)
Her tas det utgangspunkt i en konstruksjon med lav

energiabsorpsjon med en tilhgrende konstruksjonsfaktor pa
g=1,5. Dimensjonering av konstruksjonskomponentene for
DCL er utfart pa ARS. Det blir vanskelig a finne tverrsnitt
som kan utnyttes maksimalt (mht. kapasitetsutnyttelse).
Med tanke pa montering og utferelse velges a bruke
samme dimensjon (bxh) for sgyler over alle plan. For &
optimalisere materialbruken velges a redusere
godstykkelsen for sgyler i plan 2 og 3 (se under i dette
avsnittet). Kort oppsummering av resultater for DCL-
dimensjonering er vist i dette avsnittet. ARS

dimensjoneringsresultater er vist i vedlegg.

Figur 9.4 Oversikt over konstruksjonsdeler ved kritisk snitt
(stadlramme med konsentriske avstivningsdiagonaler).

Strekkdiagonal S1, Dimensjon HUP 100x100x8, Stalkvalitet S355

Opptredende strekkraft: Nep (snittkraft hentet fra ARS-analyse) =841,0 kN
Elementets kapasitet: N rp (kapasitet beregnet i ARS-analyse) =974,0 kN
Kapasitetsutnyttelse: us1 = Nep / Nyrpp = 837,0/974,0 = 86,00 %

us1 < 1,0, dvs. kapasitet er OK!

Strekkdiagonal S2, Dimensjon HUP 100x100x8, Stalkvalitet S355

Opptredende strekkraft: Nep (snittkraft hentet fra ARS-analyse) =745,0 kN

Elementets kapasitet: N rp (kapasitet beregnet i ARS-analyse) =974,0 kN
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Kapasitetsutnyttelse:

Hs2 = Nep / Nt,RD,D =728,0/974,0

us2 < 1,0, dvs. kapasitet er OK!

Strekkdiagonal S3, Dimensjon HUP 100x100x5, Stalkvalitet S355

Opptredende strekkraft:
Elementets kapasitet:

Kapasitetsutnyttelse:

Nep (snittkraft hentet fra ARS-analyse)
N:rp (kapasitet beregnet i ARS-analyse)
Us3 = Nep / Nt,RD,D = 446,0/974,0

uss < 1,0, dvs. kapasitet er OK!

Savle S4, Dimensjon HUP 200x200x10, Stalkvalitet S355

Opptredende trykkraft:
Elementets kapasitet:

Kapasitetsutnyttelse:

Nep (snittkraft hentet fra ARS-analyse)
Nb.ro (kapasitet beregnet i ARS-analyse)
Hsa = Nep / Xi Niro

uss < 1,0, dvs. kapasitet er OK!

Sevle S5, Dimensjon HUP 180x180x6,3, Stalkvalitet S355

Opptredende trykkraft:
Elementets kapasitet:

Kapasitetsutnyttelse:

Nep (snittkraft hentet fra ARS-analyse)
Ny ro (kapasitet beregnet i ARS-analyse)
tss = Nep / Xi- Niro

uss < 1,0, dvs. kapasitet er OK!

Bjelke B1, Dimensjon HUP 200x200x6,3, Stalkvalitet S355

Opptredende trykkraft:
Opptredende skjeerkraft:
Opptredende moment:

Kapasitetsutnyttelse:

Velger & bruke samme sayleprofiler i plan 2 og 3 selv om utnyttelsesgraden for sayler i plan 3 er
relativt mindre enn for sgyler i plan 2 (det er vanlig ved prosjektering av konstruksjoner), dvs.
resultater for sgyle S5 gjelder for alle sayler i plan 2 og 3. Seyle S4 og S5 far i tillegg til
aksiallasten sma momenter og skjeerkrefter som pavirker utnyttelsesgraden. Utnyttelsesgraden
etter NS-EN 1993-1-1, 1ig.6.61/2 blir noe stgrre enn det som er oppgitt over. Bruker samme profil

for bjelke i plan 1, 2 og 3. Forbindelsene for DCL blir utfgrt av full giennomsveising (buttsveiser),

Nep (snittkraft hentet fra ARS-analyse)
Vep (snittkraft hentet fra ARS-analyse)
Mep (snittkraft hentet fra ARS-analyse)

=75,00

= 446,0
=632,0
= 72,00

= 1668
= 2334
= 93,00

= 1051
= 1326
=79,00

= 608,0
= 44,50
= 16,00

uss = (NS-EN 1993-1-1, lig. 6.61/2, bereg. pa ARS) = 51,00

uss < 1,0, dvs. kapasitet er OK!

%

kN
kN
%

kN
kN
%

kN
kN
%

kN
kN
kN
%

dvs. forbindelser anses a ha tilfredsstillene kapasitet og er ikke kontrollert i denne oppgaven.

NB! Resultater for DCL-beregning er vist pa ARS-vedlegg.
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9.7.2 Dimensjonering av Kritisk snitt - stalkonstruksjoner for DCM (q=4,0)

Her tas det utgangspunkt i en konstruksjon med middels energiabsorpsjon med en tilhgrende
konstruksjonsfaktor pa q=4,0. Beregningene og kontrollen utfgres pa bakgrunn av plastisitetsteori
hvor det tas hensyn til betydelig ikke-lineser materialoppfersel. Strekkdiagonalene er primeere
konstruksjonsdeler som absorberer energi ved plastiske deformasjoner (t@yninger). Dermed praver
jeg a finne strekkdiagonalprofiler som tilneermet oppnar flytegrensen. Dimensjonering av
konstruksjonskomponentene for DCM er utfgrt pa MCD-regneark med snittkrefter hentet fra ARS-
analyse. Kort oppsummering av resultater er vist under i dette avsnittet. Komplet beregning utfgrt

pa MCD-regneark legges som vedlegg.

Strekkdiagonal S1, Dimensjon HUP70x70x6,3, Stalkvalitet S235

Diagonalens slankhetsgrad: 1 (se vedlagte beregninger) =1,75<2,0 OK!
Opptredende strekkraft: Nep (snittkraft hentet fra ARS-analyse) = 355,0 kN
Elementets kapasitet: NpLrp = 235MPa - Awerrsnitt,s1 = 366,0 kN
Kapasitetsutnyttelse: ust1 = Nep / Nirop = 355,0/366,0 = 97,00 %

dvs. spenning i strekkdiagonalen er tilnaermet lik materialets flytespenning, pss = 1,0 dvs. OK!

Strekkdiagonal S2, Dimensjon HUP 60x60x6,3, Stalkvalitet S235

Diagonalens slankhetsgrad: 1 (se vedlagte beregninger) =2,08 = 2,0 OK!
Opptredende strekkraft: Nep (snittkraft hentet fra ARS-analyse) =299,0 kN
Elementets kapasitet: NpLrp = 235MPa - Ayerrsnitt,s2 = 307,9 kN
Kapasitetsutnyttelse: ust1 = Nep / Nirop = 299,0/307,9 =97,20 %

dvs. spenning i strekkdiagonalen er tilnaermet lik materialets flytespenning, ps> = 1,0 dvs. OK!

Strekkdiagonal S3, Dimensjon HUP 50x50x5, Stalkvalitet S235

Diagonalens slankhetsgrad: 1 (se vedlagte beregninger) =248>2,0M
Opptredende strekkraft: Nep (snittkraft hentet fra ARS-analyse) =181,0 kN
Elementets kapasitet: NpLrp = 235MPa - Ayerrsnitt,s3 = 205,2 kN
Kapasitetsutnyttelse: ust1 = Nep / Nirop = 181,0/205,2 = 88,20 %

dvs. spenning i strekkdiagonalen er tilnaermet lik materialets flytespenning, ps3 < 1,0 men OK!

Det er vanskelig a finne et profil som passer for plan 3, mhp. flyting i strekkdiagonalen. Diagonal
S3 star pa everste etasje dvs. slankhetsoverskridelsen og opptredende spenning er akseptabelt.

Strekkdiagonal S4, Dimensjon HUP150x150x10, Stalkvalitet S355

Diagonalens slankhetsgrad: 1 (se vedlagte beregninger) =0,690

Saylens kapasitet: NpLrp = (Xi * Awerrsnit,s1:395MPa)/ym =1509 kN
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Opptredende aksialkraft fra ikke-seismisk pakjenning: Nepe =177,0 kN
Opptredende aksialkraft fra seismisk pakjenning: Nepe = 543,0 kN

Overstyrkefaktor y,,, 0og Q-faktor som er forholdet mellom kapasitet og lastvirkning i diagonalstavene
i avstivningssystemet (se vedlagte beregninger), yo, = 1,25 og Q = 1,03.

Krav til Sﬂylekapasitet: NE = NED,G + NED,E * Yov* Q. 1,1 = 945,7 kN
Kapasitetsutnyttelse: tssa = Neg / Np_rp = 945,7/1509 =63,25 %

dvs. sgyle S4 har tilstrekkelig overstyrkekapasitet.

Sevle S5, Dimensjon HUP 150x150x8, Stalkvalitet S355

Diagonalens slankhetsgrad: 1 (se vedlagte beregninger) = 0,680

Saylens kapasitet: NpLrp = (Xi * Awerrsnit,s1:395MPa)/ym =1228 kN
Opptredende aksialkraft fra ikke-seismisk pakjenning: Nepg = 118,0 kN
Opptredende aksialkraft fra seismisk pakjenning: Nepe = 318,0 kN

Overstyrkefaktor vy, 0g Q-faktor som er forholdet mellom kapasitet og lastvirkning i diagonalstavene
i avstivningssystemet (se vedlagte beregninger), yo, = 1,25 og Q = 1,03.

Krav til sgylekapasitet: Ne = Nep + Nepe * Your Q- 1,1 = 568,2 kN
Kapasitetsutnyttelse: uss = Ne / Np_rp = 568,2/1238 =46,00 %

dvs. sgyle S5 har tilstrekkelig overstyrkekapasitet.

Bjelke B1, Dimensjon HUP 150x150x10, Stalkvalitet S355

Diagonalens slankhetsgrad: A (se vedlagte beregninger) =0,690
Saylens kapasitet: NpLrp = (Xi * Averrsnitts1-355MPa)/ywm = 1559 kN
Opptredende aksialkraft fra ikke-seismisk pakjenning: Nep,c = 0,000 kN
Opptredende aksialkraft fra seismisk pakjenning: Nepe = 225,0 kN
Opptredende moment: Mp e =15,6 kNm
Opptredende skjeerkraft: Ve =19,5 kN

For & ivareta bidraget fra moment/skjeerkraft, velger a redusere bjelkens aksialkapasitet ved
beregne med en redusert spenning pga. moment/skjeerkraft (se vedlagte beregninger). Skjeerkraft

har ikke noen betydelig innvirkning pa bjelkekapasiteten og derfor neglisjeres i dette tilfellet.

Overstyrkefaktor y,,, 0g Q-faktor som er forholdet mellom kapasitet og lastvirkning i diagonalstavene

i avstivningssystemet (se vedlagte beregninger), yo, = 1,25 og Q = 1,03.

Krav til sgylekapasitet: Ne = Nepg + Nepe -« Your Q- 1,1 =271,0 kN
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Kapasitetsutnyttelse: tsa = Ng / NpLrp = 271/1289 =22,00 %

dvs. bjelke B1 har tilstrekkelig overstyrkekapasitet.

Velger & bruke samme sayleprofiler i plan 2 og 3 selv om utnyttelsesgraden for sagyler i plan 3 er
relativt mindre enn for sayler i plan 2, dvs. resultater for sgyle S5 gjelder for alle sgyler ved plan 2
og 3. Seyle S4 og S5 far i tillegg til aksiallasten, sma momenter og skjeerkrefter som pavirker
utnyttelsesgraden. Utnyttelsesgraden etter NS-EN 1993-1-1, 1ig.6.61/2 blir noe stgrre enn det som
er oppgitt over og derfor velger & bruke ikke-energiabsorberende konstruksjonsdeler med god

overstyrke (til sikker side). For bjelke i plan 2 og 3 bruker samme profil for sgyle S5.

NB! Resultater for DCM-beregning vises som vedlegg.

Kontroll av knutepunkter — ikke energiabsorberende soner

Ikke energiabsorberende konstruksjonsdeler i rammen dimensjoneres med overstyrke i hht NS-EN
1998-1, pkt.6.5.4 (se kapittel 8.3.2). Overstyrke i forbindelsene forsikres ved forsterkning av
strekkdiagonalen inn mot knutepunktet og overdimensjonering av selve forbindelsen. Velger a

forsterke strekkdiagonalene inn mot innfesting til knutepunktet med to L-profiler (stalkvalitet S355).

L-profil boltes gjennom med bolter og sveises mot

strekkdiagonalens steg inn mot forbindelsen (se

& stk. baoltar
M20, 8.8

figur 9.5). Bolte- og sveiseforbindelser

Pdsveist L-profil
L50x7

dimensjoneres for snittkrefter som ftilfredsstiller
e overstyrkekravene. Oppsummering av resultater er

vist under i dette avsnittet (detaljert beregning utfart

pa MCD-regneark legges som vedlegg.).

Figur 9.5 Typisk ikke-energiabsorberende

forbindelse for strekkdiagonal S1.

Forbindelse ved strekkdiagonal S1

Nadvendig kapasitet: Ng = Ry You+1,1 =504,1 kN
Kapasitet mot utriving: Nura = (se vedlagte beregninger) =550,6 kN
Kapasitet boltegruppe: Fue = (6- bolter, M20, 8.8) =567,0 kN
Kapasitet for hullkanttrykk:  Fprg = (NS-EN 1993-1, del 8, tabell 3.4) =567,0 kN
Kapasitet av sveis: Fwep = (NS-EN 1993-1, del 8, ligning 4.4) =1253 kN
Forbindelses kapasitet: Ng < [Nurd, Foa, Fords Fwep], dvs. OK!

Forbindelse ved strekkdiagonal S2

Nadvendig kapasitet: Ng = Ry You+1,1 =423,3 kN

Kapasitet mot utriving: Nura = (se vedlagte beregninger) =425,0 kN
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Kapasitet boltegruppe: Fue = (6- bolter, M18, 8.8) =442,2 kN

Kapasitet for hullkanttrykk: Fprq = (NS-EN 1993-1, del 8, tabell 3.4) =663,5 kN
Kapasitet av sveis: Fwep = (NS-EN 1993-1, del 8, ligning 4.4) =1253 kN
Forbindelses kapasitet: Ng < [Nurd, Foc, Fords Fwep], dvs. OK!

Forbindelse ved strekkdiagonal S3

Nadvendig kapasitet: Ng = Ry You+1,1 =282,1 kN
Kapasitet mot utriving: Nura = (se vedlagte beregninger) =302,7 kN
Kapasitet boltegruppe: Fue = (6- bolter, M16, 8.8) =361,8 kN
Kapasitet for hullkanttrykk: Fprq = (NS-EN 1993-1, del 8, tabell 3.4) =522,5 kN
Kapasitet av sveis: Fwep = (NS-EN 1993-1, del 8, ligning 4.4) =785,0 kN
Forbindelses kapasitet: Ng < [Nurd, Foc, Fords Fwep], dvs. OK!
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9.7.3 Dimensjonering av betongkonstruksjoner for DCL og DCM

Betongkonstruksjonen som kontrolleres i denne oppgaven avstives med betongskiver (duktile
veggsystemer). Veggskiven kontrolleres i tre snitt: ved horisontalsnitt mellom fundament og vegg i
farste etasje, ved horisontalsnitt i plan 2 og ved horisontalsnitt i plan 3. | denne oppgaven er det
kun permanente veggskiver som er kontrollert, dvs. innfesting og kraftoverfaring mellom
horisontale skiver (dekke) og vertikale skiver (vegger) er ikke vurdert. Bygget er regulzert i plan og
oppriss slik at alle veggskiver far tilnaermet lik lastvirkning, dvs. resultater for kontrollert veggskive
(skive AS1) er gjeldende for alle skiver i X- og Y-retning. Kort oppsummering av resultater er vist i

etterfglgende avsnitt. Detaljert beregning er vist pa vedlegg A2.

9.7.4 Dimensjonering av kritisk snitt-betongkonstruksjoner for DCL (q=1,5)
Her tas det utgangspunkt i en konstruksjon med lav energiabsorpsjon med en tilhgrende
konstruksjonsfaktor pa gq=1,5. Dimensjonering av konstruksjonskomponentene (veggskivene) for

DCL utfgres pa grunnlag av snittkrefter hentet fra vedlegg A2.1.

Snittkrefter pa skive AS1 (se figur 9.6)
T L'-. Skjeerkraft:
H
3. etg. V;=161,5kN
A V3 M3 Vs = 262,3 kN
Hol 2 et \ Vs = 312,8 kN
7'-— "u'rz _____ M2
Moment:
Hl o etg M, = 2010,0 kNm
v M
P 1 ] M, = 1756,0 kKNm
Oppriss Skjaerkraft Moment Ms = 484.50 kNm

Figur 9.6 Prinsippskisse for skjaerkraft- og momentdiagram - DCL.

Aksiallast (hentet fra ARS): P3etq=€a.92,3 KN; Poeg=ca.185 kN; Py ¢4 =ca.278 kN.

Horisontal snitt mellom fundament og vegg i forste etasje

Dimensjonering for beyemoment:

Opptredende moment: M = M =2210,0 kNm
Strekkresultant i veggens randsone: St = (se vedlegg A.2.2, avsnitt 2.1.2) =847,10 kN

Ngdvendig strekkarmering: Ay = (se vedlegg A.2.2, avsnitt 2.1.2) = 1949,0 mm?
Velger 10016, armeringsjern som tilsvarer A; = 10 x 201 mm? = 2001mm? > A OK!

(Seismisk last virker i begge retningene, dvs. veggskive armeres likt pa begge sidekantene).
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Dimensjonering for skjserkraft:

Opptredende Skjeerkraft: Vi = V4 =312,8 kNm
Skivens skjaerkraftskapasitet: Vrac= (EC2, punkt 6.2.2) =287,2 kN
V¢ > Ry, (frenger skjeerarmering)

Velger 3+3=6012 skjeerarmering, som tilsvarer ca. Vg = 6x113xfyd/\/3 = 178 kN. Skjeerarmeringen
plasseres pa veggens midtsone.

Horisontalsnitt mellom vegg i forste og annen etasje

Dimensjonering for bgyemoment:

Opptredende moment: M = M =1756,0 kNm
Strekkresultant i veggens randsone: St = (se vedlegg A.2.2, avsnitt 2.1.2) = 639,50 kN
Strekkarmering i veggens randsone: A = (se vedlegg A.2.2, avsnitt 2.1.2) = 1470,5 mm?

Velger 10916, armeringsjern som tilsvarer A, = 8 x 201mm? = 1608mm? > A OK!
(Seismisk last virker i begge retningene, dvs. veggskive armeres likt pa begge sidekantene).

Dimensjonering for skjserkraft:

Opptredende Skjeerkraft: Vi =V, =262,3 kNm
Skivens skjeerkraftskapasitet: VRrac= (EC2, punkt 6.2.2) =287,2 kN
V¢ < Vra (trenger ikke skjaerarmering) OK!

Velger allikevel 3+3=6@12 skjeerarmering, som tilsvarer ca. Vs = 6x113xfs/V/3 = 178 kN.
Skjaerarmeringen plasseres pa veggens midtsone for a ikke pavirke veggens krumning.
Snittkreftene ved horisontalsnitt mellom vegg i andre og tredje etasje er betydelig mindre enn
snittkrefter ved fundamentniva og snitt mellom vegg i fgrste og andre etasje. Bruker 4+4=8010
som tilsvarer A;=8x78=628mm? (se vedlegg A2.2, avsnitt A2.2-2.1.3).

Nedre grense for veggtverrsnittets skjeerkapasitet (se vedlegg A2.2, pkt.2.1.3) er stgrre enn
opptredende skjeerkraft ved horisontal snitt i overgangen mellom vegg i andre og tredje etasje, dvs

ytterligere kontroll av skjeerkapasitet er ikke ngdvendig.

9.7.5 Dimensjonering av Kritisk snitt - betongkonstruksjoner for DCM (q=3,0)

Her tas det utgangspunkt i en konstruksjon med middels energiabsorpsjon med en tilhgrende
konstruksjonsfaktor pa q=3,0. Ved dimensjonering for DCM tas det hensyn til betydelig ikke-lineger
materialoppfarsel. Veggeskivene er primaere konstruksjonsdeler hvor energi absorberes i veggens
kritisk sone ved plastiske tayninger. Utforming av veggene og plassering av bgyearmering skal
sikre tilstrekkelig krumningsduktilitet i veggens kritiske omrade (se figur 9.7). Veggskivens kritiske

omrade ligger i plan 1 (veggens nederste del). | dette omradet skal trykkarmeringen sikres mot
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utknekking. Armeringen i veggens randsone sikres med lukkebgyler som beregnes pa grunnlag av

NS-EN 1998-1 (se kap.8). Som nevnt i kap.7.1.4, tverrsnitt som ved en tgyningstilstand kan

defineres som underarmerte- eller balansert armert tverrsnitt er gunstig i jordskjelvsammenheng

med tanke pa kraftfordeling og energiabsorpsjon. Ved dimensjonering for DCM er veggskivens

Fi[ [>

Veggskivens

energiabsorberende
sone (plastisk sone)

N e
> +——r
Fso Fsu
7“'_
H 3. elg.
L V1
-
H 2 etg
) V2
-
H
1. etg
L Ys
I
Oppriss Skjeerkraft Moment

Shittkrefter pa skive AS1 (se figur 9.7)

Skjeerkraft:

V, =156,7 kN
V,=131,2 kN
V3 =80,80 kN

Horisontalsnitt mellom fundament og vegg i forste etasje

Dimensjonering for bgyemoment:

Opptredende moment:

Strekkresultant i veggens randsone:

Krevende strekkarmering:

Moment:

Mip = 1106,6 KNm
Mzp = 1106,1 KNm
Msp = 737,40 KNm

M; = M1p

tverrsnitt sterkt underarmert (se
vedlegg A.2.1) som er forutsetning

for at plastisk ledd kan oppsta.

Dimensjonering av
konstruksjonskomponentene for
DCM er utfgrt pa MCD-regneark
med snittkrefter beregnet etter
forenklede beregningsmetoder og
ARS-analyse. Kort oppsummering
av resultater er vist under i dette
avsnittet. Komplet beregning utfart
pa MCD-regneark legges som

vedlegg.

Figur 9.7 Prinsippskisse som viser
skivens kritisk sone, skjeerkraft- og
omhyllingskurve for momentdiagram -
DCM.

Aksiallast (hentet fra ARS):

P3etg.= ca.92,6 kN
P2.etg= ca.185 kN
P1etg=ca.278 kN

=1106,6 kNm

St = (se vedlegg A.2.2, avsnitt 1.5.2) = 246,30 kN

Ast = (se vedlegg A.2.2, avsnitt 2.1.2) =716,0 mm?
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Velger 10010, armeringsjern som tilsvarer As = 10 x 78,5mm? = 785mm? > A OK!

(Seismisk last virker i begge retningene, dvs. veggskive armeres likt pa begge sidekantene).

Armeringen i veggens randsone sikres med @8 lukkebgyler. Bgylene plasseres ved veggskivens
randsone som vist pa figur A2.2-5 (se vedlegg A2.2). Velger senteravstand c/c=200mm mellom
lukkebgyler som tilfredsstiller kravene gitt i NS-EN 1998-1, pkt. 5.4.3.4.2. Beregning er vist pa
vedlegg A2.2, avsnitt 1.5.3.

Dimensjonering for skjeerkraft:

For seismiske lastsituasjoner skilles mellom armering som opptar skjeer og armering som opptar
strekkraft. Ngdvendig trykk/strekkarmering plasseres i veggskivens kanter, og ngdvendig

skjeerarmering plasseres i skivens steg (midtsone).

Opptredende Skjeerkraft: Vi=Vq:yra=156,7 - 1,5 =235,1 KkNm
Skivens skjeerkraftskapasitet: VRrac= (EC2, punkt 6.2.2) =287,2 kN
V¢ < Vra (trenger ikke skjaerarmering) OK!

Velger allikevel 3+3=6012 skjeerarmering, som tilsvarer ca. Vs = 6x113xfyd/\/3 = 178 kN
Skjaerarmeringen plasseres pa veggens midtsone for a ikke pavirke veggens krumningsduktilitet.

Horisontalsnitt mellom vegg i forste og annen etasje

Dimensjonering for beyemoment:

Opptredende moment: M: = Myp =1107 KkNm
Strekkresultant i veggens randsone: St = (se vedlegg A.2.2, avsnitt 1.5.2) =361,8 kN

Krevende strekkarmering: Ay = (se vedlegg A.2.2, avsnitt 2.1.2) =832,5 mm?
Velger 11310, armeringsjern som tilsvarer A; = 11 x 78,5mm? = 863,5mm? > A OK!

Armeringens strekkraftkapasitet er relativt naer opptil beregnet strekkraft som er nadvendig for at
plastisk ledd skal oppsta. (Seismisk last virker i begge retningene, dvs. veggskive armeres likt pa

begge sidekantene).

Dimensjonering for skjserkraft:

Opptredende Skjeerkraft: Vi =V, =196,8 kNm
Skivens skjeerkraftskapasitet: Vrac= (EC2, punkt 6.2.2) =287,2 kN
V¢ < Vry, (trenger ikke skjeerarmering) OK!

Velger allikevel 3+3=6012 skjeerarmering, som tilsvarer ca. Vs = 6x113xfyd/\/3 = 178 kN.
Skjeerarmeringen plasseres pa veggens midtsone for a ikke pavirke veggens krumningsduktilitet.

Horisontalsnitt mellom vegg i forste og annen etasje
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Dimensjonering for bgyemoment:

Opptredende moment: M; = M3p =811,1 kNm
Strekkresultant i veggens randsone: St = (se vedlegg A.2.2, avsnitt 1.5.3) =290,0 kN

Krevende strekkarmering: A = (se vedlegg A.2.2, avsnitt 2.1.3) =667,5 mm?
Velger 9910, armeringsjern som tilsvarer A; = 9 x 78,5mm? = 706,5mm? > A OK!

Armeringens strekkraftkapasitet er relativt naer opptil beregnet strekkraft som er ngdvendig for at
skiven deformeres som forutsatt (kompatible deformasjoner). Seismisk last virker i begge

retningene, dvs. veggskive armeres likt pa begge sidekantene.

Dimensjonering for skjserkraft:

Opptredende Skjeerkraft: Vi =V, =196,8 kNm
Skivens skjeerkraftskapasitet: Vrac= (EC2, punkt 6.2.2) =287,2 kN
V¢ < Vry, (trenger ikke skjeerarmering) OK!

Nedre grense for veggtverrsnittets skjaerkapasitet er stgrre enn opptredende skjeerkraft ved
horisontal snitt i overgangen mellom vegg i andre og tredje etasje, dvs. ytterligere kontroll av
skjeerkapasitet er ikke ngdvendig.

Benytter allikevel 3+3=6012 (As=3x113=339, pr. side) som gjennomgaende skjeerarmering som
for alle andre plan. Skjeerarmeringen plasseres pa veggens midtsone for a ikke pavirke veggens
krumningsduktilitet.
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9.8 @konomisk vurdering

| dette avsnittet skal jeg foreta en grov gkonomisk vurdering for to typiske konstruksjoner.

@konomisk vurdering utferes ved a ta utgangspunkt i et tre etasjes boligbygg i Bergen. Det er

samme bygg som er dimensjonert i denne oppgaven hvor en kort oppsummering av resultatene er

vist i kapittel 9.7 (detaljert dimensjonering er lagt som vedlegg). Oppsummering av resultater er

ment a illustrere hva som kan bli kostnadsbesparelsen ved & benytte to forskjellige fremgangsmater

for dimensjonering av konstruksjoner for seismiske lastvirkninger. Fgrst presenteres mengder og

materialkostnader for to dimensjoneringsprinsipper (DCL og DCM), og deretter diskuteres kort andre

faktorer som kan ha innvirkning pa kostnadene. Resultatene for bade stal- og betongkonstruksjoner

er presentert i tabellene 9.6-9.11. Overslaget gis i antall kilo/kroner som kan bespares (i %).

Farst presenterer kostestimering for stalkonstruksjoner. Pris kr/kg stal er en gjennomsnittlig pris som
inkluderer monteringskostnader og brannisolasjon (prisen er oppgitt av Smidt & Ingebrigtsen A/S).

Tabell 9.6 Beregnede mengder og estimerte materialkostnader etter DCL - dimensjoneringsprinsippet.

Mengde og sum pris for stalkonstruksjon - etter DCL dimensjoneringsprinsippet
. Masse | Lengde | Antall | Mengdei Pris Tot. pris
8o | Beskr. Profilt
g (B rofiitype lke/m] | [m] | [stk.] kel [kr/ke] [kr]
L |
g |Degonaleri | piooxiooxs | 229 | 42 | 80 | 7773 31| 2409
< | X-ogY-retning
o
(%)
£ |Sovlerlangs |\ pa00x200x10 | 585 | 30 | 160 | 28080 31| 87048
- X- og Y-retning
S |Bjelkeri
N _|HUP200x200x6,3| 378 | 30 | 80 | 9072 31| 28123
@ X- og Y-retning
o
% | Sum l.etg 4492,5 139266
Diagonaler |. HUP100x100x8 22,9 4, 8,0 777,3 31 24094,8
X- og Y-retning
" Seyler Iangs‘ HUP180x180x6,3 | 34,0 3,0 16,0 1632,0 31 50592,0
20 | X- og Y-retning
(]
~ |Bielkeri |hupisoxisoxe3| 340 | 30 | 80 | 8160 31| 25296,0
X- og Y-retning
Sum 2.etg 3225,3 99982,8
Diagonaleri |\ ;0100x100x5 | 14,7 4,2 8,0 498,9 31 | 15467,0
X-retning
| 2overlanes | oigoxisoxe,3| 340 | 30 | 160 | 16320 31| 505920
2 | X-retning
o
o |Bjelkeri HUP180x180x6,3| 34,0 3,0 8,0 816,0 31 | 2529,0
X-retning
Sum 3.etg 2946,9 91355,0
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Tabell 9.7 Beregnede mengder og estimerte materialkostnader etter DCM - dimensjoneringsprinsippet.

Mengde og sum pris for stalkonstruksjon - etter DCM dimensjoneringsprinsippet
. Masse | Lengde | Antall | Mengde Pris Tot. pris
Beskr. Profiltype .
& P T kg/my | tml | Gstk] | ilkel || [ke/kel | k]
-
g |Diagonaleri HUP75x75x8 | 8,9 42 80 | 3021 31 9364
o |X-ogY-retning
°
(7]
3 Seyler langs
‘w . HUP150x150x10| 34,9 3,0 16,0 1675,2 31 51931
§ X- og Y-retning
i
= . .
£ |Bielkeri 1y upisoxtsoxto| 349 | 30 | 80 | 8376 31 25966
» | X-ogY-retning
Sum 1l.etg 2814,9 87261
Diagonaler i HUPGOX60x8 | 7,1 | 42 | 80 | 2410 31 7470,4
X- og Y-retning
a | SOVIerlanes | nics08 | 280 | 30 | 160 | 13440 31 | 41664,0
@ | X-ogY-retning
~ Bjelker i
jerert HUP150x150x8 | 28,0 3,0 8,0 672,0 31 20832,0
X- og Y-retning
Sum 2.etg 2257,0 69966,4
Diagonaler i HUPSOx50x7 | 52 | 42 | 80 | 1765 31 5471,3
X- og Y-retning
a | SOVIerlanes | nic0s08 | 280 | 30 | 160 | 13440 31 | 41664,0
@ | X-ogY-retning
s Bjelker i
jerert HUP150x150x8 | 28,0 3,0 8,0 672,0 31 20832,0
X- og Y-retning
Sum 3.etg 2192,5 67967,3
Tabell 9.8 Mulig materialbesparelse/kostnadsbesparelse for stalkonstruksjoner.
Total mengde | Total mengde | Differansei | Total kost DCL| Total kost Differanse i
DCL [kg] DCM [kg] [%] i [kr] DCM i [kr] [%]
Plan 1.etg. 4492,5 2814,9 37,3 139266,0 87261,2 37,3
Plan 2.etg. 3225,3 2257,0 30,0 99982,8 69966,4 30,0
Plan 3.etg. 2946,9 2192,5 25,6 91355,0 67967,3 25,6
Sum 10664,6 7264,4 31,9 330603,8 225194,9 31,9
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Som det fremkommer av tabellene 9.7 — 9.9 kan vi si at dimensjonering av stalkonstruksjoner etter
DCM- dimensjoneringsprinsippet kan gi betydelig materialbesparelser i sammenligning med DCL-
dimensjoneringsprinsippet (gjelder for baeresystemer med konsentriske strekkdiagonaler). Ut i fra
tabellene ser vi at strekkdiagonalene bidrar mest pa materialbesparelsen ca. 60% differanse,
samtidig som bjelkene utgjer det minste bidraget pa materialbesparelsen, rundt 18% (moment og
skjeerkraft pa bjelker er det samme for DCL og DCM). Saylene utgjer den sterste mengdeandelen
(mengde i kg) og dermed har stor betydning for baeresystemets endelige materialbesparelse.
Beregnede mengder pa tabell 9.7-9.9 viser at DCM-dimensjoneringsprinsippet gir en

materialbesparelse for sgyler pa ca. 32%.

Som forventet bidrar sgylene og bjelkene i mindre grad til materialbesparelsen enn diagonalene.
Det kan forklares med at for beeresystemer med konsentriske avstivninger, er bjelkene og seylene

ikke-energiabsorberende konstruksjonsdeler dvs. dimensjoneres med overstyrke (se kap.8.3).

Kostnadsoverslag for betongkonstruksjoner er basert pa armeringsmengden som kreves for DCL-
og DCM-dimensjoneringsprinsippet. Her er kun armeringsmengden i selve veggskivene vurdert,
dvs. forbindelsene og kraftoverfgring mellom horisontale- og vertikale skivene er ikke kontrollert.
Eventuell besparelse beregnes pa grunnlag av armeringsmengden (armeringsareal i mm?) som

kreves pa hvert horisontal snitt ved plan 1, 2 og 3.

| denne oppgaven er det brukt samme tverrsnittsdimensjoner (b og h) for veggskiver for bade
DCL- og DCM-dimensjonering, dvs. betongmengden blir omtrent det samme for begge
overnevnte dimensjoneringsprinsippene og er ikke vurdert i kostestimering. Resultatene for

betongkonstruksjoner er presentert pa tabellene 9.9 — 9.11.

Tabell 9.9 Kostnadsoverslag for stalkonstruksjoner dimensjonert etter DCL- dimensjoneringsprinsippet.

Mengdeberegning for betongkonstruksjoner - etter DCL dimensjoneringsprinsippet

Armering per | Arm. areal | Lengde | Antall | Mengdei Pris Tot. pris

Beskr. skive (n-@n) [mm2] [m] [stk.] [ke] [kr/kg] [kr]

Snitt ved overgang
mellom fundament | 10016 + 6@12 2688,0 4,5 8,0 1509,6 16 24153
ogveggil.etg

Snitt ved overgang
mellom veggil.etg | 8016 + 6012 1947,0 4,0 8,0 486,0 16 7776
ogveggil.etg

Snitt ved overgang
mellom vegg i 2.etg | 8@10 + 612 967,0 3,0 8,0 181,0 16 2896
og veggi3.etg

Sum 2176,6 34825
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Tabell 9.10 Kostnadsoverslag for stalkonstruksjoner dimensjonert etter DCM- dimensjoneringsprinsippet.

Mengdeberegning for betongkonstruksjoner - etter DCM dimensjoneringsprinsippet
Beskr Armering per | Arm. areal | Lengde | Antall | Mengde Pris Tot. pris
) skive (n-@n) [mm2] [m] [stk.] i [ke] [kr/kg] [kr]
Snitt ved overgang
mellom fundament | 10010 + 6@12 | 1463,0 4,5 8,0 821,6 16 13146
ogveggil.etg
Snitt ved overgang
mellom veggil.etg | 11010 + 6012 1202,5 4,0 8,0 300,1 16 4802
ogveggil.etg
Snitt ved overgang
mellom vegg i 2.etg | 9910 + 6012 1045,5 3,0 8,0 195,7 16 3131
og veggi3.etg
Sum 1317,5 21080
Tabell 9.11 Mulig materialbesparelse/kostnadsbesparelse for stalkonstruksjoner.
Total mengde | Total mengde Differanse i Total kost Total kost | Differansei
DCL [kg] DCM [kg] [%] DCL i [kr] DCM i [kr] [%]
i”;itgved 1509,6 821,6 45,6 24153,3 13145,9 45,6
Snitt ved 486,0 300,1 382 7775,5 4802,3 382
2.etg.
Snitt ved 181,0 195,7 -8,1 2896,4 3131,5 -8,1
3.etg.
Sum 2176,6 1317,5 39,5 34825,2 21079,7 39,5

Dimensjonering av betongkonstruksjoner etter DCM- dimensjoneringsprinsippet kan gi betydelig

materialbesparelser i sammenligning med DCL- dimensjoneringsprinsippet (gjelder for
baeresystemer bestdende av duktile veggsystemer). | tabellene 9.9-9.11 ser vi at snitt mellom
fundament og vegg i farste etasje utgjer det stgrste bidraget pa materialbesparelsen, ca. 55%. |
snitt ved overgang mellom vegg i andre og vegg i tredje etasje blir armeringsmengden for DCM-
dimensjoneringsprinsippet starre enn for DCL- dimensjoneringsprinsippet. Grunnen til det kan
forklares av tilleggskravet som stilles til skivekapasiteten i NS-EN 1998-1, pkt. 5.4.2.4. Punkt
5.4.2.4 setter krav til det dimensjonerende bgyemomentdiagrammet langs vegghgyden, gis av en

vertikalt forskjgvet omhyllingskurve av bgyemomentdiagrammet fra analyse (se fig. 9.7).
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Beregnede mengder pa tabell 9.11 viser at dimensjonering av betongkonstruksjoner (tilsvarende
bygg som i denne oppgaven) etter DCM- dimensjoneringsprinsippet gir en materialbesparelse for
strekkarmering pa ca. 39%. NS-EN 1998-1 stiller krav til bruk av lukebgyler i veggens kritiske
omrade ved DCM-dimensjonering (se kap.8.3.2). Dette reduserer besparelsen i en vis grad (ikke

tatt hensyn til ved mengdeberegning).

Kommentar til mengdeberegning for betongkonstruksjoner!

Ved mengdeberegning vist pa tabell 9.9-9.11 er armeringsmengden skalert med en faktor lik 2.
Dette gjares fordi veggskivene armeres likt pa begge randsonene (horisontal lastvirkning kan
forekomme fra alle retninger), mens vedlagte beregninger viser kun strekarmering for den ene
randsonen (veggens sidekant). Lengde pa armeringsstengene er satt lik etasjehgyden pluss tillegg
for forankring til overliggende plan. Det gjeres for bade DCL- og DCM- dimensjoneringsprinsippet,
dvs. endelige resultater blir ikke pavirket av armeringens lengde. Videre er horisontalarmering i
veggskiven ikke vurdert (antatt at horisontalarmering er det samme for begge, DCL- og DCM-

dimensjoneringsprinsippet, dvs. blir lik minimumsarmering i hht NS-EN 1992-1, pkt. NA.9.6.3).

9.8.1 Usikkerhet knyttet til kostnadsoverslaget

| dette kapittelet har jeg foretatt en grov ekonomisk vurdering i forbindelse med mulig
kostnadsbesparelse ved prosjektering av konstruksjoner for middels duktilitet (DCM). Resultatene
vist i tabellene 9.6-9.11 viser kun materialbesparelsene for konstruksjonens baeresystem.
Konstruksjonens baeresystem bestar av konstruksjonsdeler som utgjer kun en andel av hele
konstruksjonen, dvs. prosentandelen pa besparelsen blir langt lavere hvis man tar alle
materialkostnadene i betraktning (sekundere konstruksjonsdeler baerer kun gravitasjonslasten som
omtrent er i samme starrelsesorden for bade DCL og DCM-dimensjonering). Nar bygeprosjektets
materialbesparelse er estimert, bar byggetekniske prosjekteringskostnader og utferelseskostnader
vurderes. Stgrrelsen pa byggetekniske prosjekteringskostnader og utfgrelseskostnader vil veere
sterkt pavirket av den kompetansen som den prosjekterende/utferende parten har. Beregning av
konstruksjoner for DCM kan fare til noe lengre prosjekteringstid ved ferste gangs prosjektering
pga. kjiennskapen til de relevante standardene og kravene som stilles til konstruksjonens kapasitet
og duktilitet. Siden de fleste av bedriftene (radgivendeingenigr firmaer) har tilgang til flere enkle
dataprogrammer (MathCad og Excel), kan enkle regneark lagres, som for eksempel vedlegg A1.2
og A2.2 i denne oppgaven, og brukes/tilpasses til senere DCM prosjekteringer. P4 den maten kan
prosjekteringskostnadene bli omtrent lik for DCL- og DCM-dimensjoneringsprinsippet. Selv. om
DCM-dimensjoneringsprinsippet krever litt lengre prosjekteringstid vil det ikke bety at
dimensjonering av konstruksjoner for middels energiabsorpsjon ikke er lgnnsomt. | denne
oppgaven er det kontrollert et enkelt (liten) bygg. For starre byggeprosjekter vil besparelsen i kr.
veaere betydelig starre, slik at den endelige prosjektkostnaden blir mindre enn for konstruksjoner

som dimensjoneres etter DCL-dimensjoneringsprinsippet.
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Et annet usikkerhetsmoment er prisen per kilo stal/armering som er brukt i denne oppgaven. For
stal vil prisen variere avhengig av profilstgrrelser og type knutepunkter (for armering vil utforming
av beyler gi utslag pa prisen). | dette tilfellet er konstruksjonen enkelt og krever ikke store
knutepunkter dvs. brukt gjennomsnittspris kr/kg vil vaere en grei tilneerming og har ikke noen seerlig
innvirkning pa kostnadene. | noen tilfeller vil baeresystemer belastes av sterre snittkrefter, og det
medferer til starre knutepunkter. | slike tilfeller kan forbindelseskostnadene ha innvirkning pa
gjennomsnittsprisen (kr/kg) og ma vurderes ved mer ngyaktige kalkuler. | kostestimering vist i
tabellene 9.6-9.11 er forankring av fundamenter pa fjell ikke vist. Forankringskraften er tilnsermet
lik snittkreftene ved fundamentniva og kan gi en kostnadsdifferanse i stgrrelsesorden som for snitt
ved overgang fundament og vegg i farste etasje pluss noen ekstra utferelseskostnader. Dette gker

besparelses prosentandel.

Den beregnede kostnadsbesparelsen som er vist i denne oppgaven er kun et overslag/estimat
som kan brukes til vurdering av tilsvarende bygninger. Kostnadsestimeringene utfgrt i dette
delkapitlet viser at detaljprosjektering av konstruksjoner for middels duktilitet (DCM) kan gi

betydelig kostnadsbesparelser.
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9.9 Alternative beregningsmetoder for byggets respons

Som nevnt i kap.9.6.5 (se ogsa kap.6) byggets egensvingningsperiode er helt avgjerende for
starrelsen pa den seismiske lastvirkningen. Beregningen av byggets egensvingningsperiode etter
mer ngyaktig analyse, kan i noen tilfeller gi vesentlig mindre seismiske lastvirkninger. Mer
ngyaktige beregninger av byggets egensvingningsperiode kan bestemmes enten ved hjelp av

dataprogrammer eller alternative beregningsmetoder (se vedlegg B).

Avhengig av konstruksjonens egenskaper, i kap. 6 ble det diskutert om linezer-elastisk og ikke-
linezer analysemetoder som kan brukes til &8 bestemme konstruksjonens dynamiske respons som
grunnlag for dimensjoneringen av seismiske pavirkninger etter NS-EN 1998-1. Bruk av
elementmetode baserte analyseprogrammer for & analysere konstruksjonens respons, er det blitt
et vanlig prosses i de seinere arene. Det finnes mange analyseprogrammer som kan benyttes til
konstruksjonsanalyse, noen er enkle og noen er mer tungvint & bruke. | denne oppgaven hadde

jeg tilgang til analyseprogrammet Autodesk Robot Structural Analysis Professional (ARS).

Ved bruk av analyseprogrammer, bgr resultatene fra analysen kontrolleres. Det fgrste man bgr
gjere er a kontrollere om pafgrte gravitasjonslaster stemmer med sum oppleggskrefter (enkel mate
a kontrollere). Videre i jordskjelvsammenheng er det viktig & kontrollere den konverterte massen
som legges til grunn for beregning av seismisk lastvirkning. Andre faktorer som kan pavirke
resultatene og bgr nevnes er: geometriske avvik mellom modell og konstruksjon, feil i modellen
(separert konstruksjon), randbetingelser, input parametrene (verdiene for grunnakselerasjon,
grunntype osv.), riktig valg av analysetype (flere programmer har mange analysemetoder som man

kan velge i mellom), materialkvalitet osv.

Fer man gar i gang med analyseprogram for & analysere en konstruksjon, er det viktig a gjere et
overslag med handberegninger basert pa forenklet metode slik at vi far en fglelse av hvilke
resultater en kan forvente og i hvilken starrelsesorden disse kommer til & veere. Den forenklede
metoden for beregningen av byggets egensvingningsperiode skal helst bestemmes pa basis av
konstruksjonens virkelige stivhet. Dersom avviket mellom resultatene fra analysen og
overslagsberegningene etter forenklede metoder er betydelige, bar det undersgkes grundig for hva
som er arsaken til det. | slike tilfeller er det enklest & starte med & kontrollere handberegningene.
Etter at handberegningene (forenklede beregningene) er kontrollert, bgr forhold nevnt i forrige
avsnitt sjekkes og vurderes. Som konstrukter er vi ansvarlig for evalueringen av resultatene slik at
vi far luket eventuelle feil i modellen som kan ha betydelig innvirkning pa konstruksjonens sikkerhet

og gkonomi.

Siden jordskjelvstandarden gir flere alternative beregningsmetoder for & bestemme byggets
egensvingningsperiode (lastvirkning), kan disse benyttes til & evaluere beregningene fra
analyseprogrammet. | det fglgende vises resultater fra fire forskjellige beregningsmetoder for

konstruksjonen som er kontrollert i denne oppgaven. Oppsummeringen av resultatene er vist i

Masteroppgave Utfgrt av SF Side 223



delkapittel 9.9.1 og 9.9.2 (se tabell 9.12/9.13). | tabellene 9.12/9.13 er gkningen av seismiske
lastvirkninger pga. kombinasjonen av lastkomponentene og utilsiktet torsjonsvirkning ikke tatt
hensyn til (resultater fra alle analyser pavirkes tilnaermet likt). Forenklede beregningsmetodene
kontrolleres mot analyse utfert pa analyseprogrammet ARS. Dokumentasjon med detaljerte

beregninger av byggets egensvingningsperiode og lastvirkning er vist i vedlegg B1/B2.

9.9.1 Betongkonstruksjoner

Folgene alternativer undersgkes (detaljert beregning er vist pa vedlegg B2):

Alternativ 1: Beregner tilneermet egenperiode etter NS-EN 1998-1 pkt. 4.3.3.2.2, lig. 4.6, (Skjeerkraft
ved grunniva beregnes etter tverrkraftsmetoden);

Alternativ 2: Beregner tilnaermet egenperiode etter Rayleigh-metoden NS-EN 1998-1 pkt. 4.3.3.2.2(2),
(Skjeerkraft ved grunniva beregnes etter tverrkraftsmetoden);

Alternativ 3: Beregner egenperiode ved a lgse egenverdiproblem vha. Mathcad, (Skjeerkraft ved
grunniva beregnes etter modal analyse, SRSS-kombinasjon);

Alternativ 4: Beregnet egenperiode vha. analyseprogram ARS, (Skjeerkraft ved grunniva beregnes
etter modal analyse, CQC-kombinasjon).

Tabell 9.12 Sammenligning av resultater for betongkonstruksjoner.

Forste Skjaerkraft ved Deformasjon i byggets
. Egensvingningsperiode grunniva overste etasje
Beregningsmetode T, [s] Vo [kN] & [mm]
Alternativ 1 0,260 874 2,79
Alternativ 2 0,293 776 2,86
. 0,329 745,7 2,88
Alternativ 3 . o o
(for fgrste svingeform) (SRSS-kombinasjon) (SRSS-kombinasjon)
Alternativ 4 0,250 7453 282
(for fgrste svingeform) (CQC-kombinasjon) (CQC-kombinasjon)

” -7 ikke beregnet

Slik som det fremkommer av tabell 9.12 beregningen av byggets egensvingningsperiode etter
alternativ 4 (ARS-analyse) stemmer det ganske bra med forenklet beregningsmetode (alternativ 1)
som er brukt for dimensjoneringen av eksempelbygget i denne oppgaven. Dette gir en indikasjon
pa at forenklet beregningsmetode (alternativ 1) er en god tilnaerming for reguleere

betongkonstruksjoner avstivet av baeresystem bestaende av veggskiver.

Avviket mellom egensvingningsperiode beregnet etter alternativ 1 og alternativ 4 (periode for
forste svingeform) er ca. 10%, mens avviket mellom seismisk skjeerkraft ved byggets grunniva er
pa ca. 14%. Resultatene fra ARS-analysen viser at medsvingende masse for de forste tre modene

utgjer ca. 77,18+19,13+3,52=99,83% av total masse. Videre viser resultatene at medregnet masse
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ved forenklet beregningsmetode er ca. 1,7% starre enn den konverterte massen pa ARS-analysen.
Ved forenklet beregning av seismisk lastvirkning, er skjaerkraften ved grunniva redusert med en
korrelasjonsfaktor A=0.85 (se kap. 6.3.2). Alle disse faktorene kan ivaretas ved & multiplisere den
seismiske skjaerkraften ved byggets grunniva V,, beregnet etter alternativ 1 med en faktor (kaller
for a) a = 1 + ((0,998-0,85) - 0,017) = 1,131. Denne faktoren er en omregningsfaktor som tar
hensyn til avvik mellom medregnet masse i ARS-analysen og de forenklede beregningsmetodene.
Hvis alle disse forholdene taes i betraktning vil avviket (i prosent) mellom resultatene fra ARS-
analysen (alternativ 4) og forenklet metode (alternativ 1) bli noe starre enn det som er vist i tabell

9.12, men allikevel akseptable.

Alternativ 2 og alternativ 4 (for farste svingeform) gir tilneermet samme egensvingningsperiode
(ca. 1% avvik), mens avviket mellom skjeerkraft ved byggets grunniva er pa ca. 4%. Dersom
baseskjaerkraften fra alternativ 2 multipliseres med en faktor, a = 1,131 (se forrige avsnitt), blir

baseskjaerkraften V=776 - 1,131 = 877,5kN, dvs. avviket mellom resultatene blir starre.

Alternativ 3 er det beste alternativet for a kontrollere analyseprogrammer, men da ma
konstruksjonen veere symmetrisk og reguleer (som i var tilfelle). Som vist i vedlegg B1, sa stemmer
bade formen pa de tre ferste svingemodene, forskyvningen og lastvirkning ganske bra med
resultatene beregnet i ARS (kun X-retning). Beregnet seismisk skjaerkraft ved byggets grunniva
etter alternativ 3 er det samme som for alternativ 4. Det kan forklares med at medregnet masse for
alternativ 3 er noe starre enn for alternativ 4. Videre ser vi at perioden varierer noe fra ARS-
analysen. Dette kan delvis skyldes beregningen av skivestivheten i alternativ 3 (se kap. 6.7). Ved a
beregne riktig stivhet og masse skal alternativ 3 gi tiineermet samme resultater som ARS-analysen.
Det gir en indikasjon for at regulaere bygninger kan dimensjoneres ved en enkelt idealisert vertikal
soyle/bjelkemodell, fast innspent i bunnen, med punktmasser i hver etasje og stivhet som tilsvarer
konstruksjonens stivhet i hver betraktet retning. Denne metoden kan veere krevende og krever
kjennskap til modal analyse (se kap.6.3.1), men en grei og trygg mate a kontrollere lastvirkningene

beregnet pa analyseprogram.

Pa bakgrunn av disse resultatene kan det konkluderes med at sa lenge betongkonstruksjonen ikke
pavirkes av hgyere ordens svingeformer (torsjonsvirkninger), forenklede beregningsmetoder
inkludert alternativ 1, gir ganske god estimat for byggets egensvingningsperiode og den samlede
seismiske kraften ved byggets fundamentniva. | dette tilfellet gir forenklede beregningsmetoder
(alternativ 1 og 2) noe konservative resultater i forhold til ARS-analysen. Som forventet beregnet
seismisk skjeerkraft ved byggets grunniva etter alternativ 3 er det samme som for alternativ 4. Ut i
fra resultatene vil jeg i denne sammenheng trekke frem alternativ 2 som er enkelt & gjennomfere

og gir tilnaermet samme resultat som ARS-analyse.

9.9.2 Stalkonstruksjoner

Folgene alternativer undersgkes (detaljert beregning er vist i vedlegg B2):
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Alternativ 1: Beregner tilneermet egenperiode etter NS-EN 1998-1 pkt. 4.3.3.2.2, lig. 4.6, (Skjeerkraft
ved grunniva beregnes etter tverrkraftsmetoden);

Alternativ 2: Beregner tilnaermet egenperiode etter Rayleigh-metoden NS-EN 1998-1 pkt. 4.3.3.2.2(2),
(Skjeerkraft ved grunniva beregnes etter tverrkraftsmetoden);

Alternativ 3: Beregner egenperiode etter generalisert SDOF-system metoden, (Skjeerkraft ved
grunniva beregnes etter tverrkraftsmetoden);

Alternativ 4: Beregnet egenperiode vha. analyseprogram ARS, (Skjeerkraft ved grunniva beregnes
etter modal analyse, CQC-kombinasjon).

Tabell 9.13 Sammenligning av resultater for stalkonstruksjoner.

_ Ftar_ste . Skjaerkraft yed Deformasjon i by_ggets
Beregningsmetode Egenswngrriu[r;?sperlode g\r'll:rlllr(nr:l\ia ﬁvezrss[t;::‘t]aSJe
Alternativ 1 0,260 874,2 2,80
Alternativ 2 0,618 367,8 10,5
Alternativ 3 0,542 419,1 5,01
Alternativ 4 (for f¢rst%2\1/i()ngeform) (CQC-k?)rgn%[i}nasjon) (CQC-ko8r,nzt?inasjon)

Ut i fra tabell 9.13 ser vi at beregningen av byggets egensvingningsperiode etter alternativ 4 (ARS-
analyse) avviker sterkt fra den forenklete metoden (alternativ 1), som er benyttet for
dimensjoneringen av eksempelbygget i denne oppgaven. Dette innebaerer at alternativ 1 er en
meget konservativ metode for dimensjoneringen av tilsvarende bygg som er kontrollert i denne
oppgaven (reguleer stalkonstruksjon avstivet av bazeresystemer med konsentrisk avstivninger).
Avviket mellom egensvingningsperioder beregnet etter alternativ 1 og alternativ 4 (for farste
svingeform) er ca. 57%, mens avviket mellom skjeerkraft ved byggets grunniva er pa ca. 55%.
Resultatene fra ARS-analysen viser at medsvingende masse for de fgrste tre modene utgjer ca.
83,37+14,82+1,81=100,0% av totale masse. Avvik mellom medregnet masse ved forenklet
beregningsmetode og konvertert masse pa ARS-analysen er det samme som for betongbygg,
1,7%, men har ikke noen nevneverdig betydning for det store avviket i resultatene. Ut i fra disse
sammenligningene vist i dette avsnittet, ser vi at det markante avviket mellom resultatene beregnet
etter alternativ 1 og alternativ 4 er uakseptable. Dette stgtter opp mistanke om at den forenklede
metoden (alternativ 1) som er basert pa empirisk tilneerming ikke er egnet for bygninger med

baeresystemer med konsentriske avstivninger (stalrammer).

Samme som for betongkonstruksjoner alternativ 2 og alternativ 4 (for fgrste svingeform) gir
tilneermet samme egensvingningsperiode (ca. 1,5% avvik), mens avviket mellom skjeerkraft ved
byggets grunniva er ca. 7%. Dersom baseskjaerkraften fra alternativ 2 multipliseres med en faktor,
a=1+((1,00-0,85) - 0,017) = 1,133 (se kap.9.9.1), blir baseskjeerkraften V,=367,8 - 1,133 = 416
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kN, dvs. baseskjaerkraften V, beregnet etter alternativ 2 blir ca. 5% starre enn V, beregnet etter
alternativ. 4. Samme som for betongkonstruksjoner, forenklede beregninger av byggets
egensvingningsperiode etter Rayleigh-metoden og ARS-analyse virker til & ligge ganske neere

hverandre.

Alternativ 3 er ikke beskrevet i kap.6. Metoden er utviklet for generaliserte SDOF-systemer, og
kan brukes som en tilnaerming til & beskrive bygninger med flere frihetsgrader (reguleere bygg som
i denne oppgaven). Byggets naturlig frekvens tilneermet beregnes ut i fra forskyvningsformen.
Denne metoden er grundig beskrevet i Chopra 2001, kap.8 (referanse [6], kap.6). Ut i fra
resultatene vist i tabell 9.13, ser vi at avviket mellom egensvingningsperioder beregnet etter
alternativ 3 og alternativ 4 (for farste svingeform) er ca. 11%, mens avviket mellom skjaerkraft
ved byggets grunniva er ca. 5,5%. Det gir en indikasjon pa at alternativ 3 gir god estimat for

byggets egensvingningsperiode og den samlede seismiske kraften ved byggets fundamentniva.

Pa bakgrunn av disse resultatene kan det konkluderes med at dimensjoneringen av
stalkonstruksjonen etter den forenklede beregningsmetoden (alternativ 1) gir for konservative
resultater og anbefales ikke. Alternativ 2 og 3 er basert pa byggets virkelige stivhet og derfor virker
til & gi tilneermet korrekt estimat for konstruksjonens egensvingningsperiode og dermed seismisk

skjeerkraft ved byggets grunniva.

Det begr nevnes at dersom alternativ 2 blir benyttet for dimensjonering av stalbygget, vill P-A
effektene gi betydelig lastekning i enkelte plan. Dette er ikke vist i vedlagte beregninger, men en
enkelt kontroll viser at lastgkning ved fagrste plan (dekke over 1.etg) kan bli ca.25-35%, samtidig
som sensitivitetsfaktoren 6 naermer seg den gvre grensen pa 0,30. Disse effektene er diskutert i

kap. 6.6 og bar alltid kontrolleres ved jordskjelvdimensjonering.

NB! Beregnet dimensjonerende spektral akselerasjon etter alternativ 2 er, S4(T)=0,459m/s?<0,05¢
(se vedlegg B2-2) dvs. for stalkonstruksjon omhandlet i denne oppgaven (eksempelbygg avstivet
med konsentriske avstivninger), utelatelseskriteriene beskrevet i kap. 5.6, kriterium 3, kan

anvendes.
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10 Diskusjon og Hovedkonklusjon

| denne masteroppgaven er hovedfokuset rettet mot alternative metoder for dimensjoneringen av
konstruksjoner i hht. NS-EN 1998-1, hvor konstruksjonens energiabsorpsjonsevne settes i fokus.
Konstruksjonens evne til & absorbere og fordele energien i bygget angis av den sakalte
konstruksjonsfaktoren gq. Konstruksjonsfaktoren q varierer for forskjellige duktilitetsklasser. | hht.
NS-EN 1998-1 kan konstruksjoner deles i lavt-, middels- og hgyt duktilitets niva. Siden Norge faller
innenfor de lavseismiske omradene i Europa regner vi ikke med at jordskjelv vil vare lenge nok til
at konstruksjonen brytes ned til smabiter. Det innebaerer at vurderingen av hgyenergiabsorberende
konstruksjoner (DCH) ikke er aktuelt for Norge. Dette er ogsa bekreftet i NS-EN 1998-1, pkt.
NA.5.2.1. Her i denne oppgaven rettes fokuset pa duktilitetsklasser som er aktuelle for
konstruksjoner i Norge, det vil si lav- og middelsduktile konstruksjoner (DCL og DCM).
Dimensjonering og detaljering av konstruksjoner etter DCM-dimensjoneringsprinsippet er
beskrevet i kapittel 8, og vist ved konkret eksempel i kapittel 9. Dimensjonering og detaljering er
dokumentert ved beregninger som legges som vedlegg til denne rapporten. Ut i fra utfarte
beregninger er det sa foretatt en gkonomisk vurdering av kostnader eller besparelser som DCM-

dimensjoneringsprinsippet kan medfare.

| denne oppgaven er det ogsa undersgkt om forenklede beregningsmetoder som er benyttet for
beregninger av konstruksjonens egensvingningsperiode og seismisk skjaerkraft ved grunniva for

eksempelbygget er tilfredsstillende mht. ngyaktighet.

10.1 Konklusjon - @konomisk vurdering

| denne oppgaven er det undersgkt om utnyttelsen av materialets duktile egenskaper har
betydning for materialkostnadene og eventuelle tilleggskostnader som detaljering og prosjektering

av energiabsorberende konstruksjoner kan pafare.

Beregningene utfgrt i denne oppgaven viser at utnyttelsen av materialets duktile egenskaper, dvs.
dimensjoneringen av konstruksjoner etter DCM-dimensjoneringsprinsippet har betydelig
innvirkning pa seismisk lastvirkning og materialkostnader. Det er pavist ved a utfore en
dimensjonering av et eksempelbygg etter DCL- og DCM-dimensjoneringsprinsippene.
Besparelsen i % for bade stal- og betongkonstruksjoner ved dimensjonering av konstruksjoner
etter DCM-dimensjoneringsprinsippet er presentert i kap.9.8. Utnyttelsen av materialets duktilitet
krever at den prosjekterende har kjennskap til materialets grunnleggende egenskaper og faktorer

som kan pavirke disse egenskapene i gnsket eller ugnsket retning.

Innfgringen av NS-EN 1998-1, gjer det mulig for oss bygningsingenigrer & kunne prosjektere
konstruksjoner enten etter den tradisjonelle elastisitetsteorien der konstruksjonen dimensjoneres
for lav energiabsorpsjon (DCL), eller dimensjonere konstruksjonen for middels energiabsorpsjon

(DCM). DCM-dimensjoneringsprinsippet er ikke noen tradisjonell dimensjoneringsmetode her til
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lands, og anvendes sveert sjelden. Grunnen til det kan vaere mange, men en av hovedgrunnene er
tilleggsbestemmelsene i hht jordskjelvstandarden som ma tilfredstilles. | NS-EN 1998-1, kap.5-9 er

disse tilleggsbestemmelsene beskrevet i detal,.

Hvis den prosjekterende parten har kompetanse og god kjennskap til jordskjelvstandarden og andre
relevante standarder, kan dimensjoneringen av konstruksjoner etter DCM-dimensjoneringsprinsippet
gi byggherren betydelige kostnadsbesparelser samtidig som den prosjekterende part vil fa okt
kompetanse innen dette feltet. Siden DCM-dimensjoneringsprinsippet er noe nytt i Norge, bgr den
prosjekterende part (bedriften) vurdere denne muligheten, noe som kan representere en reell
konkurransefordel i neer fremtid. For at muligheten skal kunne bli en fordel for den prosjekterende
konsulent som konkurrerer med andre bedrifter om oppdrag, bgr DCM-dimensjoneringsprinsippet gi
en lavere totalkostnad eller andre fordeler sammenlignet med DCL-dimensjoneringsprinsippet. Det
innebaerer at i tillegg til materialbesparelsene ma ogséa prosjekteringskostnadene veere pa samme

niva som for DCL-dimensjoneringsprinsippet.

Ved gkonomisk vurdering er kostnadsbesparelsen basert kun pa materialbesparelse, dvs. at
tilleggskostnader som prosjekteringskostnader og utfgrelseskostnader er ikke dokumentert. Siden
eksempelbygget i denne oppgaven er dimensjonert og detaljert for bade lav- og middels duktilitet,
kan jeg gi en kvalitativ vurdering pa basis av medgatt tid for disse to dimensjoneringsprinsippene.
Etter at jeg har gjennomgatt jordskjelvstandardens tilleggskrav for lav- og middels duktilitet, og pa
basis av medgatt tid som DCL- og DCM- dimensjoneringsprinsippet har krevd for denne
oppgaven, jeg kan konkludere med at dimensjonering og detaljering av konstruksjoner etter
DCM-dimensjoneringsprinsippet ikke medforer noen tilleggs prosjekteringskostnader.
Likevel ma den prosjekterende part forvente at fgrste gangs prosjektering i noen tilfeller kan gi

noen tilleggs prosjekteringskostnader, men det er snakk om minimal tidsforbruk.

Som for prosjekteringskostnader, kan ogsa utfgrelseskostnader pavirkes av erfaringene og
kompetansen som den utfgrende part besitter. For stalkonstruksjoner med tilsvarende baeresystem
som konstruksjonen som er dimensjonert i denne oppgaven blir avstivningssystemet (stalrammen)
utformet etter samme prinsipper for bade DCL- og DCM-dimensjoneringsprinsippet. Derfor ser jeg
ingen grunn til & tro at utfgrelseskostnader for konstruksjoner med konsentriske avstivninger vil
gke ved dimensjonering etter DCM-dimensjoneringsprinsippet. For betongkonstruksjoner avstivet
med duktile veggskiver (som i eksempelbygget i denne oppgaven) vil utforming av veggskivene
ved det kritiske omradet (i det energiabsorberende omradet) pafgre den utfarende part noen ekstra
kostnader i form av mer tidsforbruk. Siden veggskivens kritiske omrade vanligvis blir lik
etasjehgyden (for bygg mindre enn 6 etg.), vil kostnadsgkningen veere minimal i forhold til

utfgrelseskostnader for tradisjonelle bygg dimensjonert etter DCL-dimensjoneringsprinsippet.

Ut i fra beregningene utfert i denne oppgaven kan jeg konkludere med at (konklusjonen

gjelder for typiske bygg som er kontrollert i denne oppgaven):
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+ Dimensjonering av konstruksjoner for middels duktilitet gir betydelige materialbesparelse
for bade betong- og stalkonstruksjoner.

4+ Dimensjonering av betong- og stalkonstruksjoner etter DCM-dimensjoneringsprinsippet vil
ikke pafere den prosjekterende part betydelig kostnadsgkning.

+ Dimensjonering av stalkonstruksjoner for middels duktilitet vil ikke pafere kostnadsgkninger
for den utfgrende part. For betongkonstruksjoner kan utfarelses kostnader bli noe hayere
enn for lav duktilitet. Tilleggskostnadene vil vaere minimale og vil ikke pavirke de totale

kostnadene.

10.2 Konklusjon - Konstruksjonsanalyse og forenklede beregningsmetoder

Avhengig av byggets geometriske egenskaper foreslar NS-EN 1998-1 og tilgjengelig litteratur som
omhandler jordskjelv, flere alternative metoder for bestemmelse av den dynamiske
konstruksjonsresponsen. Som nevnt i kap. 9.9 er byggets egensvingningsperiode en viktig
dynamisk egenskap for a bestemme den dimensjonerende akselerasjonen, som videre kan
benyttes til & beregne den seismiske lastvirkningen. Flere alternative prosedyrer for beregning av
byggets egensvingningsperiode (seismisk last) i hht NS-EN 1998-1 ble beskrevet i kap.6. | kap.9.9
ble den beregnede seismiske lasten (egensvingningsperiode) for eksempelbygget som er
kontrollert i denne oppgaven sammenlignet ved bruk av flere beregningsmetoder inkludert

elementmetode baserte analyseprogram Autodesk Robot Structural Analysis Professional (ARS).

Ut i fra beregningene utfert i denne oppgaven kan jeg konkludere med at (konklusjonen

gjelder for typiske bygg som er kontrollert i denne oppgaven):

+ Bruk av analyseprogram (ARS) er den tryggeste maten a beregne byggets dynamiske
respons. Uendelige mange valg kan fort bli forvirrende for nybegynnere, noe som enkelt
kan pavirke analysekvaliteten og analyseresultatene. Kontroll av alle forhold som kan
pavirke resultatene (se kap 9.9) kan veaere tidskrevende i forhold til forenklede
beregningsmetoder.

+ Den forenklede beregningsmetoden, Rayleigh-metoden er basert pa byggets virkelige
stivhet og virker derfor til & gi et korrekt estimat for bade betong- og stalkonstruksjoner. Det
er pavist i kap. 9.91 og kap. 9.9.2.

+ Den forenklede beregningsmetoden etter NS-EN 1998-1 pkt. 4.3.3.2.2, lig.4.6 (basert pa
empiriske tilnaerminger) har ingen sammenheng med byggets stivhet. For typiske
betongkonstruksjoner som eksempelbygget i denne oppgaven gir denne metoden ganske
god estimat for byggets egensvingningsperiode og den samlede seismiske kraften ved
byggets fundamentniva. Det er pavist i kapittel 9.9.1. Pa bakgrunn av resultater vist i kap.

9.9.2 kan det konkluderes med at dimensjoneringen av stalkonstruksjonen (tilsvarende den
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som er kontrollert i denne oppgaven) etter den forenklede beregningsmetoden gir for
konservative resultater og metoden anbefales ikke.

+ Uavhengig av valgt analysetype i prosjekteringen, bgr alltid de beregnede seismiske
lastvirkningene kontrolleres med en forenklet alternativ beregningsmetode. Dette bar gjeres
for a veere rimelig sikker pa at resultatene som oppnas er til & stole pa, dvs. 1) de er ikke for
konservative for a pafgre prosjektet ungdvendige kostnader; 2) beregnet seismisk last er

ikke for lav slik at menneskeliv settes i fare ved en seismisk hendelse.
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11 Vedlegg

Detaljert beregning av seismisk lastvirkning og detaljprosjektering av kritiske snitt for typiske
konstruksjoner nevnt i kapittel 9 er vist i dette vedlegget. | denne masteroppgaven er vedlegg
klassifisert som fglger:

e VVedlegg A1.1: Lastvirkning og kraftfordeling - Stalkonstruksjoner

e Vedlegg A1.2: Detaljprosjektering av kritisk snitt - Stalkonstruksjoner

e Vedlegg A2.1: Lastvirkning og kraftfordeling - Betongkonstruksjoner

o Vedlegg A2.2: Detaljprosjektering av kritisk snitt — Betongkonstruksjoner

eVedlegg B1:  Beregning av byggets respons etter alternative beregningsmetoder — betongbygg

e Vedlegg B2:  Beregning av byggets respons etter alternative beregningsmetoder — stalbygg
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|UiS VEDLEGG A1.1

Dato 12.06.2011

Lastvirkning og kraftfordeling - Stalkonstruksjoner
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Figur A1.1-1 Plan med oversikt over plassering av avstivningssystemet (ASi - ramme 1, 2...J)

A1.1-1.0 Hovedparametre i hht NS-EN 1998

Data og forutsetninger (Bolignygg i Bergen - Seismisk klasse I):

Byggestedets spissverdi for grunnens akselerasjon i
berg antas a vaere NS Figur NA.3(901) returperiode 475ar.

Bygget er satt i sesmisk klasse | _ (NS-EN 1998-1
Tabell NA.4(901))

Faktor avhengi av avstivningssystem - konsentriske stalrammer
(NS-EN 1998-1 pkt.4.3.3.2.2):

Konstruksjonsfaktor (NS-EN 1998-1 pkt.3.2.2.5/6.3.2): docL =15

Grunnverdi for konstruksjonsfaktor (NS-EN 1998-1 pkt.5.2.2.2, ikke koplete veggsystemer:

Verdier og parametrer som beskriver

responsspektra = 10
som brukes i Norge (NS-EN 1998-1 pkt.NA.3.2.2.2) T -~ 0.95
Grunntype A Tabell NA.3.1: clE) =t
Byggets lengde, bredde og hgyde By := 18m By := 20m
Etasjehgyde 1, 2 og 3: Hpi_1:= 3.0m Hpl_2 = 6.0m

ag:= 0.8-0.85m-s

11 := 1.00
Ci:= 0.05
dpcm = 4.0

go:=3.0

Tg(s) = 0.10
Tp(s) := 1.50
H:= 9.0m

Hpl 3= 9.0m

Utfort av: S.F K:\Endelig Rapport\tMCD\Vedlegg Al-1

A1.1-1
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VEDLEGG A1.1

Dato 12.06.2011

Al.1-1.1.1 Lastfaktorer:
Lastfaktorer ihh NS-EN 3490:

| hht NS-EN 3490, Tabell NA.A1.1:
lastfaktorer for tilneermet permanent verdi

A1.1-1.1.2 Karakteristiske laster:
Betongplate etasje 1:
Betongplate etasje 2:
Betongplate etasje 3:

Vegger/sayler/bjelker
ca.:

Nyttelast for boligarealer:
(NS-EN 1991-1-1, Tabell 6.2)

Snglast pa tak, Bergen:
(NS-EN 1991-1-3, Tabell NA.4.1)

Belastet areal dekke.o.1.etg:
Belastet areal dekke.o.2.etg:

Belastet areal dekke.o.3.etg:

Last fra dekke + vegger plan 1:

Last fra dekke + vegger plan 2:

Last fra dekke + vegger plan 3:

Samlet masse per etasje/plan
blir (midlere masse 1-3):

A1.1-1.1 Karakteristiske lasetr og lastfaktorer:

vg:= 1.00

yp = 0.30

kN
gk1:=(0.26-25 + 0.3+ 0.5) - -
m
kN
gk2 = (0.26-25 + 0.3+ 0.5) - -
m
kN
Otak := (0.26- 25 + 0.3 + 0.5) - -
m
_ | 25.0.22 (4+2)-3.0-4 kN
Qdiverse = - (360 — 5. 4) 5
m
90 kN
Pk =<0 5
m
kN
sk:=(2.0-0.8) - -
m

Al.1-1.1.3 Belastningsareal og karakteristiske laster per etasje:

A1:=[(18m-20m) — 5m - 5.5m]
Ao = Aq

Az :=18m-20m

Karakteristiske laster per etasje. (alle laster i bruksgrense, vekt av vegger, sgyler og bjelker er i

Gq:= (9k1 + gdiverse) A4

P1 = pkAq

G = (gkz + gdiverse) A2

P2 = pxA2

G3 = (Otak + gdiverse) A3

P3:=sxA3

1
mpi_1:=[G1-vg+(P1) - 7p-wp]- 3

vp = 1.00

yg:= 0.20

—73kN
9k1 = 1. >

m

—73kN
9k2 = 1. 5
m

kN
Otak = 7-3—2

m

kN
Idiverse = 1 -16_2

m

Ptak ‘= Sk

Aq = 332.5m°2
2

Ay = 3325m

As = 360m>

nkludert).

Gq = 2814.5kN

P{ = 665kN

Gy = 2814.5kN

Py = 665 kN

G3 = 3047.3kN

P3 = 576 kN

mp|_1 = 307344 kg

Utfart av: S.F
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-2 1
g=9.807ms mp_2:=[G2 19+ (P2) vp- wp]- 3 mp| 2 = 307344 kg
1
Mpl_3 = (G3 “1g+P3-vp- \Vp) : 5 mp|_3 = 328358 kg
Miot:= Mp|_1 + Mp| 2 + Mp|_3 Miot = 943046.2 kg

A1.1-1.2 Beregning av seismisk last

0.75
Beregner tilneermet egenperiode . . le_3\\
(NS-EN 1998-1 pkt.4.3.3.2.2): 1= m'{Ct' ( Tom ) 4 Tc(s),20 T1=026

Korrelasjonsfaktoren L= 1085 if Tq4<2 Tg(s) "~ 0.85
(NS-EN 1998-1 pkt.4.3.3.2.2): -
1.0 otherwise
Faktor B (NS-EN 1998-1 pkt.4.3.2.2.5) B:=0.2 ag-p=0.136 ms'2
T
Horisontal dimensjonerende spektret Sa.pcL(T1) = |ag-v1-S- {E f—_ [ﬂ - Eq if 0<Tq<Tg(s)
(NS-EN 1998-1 pkt.4.3.2.2.5): 3 Tg(s) (abcL 3)
. . . i 25| .
Dimensjonerende spektra for middels ag-v1-S-|—— | if Tg(s)<Tq1=<Tc(s)
duktilitet Sq pcm(T) beregnes etter L dpcL )
samme ligning som for S T), men r
T aocu(T) 25 (Tce)N]
med konstruksjonsfaktor g=qpe), ag-71-S- —— - if To(s)<Tq<Tp(s)
(ligningen ligge utenfor arkens marger L apcL T )
og er ikke vist i dokumentet) B 25 To(s) - TD(S)\ '
ag-y1-S- — . > if Tp(s) <Tq
i )
m m
Sa.ocL(T1) = 1.091 = Sa.ocm(T1) = 0.409 —
s s

Seismisk skjserkraft ved terrengniva for hver hovedretning bestemmes som fglge (NS-EN 1998-1 pkt.4.3.3.2.2):
Fp.DCL = Sd.DCL(T1) : (mp|_1 +Mp| 2+ mp|_3) A Fb.DCcM = Sd.DCM(T1) : (mp|_1 +Mp| 2+ mp|_3) A
Fp.pcL = 874.17 kN Fpo.DcMm = 327.82kN

Effekt av utilsiktet torsjonsvirkninger (NS-EN 1998-1 pkt.4.3.3.2.2). Avstivning ligget i byggets ytre akser, dvs.
utilsitet torsjonsvirkning utgjer 10% av tot. last:

Fox.DCL = Fb.DcL - (1.0 + 0.1) Fpx pcL = 962kN Fox.0cM = Fb.ocm- (1.0 + 0.1)  Fpx pcm = 361kN

Fby.DcL = Fp.ocL - (1.0 + 0.1) Fpy.pcL = 962kN Fby.ocM:= Fb.ocm- (1.0 + 0.1)  Fpy pcm = 361kN

Horisontal seismisk lastvirkning som fglge av kominasjon av de horisontale komponenetene, (NS-EN 1998-1 pkt.4.3.3.2.2

Edax.DcL == Fpox.DcL - (1.0 + 0.3) Egx.pcL = 1250kN Ebx.DCM := Fox.ocM - (1.0 + 0.3) Fpx pcm = 361kN

Edy.DCL == Fpx.DcL - (1.0 + 0.3) Eqy.pcL = 1250kN Edy.ocM = Fpox.Dcm - (1.0 + 0.3) Eqy.pcm = 469kN

Utfort av: S.F K:\Endelig Rapport\tMCD\Vedlegg Al-1 A1.1-3
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Etasjehayder z

Masser per etg:

A1.1-1.3 Fordeling av horisontalkraft ved i-te etg (DCL, DCM og vind)

zq = (Hp|_1) zp = Hp|_2 z3 = Hp|_3

m1 = Mp|_1 m2 = Mp|_2 m3:= Mp|_3

> =
F3s R Fav
o Fov
. > ! . >
Fos >
» Fqv
—> , =
F1s
> Fov
4 .
Y - Find

Figur A1.1-2. Prinsippskise for antat lastfordeling per etasje

Zq1 - M4

Horisontal last ved etasje 1. (se beregningene over):

A1.1-1.3.1 Totale horisontale seismiske krefter inkludert torsjon- og kraftretnngsvirkninger

F1.pcL = Edx.DCL "
Z4-mq + 22 - Mo

Z9 - Mo

Horisontal last ved etasje 2. (se beregningene over):

F2.pcL = Edx.DCL -
Z41-mq +2z2-mo

Z3-m3

Horisontal last ved etasje 3. (se beregningene over):

F3.pcL = Edx.DCL -
Z41-mq +2z2-mo

Vindtrykk beregnet pa OS-prog:
(Eg = gavlvegg, El = langvegg)

A1.1-1.3.2 Vindlast + Skjevstillingslat

z1-my
F1.pcM = Epx.DCM"
+Z3-Mm3 Z41-Mq1 +2Z2-M2 +Z3-M3
Z2 - Mo
F2.bcm = Epx.DCM-
+Z3-Mm3 Z41-Mq1 +2Z2-M2 +Z3-M3
Z3-Mm3g
F3.pcMm = Epx.DCM"
+Z3-Mm3 Z41-Mq1 +2Z2-M2 +Z3-M3
kN kN
dDEg = (0.56 + 0.24)—2 dDEg = 0.8—2
m m
kN kN
ape| := (0.56 + 0.24)—2 dDE| = 0.8—2
m m

Giot:= G1 + G2 + G3

Ptot:= P1+ P2 + P3

Giot = 8676.3 kN

Giot = 8676.3 kN

Utfart av: S.F
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0.5%

Sjevstillingslast omregnet Fskjevs = —— - (Gtot - 1.2 + Pyt~ 1.5) Fskjevs = 44.2kN
til vindlast: 1.5
Vindlast mot langvegg: Fvind := dDE| - (20m - 9m) Fvind = 144 kN
Vind + Skjevstilling
A1.1-1.3.3 Horisontale vindkrefter per etg.
Horisontal last ved etasje 3: Fay = Fiot vl - (1 tetg) Fay = 47.06 kN
(se beregningene over) AN 3etg}

, . 1et
Horisontal last ved etasje 2: Fov = Fiot vi- ( etg) Foy = 94.12kN
(se beregningene over) - \ 3etg)

, . 1et
Horisontal last ved etasje 1: Fiv = Fiot vi- ( etg) Fqy = 94.12kN
(se beregningene over) —" \ 3etg)

, . 1 et
Horisontal last ved etasje 0: Fov := Ftot vI- (— . ﬂ\ Foy = 47.06 kN
(se beregningene over) -7 \2 3etg)
Skjeerkraft ved fundamentniva: Fvind := F1v + Foy + F3y + Foy Fvind = 282.35kN

(se beregningene over)

A1.1-1.3.4 Forholdet mellom seismisk og vindlast
Seismiske lastvirkning uten utilsiktet torsjonsvirknin (0.1Fb) og retningsvirkning (Edi=Edi+0,3Edj).
(Midelsduktilitet (DCM) og lav duktilitet (DCL)):

Fv.DCL Fb.DCM

p1.pcL = 3.096 11.DCM =
Ftot_vl |:tot_vl

H1.DCL = 11.pcm= 1.161

Forhold mellom vindlast og jordskjelvslast, for T=Ct*H”0.75. Legger til for torsjonsvirknin (0.1Fb) og retningsvirkning
(Edi=Edi+0,3Ed;j):
Fp.ocL - [1+ (0.1+ 0.3)] Fb.ocm - [1+ (0.1 + 0.3)]

KH2.DCL = H2.DCM =
Fvind Fvind

NB! Vi ser at beregnet seismisk last beregnet etter empirisk metode (tiinermet) i hht NS-EN 1998-1, lig. 4.6, gir
veldig store laster i forhold til vind+skjevstillingslast.

A1.1-1.2-1 Kontroll av andre ordnes effekter

En viktig effekt som vi alltid ma undersgke uavhengig av analysetype, er andre ordnes virkninger, ogsa kjent som
P-A virkning. Int. NS-EN 1998-1 pkt 4.4.2.2 er det ikke ngdvendig & ta hensyn til P-A effekter hvis falgende
betingelse er oppfylt:

_ Ptot - dr

NS-EN 1998.1, pkt. 4.4.2.2(2): <0.10

Viot- h
Parametrene 0, P, Vi d,, 94 0g d,, er beskrevet i kap.6.
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Vertikale Fyi1:=Gq + P4 Fvo = Go + P2 Fv3==G3+P3
krefter:
Skjeerkrefter ved etg. i V4 pcL = F1.pcL Va.pcL == F2.pcL V3.pcL = F3.pcL
(for DCL)
Skjeerkrefter ved etg. i V4 pcm = F1.pcMm V2.pcMm = F2.pcMm V3.pcM = F3.pcMm
(for DCM)
o Sd.ncL(T1
Maks deformasjon i de DCL = ¢ dr.ocL == de.DCL - dDCL
gverste etasje: 21 \2
(Chopra, kap.6.7) T, s)
Sa.ocm(T1)
de.DCM = — dr.ocM = de.DCM - ADCM
21 )
Tq ~S)

Den dimensjonerende forskyvningen mellom etasjene for en konstruksjon med lav/middels energiabsorpsjon,
vurdert som differanse mellom de gjennomsnittlige horisontale forskyvningene gverst og nederst. Beregning av
sensitivitetsfaktoren for alle plan er vist pa tabell under. Siste kolonne i tabell A1.1-2 angir gvre grensen for 0.
Denne gvre grensen skal ikke overskride en verdi pa 0,30. Hvis 6>0,3 ma byggets stivhet revurderes. For
0,1<0<0,3 kan lastvirkningen gkes med en faktor lik den som er gitt i kolonne 9:

Tabell A1.1-2 Kontroll av P-A effekter for middels duktil konstruksjon (DCL, q=1,5)

de dr de - dri Ptot Vtot h 5 Faktor for 0 mindre

[mm] [mm] [mm] [kN] [kN] [mm] lastgkning 1/(1-0) enn 0,3
etasje 3. 2,8 4,2 1,4 3623,0 | 646,0 3000 [ 0,0026 1,003 OKl!
etasje 2. 1,9 2,8 1,4 7102,0 | 403,0 3000 | 0,0082 1,008 OK!
etasje 1. 0,9 1,4 1,4 10581,0 | 201,0 3000 | 0,0246 1,025 OK!

Tabell A1.1-2 Kontroll av P-A effekter for middels duktil konstruksjon (DCM, q=4,0)

Siden ingen av 0-verdiene overskrider kravet til 0,10, er det ikke ngdvendig a ta hensynn til andre ordens virkninger.

de dr de - dri Ptot Vtot h 5 Faktor for 0 mindre

[mm] [mm] [mm] [kN] [kN] [mm] lastgkning 1/(1-0) enn 0,3
etasje 3. 2,8 11,2 3,7 3623,0 | 323,0 3000 [ 0,0139 1,014 OKl!
etasje 2. 1,9 7,5 3,7 7102,0 | 201,0 3000 | 0,0441 1,046 OK!
etasje 1. 0,9 3,7 3,7 10581,0| 101,0 3000 | 0,1305 1,150 OK!

For konstruksjon med middels duktilitet overskrider 0-verdieen kravet pa 0.10 i ferste etasje. Overskridelsen ble
oppdaget etter at dimensjonering av kritiske snitt ble utfgrt. For a slipe a redigere alle beregningene antar at dette
punktet er tilfredstilt (For & ivareta P-A effektene ma vi gange skjeerkraft i plan 1 med faktor 1/(1-6)=1,15, dvs. gkt
skjeerkraft ved farste plan med 15%).

Utfart av: S.F
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A1.1-1.4 Fordeling av laster pa askiver ( DCL og DCM)

Fordeling av laster pa avstivningssystem (fagverk/skiver) utfares pa grunnlaggg av lastfordelingsmetode beskrevet i
kap.6. | videre beregning bruker seismisk last beregnet pa basis av forenklet metode vist i avsnitt A2.1-1.2, dvs.
byggets egensvingningsperiode beregnes etter NS-EN 1998-1, lig. 4.6.

: ASS : : AS7 :
Q== _ = = e

AS6 NASS

I
11
il
1

A
---------------------------- s [ 2]

|'|||r:|||
e {;
a

AT \ASL
@_ _I:;:| 'ﬁl _ \\] _I |_ o i7" @
N \AST - ' ! AS3 ‘

S & & 5

Figur A1.1-3 Plassering av stalrammene, byggets massesenter (CM) og stivhetssenter (CR).

1
Lastens angrepspunkt: Hy := Egx.DCL " —— Hy = 1250.07
(gjer om til dimensjonslas) kN
Avstand til horisosntallastens xH = 9.0 Hy:=0 yH:=0

(resultantens) angrepspunkt:

Avstandenaogb fra aj ap a3 a4 as a a7 ag) (18 165 18 165 0 15 0 15)
dreiepunktet til ramme i: =

bq by b3z bg bs bg by bg) 15 0 185 20 15 0 185 20}
Beregning av skivestivhet er beskrevet i kap.6. Siden alle rammene er utformet for & utvise samme sidestivhet, og med

tanke pa at rammen har stivhet Ki=1 og Ki=0 (full stivhet i huvedretning og null stivhet i tverretning), vi kan skrive stivhete
som vist pa matrise under.

Stivhet av skive/fagverker er lik [KX1 Kx2 Kxa Kxa Kxs Kxe Kx7 Kx8\_ (0 101010 1)

0.0 for i-retning, 10101010)

Kyt Ky2 Ky Kya Kys Kyg Ky Kyg )
og 1.0 for j-retning: y1 Ky2 Ky3 Kya Kys Kys Ky7 Kyg )

KX = Kx‘] + sz + Kx3 + Kx4 + sz + Kx6 + Kx7 + KX8 KX =4

Ky = Ky1 + Ky2 + Ky3 + Ky4 + Ky5 + Ky6 + Ky7 + Ky8 Ky =4

Utfort av: S.F K:\Endelig Rapport\tMCD\Vedlegg Al-1 A1.1-7
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Avstanden x, og y, fra aKy = Kyq-a1 + Kyp-ap + Kyg-ag + Kyq- ag + Kys5- a5 + Kyg- ag + Ky7- a7z + Kyg- €
dreiepunktet til stivhetssenter

kan da regnes som: bKy = Kyq - b1 + Kyo - by + Ky3 - b3 + Kya - bs + Ky5 - bs + Kyg - bg + Ky7 - b7 + Kyg -

aKy = 36 bKy = 21.5
aK bKx
Xpi= —— xt=9.00 Ypi= —— yt =10
y Kx
Last angriper i byggets
midtpunkt, sa eksentrisiteten €x = XH — Xt ex = 0.00
€x 09 €y blir: ey:=0 eksisterer ikke i dette tilfellet(ingen last i x-retning, setter lik null)
. Hx Hy
Forskyvning: Oy = — 8y = 0.00 By = — 8y = 312.52
Rotasjonsmomentet M, blir: Mz := Hy - ey + Hy - ex Mz=0
X1 Y1 —{x—a1) —(yt-b1) | X1 Y1
) (-21) ~{n-b1) ) 9 -3.875)
X2 Y2 —(Xt— 32) —(yt— b2) X2 ¥2 75 -5.375
Avstand fra stivhetssenter X3 ¥3 x—a3) b3 X3 Y3 9 13.125
til hver enkeit skive: x4 ya | | -(x-as) (vt ba) X4 V4| | 75 14625
X5 Y5 ~(x¢ - as) (i bs) X5 Y5 -9 -3.875
x6 Y6 | | ~(xt—a6) (vt b X6 vo | |75 5375
-9 13.125
X7 Y7 —(Xt - a7) —(yt - b7) X7 Y7 )
-7.5 14.625
X8 Y8 ) _—(Xt ~ag) —(vt- bs) i Gy
2 2
y1 - Kx1 X1 - Ky1\
Ix1 Iy1\ 2 2 Ix1 Iy1\
o y2 - Kx2 X2 - Ky2 o 0 81)
x2 ly2 5 5 x2 ly2 29 0
Ik lv3 y3 - Kxz x3 - Kya k3 Iy3
Samlet rotasjonsstivhet for X3y ) X X3y 0 81
hele konstruksjonen blir: ly4 |y4 va© - Kya x4 Ky4 ly4 |y4 214 0
s lys | | 2 2 ks lys| | O 81
x5 lyb y5 - Kys x5° - Kys x5 lyb
Ix6 lye 2 2 Ix6 lye 2 0
Yo -Kxe X6 -Kye 0 81
Ix7 Iy7 9 9 Ix7 Iy7 )
K K 214 0
Ixg lys ) y8 X7 X7 y7 Ixg lys )
2 2
y8~ - Kxg xg8 - Kyg )
Xi=X1.%X§  Yii= V1. =3 (et + 12 + 153 + 1xa + s + Iyg) - | = 5.104 x 10°
X
Yi
Utfort av: S.F K:\Endelig Rapport\tMCD\Vedlegg Al-1 A1.1-8
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Mz
Byggets rotasjon: do := - dp=0
M, Mz )
Kx1-8x Ky1-3dy —Y1'Kx1'T X1'Ky1'T
Mz Mz
Kx2 - 8x Ky2-8y -y2-Kx2- T X2 - Kyo- T
Hxtt Hytt Hxtr Hytr)
X y x1r Fy1r M, M,
Hxat Hyat Hxar Hyor Kxa-0x Kys-dy —y3-Kxg-—= x3-Kya-—=
Lastvirkning Hxi pga Hxat Hyat Hxar Hyar Mz Mz
translasjon og rotasjon: Hxat Hyat Hxar Hyar Kxa - 8x Kya-By -ya-Kxa- T Kya T
Hxst Hy5t Hxsr Hy5r Mz Mz
Kx5 - 8x Kys5:-8y —Yy5-Kxs- T X5 - KyS'T
Hxet Hy6t Hxer Hy6r
Hx7t Hy7t Hx7r Hy7r Mz Mz
y y Kx6 - 0x Ky - dy —Y6'Kx6'T XG'KyG'T
Hxst Hy8t Hxsr Hy8r )
Mz Mz
Kx7 - 8x Ky7-dy —Y7'Kx7'T X7'Ky7'T
Mz Mz
Kxg - dx Kyg-dy -Vs KXS'T X8'Ky8'T)
Hyt Hy1)  (Hxae+ Hyar Hyqe+ Hyar) Hyxt Hy1)
oy XA Ty ey oy 0.0 3125)
Hx2 Hy2 Hxot + Hxar Hyoat + Hyor Hyx2 Hy2 00 0.0
_ Hx3z Hy3 Hxat + Hxar Hyat + Hyar Hx3z Hy3 0.0 3125
Sum last fra traslation
og rotasjon: Hxa Hya Hxat + Hxar Hyat + Hyar Hx4 Hya ~ 0.0 0.0
Hxs Hys Hxet + Hxer Hyst + Hyer Hxs Hys 00 00
0.0 3125
Hx7 Hy7 Hx7t + Hx7r Hy7t + Hy7r Hx7 Hy7 )
0.0 0.0
Hxg Hys ) Hxst + Hxar Hyst + Hysr ) Hxg Hys )
37 Hut + Ha + Hig + Hyg + Hos + Hyg )
) Hxi\ X Hxi\ 0 \
Kontroll av horisontale laster: = =
Hyi ) Z Hy1 + Hy2 + Hya + Hyq + Hys + Hyg Hyi ) \1250.07 )
i )
Vi ser at horisontallast i y-retning blir lik 0.0, dvs. at lastfordeling er korrekt i var tilfelle. 1 tilfellet lastresultantens
angrepspunkt flukter med stivhetssenter (CM = CR), s& gir torsjonsvirkningene ingen rotasjonslaster i x- og y-retning.
Utfort av: S.F K:\Endelig Rapport\tMCD\Vedlegg Al-1 A1.1-9
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A1.1-1.5 Horisontale seismiske krefter pa hver enkelt veggskive (kritisk snitt)

BF==H=========- I
ASZ .
- - 1 - o -H\‘\‘ —4
ﬂ_}_ (- 1 ) [
Kt Eg?] A I
5— &

Figur A2.1-4 Byggets kritisk
snitt for dimensjonering (skive
AS1).

Kontrollerer ramme _AS1 (se figur). Det er to stdlrammer som opptar horisontallastene. Beregning av lastvirkning for

DCM er ikke vist her, men er beregnet etter samme prinsipper som for DCL vis i kap. A1.1-1.4

Skjeerkraft ved fundamentniva pa skive AS1.

Fb.AS1.DCL = (2Hy1) kN

Horisontal last ved kritisk snitt - etasje 1. (se beregningene over):

Z1m1

F1.pcL:= Fb.AS1.DCL"

Z4-Mq +2Z2-Mo + Z3 -

Horisontal last ved etasje 2. (se beregningene over):

Z2 - My

m3

Fo.bcL = Fpb.As1.DCL"

Z4-Mq +2Z2-Mo + Z3 -

Horisontal last ved etasje 2. (se beregningene over):

Z3 - M3

F3.pcL:= Fb.AS1.DCL"

Z4-Mq +2Z2-Mo + Z3 -

Fp.AS1.DCM = 234.39 - kN

Fb.AS1.DCM )

F1pcm:=F1DCL"
Fb.As1.DCL )

Fb.AS1.DCM )

Fobcm=FopcL | =/

m3 Fb.As1.DCL )
Fb.AS1.DCM )

F3pcm=F3pcL | —

m3 Fb.As1.DCL )

Utfart av: S.F
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A1.1-1.6 Kontroll av regularitet

Massesenter, med utgangspunkt i at origo ligger i det nederste hjarnet til venstre (se figur A1.1-3). Avstanden fra
massesenter til hver avstiver er gitt over i dokumentet. For a pavise konstruksjonens regularitet ma konstruksjonens
stivhet i byggets ortogonale retning og torsjonsstivhet beregnes.

Hovedretning velges pa grunnlagg av NS-EN 1998 pkt. 4.2.3.2(6), slik at verdier for rx og eox blir riktig beregnet.
Folgende betingelserr skal vaere oppfylt: NS-EN 1998 (4.1a): egx < 0.30ry
NS-EN 1998 (4.1b): ry > s
hvor:
eox - er avstanden mellom massesenter, CM, og stivhetssenteret, CR, normalt pa den retningen som
vurderes.

rx - er kvadroten av forholdet mellom torsjonsstivheten og sidestivheten i analyseretningen.

Is - er gulvmassens treghetsradius i planet. Som er kvadratroten av forholdet mellom gulvmassens polare
treghetsmoment i planet med hensyn til gulvets massesenter og gulvmasse.

Anslar massesenter uten a beregne,dvs. CMy := 9 CMy =10
vet at den ligger i byggets senter:
By By
Byggets bredde i x og y-retning: by = — by == —
m m

CR. (Ky1‘a1+Ky2-a2+Ky3~a3+Ky4-a4+Ky5-a5+Ky6‘aG+Ky7-a7+Ky8-a8) R
X X~
Kx1 + Kx2 + Kx3 + Kxa + Kys + Kyg + Ky7 + Kyg

(Kx‘l‘b‘l + Kx2 - b2 + Kx3 - b3 + Kxa - bg + Ky5 - b5 + Kyg - bg + K7 - b7 + Kx8~b8)
CRy = CRy = 10

Torsjonsstivhe- esx = CRy - CMy egy = CRx — CMy
t:

i 2 2 2 2
_ by ) by ) by ) by )
Ty = Kx‘] . 7 - esy) + Kx3 . 7 - esy) + sz . 7 - esy) + Kx7 . 7 - esy)

} Ty =324

2 2 2 2
by ) by ) by ) by )
Tx=|Kx2-| = —esx; +Kxs- 7—esx) + Ky - 7—33 + Kyg - _—esx) | Ty =324

2 % 2 : >
K ( j +Kg (by) +sz-(%j +Kx7.(%j

Utfort av: S.F K:\Endelig Rapport\tMCD\Vedlegg Al-1 A1.1-11
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Ty
Torsjonsradius i = | — ry=29
y-retning: Ky
TX
Torsjonsradius i ry:= [ — ry=9
x-retning: Kx
NS-EN 1998 (4.1a): 03-ry=27 0.3ry = 2.7
egx <0.3-ry OK! epy<0.3-r, OK!
Miot - b 2 ldekk
Kontroll av NS-EN 1998 (4.1b) ldekke = ——Y_ g = [ — ls = 5.774
12 Miot
rx = lg OK! ry > lg OK!
Krav til regularitet i plan i X-retning: kravregularitet. X = | "Regularitet i X-retning er tilfredsstilt!" if ry > g

"Regularitet i X-retning er ikke tilfredsstilt!" otherwise

kravregularitet.x = "Regularitet i X-retning er tilfredsstilt!"

Krav til regularitet i plan i Kravregularitet.Y =
Y-retning:

"Regularitet i Y-retning er tilfredsstilt!" if ry>Ig

"Regularitet i Y-retning er ikke tilfredsstilt!" otherwise

kravregularitet.y = "Regularitet i Y-retning er tilfredsstilt!"

| samsvar med NS-EN 1998-1, pkt.4.2.3.2, er byggets krav til regularitet i plan oppfyller i begge ortogonale retningene.
Det innebeerer at forenklet konstruksjonsanalyse basert pa tverrkraftsmetoden som vist over i dokumentet er
tilstrekelig for dimensjonering av konstruksjonen for seismiske pavirkninger.

Utfort av: S.F K:\Endelig Rapport\tMCD\Vedlegg Al-1 A1.1-12
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Al.2-1 Dimensjonering av kritisk snitt for DCM - St alkonstruksjoner

Fiq

Energiabsorberende | - -
i I konstruksjonsdeler
(strekkdiadonaler)

i -

- -
Fo (Vo) Fo (Vo)

Figur A1.2-1. Prinsipskisse for avstivhingsramme

.| med overstyrke.

Omrader (konstruksjonsdeler)

(s@yler, bjelker og
knutepunkter)

Forutsetning for DCM-dimensjonering:
Strekkdiagonaler som energiabsorberende deler

Sgylene ma forbli i elastisk omrade og ikke knekke ut.

Bare strekkstavene bidrar til energiabsorbsjon.

Bjelke-sgyle system i stal. Avstives i de to
stélrammene med konsentriske strekkdiagonaler

A1.2-1.1 Jordskjelvparametere

Strekkdiagonalene ma plasseres slik at alle etasjene blir omtrent like energiabsorberende.

Diagonalene mé ha samme kraft- deformasjonskarakteristikk for begge retninger av seismisk pékjenning.

Byggestedets spissverdi for grunnens akselerasjon i ag = 0.8[0.85m(s .
berg antas & veere NS Figur NA.3(901) returperiode 4754r.
Bygget er satt i sesmisk klasse | _ (NS-EN 1998-1 ~q = 1.00
Tabell NA.4(901))
Faktor avhengi av avstivningssystem - skiver C;:= 0.05
(NS-EN 1998-1 pkt.4.3.3.2.2):
Konstruksjonsfaktor (NS-EN 1998-1 pkt.3.2.2.5): q:= 4.0
Forsterkningsfaktor for grunnen, grunntype A Tabell NA.3.1: S:=10
Utfart av S.F C:\Users\misuv9\Desktop\Hoved-oppgave Al.2-1
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A1.2-1.2 Materialer og materialfaktorer

N
Elastisitetsmodul/skjeermodul: = — N
| Egk := 200000 G = 70000
mm
N mm
Flytespenning for, S355: f = 35—
y355 2
mm
. : N
Flytespenning for (diagonaler), S235: fyozs = 236——
y 2
mm
Materialets overstyrkefaktor: Yoy = 1.25
(EC8 N.A6.2)

NB! I hervaerende vedlegg henviser jeg til NS-EN 1993-1-(1-8):2005+NA:2008, enten ved uttrykk som EC3-n.n
eller NS-EN 1993-1-n.n

Utfart av S.F C:\Users\misuv9\Desktop\Hoved-oppgave Al.2-2
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A1.2-1.3 Dimensjonering av diagonaler for DCM

i i Det anbefales en slankhet av strekkdiagonaler. selv om det i teorien ikke
: skal ta trykk er i virkeligheten noe anerledes. Stavene skal ha en slankhet

e A<2.0, det for & unngad dynamisk sjokk i strekkbelastning eller trykk.
(NS-EN 1998-1, pkt.6.7.3(2)

3000

Strekkdiaganalen bgr tilpasses slik at de har stivhet nok til ikke & ha
hgyere slankhet en to, samtidig som det ikke skal ha stgrre areal enn at
- I det skal flyte i bestemte soner. Slankhet kontrolleres i hht EC3 6.3.1.3.

3004

A1.2-1.3.1 Snittkrefter pa diagonaler hentet fra AR S:

- Kraft i diagonale S1: S1:= 355kN
S Kraft i diagonale S2: S2 ;= 299kN
Kraft i diagonale S3: S3:= 181kN

R ) a
| |
I I
Figur A1.2-2 Oversikt over
kontrollkomponenter

A1.2-1.3.2 Tverrsnitt og for sgyler, bjelker og dia  gonaler:
Diagonaler S1. Velger profil HUP70x70x6,3
Knekklengde, diagonal S1: L := 3000mm Lerd = LQ/E Loy g = 4242.6[0m

2.ordnes arealmoment, diagonal S1: lgq = 1040000mm”* Areal diagonal, S1: Ay i= 1560mm>
’ . Sl -

Diagonaler S2. Velger profil HUP60x60x6,3
Knekklengde, diagonal S2: L := 3000mm Lerd = Lw/2 Ler.d = 4242.60m

. ) _ 4
2.ordnes arealmoment, diagonal S2: lg = 616000mm Areal diagonal, S2: Agy = 1310mm2
Diagonaler S3. Velger profil, HUP50x50x5

Knekklengde, diagonal S3: L := 3000mm Lerd = Lw/2 Ler.d = 4242.60m

2.ordnes arealmoment diagonal, S3: lg3 = 289000mm4 Areal diagonal, S3: Agg = 873mm2

Diagonaler S4. Velger profil HUP150x10, (Velger bjelke med samme profil som sayle)

Knekklengde, diagonal S4: Lepg = LOLO Ler.g = 3000.0Hm

C

Tverrsnittsareal sgyle, S4: Agy = 5490mm2

2.ordnes areal- og motstandsmoment 3

sayle, S4.

4

lgq = 1773020°mm Wy = 286(10°mm

Utfart av S.F C:\Users\misuv9\Desktop\Hoved-oppgave Al.2-3
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Ngdvendig areal for & oppna flyt, S1:

Kontrolleres av slankhet for S1
i hht. NS-EN 1993, pkt.6.3.1.3

Treghetsradius for S1, (Stalhandbok,
Del 1, side 120):

Uttrykk for relativ slankhet:

Kontroll diagonal S1.

Ngdvendig areal for & oppna flyt, S2:

Pavisning av slankhetskrav
diagonal S2:

Treghetsradius:

Uttrykk for relativ slankhet:

Relativ slankhet for S2 er
tilneermet lik 2,0, dvs. OK.

Al1.2-1.3.3 Kontroll av diagonal S1 for DCM

_s1
ASl.med "f
y235
-2
235N [inm
g= [ —8M8M8 — Ng1 = 939
fy235
, ls1
ISl:: E—
As1
_ I-cr.d 1
IS1 ANIs1
S IFUR Lerd 1
kravygq = | "OK!" if — N <20
IS1 ANIs1

"IKKE OK!" otherwise

Npi.rRD.S1 = fy235™As1

N

Ag1 ngd = 1510.600m

kraVXSl ="OK!"

Pavisning av energiabsorpsjon i diagonal Nedi = Si. Opptredende kraft/spenning pa diagonal skal ikke overskride
diagonalens plastiske strekk-kapasitet.

Kravianasitet.s1 = | "Kapasiteter OK!" if Ny pp g1 >S1

"Kapasitet er IKKE OK!"

kraVkapasitet.Sl ="Kapasitet er OK!"

Al1.2-1.3.4 Kontroll av diagonal S2 for DCM

_ S2
ASZ.med "f
y235
, ls2
ISZ:: E—
As2
_ I-cr.d 1
As2 = T —R—
S2 NS2
) I-cr.d 1
kravygo := | "OK!" if — <20
Is2 Ns2

"IKKE OK!" otherwise

otherwise

Ao ngd = 1272.3mm”

kravyg, = "IKKE OK!"

Utfgrt av S.F

C:\Users\misuv9\Desktop\Hoved-oppgave

Al.2-4




uis

VEDLEGG Al1.2

Dato: 11.06.2011

Pavisning av energiabsorpsjon i diagonal Nedi = Si. Opptredende kraft/spenning pa diagonal skal ikke overskride

diagonalens plastiske strekk-kapasitet.

Kontroll diagonal S2:

Npi.RD.S2 = fy235As)

kraVkapasitet.SZ = | "Kapasitet er OK!" if NpI.RD.SZ > S2

"Kapasitet er IKKE OK!"

kraVkapasitet.SZ = "Kapasitet er OK!"

Al1.2-1.3.5 Kontroll av diagonal S3 for DCM

Ngdvendig areal for & oppna flyt, S3:

Pavisning av slankhetskrav
diagonal S3:

Treghetsradius:

Uttrykk for relativ slankhet:

Diagonal S3 star p& gverste etasje dvs.

slankhetoverskridelsen er akseptabelt.

Kontroll diagonal S3:

_S3
As3.ngd = P
y235
. Is3
S3° |
As3
_ I-cr.d 1
1S3 NIS3
S (PO Lerd 1
kravygg = | "OK!" if — N
1S3 AIS3

"IKKE OK!" otherwise

Npi.RD.S3 = fy235A33

H——<20

otherwise

2
Ag3 ngd = 770.2m

kravy g3 = "IKKE OK!"

kraVkapasitet.S:B = | "Kapasitet er OK!" if NpI.RD.SB > S3

"Kapasitet er IKKE OK!"

kraVkapasitet.S:B = "Kapasitet er OK!"

otherwise

Utfgrt av S.F
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A1.2-1.4 Kontroll av ikke energiabsorberende soner - forbindelse (DCM)

Ikke energiabsorberende soner skal ha overstyrke, dvs. steget ma forsterkes inn mot knutepunktet i hjgrnene av
sgylen. Velger & forsterke steget mot innfesting til knutepunktet og benytte en skrueforbindelse for S1 og S2

Falgende betingelse bar veere tilfredstilt, Rysy = L1Gg, DRfySl
NS-EN 1998-1, lig.6.1:

Al1.2-1.4.1 Kontroll av forbindelse ved diagonal S1

Plastisk kapasitet til tikoblet energisbs- Riys1 = fyozsBgq Rfyg1 = 366.6(KN
orderende konstruksjonsdel S1.: fy y fy

Ngdvendig kapasitet i steg og Rys1 = 1.1510V|]Rfy31 Rgsy = 504.1EN
forbindelse S1.:

Velger & forsterke steg av S1 med to vinkelprofiler S355. Det boltes vinkelprofilets flens til plate i knutepunktet:

Areal vinkelprofil (2.stk. L75x8): Asorsterk. == 2EL140mm2 Aforsterk. = 2280.0Enm2
Kapasitet forsterking: 3 fy235 fy355 ~

apasitet forsterkning: Rgp = ASIBT + Aforsterk.BT Rgp = 1069.1[kN
Krav til overstyrke: kravgyerst. = | "OK!" if Ryp > NpI.RD.Sl kravgerst. = "OK!"

"IKKE OK!" otherwise

Kontroll av boltegruppe
Velger en lgsning som vist pa figur, dvs. 4stk. M16 8.8 bolter gjennom to
pasveiste vinkelprofiler L75x8
T 5T Kontrollerer utriving_ av boltegruppe, NS-EN 1993-3 pkt.3.10.3
Fisvaist profi “ k4 @
L5047 | | / Materialfaktor for bolteforbindelse: Y2 = 1.25
B A _ _ 2 2 _ 2
A Nettoareal bolt: Apet i= 1140mm™ - (22[B)mm™ = 964.0inm
(et 3 _ Reduksjonsfaktor: By:=07
o . n -2
Figur A1.2-3 Forbindelse ved S1 Stalets strekkfasthet: fy == 510NTIM
. . . B2 Pnety
Dimensjonerende kapasitet med netto NyRg = 20— NyRg = 550.6(EN
tverrsnitt: M2
Kontrollerer avskjeering av bolter FoMm20 = 94.4kN
i hht tabell (M20, 8.8):
Dimensjonerende kapasitet av Foem20 = 6Fpm20 Foam20 = 566.41EN

boltegruppe:

Utfart av S.F C:\Users\misuv9\Desktop\Hoved-oppgave Al.2-6
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Kontrollerer hullkanttrykk  NS-EN 1993-3, tabell 3.4:

Konstanter NS-EN 1993-3, tabell 3.4:

Dimensjonerende kapasitet for
hullkanttrykk:

kq = 2.18 o = 0.777

| kq [y, [, (@D
Fde = bstk
M2

Kontrollerer krav til overstyrke i forbindelsen (utriving, avskjeering og hullkanttrykk):

overstnuRd if(NuRd > Ryg1 s "Overstyrkeer OK!" | "IKKE OK!") overstnuRd
overstppgMm | = if(FbGMzo > Rgg1, "Overstyrkeer OK!" ,"IKKE OK!") overstepgm
oversteprg if(Fde >Rygy . "Overstyrkeer OK!" , "IKKE OK!") oversteprg

Kontroll av sveiser

d:= 20mm t:= 8mm

FpRrd = 663.5EN

"Overstyrke er OK!"

=| "Overstyrke er OK!"
"Overstyrke er OK!"

i forbindelse strekkstag-vinkelprofiler S1

pkt.4.5.3.3.

Korrelasjonsfaktor, EC3, Tabell 4.1:

Materialfaktor for bolteforbindelse:

Pasveises to stk. vinkelprofiler L75x8 pa
hver side av strekkstaven, som gir en
sveiselengde ca.:

Figur A1.2-4 Forsterkning av
forbindelse ved S1

Stélets strekkfasthet:

Sveisens dimensjnerende skjeerfasthet:

(EC3-8, lig. 4.4)

Kraft per lengdeenhet:

Dimensjonerende kapasitet per
lengdeenhet av sveise, EC3, lig.4.3:

Velger sveise med a-mal:
-2
f, = 510NImm

o b
vw.d -~ BwaMZ

_ Rysy
Fw.ED =

sveis

Fw.RD = fuw.d@

Fw.RD>> Fw.ED - kapasiteten av sveise er
OK!

Sveisens kapasitet beregns vha forenklet metode i hht NS-EN 1993,

By = 0.9

I = 1600mm

sveis -
a:= 3mm
_ N
fow.d = 261.76—
mm

N
F =315.00—
w.ED mm

N
F =785.20—
w.RD mm

Utfgrt av S.F

C:\Users\misuv9\Desktop\Hoved-oppgave

Al1.2-7




| uis VEDLEGG Al1.2 Dato: 11.06.2011

Al1.2-1.4.2 Kontroll av forbindelse ved diagonal S2

Plastisk kapasitet til tikoblet energisbs- Reys2 = fyo35Rgo Rfygo = 307.9KN
orderende konstruksjonsdel S2: fy y fy

Ngdvendig kapasitet i steg og Rys2 = 110, DRfySZ Rys2 = 423.3EN
forbindelse S2:

Velger samme forsterkningsprinsipp som for steg som S1.:

Areal vinkelprofil (2.stk. L60x8): Asorsterk. == 2[9)03mm2 Aforsterk. = 1806.0Enm2
Kapasitet forsterking: 3 fy235 fy355 ~

apasitet forsterkning: Ryp = ASZ[—)T + Aforsterk.E’T Ryp = 862.7&N
Krav til overstyrke: kravgyerst. = | "OK!" if Ryp > NpI.RD.SZ kravgerst. = "OK!"

"IKKE OK!" otherwise

Kontroll av boltegruppe

Velger en lgsning som vist pa figur, dvs. 4stk. M16 8.8 bolter gjennom to
pasveiste vinkelprofiler L60x8

Kontrollerer utriving av boltegruppe, NS-EN 1993-3 pkt. 10.3
Materialfaktor for bolteforbindelse: Y2 = 1.25

2

Nettoareal bolt: Anet = 903mm2 - (20B)mm

Sayle S4

HUP70x60x8 Reduksjonsfaktor: By:=07
Stélets strekkfasthet: f, = 510N fhm 2
Figur A1.2-5 Forbindelse ved S2
. . . B2 Pnety
Dimensjonerende kapasitet med netto NyRg = 20— NyRg = 424.4&N
tverrsnitt: M2
Kontrollerer avskjeering av bolter Fomig = 73-7kN
i hht tabell (M18 8.8):
Dimensjonerende kapasitet av Foemis = 6Fpm1s Foomig = 442.2[EN
boltegruppe:

Kontrollerer hullkanttrykk  NS-EN 1993-3, tabell 3.4:

Konstanter NS-EN 1993-3, tabell 3.4: kq:=218 oy = 0.777 d:= 20mm t:= 8mm
Kk oy, [, [d @
. . . 1%
Dimensjonerende kapasitet for Fprd = BStkl —— Fprg = 663.5N
hullkanttrykk: M2

Kontrollerer krav til overstyrke i forbindelsen (utriving, avskjeering og hullkanttrykk):

overstnuRd if(NuRd > Rggo, "Overstyrke er OK!" | "IKKE OK!") overstyuRd “Overstyrke er OK!"
overstppgMm | = if(FbGMls > Rygo, "Overstyrkeer OK!" , "IKKE OK!" ) overstepgm | =| "Overstyrke er OK!"
overstpprd if(Fde > Rygo, "Overstyrke er OK!" , "IKKE OK!") overstpprd "Overstyrke er OK!"

Utfart av S.F C:\Users\misuv9\Desktop\Hoved-oppgave Al.2-8
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. Kontroll av sveiser i forbindelse strekkstag-vinkelprofiler S2
E : i Sveisens kapasitet beregns vha forenklet metode i hht NS-EN 1993,
______________________________ L pkt.4.5.3.3.
SO RN 72
A
i i . —
Psvelst |- i) Korrelasjonsfaktor, EC3, Tabell 4.1: By = 09
U
i _ .
i : | Materialfaktor for bolteforbindelse: M2 = 125
L0
i ! Pasveises to stk. vinkelprofiler L60x8 pa lsyeis = 1600mm
i ! i hver side av strekkstaven, som gir en
! sveiselengde ca.:
Figur A1.2-6 Forsterkning av Velger sveise med a-mal: a:= 3mm

forbindelse ved S2

Stlets strekkfasthet: f,:= 51ONmm 2

e

Sveisens dimensjnerende skjeerfasthet: fow.d = fow.d = 261,7[-)l
(EC3, lig. 4.4) BwBim2 mm?
Rds2 N
Kraft per lengdeenhet: FWwED = Fw.ED = 264.6—
lsveis mm
. : . N
Dimensjonerende kapasitet per FwRrD = fuw.d@ Fw.RD = 785.2—
: : : mm

lengdeenhet av sveise, EC3, lig.4.3:

Fw.RD>> Fw.ED - kapasiteten av sveise er
OK!
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Al1.2-1.4.3 Kontroll av forbindelse ved diagonal S3

Plastisk kapasitet til tikoblet energisbs- Riys3 = fyoa5Ag3
orderende konstruksjonsdel S3: fy y

Ngdvendig kapasitet i steg og Rygs3 = 1-1510v|Rfy33
forbindelse S3:

Velger samme forsterkningslgsning som for steg for S1 med mindre L-profiler:

Kontroll av boltegruppe

R B pasveiste vinkelprofiler L50x7

¥ Reduksjonsfaktor:
HUP70x70%6,3 U

Stalets strekkfasthet:

Figur A1.2-7 Forbindelse ved S3

) . . B2 Anetdy
Dimensjonerende kapasitet med netto NURd = 2
tverrsnitt: M2
Kontrollerer avskjeering av bolter Fomie = 60.3kN
i hht tabell (M16 8.8):
Dimensjonerende kapasitet av Foamie = 6Fpmis
boltegruppe:
Kontrollerer hullkanttrykk  NS-EN 1993-3, tabell 3.4:
Konstanter NS-EN 1993-3, tabell 3.4: kq:=218 oy = 0.777

kq [0y, [, [0

Dimensjonerende kapasitet for Fprg = 6stkl —————
hullkanttrykk: M2

Areal vinkelprofil (2.stk. L50x7): Asorsterk. == 2[6556mm2
f f
. o _ y235 y355
Kapasitet forsterkning: Rgp = AS3[.)T + Aforsterk.BT
Krav til overstyrke: kravgyerst. = | "OK!" if Ryp > NpI.RD.SZ

"IKKE OK!" otherwise

Materialfaktor for bolteforbindelse:

Nettoareal bolt: Anet = 656mm2 - (18)mm

d:= 18mm

Kontrollerer krav til overstyrke i forbindelsen (utriving, avskjeering og hullkanttrykk):

Riys3 = 205.21&N

Rys3 = 282.1KN

2
Aforsterk, = 1312.0inm

Rgp = 609.9N

="OoK!"

kravoyerst, =

Velger en lgsning som vist pa figur, dvs. 4stk. M16 8.8 bolter gjennom to

- Kontrollerer utriving av boltegruppe, NS-EN 1993-3 pkt. 10.3

2
By= 07
f,, == 510Nmm 2

NyRg = 302.7&N

t:= 7mm

FpRrq = 522.5&N

overstnuRd if(NuRd > Rgg3, "Overstyrke er OK!" | "IKKE OK!") overstyuRd “Overstyrke er OK!"

overstppgMm | = if(FbGMls > Ryg3, "Overstyrkeer OK!" , "IKKE OK!" ) overstepgm | =| "Overstyrke er OK!"

overstpprd if(Fde > Ryg3, "Overstyrke er OK!" , "IKKE OK!") overstpprd "Overstyrke er OK!"
Utfart av S.F C:\Users\misuv9\Desktop\Hoved-oppgave Al.2- 10
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Kontroll av sveise i forbindelse strekkstag-vinkelprofiler S3

Sveisens kapasitet beregns vha forenklet metode i hht NS-EN 1993,

B pkt.4.5.3.3.
o
H
10 Korrelasjonsfaktor, EC3, Tabell 4.1: By =09
L1
1
(I . .
! Materialfaktor for bolteforbindelse: M2 = 125
i
]
g P&sveises to stk. vinkelprofiler L60x8 p& I = 1000
X : ! hver side av strekkstaven, som gir en sveis '~ mm
i sveiselengde ca.:
Figur A1.2-8 Forsterkning av Velger sveise med a-mal: a:= 3mm

forbindelse ved S3

Stlets strekkfasthet: f,:= 51ONmm 2

e

Sveisens dimensjnerende skjeerfasthet: fow.d = fow.d = 261,7[-)l
(EC3, lig. 4.4) BwBim2 mm?
Rds3 N
Kraft per lengdeenhet: FWwED = Fw.ED =282.153—
lsveis mm
. : . N
Dimensjonerende kapasitet per FwRrD = fuw.d@ Fw.RD = 785.2—
: : : mm

lengdeenhet av sveise, EC3, lig.4.3:

Fw.RD>> Fw.ED - kapasiteten av sveise er
OK!
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A1.2-1.5 Dimensjonering av ikke energiabsorberende

sagyle, S4 og S5

Kontrollerer kapasiteten av sgyler mht. overstyrke i hht EC8. Velger stgrre profil i plan 1 og samme profil for sgyler pa

plan 2 og 3.

Al1.2-1.5.1 Kontroll av kapasitet - S4 (HUP150x150x1 0)

Knekklengde sayle:
Areal (HUP150x10), S4:

2.ordnes areal- og motstandsmoment
sagyle S4:

Slankhet kontrolleres i hht. NS-EN 1993, pkt.6.3.1.3

Pavisning av slankhetskrav
sa@yle S4:

Treghetsradius:

Staveknekking - EC3-1-1, 6.3.1.1:
Knekkurve, Tabell 6.1 og 6.2

Uttrykk for relativ slankhet:

Parameter:

Reduksjonsfaktor
EC3-1-1, ligning 6.49:

Dimensjonerende knekkapasitet for
sayle; EC3-1-1, pkt. 6.3, ligning 6.47:

Figur A1-2.9 Gravitasjonslaster

Lepg:= LILO Loy = 3000.00m
2 . —
g4 = 1773 10" m*  Materialfaktor DCM:  ~yy,:= 1.1
= fij =0.8 PN = 93908 PN =76.4
g .= P g =0u IS4 = . 1S4 = .
y355
[ !sa o
|S4 = A_S4 |S4 = 56.81nm
agq= |02t if f,<a420mMPa agy = 0.210
0.13 otherwise
n Lers 1 _
Asq =~ H— g4 = 0.69
S4 1S4
1 2 _
bgq = E[E1+as4[@xs4—o.2) +xS4J bgq =079
1
Xsq = > > Xg4 = 0.85
dgg t dsa ~Asa
Xs4Agyty
Npl.Rd = T Nol.Rd = 1509.43 KN

Al1.2-1.5.2 Optredende snittkrefter og kontrollav o verstyrke
Aksialkraft i sgyle fra ikke seismisk

pakjenning (last er hentet fra ARS-analyse):

Aksialkraft i sgyle fra i seismisk Ngg E = 550kN
pakjenning: '
Overstyrkefaktor EC8, pkt.6.1.3: Yov =125

Forholdet mellom kapasitet og lastvirkning i diagonalstavene i
avstivningssystemet, (minsteverdien Q=NplRdi/NEdi):

R R R
S1 S2 S3

Qe = min , ,
S4 ( s1 ' s2 ' s3

Utfgrt av S.F
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Kraft i sgylen ECS8, pkt.6.7.4: Negs = Ngg g + 1106, N2g4MNEy E Nggy = 963.63[&N

Krav til overstyrke: kravy; :

"OK!" if Ngggq <Npj Rd kravy = "OK!"

"IKKE OK!" otherwise

Al1.2-1.5.3 Kontroll av kapasitet - S5 (HUP150x150x8 )

Knekklengde sayle: Lorgi=LOAO Lcr.g =3000.00m
. — 2 C ._

Areal sgyle S5: Agg = 4450mm igg = 57.5mm fy = fy355

2.ordnes areal- og motstandsmoment |85 = 14,7E106mm4 Materialfaktor DCM: M = 1.1

sayle, Sb:

Slankhet kontrolleres i hht. NS-EN 1993, pkt.6.3.1.3

Pavisning av slankhetskrav

soyle S5: g5 = 93.9[@ Nsg = 76.4
o |lss .

Treghetsradius: IS4 = A_SS igq =57.50m

Staveknekking - EC3-1-1, 6.3.1.1: agg = |0.21 if fy < 420MPa agg = 0.210

Knekkurve, Tabell 6.1 og 6.2

0.13 otherwise
L

Uttrykk for relativ slankhet: Xgg = .cr.s [—)L g5 = 0.683

Is5 NS5

1 2
Parameter: g5 = 2 [El +agg [@‘85 - 0.2) + Xg5 } bgq =0.79
Reduksjonsfaktor Xs5 = ! Xs4 =085
EC3-1-1, ligning 6.49: 2 2

gning ds5 +4 PS5~ As5
X A

Dimensjonerende knekkapasitet for Npl Rd = SS—SSEﬂY Npl R = 1228.78[kN
sgyle; EC3-1-1, pkt. 6.3, ligning 6.47: ' YMm '
Al.2-1.5.4 Optredende snittkrefter og kontrollav o  verstyrke
Aksialkraft i sgyle fra ikke seismisk NEg G == Ngg G[-)Z- Aksialkraft i sgyle fra i NEg g = 543kN
pakjenning: ' 3 seismisk pakjenning: '
Overstyrkefaktor ECS8, pkt.6.1.3: Yoy = 1.25
Forholdet mellom kapasitet og lastvirkning o RfySl RfySZ RfySS _
i diagonalstavene i avstivningssystemet, S5 -= min s1 ' s2 | s3 {1g5 =103
(minsteverdien Q=NpIRdi/NEdi):
Kraft i sgylen ECS8, pkt.6.7.4: Negs = Ngg g + 1106, R2g5NEy E Negs = 892.06[KN
Krav til overstyrke: kravp := | "OK!" if Nggg < NpI.Rd kravp = "OK!"

"IKKE OK!" otherwise

Utfart av S.F C:\Users\misuv9\Desktop\Hoved-oppgave Al.2- 13
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A1.2-1.6 Dimensjonering av ikke energiabsorberende Bjelke, B1

My

Min
-— L] L]

Figur A1.2-10 Momentdiagram for bjelke B1

(HUP150x10), B1:

Al1.2-1.6.1 Kontroll av knekkapasitet
Slankhet kontrolleres i hht. NS-EN 1993, pkt.6.3.1.3

Dimensjonerende knekkapasitet for N = XBlm‘Blmy
sgyle; EC3-1-1, pkt. 6.3, ligning 6.47: pl.Rd.B -~ M

Al1.2-1.6.2 Kontroll av M+N
Interaksjon mellom moment og aksiallast kontrolleres i hht NS-EN 1993, pkt.6.2.9.

Kontrollerer kapasiteten av
bjelke mht overstyrke i hht
EC8. Velger samme profil for
alle bjelker i rammen.

Kontrollerer mest belastede
bjelke (B1) i plan.01. Bjelke
B1 gjelder for videre beregning.
Velger profil HUP150x10.

Knekklengde Bjelke: Lers=L0A0 Ler.g = 3000.0mm
Areal (HUP150x10), B1: ARy = Aga Motstandsmosment: W= Wgy
2.ordnes areal- og motstandsmoment IBl = |S4 Materialfaktor DCM: M= 1.1

Pavisning av slankhetskrav = fy235 _ _ B
bielke B1: €= T =08 \B1 = 939 \B1 =764
y355
Bt o
Treghetsradius: 'B1= [ A g1 = °6.8Mm
B1
Staveknekking - EC3-1-1, 6.3.1.1: _ . _
Knekkurve, Tabell 6.1 og 6.2 oy = 021 i fy <420MPa opy = 0.210
0.13 otherwise
Lers 1
uttrykk for relativ slankhet: A\B1 = — g1 = 0.69
'B1 NB1
Parameter: 1 2 -
arameter: bpy =51+ g1l{hg1 ~02) + Xy bgy =091
FE{(e:chuI;sljo?sfa_lktog 4 XB1 = ! > > Xg1 = 0.67
-1-1, ligning 6.49: + -\
$g1*+4 ®B1 ~B1 X1 = 088

Npi Rd.B = 155916 KN

Utfart av S.F C:\Users\misuv9\Desktop\Hoved-oppgave
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Aksiallast pa bjlke (pakjenning):

Profilets bredde/tykkelse:

Faktorer for beregning av kapasitet:

Plastisk momentkapasitet
EC3-1-1, 6.2.5:

Redusert momentkapasitet pga.
knekking, EC3-1-1, 6.2.9:

b := 150mm t:= 10mm
Agy ~ 2B Ngd.B
a=——— a=05 n.=——m—m—— n=0.1
A1 Npl.Rd.B

Mply.Rd = Wply355

_ (L-n)
IV'Ny.Rd = IV'ply.RdE(l — 05[@)

Mply.Rd = 1015EN i

Mny.Rd = 1124&N

NB! Moment blir ikke redusert, dvs. aksiallasten er sa liten at den har ikke noen betydning for bjelkens

momentkapasitet. Moment regnes som:

Al1.2-1.6.3 Kontroll av overstyrke

Opptredende moment/skjeerkraft i
bjelken, ARS:

For a ivareta bidraget fra moment/skjeer,
velger a redusere bjelkens aksialkapasitet
pa fglgende mate:

Redusert knekingskapasitet
pga. moment:

Aksialkraft i bjelken fra ikke seismisk
pakjenning:

Aksialkraft i bjelken fra seismisk
pakjenning:

Overstyrkefaktor EC8, pkt.6.1.3:
Forholdet mellom kapasitet og lastvi-
rkning i diagonalstavene i avstivnings-

systemet:

Kraft i bjelke EC8, pkt.6.7.4:

Krav til overstyrke:

MNy.Rd = mi”(MNy.Rd ; Mply.Rd)

M; := 15.8kN [in
Mg
oMB = W_p
— Vf&/_g
VT g

y355 ~ OMB ~ OV

f
N =N
.Rd.B .Rd.B
P P EE fy3s5

Yoy = 1.25

[ Riys1 Rrys2 Rryss
QS4:: min , ,
s1 ' s2 ' s3

Neg1 = Ngq.g + 11816y g4 MNEg E

kravy = | "OK!" if Ngpgj <Npjrd.B

"IKKE OK!" otherwise

Mny.Rd = 1015EN i

Vi := 19.5kN

N
mm

N
oy =625—
mm

J NpiRd.B = 128951 KN

kravN ="OK!"

Utfgrt av S.F

C:\Users\misuv9\Desktop\Hoved-oppgave

Al1.2-15




| uis VEDLEGG Al1.2 Dato: 11.06.2011

A1.2-1.7 Dimensjonering av ikke-energiabsorberende  fundament med overstyrke

Aksialkraft i sgyle fra ikke seismisk Ep g = —343kN
pakjenning: '

Aksialkraft i sgyle fra i seismisk Ep g = 353kN Seismisk lastvirkning i steg: Epg g1 = S1 =355\
pakjenning: ' '

Overstyrkefaktor EC8, pkt.6.1.3: YRd = 1.20 Kapasitet i steg: RfySl = 366.6[KN

Forholdet mellom kapasitet og lastvirkning i diagonalstavene i avstivningssystemet, (minsteverdien Q=NpIRdi/NEdi)

QF = RfySl QF =1.03
F7lE F~— -
FE.S1
Dimensjonerende lastvirkning i stag: EFd.stag = YRd®EEEE 51 EFd.stag = 439.9[KN

Dimensjonerende lastvirkning i sayle: EFd.szer = Ep g+ YRdMEEEE = 944N

EFd.szayle

Lastvirkningen viser at strekkraft ved fundamentniva er betydelig stor. | dette tilfellet velger vi a forankre fundamentet til
fiell (bruker fjelbolter).

Snittkrefter ved OK-fundament

Y

S1

Velger samme innfestningslgsning for strekkdiaganal S1
energiabsorberende stag

tyrk i
overstyrke .~ Horisontal oppleggskraft:

H¢ := Epg g1 [@0s(45deg) H¢ = 251.0kN

«—1 Vertikal oppleggskraft (strekk):

Ff = EFd.Sﬂer + EFES]_BIH(45deg) = 345.5KN

aaaaaa a2 oD s o 2 2

Figur A1.2-11 Forbindelse ved fundamentniva
Forankrer med skruer, M30,8.8. Dimensjonerende kapasitet for bolter hentes fra staltabell: Fomza = 254.2kN

Antar at kraften fordeles plastisk, dvs. bruker 2xM30 for 8 oppta strekkraft og 2xM30 for & oppta skjaerkraft.

Dimensjonerende kapasitet for Fat = Fpmoa stk Fgt = 508.4EN
strekk, 4xM30:
Dimensjonerende kapasitet for Vgi= ——— V4 = 293 5N
skjeer, 4xM30: \/§
oversty ¢ if(Vd > Hg, "Overstyrke er OK!" , "IKKE OK!") oversty ¢ "Overstyrke er OK!"
overstg ¢ B if(th > F¢, "Overstyrke er OK!" , "IKKE OK!") overstg ¢ - ("Overstyrkeer oK1 j

Utfart av S.F C:\Users\misuv9\Desktop\Hoved-oppgave Al.2- 16 |
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Al1.2-2 Dimensjonering av kritisk snitt for DCL — St alkonstruksjoner

Lasttilfelle nr.1:  Egenvekt
Lasttilfelle nr.2:  Nyttelast
Lasttilfelle nr.5:  Seismisk last

STEEL DESIGN

CODE: NS-EN 1993-1:2005/NA:2008/AC:2009, Eurocode 3: Design of steel structures.
ANALYSIS TYPE: Member Verification

CODE GROUP:
MEMBER: Diaganal S1 POINT: 1 COORDINATE: x=0.00L=
0.00 m

LOADS:
Governing Load Case: 10 Brudd 2*0.30+(5+1)*1.00

MATERIAL:
S355 (S355)  fy = 355.00 MPa

4

it
E} SECTION PARAMETERS: RHSS 100x100x8

h=100 mm gM0=1.05 gM1=1.05

b=100 mm Ay=1440 mm2 Az=1440 mm2 Ax=2880 mm2

tw=8 mm ly=4000000 mm4 1z=4000000 mm4 Ix=64600004

tf=8 mm Wply=98200 mm3 Wplz=98200 mm3

INTERNAL FORCES AND CAPACITIES:

N,Ed = -840.59 kN My,Ed =-0.70 KN*m

Nt,Rd = 973.71 kN My,pl,Rd = 33.20 kN*m
My,c,Rd = 33.20 kN*m Vz,Ed =-0.19 kN
My,N,Rd = 5.84 kN*m Vz,c,Rd = 281.09 kN

Class of section = 1

x LATERAL BUCKLING PARAMETERS:

BUCKLING PARAMETERS:

X About Y axis: X About Z axis:

VERIFICATION FORMULAS:

Section strength check:

N,Ed/Nt,Rd = 0.86 < 1.00 (6.2.3.(1))
My,Ed/My,c,Rd =0.02 < 1.00 (6.2.5.(2))
My,Ed/My,N,Rd = 0.12 < 1.00 (6.2.9.1.(2))
Vz,Ed/Vz,c,Rd =0.00 < 1.00 (6.2.6.(1))

Section OK !'!!

Utfgrt av S.F Al1.2-17
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STEEL DESIGN

CODE: NS-EN 1993-1:2005/NA:2008/AC:2009, Eurocode 3: Design of steel structures.
ANALYSIS TYPE: Member Verification

CODE GROUP:
MEMBER: Diaganal S2 POINT: 1 COORDINATE: x=0.00L=
0.00 m

LOADS:
Governing Load Case: 10 Brudd 2*0.30+(5+1)*1.00

MATERIAL:
S355 (S355)  fy = 355.00 MPa

4

it
E} SECTION PARAMETERS: RHSS 100x100x8

h=100 mm gM0=1.05 gM1=1.05

b=100 mm Ay=1440 mm2 Az=1440 mm2 Ax=2880 mm2

tw=8 mm ly=4000000 mm4 [z=4000000 mm4 Ix=64600004

tf=8 mm Wply=98200 mm3 Wplz=98200 mm3

INTERNAL FORCES AND CAPACITIES:

N,Ed =-745.38 kN My,Ed = 2.63 kKN*m

Nt,Rd = 973.71 kN My,pl,Rd = 33.20 kN*m
My,c,Rd = 33.20 kN*m Vz,Ed =-1.18 kN
My,N,Rd = 10.01 kN*m Vz,c,Rd = 281.09 kN

Class of section = 1

X LATERAL BUCKLING PARAMETERS:

BUCKLING PARAMETERS:

X About Y axis: X About Z axis:

VERIFICATION FORMULAS:

Section strength check:

N,Ed/Nt,Rd =0.77 < 1.00 (6.2.3.(1))
My,Ed/My,c,Rd = 0.08 < 1.00 (6.2.5.(1))
My,Ed/My,N,Rd = 0.26 < 1.00 (6.2.9.1.(2))
Vz,Ed/Vz,c,Rd =0.00 < 1.00 (6.2.6.(1))

Section OK !
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STEEL DESIGN

CODE: NS-EN 1993-1:2005/NA:2008/AC:2009, Eurocode 3: Design of steel structures.
ANALYSIS TYPE: Member Verification

CODE GROUP:
MEMBER: Diaganal S3 POINT: 1 COORDINATE: x=0.00L=
0.00 m

LOADS:
Governing Load Case: 10 Brudd 2*0.30+(5+1)*1.00

MATERIAL:
S355 (S355)  fy = 355.00 MPa

4

it
E} SECTION PARAMETERS: RHSS 100x100x5

h=100 mm gM0=1.05 gM1=1.05

b=100 mm Ay=935 mm2 Az=935 mm2 Ax=1870 mm2

tw=5 mm ly=2790000 mm4 [z=2790000 mm4 Ix=43900004

tf=5 mm Wply=66400 mm3 Wplz=66400 mm3

INTERNAL FORCES AND CAPACITIES:

N,Ed = -454.58 kN My,Ed = 1.09 kN*m

Nt,Rd = 632.24 kN My,pl,Rd = 22.45 kN*m
My,c,Rd = 22.45 kN*m Vz,Ed = -0.55 kN
My,N,Rd = 8.22 KN*m Vz,c,Rd = 182.51 kN

Class of section = 1

X LATERAL BUCKLING PARAMETERS:

BUCKLING PARAMETERS:

X About Y axis: X About Z axis:

VERIFICATION FORMULAS:

Section strength check:

N,Ed/Nt,Rd =0.72 < 1.00 (6.2.3.(1))
My,Ed/My,c,Rd = 0.05 < 1.00 (6.2.5.(1))
My,Ed/My,N,Rd =0.13 < 1.00 (6.2.9.1.(2))
Vz,Ed/Vz,c,Rd =0.00 < 1.00 (6.2.6.(1))

Section OK !
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STEEL DESIGN

CODE: NS-EN 1993-1:2005/NA:2008/AC:2009, Eurocode 3: Design of steel structures.
ANALYSIS TYPE: Member Verification

CODE GROUP:
MEMBER: Sgyle S4 POINT: 1 COORDINATE: x=0.00L=
0.00 m

LOADS:
Governing Load Case: 10 Brudd 2*0.30+(5+1)*1.00

MATERIAL:
S355 (S355)  fy = 355.00 MPa

4

it
E} SECTION PARAMETERS: RHSS 200x200x10

h=200 mm gM0=1.05 gM1=1.05

b=200 mm Ay=3745 mm2 Az=3745 mm2 Ax=7490 mm2

tw=10 mm ly=44710000 mm4 1z=44710000 mm4 IX=7E10 mm4

tf=10 mm Wply=531000 mm3 Wplz=531000 mm3

INTERNAL FORCES AND CAPACITIES:

N,Ed = 1668.30 kN My,Ed = -36.94 kKN*m

Nc,Rd = 2532.33 kN My,pl,Rd = 179.53 kKN*m

Nb,Rd = 2334.09 kN My,c,Rd = 179.53 kN*m Vz,Ed2.87 kN
My,N,Rd = 79.86 kN*m Vz,c,Rd = 731.02 kN

Class of section =1

X LATERAL BUCKLING PARAMETERS:

BUCKLING PARAMETERS:

[ | = _ || = _

i About Y axis: 10 About Z axis:
Ly=3.00 m Lam_y =0.51 Lz=3.00m Lam_z =10.5
Lcr,y =3.00 m Xy =0.92 Lcr,z=3.00m Xz=0.9
Lamy = 38.83 kyy = 1.06 Lamz = 38.83

VERIFICATION FORMULAS:

Section strength check:

N,Ed/Nc,Rd =0.66 < 1.00 (6.2.4.(1))

My,Ed/My,c,Rd =0.21 <1.00 (6.2.5.(1))

My,Ed/My,N,Rd = 0.46 < 1.00 (6.2.9.1.(2))

Vz,Ed/Vz,c,Rd =0.02 < 1.00 (6.2.6.(1))

Global stability check of member:

Lambda,y = 38.83 < Lambda,max = 210.00 haaz = 38.83 < Lambda,max = 210.00 STABLE
N,Ed/(Xy*N,Rk/gM1) + kyy*My,Ed/(XLT*My,Rk/gM1) =093 <1.00 (6.3.3.(4))

N,Ed/(Xz*N,Rk/gM1) + kzy*My,Ed/(XLT*My,Rk/gM1) = 085 < 1.00 (6.3.3.(4))

Section OK !
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STEEL DESIGN

CODE: NS-EN 1993-1:2005/NA:2008/AC:2009, Eurocode 3: Design of steel structures.
ANALYSIS TYPE: Member Verification

CODE GROUP:
MEMBER: Sgyle S5 POINT: 1 COORDINATE: x=0.00L=
0.00 m

LOADS:
Governing Load Case: 10 Brudd 2*0.30+(5+1)*1.00

MATERIAL:
S355 (S355)  fy = 355.00 MPa

4

it
E} SECTION PARAMETERS: RHSS 180x180x6.3

h=180 mm gM0=1.05 gM1=1.05

b=180 mm Ay=2165 mm2 Az=2165 mm2 Ax=4330 mm2

tw=6 mm ly=21680000 mm4 1z=21680000 mm4 IX=33B1® mm4

tf=6 mm Wply=281000 mm3 Wplz=281000 mm3

INTERNAL FORCES AND CAPACITIES:

N,Ed = 1051.55 kN My,Ed = 0.19 kKN*m

Nc,Rd = 1463.95 kN My,pl,Rd = 95.00 KN*m

Nb,Rd = 1326.81 kN My,c,Rd = 95.00 KN*m Vz,EdG:05 kN
My,N,Rd = 35.13 kN*m Vz,c,Rd = 422.61 kN

Class of section = 1

X LATERAL BUCKLING PARAMETERS:

BUCKLING PARAMETERS:

[ | = _ || = _

i About Y axis: 10 About Z axis:
Ly=3.00 m Lam_y =0.55 Lz=3.00m Lam_z =90.5
Lcr,y =3.00 m Xy =0.91 Lcr,z=3.00m Xz=0.9
Lamy = 42.40 kyy = 1.13 Lamz = 42.40

VERIFICATION FORMULAS:

Section strength check:

N,Ed/Nc,Rd =0.72 < 1.00 (6.2.4.(1))

My,Ed/My,c,Rd =0.00 < 1.00 (6.2.5.(1))

My,Ed/My,N,Rd = 0.01 < 1.00 (6.2.9.1.(2))

Vz,Ed/Vz,c,Rd = 0.00 < 1.00 (6.2.6.(1))

Global stability check of member:

Lambda,y = 42.40 < Lambda,max = 210.00 haaz = 42.40 < Lambda,max = 210.00 STABLE
N,Ed/(Xy*N,Rk/gM1) + kyy*My,Ed/(XLT*My,Rk/gM1) =079 <1.00 (6.3.3.(4))

N,Ed/(Xz*N,Rk/gM1) + kzy*My,Ed/(XLT*My,Rk/gM1) =079 < 1.00 (6.3.3.(4))

Section OK !
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STEEL DESIGN

CODE: NS-EN 1993-1:2005/NA:2008/AC:2009, Eurocode 3: Design of steel structures.
ANALYSIS TYPE: Member Verification

CODE GROUP:
MEMBER: Bjelke B1 POINT: 2 COORDINATE: x=0.50L=
1.50 m

LOADS:
Governing Load Case: 10 Brudd 2*0.30+(5+1)*1.00

MATERIAL:
S355 (S355)  fy = 355.00 MPa

4

it
E} SECTION PARAMETERS: RHSS 200x200x6.3

h=200 mm gM0=1.05 gM1=1.05

b=200 mm Ay=2420 mm2 Az=2420 mm2 Ax=4840 mm2
tw=6 mm ly=30110000 mm4 1z=30110000 mm4 IX=4853D mm4
tf=6 mm Wply=350000 mm3 Wplz=350000 mm3

INTERNAL FORCES AND CAPACITIES:

N,Ed = 608.48 kN My,Ed = 15.81 kN*m

Nc,Rd = 1636.38 kN My,pl,Rd = 118.33 kKN*m

Nb,Rd = 1636.38 kN My,c,Rd = 118.33 kN*m

My,N,Rd = 97.76 kN*m
Mb,Rd = 118.33 kKN*m
Class of section = 2

Lot
' I LATERAL BUCKLING PARAMETERS:
z=1.00 Mcr = 5387.34 kN*m Curve,LT - a XLT =1.00
Ler,upp=3.00 m Lam_LT =0.15 fi,LT = 0.00 XLT,mod1=00
BUCKLING PARAMETERS:
X About Y axis: X About Z axis:
kyy = 1.00

VERIFICATION FORMULAS:

Section strength check:

N,Ed/Nc,Rd =0.37 < 1.00 (6.2.4.(1))

My,Ed/My,c,Rd = 0.13 < 1.00 (6.2.5.(1))

My,Ed/My,N,Rd =0.16 < 1.00 (6.2.9.1.(2))

Global stability check of member:

My,Ed/Mb,Rd =0.13<1.00 (6.3.2.1.(1))

N,Ed/(Xy*N,Rk/gM1) + kyy*My,Ed/(XLT*My,Rk/gM1) = 051 < 1.00 (6.3.3.(4))
N,Ed/(Xz*N,Rk/gM1) + kzy*My,Ed/(XLT*My,Rk/gM1) = 051 < 1.00 (6.3.3.(4))

Section OK I'!!

Utfgrt av S.F Al.2-22
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STEEL DESIGN

CODE: NS-EN 1993-1:2005/NA:2008/AC:2009, Eurocode 3: Design of steel structures.
ANALYSIS TYPE: Member Verification

CODE GROUP:
MEMBER: 14 Beam_ 14 POINT: 2 COORDINATE: x=0.50L=
1.50 m

LOADS:
Governing Load Case: 10 Brudd 2*0.30+(5+1)*1.00

MATERIAL:
S355 (S355)  fy = 355.00 MPa

4

it
E} SECTION PARAMETERS: RHSS 160x160x6.3

h=160 mm gM0=1.05 gM1=1.05

b=160 mm Ay=1915 mm2 Az=1915 mm2 Ax=3830 mm2
tw=6 mm ly=14990000 mm4 1z=14990000 mm4 IXx=23BBD mm4
tf=6 mm Wply=220000 mm3 Wplz=220000 mm3

INTERNAL FORCES AND CAPACITIES:

N,Ed = 523.85 kN My,Ed = 15.81 kN*m

Nc,Rd = 1294.90 kN My,pl,Rd = 74.38 KN*m

Nb,Rd = 1294.90 kN My,c,Rd = 74.38 KN*m

My,N,Rd = 58.03 kN*m
Mb,Rd = 74.38 kN*m
Class of section =1

Lot
' I LATERAL BUCKLING PARAMETERS:
z=1.00 Mcr = 2722.14 KN*m Curve,LT - a XLT =1.00
Ler,upp=3.00 m Lam_LT =0.17 fi,LT = 0.00 XLT,mod1=00
BUCKLING PARAMETERS:
X About Y axis: X About Z axis:
kyy = 1.00

VERIFICATION FORMULAS:

Section strength check:

N,Ed/Nc,Rd =0.40 < 1.00 (6.2.4.(1))

My,Ed/My,c,Rd = 0.21 < 1.00 (6.2.5.(1))

My,Ed/My,N,Rd = 0.27 < 1.00 (6.2.9.1.(2))

Global stability check of member:

My,Ed/Mb,Rd = 0.21 < 1.00 (6.3.2.1.(1))

N,Ed/(Xy*N,Rk/gM1) + kyy*My,Ed/(XLT*My,Rk/gM1) = 062 < 1.00 (6.3.3.(4))
N,Ed/(Xz*N,Rk/gM1) + kzy*My,Ed/(XLT*My,Rk/gM1) = 062 < 1.00 (6.3.3.(4))

Section OK I'!!

Utfgrt av S.F Al1.2-23
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Lastvirkning og kraftfordeling - Betongkonstruksjoner

A2.1-1.0 Hovedparametre i hht NS-EN 1998

Data og forutsetninger (Bolignygg i Bergen - Seismisk klasse I):

i ELI
3000 i Betnngsayle i
- bh=400k400 -
| /7 wiEsE
1 I_II T I [ R _6
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g ! S L t=200mm -
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| [l 1
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R fI VLAGS0-L00x408 e "
: 1o h ::
| o 1
! :: !: 1 Betangsayle
| i1 h___ Betangsayle N |/ brh=6 00w 400
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____________________________________________________________ I A —
| = — E @
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I (nl
I (nl
I (nl
e N (nl
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I (nl
I (nl
g R : o - _€
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o I s :! {1 VDBEO-500<L00 ¥ <
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m 1 TR Betongsayle T Betangzavle 1
i |f=206mm - Dekdkekant i Bch=400x4 00 N Bih=400xk00 r=2ogmm Y
— l Il ik A _@:
300 L500 5000 4500 ELI
Figur A2.1-1 Plan med oversikt over plassering av avstivningssystemet (ASi - veggskive 1, 2...i)

Byggestedets spissverdi for grunnens akselerasjon i ag:=0.8-0.85m- s 2
berg antas a vaere NS Figur NA.3(901) returperiode 475ar.
Bygget er satt i sesmisk klasse | _ (NS-EN 1998-1 v1 = 1.00
Tabell NA.4(901))
Faktor avhengi av avstivningssystem. Velger a ikk beregne C; ved hjelp av formelverk som Ci:= 0.05
tar hensyn til de faktiske skjeerveggarealene, (NS-EN 1998-1 pkt.4.3.3.2.2):
Konstruksjonsfaktor (NS-EN 1998-1 pkt.3.2.2.5): adpcL:= 1.5
Grunnverdi for konstruksjonsfaktor (NS-EN 1998-1 pkt.5.2.2.2, ikke koplete veggsystemer: qo:= 3.0
Fremherskede sideforholdet for ag = (4 - 5m) ap=3
veggene i baeresystemet: (4-3m)
1+ oco)
Faktor kw som gjennspiller den Ky := minf ———,1.0 kw=1
fremherskende bruddformen: 3
Konstruksjonsfaktor: apcM = kw- 9o apcm =3
Utfort av: S.F K:\Endelig Rapport\MCD\Vedlegg A2-1 A2.1-1




[Uis

VEDLEGG A2.1

Dato 12.06.2011

Verdier og parametrer som beskriver S:=1.00 Tg(s):=0.10
responsspektra
som brukes i Norge (NS-EN 1998-1 pkt.NA.3.2.2.2) ) )
Grunntype A Tabell NA.3.1: e8] 1029 D[S 1Y
Byggets lengde, bredde og hgyde By := 18m By := 20m H:= 9.0m
Etasjehayde 1, 2 og 3: Hpl_1:=3.0m Hpl_2 = 6.0m Hpl_3:= 9.0m
A2.1-1.1 Karakteristiske lasetr og lastfaktorer:
A2.1-1.1.1 Lastfaktorer:
Lastfaktorer ihh NS-EN 3490: g = 1.00 vp = 1.00
| hht NS-EN 3490, Tabell NA.A1.1:  0.30 ~ 0.20
lastfaktorer for tilnaermet permanent verdi VP -~ Vs =1
A2.1-1.1.2 Karakteristiske laster :
=(0.26-25+0.3+0.5 kN 73kN
Betongplate etasje 1: 9k1=(0.26-25 + 0.3 + 0.5) - > %1 =1
m m
=(0.26-25+0.3+0.5 kN 73kN
Betongplate etasje 2: k2= (0.26-25 + 0.3 + 0.5) - > 2 =1
m m
=(0.26-25+ 0.3+ 0.5 KN 73kN
Betongplate etasje 3: Ytak = (0.26-25 + 0.3 + 0. )'_2 tak = /-9
m m
: 4+2)-30-4 kN kN
Vegger/sgyler/bjelker Jdiverse == {25 -0.22- {;ﬂ = Jdiverse = 1.16—
ca.: (360 - 5-4) m2 m2
. kN
Nyttelast for boligarealer: pk:=20.- —
(NS-EN 1991-1-1, Tabell 6.2) m2
. kN
Snglast pa tak, Bergen: sk:=(2.0-0.8) - — Ptak = Sk
(NS-EN 1991-1-3, Tabell NA.4.1) m2
A2.1-1.1.3 Belastningsareal og karakteristiske laster per etasje:
Belastet areal dekke.o.1.etg: Aq:=[(18m-20m) — 5m - 5.5m] Aq=3325 m2
Belastet areal dekke.o.2.etg: Ao = Aq Ao =332.5 m2
Belastet areal dekke.o.3.etg: Az:=18m-20m Az = 360 m?

Karakteristiske laster per etasje. (alle laster i bruksgrense, vekt av veger, sgyler og bjelker er inkludert).

Last fra.dekke+vegger plan 1: Gq = (gk1 + gdiverse) - Aq G1 =2814.5kN

P1 = pkA1q P4 = 665kN

Utfort av: S.F K:\Endelig Rapport\MCD\Vedlegg A2-1
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(NS-EN 1998-1 pkt.4.3.3.2.2):

Faktor B (NS-EN 1998-1 pkt.4.3.2.2.5) B:=0.2

(NS-EN 1998-1 pkt.4.3.2.2.5):

Dimensjonerende spektra for middels
duktilitet Sq pcm(T) beregnes etter
samme ligning som for Sy pc (T), men
med konstruksjonsfaktor g=qpcy

(ligningen ligge utenfor arkens marger
og er ikke vist i dokumentet)

Sd.DCL(T1) = 1.091 g

Fp.DCL = Sd.DCL(T1) : (mp|_1 +Mp| 2+ mp|_3) A

Fp.pcL = 874.17 kN

Horisontal dimensjonerende spektret Sd.DCL(T1) =

Last fra.dekke+vegger plan 2 til plan 3: Gy = (9k2 + gdiverse) - Ao Go = 2814.5kN
P2 = pkA2 P2 = 665kN

Last fra.vegger+tak plan 3: G3 = (gtak + gdiverse) <Az G3 = 3047.3kN
P3 = skA3 P3 = 576 kN

Samlet masse per etasje/plan ) 1

blir (midlere masse 1-3): Mpl_1:= [G1 Ygt (P1) “Yp- WP] g Mp|_1 = 307344 kg

-2 1
g=9807ms mp_2:=[G2 19+ (P2) vp- wp]- 3 mp| 2 = 307344 kg
1

mpl 3= (G3-vg+ P3-1p- wp)- . mp|_3 = 328358 kg
Miot := Mp| 1 + Mp|_ 2 + Mp| 3 Miot = 943046.2 kg

A2.1-1.2 Beregning av seismisk last

B il t iod Hot 3170

eregner tilneermet egenperiode - pl_ _
(NS-EN 1998-1 pkt.4.3.3.2.2): T1 = min| Ct- om) Yt Tc(s),2.0 T1=026
Korrelasjonsfaktoren A= 1085 if Tq4<2 Tg(s)

A =0.85

1.0 otherwise

ag-p=0.136ms

Sd.DCM(T1) = 0.545§

Seismisk skjserkraft ved terrengniva for hver hovedretning bestemmes som fglge (NS-EN 1998-1 pkt.4.3.3.2.2):

-2

a S 2 T 25 2\ if 0<Tq<Tg(s)

Y1 - — I <1 <IB

o 3" Te(s) \dpcL 3)

ag-v1- ( } if Tg(s) <Tq<Tc(s)

ag-y1-S~— if Tc(s)<Tq<Tp(s)

i apcL

I 25 TD<s>\ ,

ag-v1-S- . if Tp(s) <Tq
dbcL T12 )

Fb.DCcM = Sd.DCM(T1) : (mp|_1 +Mp| 2+ mp|_3) A

Fpo.pcMm = 437.09kN

Utfort av: S.F K:\Endelig Rapport\MCD\Vedlegg A2-1
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Effekt av utilsiktet torsjonsvirkninger (NS-EN 1998-1 pkt.4.3.3.2.2). Avstivning ligget i byggets ytre akser, dvs.
utilsitet torsjonsvirkning utgjer 10% av tot. last:

Fox.DcL == Fb.ocL- (1.0 + 0.1) FpxpcL = 962kN Fox.ocM = Fb.ocm- (1.0 + 0.1)  Fpx pcm = 481 kN

Fby.ocL = Fp.ocL - (1.0 + 0.1) Fpy.pcL = 962kN Fby.ocM:= Fb.ocm- (1.0 + 0.1)  Fpy pcm = 481kN

Horisontal seismisk lastvirkning som fglge av kominasjon av de horisontale komponenetene, (NS-EN 1998-1 pkt.4.3.3.2.2

Edx.DcL = Fox.DcL - (1.0 + 0.3) Egx.pcL = 1250kN Ebx.DCM = Fox.ocMm - (1.0 + 0.3) Fpx pcm = 481 kN

Edy.DcL = Fpx.DcL - (1.0 + 0.3) Eqy.pcL = 1250kN Edy.ocM = Fpox.ocm - (1.0 + 0.3) Egqy.pcm = 625kN

A2.1-1.3 Fordeling av horisontalkraft ved i-te etg (DCL, DCM og vind)

Etasjehayder zn: zq = (Hp|_1) zp:=Hp 2 z3:=Hp 3
Masser per etg: m1q = Mp| 1 m2 := Mp| 2 m3 := Mp| 3
—— Fav —— =
F3s
[— Fov ——
Fos
—-— Fav —
F1s
| — =
Fhbi Fyind
Figur A2.1-2. Prinsippskise for antat lastfordeling per etasje

A2.1-1.3.1 Totale horisontale seismiske krefter inkludert torsjon- og kraftretnngsvirkninger
Horisontal last ved etasje 1. (se beregningene over):
Z1-my z1-my

F1.pcL = Edx.DCL - F1.pcMm = Epx.DCM"
Z4-Mq + 22 -M2 +23-mM3 Z4-mMq + 22 -mo+23-mM3

Horisontal last ved etasje 2. (se beregningene over):

zp - my zp-my
F2.pcL = Edx.DCL - F2.bcm = Epx.DCM-
Z41-mMq +2z2-Mo +2z3-m3 Z1-mq+2z2-Mo+23-m3

Horisontal last ved etasje 2. (se beregningene over):

z3-m3 z3-m3
F3.pcL = Edx.DCL - F3.bcMm = Epx.DCM"
Z41-mMq +2z2-Mo + 2z3-m3 Z1-mq+2z2-M2+2z3-m3

Utfort av: S.F K:\Endelig Rapport\MCD\Vedlegg A2-1 A2.1-4
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A2.1-1.3.2 Vindlast + Skjevstillingslat

. . kN kN
Vindtrykk beregnet pa OS-prog: dDEg = (0.56 + 0.24)— dpeEg = 0.8 —
(Eg = gavlvegg, El = langvegg) m2 m2

kN kN
ape| = (0.56 + 0.24)—2 dDE| = 0.8—2

m m
Gtot = G1 + G2 + G3 Giot = 8676.3kN
Ptot:= P1+ P2+ P3 Giot = 8676.3kN

C 0.5%

Sjevstillingslast omregnet Fskjevs = (Gtot - 1.2 + Ptot - 1.5) Fskjevs = 44.2kN
til vindlast: 1.5
Vindlast mot langvegg: Fvind := 9pgl - (20m - 9m) Fving = 144 kN
Vind + Skjevstilling
bruddgrense - mot langvegg: Fiot_vi = (Fvind + Fsijevs) - 15 Ftot_vi = 282.4kN
A2.1-1.3.3 Horisontale vindkrefter per etg.
Horisontal last ved etasje 3: Fay = Fiot vl - (1 tetg) Fay = 47.06 kN
(se beregningene over) AN 3etg}
Horisontal last ved etasje 2: Fov = Fiot vi- (1etg\ Foy = 94.12kN
(se beregningene over) —" \ 3etg)
Horisontal last ved etasje 1: Fiv = Fiot vi- (1etg\ Fqy = 94.12kN
(se beregningene over) —" \ 3etg)

. . 1 1etg\
Horisontal last ved etasje 0: Fov := Ftot v| - Foy = 47.06 kN
(se beregningene over) =2 3etg}
Skjeerkraft ved fundamentniva: Fvind := F1v + Foy + F3y + Foy Fvind = 282.35kN

(se beregningene over)

A2.1-1.3.4 Forholdet mellom seismisk og vindlast
Seismiske lastvirkning uten utilsiktet torsjonsvirknin (0.1Fb) og retningsvirkning (Edi=Edi+0,3Edj).
(Midelsduktilitet (DCM) og lav duktilitet (DCL)):

Fv.DCL Fb.DCM

p1.pcL = 3.096 11.DCM =
Ftot_vl |:tot_vl

11.DCL = p1.pcm = 1.548

Forhold mellom vindlast og jordskjelvslast, for T=Ct*H”0.75. Legger til for torsjonsvirknin (0.1Fb) og retningsvirkning
(Edi=Edi+0,3Ed;j):

Fp.ocL - [1+ (0.1+ 0.3)] Fb.ocm - [1+ (0.1 +0.3)]

KH2.DCL = H2.DCM =
Fvind Fvind

NB! Vi ser at beregnet seismisk last beregnet etter empirisk metode (tiinermet) i hht NS-EN 1998-1, lig. 4.6, gir
veldig store laster i forhold til vind+skjevstillingslast.

Utfort av: S.F K:\Endelig Rapport\MCD\Vedlegg A2-1 A2.1-5
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A2.1-1.2-1 Kontroll av andre ordnes effekter

En viktig effekt som vi alltid ma undersgke uavhengig av analysetype, er andre ordnes virkninger, ogsa kjent som
P-A virkning. Iht. NS-EN 1998-1 pkt 4.4.2.2 er det ikke n@dvendig & ta hensyn til P-A effekter hvis falgende
betingelse er oppfylt:

NS-EN 1998.1, pkt. 4.4.2.2(2): 0=

0 er sensitivitetsfaktoren for forskyvning mellom etasjene;

Ptot er den totale gravitasjonslasten ved og over etasje som vurderes;

Vtot er total seismisk skjaerkraft i etasjen;

dr = qd*de hvor dr er den dimensjonerende forskyvningen mellom etasjene, qd er konstruksjonsfaktor som brukes i
analyse og de er forskyvning bestemt ved en linezer analyse basert pa dimensjonerende responsspektra.

Vertikale Fyi1:=Gq + P4 Fvo = G2 + P2 Fv3==G3+P3
krefter:

Skjeerkrefter ved etg. i V4 pcL = F1.pcL V2.pcL = F2.pcL V3.pcL = F3.pcL
(for DCL)

Skjeerkrefter ved etg. i:
(for DCM)

Vi.pcMm = F1.0cm V2.pcMm = F2.pcm V3.ncMm = F3.pcm

S T
Maks deformasjon i de.pCL = M
overste etasje: o \\2
(Chopra, kap.6.7) T3

Sd.DCM(T1)

Ezﬁ \2

T1~S)

drpCL = de.DCL - dDCL

de.DCM = dr.pCM = de.DCM - ADCM

Den dimensjonerende forskyvningen mellom etasjene for en konstruksjon med lav/middels energiabsorpsjon,
vurdert som differanse mellom de gjennomsnittlige horisontale forskyvningene gverst og nederst. Beregning av
sensitivitetsfaktoren for alle plan er vist pa tabell under. Siste kolonne i tabell A1.1-2 angir gvre grensen for 0.
Denne gvre grensen skal ikke overskride en verdi pa 0,30. Hvis 6>0,3 ma byggets stivhet revurderes. For
0,1<0<0,3 kan lastvirkningen gkes med en faktor lik den som er gitt i kolonne 9:

Tabell A.1.1 Kontroll av P-A effekter for middels duktil konstruksjon (DCL,

=1,9) de dr de - dri Ptot Vtot h 0 Faktor for 8 mindre
[mm] [mm] [mm] [kN] [kN] [mm] lastgkning 1/(1-0) enn 0,3
etasje 3. 2,8 4,2 1,4 3623,0 | 646,0 3000 [ 0,0026 1,003 OK!
etasje 2. 1,9 2,8 1,4 7102,0 | 403,0 3000 | 0,0082 1,008 OK!
etasje 1. 0,9 1,4 1,4 10581,0| 201,0 3000 | 0,0246 1,025 OK!

Tabell A.1.1 Kontroll av P-A effekter for middels duktil konstruksjon (DCM,

Siden ingen av 0-verdiene overskrider kravet til 0,10, er det ikke ngdvendig a ta hensynn til andre ordens virkninger.

=3Y) de dr de - dri Ptot Vtot h 0 Faktor for 8 mindre
[mm] [mm] [mm] [kN] [kN] [mm] lastgkning 1/(1-8) enn 0,3
etasje 3. 2,8 8,4 2,8 3623,0 | 323,0 3000 | 0,0104 1,011 OKI!
etasje 2. 1,9 5,6 2,8 7102,0 | 201,0 3000 | 0,0331 1,034 OK!
etasje 1. 0,9 2,8 2,8 10581,0| 101,0 3000 | 0,0978 1,108 OK!

For konstruksjon med middels duktilitet er 6-verdieen naer 0.10 i fgrste etasje. Siden ingen av 0-verdiene overskrider
kravet til 0,10, er det ikke ngdvendig a ta hensynn til andre ordens virkninger.

Utfart av: S.F
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A2.1-1.4 Fordeling av laster pa askiver ( DCL og DCM)

Fordeling av laster pa avstivningssystem (fagverk/skiver) utfgres pa grunnlaggg av lastfordelingsmetode beskrevet i
kap.6. | videre beregning bruker seismisk last beregnet pa basis av forenklet metode vist i avsnitt A2.1-1.2, dvs.
byggets egensvingningsperiode beregnes etter NS-EN 1998-1, lig. 4.6.

' ASS ' | AS7T
@_ el 4 ] n - & ——— (E‘]
AS6 A \ASE
li';i}" = e A = | e el RNl el e i = bl |€.l
i
'i'i-: .f"x s
e S | — i .. ®
ASZ Al \ASL
" 1 _-\_""\-\-..‘\ - -
{E}_—I:r_l T|| I 1I] [ I / |____@
N S . AS3/ |

S & G 5

Figur A2.1-3 Plassering av veggskiver og byggets massesenter (CM) og stivhetssenter (CR).

1

Lastens angrepspunkt: Hy := Egx.DCL " —— Hy = 1250.07
(gjer om til dimensjonslas) kN
Avstand til horisosntallastens xH = 9.0 Hy:=0 yH:=0
angrepspunkt:
Avstanden a og b fra aj ap az a; a5 ag a7y ag) (18 165 18 165 0 15 0 1.5)
dreiepunktet til skive i: =

b1 bz b3 bg bs bg b7 bg ) 15 0 185 20 15 0 185 20 )

(stivhet av skive/fagverker lik 0.0

Skivestivhet i betraktet retning  (Kyq Kyo Kxz Kea Kys Kxg Kz Kyg) (o 101010 1)
for i-retning, og 1.0 for j-retning: (Ky1 Ky2 Ky3 Kys Kys Ky Ky7 Ky8)'

10101010)

Beregning av skivestivhet er beskrevet i kap.6. | stedenfor a sette Ki=1 og Kj=0, kunne vi ha brukt skivens virkelig
stivhet, men endelig resultat (kraftvirkning pa hver enkelt skive) blir tiinsermet det samme.

, . . El A-E
Skivestivhet kan regnes slik: Kp = kp - — Kg = kg ——

1 1
h3 h Kj

1
— +
Kb KS

K, er bayestivhet, K er skjeerstivhet og K; er skivestivhet. Parametrende k,, k;, E, I, A og h er forklart i kap.6.

Utfort av: S.F K:\Endelig Rapport\MCD\Vedlegg A2-1 A2.1-7
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KX = Kx’] + sz + Kx3 + Kx4 + sz + Kx6 + Kx7 + Kx8 KX =4

Ky = Kyt + Kyo + Kyz + Kyg + Kys + Kyg + Ky7 + Kyg Ky =4
Avstanden x, og y, fra

dreiepunktet til stivhetssenter
kan da regnes som:

aKy = Ky1-a1 + Ky2-ag + Kyz-az + Kyg-ag + Kys- a5 + Kyg- ag + Ky7-a7 + Kyg- €

bKy := Kx1 - b1 + Kyo - bo + Kx3 - b3 + Kyg - bg + Kxg - bg + Kyg - bg + Kx7 - b7 + Kxg -

aKy = 36 bKy = 21.5
aKy bKy
XtIK— Xt = 9.00 yt::K— yt=10
Yy X
Last angriper i byggets _ B
midtpunkt, sa eksentrisiteten Ox = XH ~ % ex = 0.00
€x 09 &y blir: ey:=0 eksisterer ikke i dette tilfellet(ingen last i x-retning, setter lik null)
. Hx Hy
Forskyvning: Sy = — dx = 0.00 By = — 8y = 312.52
Rotasjonsmomentet M, blir: Mz := Hy - ey + Hy - ex Mz=0
X1 y1) _—(Xt—a1) —(Yt—b1)_ X1 y1) o _3875)
X2 y2 —(Xt—az) —(yt bz) X2 y2 75 _5375
Avstand fra stivhetssenter B3 _(Xt_a?’) _(yt b3) SR 9 13125
til hver enkelt skive: X4 Y4 —(xt—a4) —(yt b4) X4 Y4 7.5 14.625
X5 Y5 ~(x—as) ~(yt- bs) X5 Y5 -9 3875
X6 Y6 ~(xt—as) ~(yt- be) X6 Yo | |7 9375
X7 Y7 —(Xt—a7) —(yt b7) X7 Y7 - 13'125)
-7.5 14.625
xg v8) | —(xt—ag) —(vt-bs) ] X3 V8 )
2 2
y1 - Kx1 X1 Ky1\
Ix1 Iy1\\ 2 2 Ix1 Iy1\\
o y2© - Kx2 X2~ -Ky2 . 0 81)
x2 ly2 ) ) x2 ly2 29 0
g Iv3 y3 - Kx3 x3 - Kys I3 va
Samlet rotasjonsstivhet for X3 ) ) X3y 0 81
hele konstruksjonen blir: x4 lya - ya© - Kya x4” - Kyg x4 lya ) 214 0
s Iys | |2 2 s lys| | O 81
x5 lys y5 - Kyxs x5 - Kys x5 lys
Ix6 Iy6 2 2 Ix6 Iy6 2 0
Y6 -Kxe X6 - Ky
0 81
Ix7 Iy7 9 9 Ix7 Iy7 )
. . 214 0
Ix8 Iy8} ve K7 x7 Ky7 Ix8 Iy8}
2 2
y8~ - Kxg xg - Kyg )
Utfort av: S.F K:\Endelig Rapport\MCD\Vedlegg A2-1 A2.1-8
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3
X =X1.%X6 VYi=VY1-Y6 |:=Z(IX1 + Ix2 + Ix3 + Ixg + Ix5 + |x6) I =5.104 x 10
Xi

Yi
Mz
Byggets rotasjon: do = - dp=0
Mz Mz \\
Kx1-8x Ky1-8y —y1-Kx1 T X1 - Ky1 T
Mz Mz
Kx2 - 8x Ky2-3y -y2-Kx2- T X2 - Kyo- T
Hx1t Hy1t Hx1r Hyq
X y x1r My r) M, M,
Hyot Hy2t Hxor Hyor Kxa 8x Ky3 8y —y3-Kg == x3-Kyg-—
Lastvirkning Hxi pga Hxat Hyst Fxar Hyar Kor 5 Koa.s K Mz K Mz
translasjon og rotasjon: Hxat Hyat Hxar Hyar x4 Ox Ryd Oy —Ya-Bxa == X4-Ry4 ==
Hxst Hy5t Hxsr Hy5r Mz Mz
Kxs - 8x Kys5-8y —y5-Kxs- T x5 - Kys - T
Hxst Hy6t Hxer Hy6r
Hx7t Hy7t Hx7r Hy7r Mz M.
y y Kxe - 8x Ky - dy —YS'KXS'T XG'KyG'T
Hxst Hy8t Hxsr Hy8r
/ Mz Mz
Kx7 - 8x Ky7-3y —y7-Kx7- T X7 - Ky7- T
Mz Mz
Kxg - 8x Kyg- 8y —YS'KXS'T X8'Ky8'T)
Hx1 Hy1 Hx1t + Hx1r  Hy1t + Hyq Hx1 Hy1
X y\ X x1r My yr\ X y\ 0.0 312.5\
Hx2 Hy2 Hxot + Hxor Hyot + Hyor Hx2 Hy2 00 0.0
. Hx3 Hy3 Hxat + Hxar Hyat + Hyar Hx3 Hy3 0.0 3125
Sum last fra traslation
og rotasjon: Hxa Hys B Hxat + Hxar Hyat + Hyar Hxa Hys - 0.0 0.0
Hys Hy5 Hyxst + Hysr Hy5t + Hy5r Hys Hy5 0.0 3125
Hxs Hye Hxet + Hxer Hyst + Hyer Hxs Hye 00 00
. 12.
Hx7 Hy7 Hx7t + Hx7r  Hy7t + Hy7r Hx7 Hy7 003 5)
0.0 0.0
Hxg Hys } Hxst + Hxsr Hyst + Hysr ) Hxg Hys }
3" Hut + Hea + Hig + Hyg + Hos + Hyg )
, Ha) | % Hxi ) 0 )
Kontroll av horisontale laster: = =
i )

Vi ser at horisontallast i y-retning blir lik 0.0, dvs. at lastfordeling er korrekt i var tilfelle. | tilfelle at lastresultantens
angrepspunkt flukter fra stivhetssenter (CM er ikke lik SR), sa gir torsjonsvirkningene tilleggslaster i x- og y-retning.
Systemet avstives med veggskiver, dvs. horisontal lastvirkning pa skive blir ca. Hy=312,5kN

Utfort av: S.F K:\Endelig Rapport\MCD\Vedlegg A2-1 A2.1-9
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Q.-:'_ v el I N —————
ASZ A
}-1 - o '-\-\.\._‘
- Iy " -
- 5
4_}_ [ T.I | i
& \AS1 S
e, — A
(A} (B}
— —

AS1).

Skjeerkraft ved fundamentniva pa skive AS1.

Fb.AS1.DCL = (Hy1) - kN

Z4 - M1

Horisontal last ved kritisk snitt - etasje 1. (se beregningene over):

F1.bcL:= Fp.AS1.DCL"

Z2 - My

Z41-Mq +2Z2-M2 +Z3-M3

Horisontal last ved etasje 2. (se beregningene over):

Fo.bcL = Fp.AS1.DCL"

Z3 -3

Z14-Mq +2Z2-M2 +Z3-M3

Horisontal last ved etasje 2. (se beregningene over):

F3.ocL:= Fb.AS1.DCL"

Z14-Mq +2Z2-M2 +Z3-M3

A2.1-1.6 Kontroll av regularitet, se vedlegg A1.1-1.6

A2.1-1.5 Horisontale seismiske krefter pa hver enkelt veggskive (kritisk snitt)

Figur A2.1-4 Byggets kritisk
snitt for dimensjonering (skive

Kontrollerer skive AS1 (se figur). Det er fire veggskiver som opptar horisontallastene. Beregning av lastvirkning for
DCM er ikke vist her, men er beregnet etter samme prinsipper som for DCL vis i kap. A2.1-1.4

Fb.AS1.DCM = 156.5 - kN

Fb.AS1.DCM )

F1pbcm:=F1DCL"
Fb.As1.DCL )

Fb.AS1.DCM )

Fo.bcm:=F2.pcL-
Fb.As1.DCL )

Fb.AS1.DCM )

F3.bocm:=F3DpcCL"
Fb.As1.DCL )

Utfart av: S.F
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A2.2-1 Dimensjonering av kritisk snitt for DCM - Be  tongkonstruksjoner

Veggskivens
energiabsorberende

sone (plastisk sone
Fi | > (p )

Fo Fo

Figur A2.2-1 Prinsipskisse for kompetibel forskyvning og lastvirkning for veggskive

Forutsetning for DCM-dimensjonering:
Dimensjonerende momentdiagram skal fglge omhullingskurven i figur 5.3, NS-EN 1998-1

faktor y,=1,2.

omhyllingskurven med en faktor y,=1,1.

A2.2 -1.1 Jordskjelvparametere

Byggestedets spissverdi for grunnens akselerasjon i
berg antas & veere NS Figur NA.3(901) returperiode 4754r.

Bygget er satt i sesmisk klasse | _ (NS-EN 1998-1
Tabell NA.4(901))

Faktor avhengi av avstivningssystem. Velger & ikk beregne C, ved hjelp av formelverk som
tar hensyn til de faktiske skjeerveggarealene, (NS-EN 1998-1 pkt.4.3.3.2.2):

Konstruksjonsfaktor (NS-EN 1998-1 pkt.3.2.2.5):
Forsterkningsfaktor for grunnen, grunntype A Tabell NA.3.1:

Byggets fagrste egensvingningsperiode/kritisk periode ca.: Tq:=0.26s

NS-EN 1992-1-1

Det benyttes yp4=1,5 for skjeer og yg,=1,0 for moment for dimansjonering av forbindelser i kritiske soner.

Dimensjoneringen av forbindelser (f.eks. forankring og kraftoverfaring mellom vertikal- og horisontalskive) som ligger
naermere enn to ganger veggtykkelsen fra kritiske soner gkes skjeer og moment hentet fra omhyllingskurven med en

Ved dimensjonering av forbindelser som ligger utenfor kritiske soner gkes skjeer og moment hentet fra

ay = 0.80.85ms
1= 100

C,:= 0.05

g:=30

S:= 10

To = 0.25s

NB! I hervaerende vedlegg henviser jeg til NS-EN 1992-1:2005+NA:2008, enten ved uttrykk som EC2-n.n eller

Utfart av S.F C:\Users\misuv9\Desktop\Hoved-oppgave
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A2.2 - 1.2 Materialer og materialfaktorer

Armeringskvalitet C =
9 B500 fsk == 500MPa Eqy = 200000MPa
1.15 f 'sk
Ne = L =— _
S sd s fsq = 434.8MPa
Betongkvalitet Kval := B30 kN
p = 56—
3
m
- Ppe— p— an -
fon = 23.8[MPa Vo= 15 foqgi= — focg = 15.9IMPa
e
- - Ppe— ftn -
fix = 2.65[MPa fin = 1.80MPa fig:=— fiq = 1.2IMPa
e
f = 30.0mMP E := 9500MP 0'7Eﬂ 03 E. = 26355[MP
cck =Y a ck = a  Heck ck = a
A2.2 -1.3 Geometro og forutsetning
Veggdimensjoner: |y := 3000mm by = 200mm hyy = 9000mm
. o b12
Overdekning, armeringsdia. ¢ := 35mm $q1o = 12.0[0m di=by-¢c-—
0g dubden til armeringssenter: 2
Geometriske krav - Krav til tverrsnitt NS-EN pkt.5.1.2-4
hy
Duktile vegger: kravd V= iff — >4,"0OK!" ,"IKKE OK" kravd v= "OK!"
. bW .
2h,, 3
Store lettarmerte vegger: krav), q := if| |, = min| 4m, = ,"OK!" ,"IKKEOK" krav), 1 ="IKKE OK"
/
hy
kravy,, o = if b_ >4 ,"OK!" ,"IKKE OK" kravy,, o = "OK!"
w

Vi ser at valgt geometri ikke tilfredstiller krav til lettarmerte vegger. Veggskiver dimensjoneres som duktile vegger.

A2.2 - 1.4 Kritisk sone i veggskive AS1, (se vedlegg A2.1, fig. A2.1-3)
I hht NS-EN 1998-1,punkt 5.4.3.4.2(1), er hgyden av den kritiske sonen (hcr) i veggskiven og er gitt av faglgende formel

(se ogsé kap.8.3.2.3).
p— hW -
hcr ‘= max IW,—6 hcr =30m

@vre grense for hcr: Ner.gvre = min(hcr 2y hetg) Ner.gvre =3:0mM

Det er lik etasjehayden, dvs. hele nederste etasje regnes a ligge i kritisk sone.

Horisontal snitt mellom veggskive i 1.etasje og 2.etasje ma regnes overdimensjonert ettersom de ligger i direkte kontakt
med veggskivens kritisk sone.

Utfart av S.F C:\Users\misuv9\Desktop\Hoved-oppgave A2.2-2
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dimensjonerende moment M.

A2.2 - 1.5 Dimensjonering av veggskive for DCM

Snittkrefter (skjeerkraft og moment) beregnes pa grunnlag av horisontale etasjelaster beregnet i vedlegg A2.1. Etter at
skjeekraft og moment er beregnet for hvert niva, forskyves momentdiagramet med a,=h_=3m for & finne

_ A2.2 - 1.5.1 Snittkrefter fra anlyse
7] Snittkrefter er beregnet pa vedlegg A2.2
H 3. etg. Horisontal last pa skive ved niva 3:
Vi
H 2. etg Vo Horisontal last pa skive ved niva 2:
A
F5 := 50.4kN
H 1. etg
7 Horisontal last pa skive ved niva 3:
Oppriss Skjeerkraft Moment F3:= 80.8kN

Skjeerkraft ved horisontal snitt
1-3.etg.:

Dimensjonerende moment ved
horisontal snitt, 1.etg.:

Dimensjonerende moment ved
horisontal snitt, 2.etg.:

Moment ved horisontal snitt 3.etg:

Dimensjonerende moment ved
horisontal snitt, 3.etg., omregnes:

hentes fra ARS-analyse.

Strekk og trykkforbindelser

Figur A2.2-2 Omhyllings kurver for skjser og moment

Moment ved horisontal snitt, 1.etg.:

Moment ved horisontal snitt, 2.etg.:

A2.2 - 1.5.2 Horisontal snitt mellom fundament ogv  eggq i farste etasje

Snitt ligger i kritisk sone. Dimensjonerende skjaerkraft og moment er beregnet i avsnit A2.2-1.5.1, mens aksiallast

Mq = Fq hetg + F2[2hetg + FSBhetg M4 = 1106.1KN [
|\/|3 = V3[ﬂ]etg M3 = 242 AKN [In
9m - 3m
Man = M, 2M = 3M) Mgp = 737.4&N M
3D 1 9m 3D

Overstyrkefaktor: YRd.y = 15 YRd.M = 10

Utfart av S.F
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Dimensjonerende skjeerkraft:

Dimensjonerende moment:

Dimensjonerende aksiallast
(hentet fra ARS):

Vi1 = V1B8Rg.v
M1 = M1pBiRd.m

272 + 247 64 +
Nfp = | ———— 0.0+

58

2

[(D.3j kN

Vi; = 235.1KN

Mgy = 1106.1KN

Ny = 277.8(KN

Moment gir en strekk og en trykkraft i skivens randsoner. Vi ma farst finne en tgyningstilstand som er i likevekt med
ytre lastene. Det gjares ved a anta strekkraft og trykkspenninger. Benytter iterasjon for & finne strekkrafen i skiven
pga. moment (se Betongelementbok, bind B, kap.12.5.3).

Inndre strekkraft og trykkresultant:
(inndre strekkraft er antatt)

Sy := 3L1kN

Nc1 = N + Sg1

Ngp = 588.8(KN

Antar betongspenning =0, 75f ., som vist pa Betongelementboken Bind B, kap.12.5.3 (metode for beregning av

trykkspenning pa veggskiver i stadium 2, oppriset tilstand).

N
Np oc = 0.75f 4 Oc = 11.9[-)—2
mm
My
B Uttstrekningen av trykksonen: =
o . ‘ g ry N¢ = 0.667[d [, X
[ (se Betongelementboken bind B,
h .| figurB12.5.3) Lo Ne1 NP
5 N, "~ (058410, by, '
T ‘ | 09
‘ # Beliggenheten av trykkresultanten: Co = 0.354X Co = 150.0(inm
o |
I ¢, ‘ Antar en verdi for c,: cq := 500mm
h
Inndre momentarm (ganske naer z:=1l,-C1-Co z = 2350.0hm
0,8lw vanligvis benyttes)
Figur A2.2-3 Trykkresultantens
beligenhet for skiver.
Beregning av strekkraft (bidrag Ser = Mi1 Nig [QO'E’[QN B ‘32) Se. = 311 1&N
fra moment og aksiallast): f1-= - f1 ==

z

z

Med antatt strekkraft som er tilnaermet lik beregnet strekkraft er det likevekt i beregning, og den beregnete strekkraften
er derfor korrekt.

_Sn

A =

Ngdvendig armeringsmengde: Sl Ag = 715.5mnm2

yd
Velger gijennomgaende armering pa veggens randsone med forankring p& minst 509. Velger 10810 som plasseres i
veggens randsone |..

Innlagt armering: Ao = 78.5mnm2 Ag1 = 785.0mnm2

Sd1 = As1llyg

ASl = AlOEI.OStk

Strekkarmeringens kapasitet: Sq1 = 341L.3KN. > S; OK!

Kontrollerer tgyningen i armeringen om den kan utvikle full fasthet.

Maksimal tgyning i betongtrykksonen, EC2, pkt.3.1.7(1). Tayninger ¢, faktor n og o./f.4=0,75 er gitt i EC2, tabell 3.1:

Utfart av S.F C:\Users\misuv9\Desktop\Hoved-oppgave A2.2- 4
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n

€
c
€c2 = 0.2% €c = €g2 Eﬁl -\ 1- 0.75) = 1.000%%0 Oemax = fegPL -] 1- 5_2
c
o . Ec[@w_cl_x)
Teayning i strekkarmering: ggm——————— €g = 4.9%00
X

Staltayningen er stgrre enn £sy=2,5%0 og mindre enn bruddtayningen ecu=30%o0, dvs. tgyningen genererer derfor full
fasthet i strekkarmeringen.

Kontroll av armeringsmengden i veggskivens kritisk sone
Dubden fra veggens ytre fiber til d; := I, — 500mm dy=25m
strekkarmeringens senter, ca.:

. _ _ 2
Armering ca. 500mm fra Agq = Aqp Agq = 785.000im
veggens ytterkant:

€cu 0.0035
For balansert armert trykksone: op=—— Op = oy = 0.5833
Betongfasthet fck<SOMP = - - 2
etongfasthet fc a X:=0.80 Agp = >\E]Ic— (b, (di) Dy, Ag p = 8515.1hm

yd
Siden A, ,>>A_ kan vi si at veggskiven er sterkt underarmert. Detter er forutsetning for at plastisk ledd kan oppsta.

Skjeerarmering

For seismiske lastsituasjoner skilles mellom armering som opptar skjser og armering som opptar strekkraft pga.
bgyemoment. Ngdvendig trykk/strekkarmering plasseres i veggskivens kanter, og ngdvendig skjeerarmering plasseres i
skivens steg (midtsone).

Skjeerkapasitet uten beregningsmessig behov for skjeerarmering: VRdc = CRd.cmtéloom’mek) 3. klm’cp [,

p- og k-faktor beregnes etter K= minl 1+ 200mm 5 K = 2.000 o As1 0.02 | = 0.002
NS-EN 1998-2/NA.6.2.2(1) = min q = pL-= min wa ]
K2
NS-EN 1998-2/NA.6.2.2(1) ky:=0.15 kq:=0.15 Crd.c = — =0.100
3 ~ e
- 2| ek _
Vmin = 0.035Ek O m Vmin =0.602
N
. . i fl N
Begrensning av trykkspenning: Ocp -= Min| ——, 0.2f Ocp = 05—
g by, By P 2
mm
3
. . : fek N
Veggskivens skjeerkapasitet: VRde.v = 0.10& 1OOE’LEW [quiEl—z VRdc.v = 174.2[EKN
. a .
mm
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Bidrag fra aksiallast: VRd.cN = klm’cp%\/m VRd.cN = 33.1EN

. . N
Nedre grense for skjeerkapasitet VRdemin = Ymin By@E—— VRdemin = 287-2[&N
NS-EN 1991/NA pkt.6.2.2.: mm2

VRdc = max[(VRdc.V + VRd.cN) , (VRdcmin)] VRdc = 287.2&N

Skjeerkraft p& armering: Vg1 := [O.0KN if Vg < (VRdc) Vg1 = 0.00kN

(Vfl - VRdc) otherwise

Hskjeer = if(VRdC > Vi, "OK!" , "IKKE OK!") "OK!"

Mskjeer =

Benytter allikevel 3+3=612 som skjeerarmering (As=3x113=339, pr. side).

Utfart av S.F C:\Users\misuv9\Desktop\Hoved-oppgave A2.2-6
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A2.2 - 1.5.3 Utforming og detaljering av veggskive = AS1

\

—

Detaljering for DCM:

- Egnede betong-og

-

stalkvaliteter

krumning —&_ 7~ : .

- Hindre utknekking av
trykkarmering i omrader
med plastiske ledd

- lvareta tilstrekkelig
krumningsduktilitet, p:

tLl

-4

/,

Figur A2.2-4 Bgylearmert randelement pa den frie kanten av envegg.

Veggskivens kritiske omrade ligger i plan 1 (veggens nederste del, se figur A.2-1). | dette omradet skal
trykkarmeringen sikres mot utknekking. Armeringen i veggens randsone kan sikkres med lukkebgyler.

Krumningsduktilitet: do =3 g = (2 @ - 1) it Ty>T, iy =50
ECS8, pkt.5.2.3.4
Te
1+Q2g-1)EF— if T;<T,
Ty
, , b
Volumetriske forhold av bgylearmering _ c
i randelement, NS-EN 5.4.3.4.2(4): awg = 300 g + w,) EsydBk% - 003
Hayden/bredden av den forsterkede bq = by, — 2[¢ - 2[dq5 hg:=1ly-¢ b = by,
elementkjernen (se figur A.2.2-4):
Avstand mellom b; := by Lengdearmerings diameter: dp; := 10mm
lengderameringsstangene: N
Normalisert aksialkraft: Vg = 1 vy = 0.0292
(bwm/v) Beg
~(d 2

Forholdet mellom vertikal armering _ bl -1 _
og betongareal py = | 1065 2 [wa[q/v) py = 0.0013

Wy = pVE]I(— w,, = 0.0359

cd
Dimensjonerende verdi for taynng €syd = 0.0025
av armering ved flytegrense:
b
c
awg = 300 fvg + wy) Bsygd ~ 0035 awg = 0.0110

0

Utfgrt av S.F
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Utstrekningen av betongtrykksone ved beregning av skjgtarmering i kritisk sone: X = 423.60nm
Trykktgyning der det forventes avskalling, NS-EN 1998-1, pkt.5.4.3.4.2(6) Ecy2 = 0.0035
Tayningsgrense for bgylearmert betong, Ecu2.c = 0.0035 + 0.1[dwy Ecu2.c = 0.00460

NS-EN 1992-1, pkt.3.1.9:

Lengde Ic av den bgylearmerte randele- €

. . cu2
mentet (se figur A2.2-4) skal veere i o := max| x[I1 - ,0.15l,,,, 1.5by,, o = 450.00m
samsvar med NS-EN 5.4.3.4.2(6). €cu2.c

Velger @8 lukkbayler, As=50mmZ2. Bgylene plasseres ved veggskivens randsone som vist pa figur A2.2-5. Antar
senteravstand 200mm mellom lukkebgyler.

Samlet effektivt bagylevolum Vs = armeringsvolum likkebgyler per lspemeter skivehgyde = tverrsnitt
pr. 1000mm hgyde: lokkebgyler x total lengde per snitt x 1000mm /senteravstand

= 200 Avei= m4mmM2 Vo= Avali2(l + ba) + 220f200mm + bal]EEm V. = 5.9x 10°mmS
Sp = mm bg := T™{4mm) = bSEE(c 0) [ﬁ mm 0)]3 s =5 m

Betongvolum som lokkes inne av V¢ := | B 000mm Ve =4.8x 107mnm3
lukkebgyler per 1000mm hgyde:
813, + 2(b;°
NS-EN 1998-1, pkt. 5.4.3.2.2(8), ap=l-| ————— oy =082
lig.5.16a: 6bg Mg
Sb Sh
NS-EN 1998-1, pkt. 5.4.3.2.2(8), ag=|1-— |1 - — ag = 0.04
lig.5.17a: 2[bg 200
o= ap0g a = 0.036
(vs1)
NS-EN 1998-1, pkt. 5.4.3.2.2(8): Wyd = T wyyg = 0.388
V.0
c-cd
Krav til mengde lukkebgyler i krabzyler = ["OK!M i ally,g > awy krabzyler ="OK!"

veggens randsone:

"IKKE OK!" otherwise

Senteravstand s,=200mm oppfyller kravet til mengde av lukkebayler, (vi kunne
ha valgt senteravstan s,=250mm for opptimalisere materialbruk).
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]
Herisontal armering 43 i
R P R ———— = EQ, pkT NA 963 3rd-toi-FB
b+4=8p10-F7 L+l =Lig1Q-P7
W %]
LA =1 m _ _
= z £ WPt 11 Tt g ete-PT
o = 2 pBI200-P3 \_aBr700-P3
3 i 0
m £ i SNITT =
mf A k- o
? Snitt ved overgang
vegg i 2- og 3. etg,
1:50
I I I
Femq- - - Herisontal armering a7
| EG3, pkt NA 963 3+3=6e1Z-PB
- 5+5=10a10-P1 5+5=10g10-P1
[ %] [y ] 1
ﬂ:l_‘ [aa] IIL ; ; ; ; n
a & B 110-P1 la10-P1
o o il —— L[] L [1] L —————
—| = = |l —
|5 yi Sl aBeZ00-F3 \ 8Bc200-P3
54 ; e
=l Fa i h 2 SNITT [I-1l
Snitt ved overgang
vegg i 1- og 2. etg,
1:50
bt e fi— — — — — — — ! 51 |
[ 1 -
Ly 4 Herisontal armering 417
-] m crootlaipigs L3 PKE MASE3 3+3=6a12-P6
a+6=Wati-F1ES E 5+5=10a10-PZ 5+5=10&10-P7
#X o s ALY
1608¢700-P5 79( = x.< 16280200-P5 |
o A K \ /
J16aBrZtd-Ps. ol _16eBcZ00-P3 aBr200-F eB8c200-P5  28c200-P5 68 200-PS
16e8c200-P5 16e8c00-P5 edc2)G-P5 aBr2j-P
pBcZd0-P3 #BcZ00-F
16mBc200-P1 16aBr200-P3
#4 = Snitt ved overgang

—— o R
|| fundament og vegg
% Ga10-P? Y 3e14-P2 \M i 1. etg, 1:50

Figur A2.2-5 Prinsippskisse for armeringsfaring. Bgylene (P3 og P5) i veggens randsone skal hindre utknekking av
trykkarmering pa det kritiske omradet (DCM).
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A2.2 - 1.5.4 Horisontal snitt mellom vegg i farste 0g annen etasje

Snitt ligger neer kritisk sone. Dimensjonerende skjeerkraft og moment er beregnet i avsnit A2.2-1.5.1, mens aksiallast
hentes fra ARS-analyse.

Strekk og trykkforbindelser Overstyrkefaktor: YRd.v = 1.5 YRd.M = 10

Dimensjonerende skjeerkraft: Vio = VolBiRg.y Vi = 196.8(KN

Dimensjonerende moment: Mss = MopBiRg.m Mgy = 1106.1KN [

Dimensjonerende aksiallast N¢s = N [—)2— Ng» = 185.2[KN
f2-= 1 f2 = -

(hentet fra ARS, omregnes):
Finne en tayningstilstand som er i likevekt med ytre lastene. Det gjgres ved & anta strekkraft og trykkspenninger.
Benytter iterasjon for & finne strekkrafenen i skiven pga. moment.

Inndre strekkraft og trykkresultant: Sty := 362kN Nco = Npp + Sgp Noo = 547.2kN
(initial strekkraft er antatt)

Antar betongspenning 0,=0,75f_, som vist p& Betongelementboken Bind B, kap.12.5.3 (metode for beregning av
trykkspenning pa veggskiver i stadium 2, oppriset tilstand).

N
o = 0.75f 4 Oc = 11.9[-)—2
mm
Utstrekningen av trykksonen: N¢ = 0.667(5 . B, X
(se Betongelementboken bind B,
figur B12.73)
« = Ne2
' (0_584@,-C [ﬂ)w) X =393.7nm

Beliggenheten av trykkresultanten: C,:= 0.354[% Co = 139.40m Antar en verdi for: cq = 500mm

Inndre momentarm (ganske neer z:=1y-Cc1-Cy

0,8lw vanligvis benyttes) z = 2360.6inm
Beregning av strekkraft (bidrag e = Mf2 B Nfo [@0-5%\/ - C2) S - 36L8EN
fra moment og aksiallast): fz= 7 f2 = 9%~

Med antatt strekkraft som er tilneermet lik beregnet strekkraft er det likevekt i beregning, og den beregnete strekkraften
er derfor korrekt.

S
Ngdvendig armeringsmengde: Ag = 2 Ag = 832.2mnm2

fyd
Velger gjennomgaende armering pa veggens randsone med forankring pa minst 50Q. Velger 1110 som plasseres i
veggens randsone ..

Innlagt armering: Aqp= 78.5mnm2 Agp = Aqpl010 + 1)stk Ago = 863.5mnm2

Strekkarmeringens kapasitet: Sq.2:=Ag [ﬂyd Sy.2 = 361.8KN . > S¢ OK!

Armeringens strekkraftkapasitet er relativt naer opptil beregnet strekkraft som er ngdvendig for at plastisk ledd skal
oppsta.
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Kontrollerer tgyningen i armeringen om den kan utvikle full fasthet.

Maksimal tgyning i betongtrykksonen, EC2, pkt.3.1.7(1). Tayninger ¢, faktor n og o./f.4=0,75 er gitt i EC2, tabell 3.1:

n
€c
€cp = 0.2% e = cpllil —/T - 0.75) = 1.000%0 Oemax = fog L - (1 _5_2
c
o . €c[@w'cl'x)
Teayning i strekkarmering: ggi=———————— gg = 54%00
X

Staltayningen er stgrre enn £sy=2,5%0 og mindre enn bruddtayningen ecu=30%o0, dvs. tgyningen genererer derfor full
fasthet i strekkarmeringen.

Kontroll av armeringsmengden i veqgskivens kritisk sone
Dubden fra veggens ytre fiber til dj = |, — 500mm dj=25m
strekkarmeringens senter:
Skjgtearmering ca. 500mm fra Ag = Agp Ag = 863.5mnm2
veggens ytterkant:

€cu 0.0035
For balansert armert trykksone: op=—— op = oy, = 0.5833
(se kap.7.1.4.3) €cu * Esy 0.0035 + 0.0025

fed 2

Betongfasthet fck<50MPa X:= 0.80 Agp= >‘E]’=_ (B, [d, [0y, Ag p = 8515.10m

yd
Siden A, ,>>A_ kan vi si at veggskiven er sterkt underarmert. Detter er forutsetning for at plastisk ledd kan oppsta.

Skjeerarmering

For seismiske lastsituasjoner skilles mellom armering som opptar skjser og armering som opptar strekkraft pga.
bgyemoment. Ngdvendig trykk/strekkarmering plasseres i veggskivens kanter, og ngdvendig skjeerarmering plasseres i
skivens steg (midtsone).

Skjeerkapasitet uten beregningsmessig behov for skjeerarmering: VRd.c = CRd.cmtéloom’mek) 3 + le’cp D, d

p- og k-faktor beregnes etter K= minl 1 200mm 5 K = 2.000 — As2 0.02 | =0.002
NS-EN 1998-2/NA.6.2.2(1) = ming L+ q_ =< pL = min T
ko
NS-EN 1998-2/NA.6.2.2(1) ko :=0.15 kq:=0.15 Crg.c:=— =0.100
3 c
- 2| fe _
Vimin = 0035k [ —— Vimin = 0.602
. . [ N2 N
Begrensning av trykkspenning: Ocp = min , 0.2y Onp = 0.30—
G * 2
mm
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Veggskivens skjeerkapasitet:

Bidrag fra aksiallast:

Nedre grense for skjeerkapasitet
NS-EN 1991/NA pkt.6.2.2.:

Skjeerkraft pa armering:

1
3

f
ck N
VRdc.y = 0.10k EElOO g BI\EJ M, d EI—Z
mm

VRd.cN = k1 [cp T, d

N
VRdemin = Vmin fy 3 >
mm

VRdc = max[(VRdc.V + VRd.cN) , (VRdcmin)]

Vgp:= |00KN if Vip <(VRge)

(sz - VRdc) otherwise

hskizer = 1f(VRdc > Vg, "OK!" ,"IKKE OK!")

Benytter allikevel 3+3=612 som skjeerarmering (As=3x113=339, pr. side).

A2.2 - 1.5.5 Horisontal snitt mellom vegg i andre o g tredje etasje

Snitt ligger utenfor kritisk sone. Dimensjonerende skjeerkraft og moment er beregnet i avsnit A2.2-1.5.1, mens
aksiallast omregnes (skaleres). Legg merke til at snitt ligger utenfor veggens kritiske omerade, dvs. her velges andre

overstyrkefaktorer (se under).

Strekk og trykkforbindelser

Dimensjonerende skjeerkraft:

Dimensjonerende moment:

Dimensjonerende aksiallast
(hentet fra ARS, omregnes):

Beregning av strekkraft (bidrag
fra moment og aksiallast):

Ngdvendig armeringsmengde:

Velger gijennomgaende armering pa veggens randsone med forankring pa minst 509. Velger 910 som plasseres i

veggens randsone ..

Innlagt armering:

Strekkarmeringens kapasitet:

Overstyrkefaktor: YRd.v = L1
Vi3 = V3lhird.v
M3 = M3pBiRd.m

1
Nr3 = N B

Mz Nig {os, - cy)

Siq =
3 5 5
_ St3
Ag3 = f—
yd

2

Sq.3:= Aszlg

2
Agg = 706.50m

Sg.3 = 307.2[kN . > S¢gOK!

VRge.y = 179.8&N

VRdemin = 287-2&N
VRdc = 287.2&N

Vgp = 0.0KN

Mskjeer = "OK!"

’\{RdM =11
Vg = 889N

Mgz = 811.1EN

N3 = 92.6[KN

Stz = 290.2RN

2
Agg = 667.50m
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Armeringens strekkraftkapasitet er relativt naer opptil beregnet strekkraft som er ngdvendig for at skiven deformeres son
forutsatt (kompetible deformasjoner).

Kontrollerer tgyningen i armeringen om den kan utvikle full fasthet.

Maksimal tgyning i betongtrykksonen, EC2, pkt.3.1.7(1). Tayninger ¢, faktor n og o./f.4=0,75 er gitt i EC2, tabell 3.1:

€c :
€3 = 0.2% ec = eggll —v/1-0.75) = 1.000%0 Temax = feqP1 - |1 - -
C

o . € [@w —C1- X)
Tayning i strekkarmering: I eg =5.4400
X

Staltayningen er stgrre enn £sy=2,5%0 og mindre enn bruddtayningen ecu=30%o0, dvs. tgyningen genererer derfor full
fasthet i strekkarmeringen.

Kontroll av armeringsmengden i veggskivens kritisk sone
Dubden fra veggens ytre fiber til d; := I, — 500mm dy=25m
strekkarmeringens senter:
Skjgtearmering ca. 500mm fra Ag = Agg Ag = 706_5mnm2
veggens ytterkant:

€cu 0.0035
For balansert armert trykksone: op=— O oy, = 0.5833
(se kap.7.1.4.3) €cu * Esy 0.0035 + 0.0025

fed 2

Betongfasthet fck<50MPa X:=0.80 Agp = >\E]Ic— (b, (d, Ay, Ag p = 8515.1ihm

yd
Siden A, ,>>A_ kan vi si at veggskiven er sterkt underarmert. Detter er forutsetning for at plastisk ledd kan oppsta.

Skjeerarmering

Nedre grense for veggtverrsnittets skjeerkapasitet er stgrre enn opptredende skjeerkraft ved horisontal snitt i overgangen
mellom vegg i andre og tredje etasje, dvs ytterligere kontroll av skjeerkapasitet er ikke ngdvendig.

. . N
Nedre grense for skjeerkapasitet VRdemin = Ymin Qw@EF— VRdemin = 287-2[EN
NS-EN 1991/NA pkt.6.2.2.: mm2

Benytter allikevel 3+3=6@12 (As=3x113=339, pr. side) som gjennomgaende
skjaerarmering som for alle andre plan.
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A2.2-2 Dimensjonering av kritisk snitt for DCL - Be  tongkonstruksjoner
A2.2 - 2.1 Dimensjonering av veggskive for DCL
Snittkrefter (skjeerkraft og moment) beregnes pa grunnlag av horisontale etasjelaster beregnet i vedlegg A2.1.
A2.2 - 2.1.1 Snittkrefter fra anlyse
e
4 Snittkrefter beregnet pa vedlegg A2.1
H Horisontal last pa skive ved niva 3:
3. etg. .
H -\\'\.._
2. etg \ Horisontal last pa skive ved niva 2:
1 I VZ ------- = M2
\ F5 = 100.8kN
H 1. etg \\
Vi i} M1_| Horisontal last pa skive ved niva 3:
Oppriss Skjeerkraft Moment F5:= 161.5kN
Figur A2.2-6 Omhyllings kurver for skjaer og moment
Skjeerkraft ved horisontal snitt V3= Fg V3 = 161.5[N
1-3.etg.:
Moment ved horisontal snitt, 1.etg.: Mq:=Fq hetg + Fzmhetg +Fg Bhetg M =2209.8[KN [in
Moment ved horisontal snitt, 2.etg.: My = V3 mhetg +V, ﬂhetg M, = 1755.9[KN [in
Moment ved horisontal snitt 3.etg: Mg:= Vg m‘etg Mg = 484.5[KN [in
A2.2 - 2.1.2 Horisontal snitt mellom fundamentogv  egg - DCL
Strekk og trykkforbindelser
Dimensjonerende skjeerkraft: Vi1 = Vq Vi = 312.8[kN
Dimensjonerende moment: M1 = My Mgy = 2209.8(KN [m
. . . 272 + 247 64 + 58
Dimensjonerende aksiallast Ny = | ———— @0+ 0.3 [kN Nfp = 277.8[kN
(hentet fra ARS, middles): 2
Vi ma farst finne en tgyningstilstand som er i likevekt med ytre lastene. Det gjgres ved & anta strekkraft og
trykkspenninger. Benytter iterasjon for a finne strekkrafen pga. moment i skivens randsone.
Inndre strekkraft og trykkresultant: Sgy = 847kN Ncp = Npp + S Ncp = 1124.8(RN
(initial strekkraft er antatt)
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Antar betongspenning =0, 75f ., som vist pa Betongelementboken Bind B, kap.12.5.3 (metode for beregning av
trykkspenning pa veggskiver i stadium 2, oppriset tilstand).

N
oc = 0.75f 4 O = 11.9[-)—2
mm
Uttstrekningen av trykksonen: Nc = 0.667(a B, X
(se Betongelementboken bind B,
figur B12.73)
Ne1
X=7—7
(0_584@(: [ﬂ,w) x = 809.3[nm

Beliggenheten av trykkresultanten: Co = 0.354X Co = 286.50Nm Antar en verdi for: cq := 500mm

Inndre momentarm (ganske naer z=| —-c4-cC

w 1 *2 —
0,8lw vanligvis benyttes) z = 2213.5[mm
Beregning av strekkraft (bidrag Ser = Mi1 Nig [QO'E’[QN B ‘32) S.. = 846.0EN
fra moment og aksiallast): f1-= 7 - 7 f1- :

Med antatt strekkraft som er tilnaermet lik beregnet strekkraft er det likevekt i beregning, og den beregnete strekkraften
er derfor korrekt.

S
Ngdvendig armeringsmengde: Ag = f—fl Ag = 1945.8mnm2
yd

Velger gjennomgaende armering pa veggens randsone med forankring p& minst 509. Velger 10816 som plasseres i
veggens randsone X.

Innlagt armering: Aqg = 201.0mm” Agy = Agg0stk Agq = 2010.0mm’

Strekkarmeringens kapasitet: Sq1 = Ag [ﬂyd Sg1 = 846.0kN. > S¢ OK!

Maksimal tgyning i betongtrykksonen, EC2, pkt.3.1.7(1). Tayninger ¢, faktor n og o./f.4=0,75 er gitt i EC2, tabell 3.1:

n
S
Cc
€cp = 0.2% e = ecpllil —/T - 0.75) = 100060 Oemax = fog L - (1 —
C
o . €c[@w'cl'x)
Tayning i strekkarmering: Egi=—— gg = 2.9%00
X

Staltayningen er stgrre enn £sy=2,5%0 og mindre enn bruddtayningen ecu=30%o0, dvs. tgyningen genererer derfor full
fasthet i strekkarmeringen.

Skjeerarmering

For seismiske lastsituasjoner skilles mellom armering som opptar skjser og armering som opptar strekkraft pga.
bayemoment. For DCL-dimensjonering kan vanlige dimensjoneringsmetoder benyttes. Velger a plassere ngdvendig
trykk/strekkarmering i veggskivens kanter, og ngdvendig skjeerarmering i skivens steg (midtsone).

Skjeerkapasitet uten beregningsmessig behov for skjeerarmering: VRd.c = CRd.cmtéloom’mek) 3 + le’cp D, d
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p- og k-faktor beregnes etter
NS-EN 1998-2/NA.6.2.2(1)

NS-EN 1998-2/NA.6.2.2(1)

Begrensning av trykkspenning:

Veggskivens skjeerkapasitet:

Bidrag fra aksiallast:

Nedre grense for skjeerkraft
NS-EN 1991/NA pkt.6.2.2.:

Skjeerkraft p& armering:

Skjeerarmeringens kapasitet:

A2.2 - 2.1.2 Horisontal snitt mellom vegg i farste 0g annen etasje

Strekk og trykksone - (Bgyemoment)

Dimensjonerende skjeerkraft:
Dimensjonerende moment:

Dimensjonerende aksiallast
(hentet fra ARS):

Antar inndre arm:

Beregning av strekkraft (bidrag fra
moment og aksiallast, snittkrefter
omregnes):

_ 200mm [ As1
k:=min| 1+ , 2 k = 2.000 pL := min| —,0.02 | = 0.004
d It

k
2
ky:= 0.15 ky:= 0.15 Crq.c = — =0.100
3 c
- o0asi2 ] <K _
Vimin 1= 0036k [ — = Vi = 0602
R _ N
Ocp = Min ™ , 0.2y Ocp =05 3—2
mm
3
_ fek N B
VRdey = 010K[100(p B— | M,@E3—  Vpqey = 238.3EN
MPa 2
mm
VRd.cN = K1[ocplyd VRd.cn = 33-1EN
- —_— N —_—
VRdemin = Vmin ly[dE— VRdcmin = 287.2EN

mm

VRdc = max[(VRdc.V + VRd.cN) , (VRdcmin)J VRdc = 287-2kN

Vr:= |OOKN it Vg <(VRgg) Vg = 25.6(kN

(Vfl - VRdc) otherwise

hskjeer = If(VRdc > Vi1, "OK!", "IKKE OK!" ) ekjeer = "IKKE OKI"

Benytter alikevel 3+3=6312 som skjeerarmering (As=3x113=339, pr. side).

_ GApMMyg

Veay =
sV \/5

Vgy = 170.2[KN. > V¢ OK!

Vip = Vo Vip = 262.3&N
Msp = My Mg, = 1755.9(KN i
2

Nsy := (276 + 135)kN[F N¢o = 274.0EN

2= ( JKNLE 2

z:= 08,

2
Sgp 1= - Sf, = 639.3EN
z z
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Ngdvendig armeringsmengde:

s
ASZ = f_
yd

2
Agp = 1470.30Hm

Velger gijennomgaende armering pa veggens randsone med forankring pa minst 509. Velger 816 som plasseres i

veggens randsone X.
Innlagt armering:

Strekkarmeringens kapasitet:

Skjeerarmering

2
A1 = 201.00m

Sq2 = Astlyg

ASZ = Al6 Bstk

Ngdvendig skjeerarmering plasseres i skivens steg (midtsone).

2
Agp = 1608.0Hm

Sgp = 846.08. > S; OK!

Skjeerkapasitet uten beregningsmessig behov for skjeerarmering: VRd.c = CRd_C[k[Qmom,L[ﬂck) 3. le’cp b, d

, 200mm [ As2
k:=min| 1+ g , 2 k =2.000 pL = min I_ ,0.02 | =0.003
w

p- og k-faktor beregnes etter
NS-EN 1998-2/NA.6.2.2(1)

NS-EN 1998-2/NA.6.2.2(1)

Begrensning av trykkspenning:

Veggskivens skjeerkapasitet:

Bidrag fra aksiallast:

Nedre grense for skjeerkapasitet
NS-EN 1991/NA pkt.6.2.2.:

Skjeerkraft pa armering:

ky = 0.15 kq = 0.15

3

Vo= 0,035k ° [] fek
min - = MPa

min Nfz 0.2f
Ocp = o Yeced
P by Ty

f
ck N
0.10[&[6100@,_[—)@} %mm

1
3

VRdc.V*

VRd.cN = k1 [8cp T, d

N
VRdemin = Vminly @3 >
mm

VRdc = max[(VRdc.V + VRd.cN) , (VRdcmin)]

Vgp:= | 00N if Vip <(VRge)

(sz - VRdc) otherwise

Mskjeer = if(VRdC >V, "OK!" | "IKKE OK!")

(d
ko
Crd.c = — =0.100
e
Vimin = 0.602
0 5[—)l
g = U.
cp 5
mm

VRde.y = 221.2&N

VRdemin = 287-2&N

VRdc = 287.2&N

Vgp = 0.0KN

Mskjeer = "OK!"

Benytter alikevel 3+3=612 som skjeerarmering (As=3x113=339, pr. side).
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A2.2 - 2.1.3 Horisontal snitt mellom vegg i andre 0 g tredje etasje

Strekk og trykksone - (Bgyemoment)

Dimensjonerende skjeerkraft: Vi3 = V3 Vi3 = 161.5KN
Dimensjonerende moment: M¢g = Mg M¢g = 484.5[KN[fh
Dimensjonerende aksiallast Nfg := (276 + 135)kNEI1— N¢g = 137.0N
(hentet fra ARS): 3
Antar inndre arm: z:= 08,
Beregning av strekkraft (bidrag fra Sen = 3 _ 3 Se. = 178.80KN
moment og aksiallast, snittkrefter 3= z f3=='%
omregnes):

. . Sf3 2
Ngdvendig armeringsmengde: A= f— Ag3 =411.200m

yd

Velger gijennomgaende armering pa veggens randsone med forankring pa minst 509. Velger 810 som plasseres i
veggens randsone X.

Innlagt armering: A1p =785 mnm2 Ago = AqpBstk Ago = 628.0mnm2
Strekkarmeringens kapasitet: Sy3:= Ag [ﬂyd Sy3 = 846.0KN. > SfSOK!
Skjeerarmering

Nedre grense for veggtverrsnittets skjeerkapasitet er stgrre enn opptredende skjeerkraft ved horisontal snitt i overgangen
mellom vegg i andre og tredje etasje, dvs uterligere kontroll av skjeerkapasitet er ikke ngdvendig.

. N
Nedre grense for skjeerkraft VRdemin == VminHydE— VRdemin = 287-2[EN
NS-EN 1991/NA pkt.6.2.2.: mm2

VRdcmin '>Vf3 Okt
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Krav til minimumsarmering (i horisontal og vertikal retning) skal i hht. NS-EN 1992-1 opretholdes.

Minimums horisontalarmering fotm 9
pé hver side NS-EN 1992-1-1, Agmin = max| 0.3G— [1000mm(d , 0.002[1000mm[d Agmin = 3180nm
NA pkt.9.6.3. fyk

Vertikal armering i hht = _ 2
NS-EN 1992-1-1, NA pkt.9.6.2; Asmin_y -= 0:002(1000mm(D,, Asmin_y = 400imm

Utfart av S.F C:\Users\misuv9\Desktop\Hoved-oppgave A2.2- 19




[UiS VEDLEGG B1
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Beregning av byggets egensvingningsperiode/lastvirk
metoder - Betongkonstruksjoner

B1-1 Hovedparametre i hht NS-EN 1998

Data og forutsetninger (Bolignygg i Bergen - Seismisk klasse 1):

nig etter alternative

Byggestedets spissverdi for grunnens akselerasjon i ag = 0.8 [0.85m 5 2
berg antas & veere NS Figur NA.3(901) returperiode 4754r.
Bygget er satt i sesmisk klasse | _ (NS-EN 1998-1 ~7 = 1.00
Tabell NA.4(901))
Faktor avhengi av avstivningssystem - konsentriske stalrammer C,:= 0.05
(NS-EN 1998-1 pkt.4.3.3.2.2):
Konstruksjonsfaktor (NS-EN 1998-1 pkt.3.2.2.5): OpcL:= 1.5
Grunnverdi for konstruksjonsfaktor (NS-EN 1998-1 pkt.5.2.2.2, ikke koplete veggsystemer: ¢, := 3.0
Fremherskede sideforholdet for op = (4 £5m) 09 =3
veggene i beeresystemet: (4 [(Bm)
: : (1 + 00)
Faktor kw som gjennspiller den Ky := min , 1.0 kw=1
fremherskende bruddformen: 3
Konstruksjonsfaktor: Opcm = Ky Mg Opcm =3
Verdier og parametrer som beskriver responsspektra S:=1.00 Tg(s) := 0.10
som brukes i Norge (NS-EN 1998-1 pkt.NA.3.2.2.2)
Tabell NA.3.1:
Grunntype A - Tabe Te(s) = 0.25 To(s) := 1.50
B1-2 Byggets masse (se vedlegg A2.1)
Samlet masse per etasje/plan n 1 _
blir (midlere masse 1-3): Mpl_1 = [Gl g * (Pl) Mp Dbp] Ez Mpi_1 = 307344 [kg
_5 1
g=9.807m & M 2= [Gy Dy + (P2) T Qb Ez My o = 307344 kg
1
My 3= (Gg Cyg + P3 Oy Ciby) Ez My 5 = 328358kg
Mgt = Mp| 1 + My 2 + My 3 Mot = 943046.2kg

B1-3 Beregning av seismisk last - egensvingningspee - Alternativ 1
5 ' o oo \075

eregner tilneermet egenperiode o pl_3 _
(NS-EN 1998-1 pkt.4.3.3.2.2) Ty = min| Gy E(l_Omj 4 0Tc(s),2.0 T1=026
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Korrelasjonsfaktoren X:= 1085 if Tq<200c(s)

(NS-EN 1998-1 pkt.4.3.3.2.2): 2 =0.85

1.0 otherwise

Horisontale dimensjonerende spektret (se vedlegg A2.1):

Sd.DCL(Tl) =1.091 D:’]_Z Sd.DCM(Tl) =0.545 D?—Z

Seismiske skjeerkraften ved terrengniva for hver hovedretning bestemmes som fglge (NS-EN 1998-1 pkt.4.3.3.2.2):
Fo.ocL == Sd.DCL(Tl) E(mtot) [ Fo.ocm = Sd.DCM(Tl) E(mtot) B

Fb.DCL =874.17 kN Fb.DCM =437.09 (kN

Effekt av utilsiktet torsjonsvirkninger (NS-EN 1998-1 pkt.4.3.3.2.2):
Fox.ocL = Fpoct 1.0 + 0.1)  Fpyper =962 LkN Fox.ocm := Fp.oecm 1.0 + 0.1)  Fyypem = 481 kN

Fby.DCL = Fb.DCL [(10 + 01) Fby.DCL =962 kN Fby.DCM = Fb.DCM E(lO + 01) Fby.DCM =481 kN

Horisontal seismisk lastvirkning som fglge av kominasjon av horisontale komponenetene, (NS-EN 1998-1 pkt.4.3.3.2.2):

Eax.ocL = FoxpcL (1.0 + 0.3)  EgypcL = 1250 [kN Epx.ocm = Foxpem 1.0 + 0.3)  Fpy pcm = 481 [kN

Edy.DCL = FbX.DCL E(lO + 03) Edy.DCL = 1250 kN Edy.DCM = FbX.DCM E(lO + 03) Edy.DCM =625 kN

B1-4 Vindlast + Skjevstillingslat (se vedlegg A2.1)

R 0.5%
Sjevstillingslast omregnet Fskjevs = —— [(Gtot (.2 + Py m_s) Fskjevs = 44.2 (kN
til vindlast: 15
Vindlast mot langvegg: Fyind := dpgr (20m [®m) Fying = 144 kN
Vind + Skjevstilling F _ (F L F ) s F — 982 4 (kN
bruddgrense - mot langvegg: tot_vi-= \Tvind T Tskjevs/ == tot_vl = €54
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B1-5 Beregning av byggets egenperiode etter Raylgim-metode - Alternativ 2

Beregner horisontale laster kun for en ortogonal retning. Disse lastene brukes som input p4 ARS-analyse for &
beregne farste sett med krefter/forskyvninger. Farste sett med forskyvninger brukes til & beregnet bygets
egenperiode basert pa Rayleingh-metode. Denne metoden gir noe ngyaktigere egenperiode, dvs. metoden tar
hensyn til bygets virkelig stivhet. Fgrste sett av horisontale eismiske laster beregnes etter forenklede metoden:

Skjeerkraft ved fundamentniva: Fp == Fp pcL = 874.2 (kN q:= dpcL
(beregnet pa vedlegg A2.1)
Fordeling av horisontale laster — zy [y _
(NS-EN 1998-1 pkt.4.3.3.2.3) P Poool B Ty + 23 g 70, S AT B
lig. 4.10/1:
z [,
Fr=F O F, =281.76 [kN
2 b.DCL 21 [y + 2, (I + 25 (g 2
z3 [Ing
F3:= FppcL U F3 = 451.54 [kN

z, Omy + z, O, + 23 [y

Byggets bredde i betraktet retning: By := 18m
. . Fi F2
Linjelast per etasje som brukes Qsp = — Qsp := —
som input p& ARS:: Bx Bx
kN kN
Os1 =7.830— Oso = 15.65 00—
m m
Beregnet periode T,=0.26 Rayleingh-metode ved iterasjon:

Itererer inntil diferansen mellom Fi-Fj < 2%, dvs. feilmarginen blir mindre enn 2%!

B1-5.1 Rayleingh-metode - fgrste iterasjon:

Bruker laster per etasje beregnet etter NS-EN 1998-1, lig. 4.10/11 til & beregne fgrste sett med forskyvninger vha.
beregningsprogrammet ARS.

311 a4 3 32| 32 32| 31| [aall 3
[ r;_"i3-2 -13-2. i3-2-1 QF =l | i
e [ ! I

J

: " 9
19/l 19 19 18] 18| 19 1919 1919/ 1.9
i ) [ [ 1 &

07| 0707/07| 07 07 07 | o7igEl 07 | 0.7
(=SS [ [ L =] .

0.0 0.0

A &

Figur B1-1 Farste sett med forskyvning for beregning av egenperiode (ARS-analyseprogram)

) I
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Innitierende krefter for beregning av farste F; = 140.9 (kN F, =281.8 (kN F; =451.5 kN
sett med forskyvninger, ARS-innput data:

Beregnet forskyvninger pa ARS: U, == 0.7mm u, := 1.9mm uz := 3.1mm
(se figur over)
o _ ( 2 2 2)
Egensvingningsperiode etter — 2 my Ly + my Ly + mg [g T, =0.203
forste iterasjon: =g (Fl [uy + Fp [l + Fg [u3) n==
x:= |0.85 if T;<200c(s) A=085 (:=0.2 ag B =0.136m s 2
1.0 otherwise
Sa(T11) = |ag 1 05 2, Tu (25 2 if 0<Ty <Tg(s)
d{l11) " g N1 3 To(s) q 3 11<1p
i 25| .
ag 1 [5 I if Tg(s) =Ty <Tc(s)
I 25 (Te(s))]
ag D“{l (51— if Tc(S) < Tll < TD(S)
i q T11
| 25 (Tc(s)OTp(s))]
ag [y (5 0— — if Tp(s) =Ty
i Tia
m
Sq(T11) =0.968 0— Fo1:= Sa(T1z) {mpi 1 + mp 2+ mp_5) D Fp1 = 775.74 CkN
s
. . z; [y
Fordeling av horisontale laster Fi1:= Fp O F17 =125.02 [kN
(NS-EN 1998-1 pkt.4.3.3.2.3), z; [y + Z, [y + z3 [mg
lig. 4.10:
z; [,
Foi:= Fpp O F»q =250.03 (kN
21 b1 71 [y + 2, 0y + 23 [ 21
z3 [Ing
F31:= Fpp O F3; =400.69 [kN
31 b1 71 [y + 2, 0y + 23 [ 31
Krav til kraftdiferanse: kravgi:= | "OKI" if (Fb - Fbl) <0.02 [Fy kravg; = "IKKE OK!"
"IKKE OK!" otherwise
n
u: Om: . .
Forskyvning for fgrste iterasjon F=Fp —_ Z (UJ Eml)
(NS-EN 1998-1 pkt.4.3.3.2.3) n - U Fi i=1
. =
. Us D'n 1
lig. 4.10/1L; > (y;cm)) =) m
i=1
. F11 [(Ul 0y + up Omy + ug Ems) . Fa1 [(Ul Uy + up Oy + ug Ems) . Fa1 [(Ul Uy + up Oy +
1= 21 = 31 =
Fpy LMy Fpy LMy Fpy Lmg
Uy = 0.95 Omm Usq = 1.91 Onm Ugzq = 2.86 mm
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Egensvingningsperiode etter

Sq(T,) =0.968 D;n—z

Fordeling av horisontale laster
(NS-EN 1998-1 pkt.4.3.3.2.3),
lig. 4.10:

Krav til kraftdiferanse:

F11 E(Ul 0y + up Oy + ug Ing)

farste iterasjon: Ty:

X:= 1085 if Ty <20rc(s) A=
1.0 otherwise

Sq

B1-5.2 Rayleingh-metode - andre iterasjon:

27 (ml EUlZ +m; |:Uzz +mg EU32>

- S (F1DJ1+F2|:U2+F3|:U3)
085 (:=0.2

(1) = |a o5 2+ 225 2
TN T a3

aq [y ESDEE(TC(S)

_g ' q T

‘a . 5 025 Te(s) OTp(s)
g q T22

Fp2 := Sy (Tz) E(mp|_1 +Mmp o+ mpl_3) I\

Z1 Dnl

Fip:= Fpp O
12 »2 zy Ly + 25 Uy + z3 [mg

Zy Dnz

Fop = Fpp O
2 »2 zy Ly + 25 Uy + z3 [y

Z3D’T\3
21D'n1+22D'n2+23D'n3

F32 = sz O

kravg:= |"OK!" if (Fuz - Fpy) <0.02(F,

"IKKE OK!" otherwise

Fa1 E(Ul 0y + up Oy + ug Ing)

T, =0.293

ay [ =0.136m [5_ °

ﬂ if 0<T,<Tg(S)

ag . 5 E(%ﬂ if Tg(S) =T, <Tc(S)

ﬂ if Te(s) < T, < Tp(s)

if Tp(s) <T,
Fpp = 775.74 [kN
F11 = 125.02 CkN
F,1 = 250.03 CkN

Fa1 = 400.69 [kN

kravg; = "OK!"

Fa1 E(Ul 0y + up Oy +

Upp i= Upy i= Uzz =
Fpz LMy Fpz LMy Fpz LM
U12 =0.95 O0nm U22 =1.91 Onm U32 =2.86 mm
N
_ . > (Fsmy)
Forsk)_/vnlngen I_<an beregnes ved a » =1 Sy (Tz)
omskrive Rayleingh-metoden: w = Umax = =2.187 Omm
(Villaverde 2009, kap.12.2.7) N , F1ollq +Foolllp+F3,llg
S (may’) I
. Uy [My+upy [My+ugy M3
=1
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B1-6 Beregning av egenperiode ved a lgse egenverdigem - Alternativ 3

Armeringskvalitet =
g B500C fgi := 500 CMPa Eq. = 200000 [MPa
=115 fgom
s = & a0 foq = 434.783 [MPa
Betongkvalitet Kval := B30 kN
p = 25 D—S
m
fcn
fen = 23.8 (MPa Ne=1.5 feg = — feg = 15.867 [MPa
Ye
fin
fi = 2.65 [MPa fin,=1.80[MPa  fiq:= — fig = 1.2 (MPa
Ve
_ _ 0.7 0.3 _
feek = 30 (MPa Eck = 9500 CMPa ™" [T E.x = 26355 [(MPa
Geometro og forutsetning ly := 3000mm by := 200mm h,, := 9000mm
3
. By Hw 114
Skivens annen arealmoment: | := | =4.5x%x 107" Onm El:= Eq O
12
Skivens tverrsnittsareal: A= b, O, A=6x 10° Cmm? EA:= E A
. . El . . : ALCE 1
Veggskivens bgyestivhet: K, =kp O— Kkp:= 12 Veggskivens skjeerstivhet: Ks =Ks Kg:= —
(se kap.6.6) h3 (se kap.6.6) h 3
Byggets stivhet (se kap.6, El _ 8 N
og vedlegg A2.1): Kb := kb 3 Kp =1.952x% 10 DE
hW
EA 8 N
Kg = kg O— Ks=5.857x 10 O—
hy, m
1 N
1 1 1 Ki:= Ki=1.464 x 108 0—
— =t 1 1 m
Ki  Kp Ks — t+ —
Kb Ks
Samme stivhet i alle plan: ki == 4K ko = 4 [K; ks := 4 [K;
(4.skiver i hver retning)
9 8
ki +ky ks 0 1.171x 10 -5.857x 10 0
Stivhetsmatrissen for bygget K:= —k2 kz + k3 _k3 Dm =| -5.857 x 108 1.171 % 109 -5.857 x 108
blir (omgjer til dimensjonslas): 0 ‘ ‘ N
3 3 0 -5.857x 10° 5.857x 10°
Masser og massematrisse ton := 1000kg Ng =3 ii=1.ng
(omgjgar til dimensjonslgs):
Utfart av: S.F C:\Users\misuv9\Desktop\Hoved-oppgave B1- 6
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5
mg 0O O 3.073x 10 0 0
1
Mi=] 0 m; 0 0= 0 3.073x 10° 0
0 0 ms 0 0 3.284x 10°
6.146 x 103
Lasning av egenverdiproblem: X := genvals(K, M) =15 896x 10°
363.856
78.394
Byggets frekvens blir: wi=1X D@ w=|53.817 D@
s s
19.075
0.080
Egenperioderne for tre farste T = E Ts=]0.117 |s
modene blir: w
0.329
0.82 -1.00 -0.44
Mode formene kan finnes vha. & := genvecs(K, M) ®=|-1.00 -0.48 -0.80
"genvecs" funksjonen:
0.41 0.77 -1.00
) , , 0 O 0 0
Omskriver matrissen &, slik at
forskyvning ved grunniva vises |0 082 -1.00 -0.44 22003 6 9V
lik null. Det samme gjgr med 10 -1.00 -0.48 -0.80 = ( )
hgyde Z:
0 041 0.77 -1.00
0 0 0
-0.44 -1 0.82
Plott av tre fgrste svingeformene ¥, := xp<3> = U, = \IJ<2> = W3 = \IJ<1> =
for betraktet retning. -0.8 -0.48 -1
-1 0.77 0.41
8 8 8
6 6 6
Z Z Z
— 4 — 4 — 4
2 2 2
0 0 0 0
-1 -05 O 0.5 1 -1 -05 0 -1 0 1 -1 0 1
Wy, Wy, W3 R4 ¥y W3

Seismisk lastvirkning kan videre beregnes etter fremgangsmaten vist i kap.6 (Modal analyse). Fremgangen for beregning
av seismisk kraft er noe forenklet i videre beregningene. Forenklingene og antagelsene har ikke noen betydning for den
endelig resultatet. Beregningene utfgres pa bakgrunn i teorien som er presentert i Villaverde 2009 og Chopra 2001.

Utfert av: S.F
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v (2
Forst skriver mode formene: B, = <p<0> b= @ P3:= @
T T T
Modale masser M= &, MOP, M, = &, [M P, M3 = &3 [M b,

Enhetsvektor:

Vektet masse:

Effektive masser

Skriver Mm, LogT i
matriseform.

Kontroll :

Mkontroll.1 = Hkontroll.2

dvs OK!

Total masse:

stgrre en 90%.

=1

Ll = ‘I)]_T M D]l L2 = ‘I)ZT M D]l

L, =7.778 x lO4 L, =-2.022 x lO5

Ly Lo

I, = — = —

1 M, 2 M,
I, =0.137 I, = -0.353

M Ly

Mm = MZ Lf - L2

M3 L3

Mkontroll.1 = T'y IM UPq + I', LM [0, + T'3 LM LIP3

Hkontroll.2 := M g

Mt =M D]l EU]_

L3 = ‘I)3T M D]l

Ly =-7.082 x lO5

Faktor som representerer den fundamentale variabelen for systemer med flere frinetsgrader. | Villaverde 2009, kap.
10.2.3 utledes etter samme prinsipper som her bortsat fra at koeffisienten (L) slgyfes, dvs. vektede massen skrives
direkte som; I' = modal masse/vektet masse. Det har ikke noen & si for endelig resultet.

Lz
[yi= —
SaRve
Is=-1.216

I,
Ter:= | I2

I'3

3.073 x 10°
Mkontroll.1 = | 3.073 x 105

3.284 x 10°
3.073 x 10°

Hkontroll.2 = | 3.073 x 105

3.284 x 10°

M, =9.43x 10°

Andel modal masse (i %) av den totale virkelige massen. Standarden krever at den modale massen skal veere

Innfarer vektet masse (se Chopra 2001, kap. 13.2). Vektet masse er & samle de forskjellige massene for de forskjellige
modene og legge de sammen, dvs. massene til node 1 i mode 1 til 3 legges sammen til en vektor.

Utfert av: S.F
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0.036 0.115 0.174) |
I, M OB, I, (M 0, I3 (M by
= =| -0.045 = — =| 0.055 = — =|0.315
P1 M, P1 P2 M, P2 P3 M, P3
_ 0.020 -0.095 0.423
ne =3
0.3259
i:=1.ng P:=p,+p;y+Ps3 P =10.3259 Z P =100.000 [P
0.3482

Dimensjonerende elastisk spekter for periode 0s til 2s:

T:=0s,0.1s.. 2s

ST o) = I s 2 T {25_2 f 0<T<T | Verdier og parametrer som
d(T.9) =1 |8 3 75 Uq 3 tust=Tls beskriver responsspektra
som brukes i Norge (NS-EN
5 2.5 f To<T<T 1998-1 pkt.NA.3.2.2.2)
850 q T is=t=Tlc Grunntype A Tabell NA.3.1:
2.5
max[agESD—E( ] B[a} if Tc<T<Tp Tg =0.1s
q
25 (TcUp =
max{ag B I—E( } } if Tp<T lIg = 23S
q
- J Tp=1.5s
1.2
1 .
Konstruksjonsfaktor:
0.8
a=q =15
Sy(T.9)0.6 pet
0.4
=0.2
0.2
0 Demping: ¢£€=(55 5)T%
0 0.5 1 15 2
T
0.997 0.080
Dimensjonerende seismisk ST o) = | 1.133 = S (T T.=T.=| 0.117
akselerasjon a(T, Q)= L. 2 Sa = Sq(T, ) s=Ts=| 0. s
0.861 )% 0.329
0.018 0.138 1.266
Forskyvningen i knuttepunkter for ~ u:= | for i00..rows(M) -1 u=|-0.022 0.066 2.290 |[m
v- forskjellige svingemoder: .
for jOO..cols(M) -1 0.009 -0.106 2.877
Lt Sa
Ur+i, e < Pij M_m 0 >
[y
u
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Vi kan bruke kombinasjonen Unax:= | for i00..rows(M) -1 1.273
SRSS (square rot of the sum U.o U ~| 2201 | tm
of the square) iht. < omm max = = m
NS-EN pkt. 4.3.3.3.2(1) for jO1.. cols(M)-1 2.879

(se kap. 6.3.1 i hoved
dokumentet)

Bergegner lastvektorene:
(masse M i kg)

SRSS (square rot of the sum
of the square) iht.

NS-EN pkt. 4.3.3.3.2(1)

(se kap. 6.3.1 i hoved
dokumentet)

S1 = Fl M D:I)]_ ESAO

U-U+ (ui,j)z

Umaxi - \/TJ

Umax

Sy = FZ M D:I)Z ESAl

Maks forskyvning i byggets
gverste plan:

Utop = max(Umax) =2.88mm

S3 = F3 M D:I)3 ESAZ

34.31 122.97 141.5
s; =| —42.04 | kN s, =| 59.03 | kN s3=|256.1 | kN
18.36 -101.1 343.7

Fe1 +Fsy +F
slo sll 312

for jOO.. cols(M) -1

FeF+ (Feﬁ, ,)2
I,

J
I:maxi - \/—F

Fmax

Feop +Fsp +F
320 321 322

Alternativt kan lastvektorene (last i hver mode) beregnes ut i fra maksimal forskyvning (Villaverde, pkt.10.6):

34.3 123 1415
vi f&r samme resultat, OK! (Fsl Fso |:s3) = (K [u<0> K [u<1> K [u<2> ) =|| -42 59 256.1 | | Ckp
18.4 -101.1 343.7
34.312 122.967 141.546
Skriver maksimale laterale n K
kreftene i matriseform: Feff:=| —42.036  59.033 256.065 N
18.363 -101.097 343.684
De starste kreftene som Frmax:= | for i00.. rows(M) -1 190.613
virker i hver etasje. E . ON Fmax =| 266.123 | [kN
Vi kan bruke kombinasjonen 358.715

Pa basis av beregnet maksimal modal lateral kraft og ved & anta av byggningen kan betraktes som en vertikal sgyle
(bjelke), kan maksimal verdi av skjeerkraft pa byggninger beregnes som fglger (velger & vise mellomregning her!!)

Fez +Fs3 +F
330 331 332

Maks modal skjeerkraft Vy = Fs1, * Fs1, Vy = Fs2, * Fs2, V3= Fsa, * Fss,
per etasje:
Fslz Fsz2 FS32
Utfart av: S.F C:\Users\misuv9\Desktop\Hoved-oppgave B1- 10
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10.639 80.903 741.295
Vi1 =] —23.673 |kN V, =| -42.064 |kN V3 =| 599.749 | [kN
18.363 -101.097 343.684
S« (v
Bruker SRSSS reglen og finne 745.77
de maksimale verdiene for Vinax.t = J(Vl )2 + (V2 )2 + (V3 )2 Vimaxt = | 601.69 | kN
skjeerkraft 1 1 1 358.72
(se Villaverde 2009, kap.10.3.2.2) 2 2 > )
(v + (vs)
B 2 2 2] |
Skjeerkraft ved byggets grunniva: =
j yggets g Vor:= max(Viax.) Vo = T45.772kN
Skriver maksimale laterale kreftene i matriseform og kombinerer uten & vise mellomregning:
10.639 80.903 741.295 245.77
Vet i= | =23.673 —42.064 599.749 | kN Vinax = | for i00..rows(M) -1 Via = | 601.69 | TKN
18.363 -101.097 343.684 V ~ ON 358.72
for jOO..cols(M) -1
Vv (Ve )
IYJ
Vmaxi - \/T/
Vmax
Sjekker resultatene for skjeerkraft v := maX(Vmax) ~
ved byggets grunniva: Vo =745.773kN
V=V, dvs. OK!
Utfart av: S.F C:\Users\misuv9\Desktop\Hoved-oppgave B1-11
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B1-7 Beregning av egenperiode vha dataprogramm (ARS Alternativ 4

EEREEAL ssasssal bmsmsed 8 JRETTE ]
3 Figur B1-2 - Resultater med
| | . svingeformer hentet fra
i * ‘I ARS-analyse.
= Plott viser tre farste svingeformene i
betraktet retning, X-retning
! (svingeformer for Y-retning og
L] ! L L torsjon er ikke vist her)
Byggets periode beregnet pad ARS.
I ARS benyttes rommelig modell og derfor nummereres svingeformene som vist pa tabell under,
dvs. mode 1 - tilsvarer fgrste svingeform i X-retning, mode 2 - tilsvarer fgrste svingeform i
Y-retning, mode 3 - tilsvarer farste svingeform for torsjon, mode 4 - tilsvarer andre svingeform i
X-retning osv. Tre farste svingeformer for X-retning vist p& ARS-plott over, er merket med gra farge
pa tabell under (Mode nr. 1, 4 og 7).
Mode Frequency | Period | Rel.mas.UX | Rel.mas.|Rel.mas.|Cur.mas. |Cur.mas.U|Cur.mas.| Total mass
(Hz) (sec) (%) UY (%) | UZ (%) | UX (%) Y (%) Uz (%) (kg)
1 345 0,29 77,18 0 0 77,18 0 0 92695862
2 3,49 0,29 77,18 77,1 0 0 77,1 0 926958,62
3 6,81 0,15 77,18 77,1 0 0 0 0 926958,62
4 12,99 0,09 96,31 77,1 0 19,13 0 0 926958,62
5 13,08 0,08 96,31 96,25 0 0 19,15 0 92695862
6 19,08 0,08 96,31 96,25 0 0 0 0 926958,62
7 21,15 0,06 99,83 96,25 0 352 0 0 92695862
8 21,63 0,05 99,83 99,84 0 0 3,58 0 926958,62
9 22,72 0,04 99,83 99,34 0 0 0 0 92695862
10 33,12 0,03 99,83 99,84 0 0 0 0 926958,62
Seismiske skjeerkraften ved terrengniva for betraktet retning (X-retning)
Node/Case/Mode FX (kN) FY (kN) MX (KNm) MY (KkNm) MZ (kNm)
Case: 22 - Seismic EC 8
Direction_X Direction_X
Mode CQC
Sum of val. 745,3 197,6 0 0 0,42
Sum of reac. 730,2 0,2 1,67 514154 6742,08
Sum of forc. 730,2 0,2 1,67 5141,57 6742,09
Check val. 1460,3 0,5 3,33 10283,11 13484,17
Precision 5,62E-03 1,42E-03

Utfert av: S.F

C:\Users\misuv9\Desktop\Hoved-oppgave
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B1-8 Oversikt over egensvingningsperiode beregnetter forskjelloge metoder vist over

Beregner tilnaermet egenperiode

(NS-EN 1998-1 pkt.4.3.3.2.2): Talternativ.a = T1 Talternativ.1 = 0.26s
Beregning av byggets egenperiode T atternativ.2 = T2 Tatternativ.2 = 0.293s
etter Rayleingh-metode:

Beregning av byggets egenperiode T alternativ.a == Ts T atternativ.z = 0.329s
ved & Igse egenverdiproblem: 2,0

Beregning av byggets egenperiode Tatternativ.4 = Tars Tatternativ.4 = 0.29

vha. beregningsprogramet ARS:

Utfart av: S.F C:\Users\misuv9\Desktop\Hoved-oppgave B1- 13
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Beregning av byggets egensvingningsperiode/lastvirknig etter
alternative metoder - Stalkonstruksjoner

B2-1 Hovedparametre i hht NS-EN 1998

Data og forutsetninger (Bolignygg i Bergen - Seismisk klasse I):

Byggestedets spissverdi for grunnens akselerasjon i ag:=0.8-0.85m- s 2
berg antas a vaere NS Figur NA.3(901) returperiode 475ar.
Bygget er satt i sesmisk klasse | _ (NS-EN 1998-1 v1 = 1.00
Tabell NA.4(901))
Faktor avhengi av avstivningssystem - konsentriske stalrammer Ci:= 0.05
(NS-EN 1998-1 pkt.4.3.3.2.2):
Konstruksjonsfaktor (NS-EN 1998-1 pkt.3.2.2.5/6.3.2): gdpcL:= 1.5 dpcm = 4.0
Verdier og parametrer som beskriver _ )
responsspektra S:=1.00 Tg(s) = 0.10
som brukes i Norge (NS-EN 1998-1 pkt.NA.3.2.2.2)
Grunntype A Tabell NA.3.1: Tc(s) = 0.25 Tp(s):= 1.50
Byggets lengde, bredde og hgyde By := 18m By := 20m H:= 9.0m
Etasjehayde 1, 2 og 3: Hpl_1:=3.0m Hpl 2 = 6.0m Hpl_3:= 9.0m
B2-2 Byggets masse (se vedlegg A1.1)
Samlet masse per etasje/plan ) 1
blir (midlere masse 1-3): mpi_1:=[G1-vg+ (P1) “YpVp]- 9 Mp|_1 = 307344 kg
-2 1
g=9.807ms mpl_2:=[G2-vg + (P2)  vp wp]- 3 mp|_2 = 307344 kg
1
mpl 3:= (G319 + P3-1p- wp)- . mp|_3 = 328358 kg
Miot := Mp| 1 + Mp| 2 + Mp| 3 Mot = 943046.2 kg
B2-3 Beregning av seismisk last - egensvingningsperiode - Alternativ 1
B il t iod Hot 3170
eregner tilnaermet egenperiode R pl_. _
(NS-EN 1998-1 pkt.4.3.3.2.2): T4 = min| Gt- £—1.0m) ,4-Tc(s), 2.0 T1=026
Korrelasjonsfaktoren A= 1085 if T1<2-Tc(s) % =085
(NS-EN 1998-1 pkt.4.3.3.2.2): -
1.0 otherwise
Utfort av: S.F K:\Endelig Rapport\tMCD\Vedlegg B2.mcd B2-1
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Horisontale dimensjonerende spektret (se vedlegg A2.1):

Sd.DCL(T1) = 1.091 % Sd.DCM(T1) = 0.40922
S S

Seismiske skjaerkraften ved terrengniva for hver hovedretning bestemmes som felge (NS-EN 1998-1 pkt.4.3.3.2.2):
Fp.DCL = Sd.DCL(T1) : (mp|_1 +Mp| 2+ mp|_3) A Fb.ocM = Sd.DCM(T1) : (mp|_1 +Mp| 2+ mp|_3) A

Fp.DcL = 874.17kN Fpo.pcMm = 327.82kN

Effekt av utilsiktet torsjonsvirkninger (NS-EN 1998-1 pkt.4.3.3.2.2):
Fox.DcL = Fb.DcL - (1.0 + 0.1) Fpx pcL = 962kN Fox.0cM = Fb.ocm- (1.0 + 0.1)  Fpx pcm = 361kN

Fby.DcL = Fp.ocL - (1.0 + 0.1) Fpy pcL = 962kN Fby.ocm = Fb.ocm - (1.0 + 0.1)  Fpy.pcm = 361kN

Horisontal seismisk lastvirkning som faglge av kominasjon av horisontale komponenetene, (NS-EN 1998-1 pkt.4.3.3.2.2):

Edax.DcL = Fpox.DcL - (1.0 + 0.3) Egx.pcL = 1250kN Epx.DcM = Fbx.ocMm - (1.0 + 0.3) Fpx.pcm = 361 kN

Edy.DCL = Fpx.DcL - (1.0 + 0.3) Eqy.pcL = 1250kN Edy.ocM = Fox.ocm - (1.0 + 0.3) Eqy.pcm = 469kN

B2-4 Vindlast + Skjevstillingslat (se vedlegg A2.1)

A 0.5%
Sjevstillingslast omregnet Fskjevs = 2. (Gtot' 1.2 + Piot - 1_5) Fskjevs = 44.2kN
til vindlast:
Vindlast mot langvegg: Fvind == 9DE| - (20m - 9m) Fvind = 144 kN
Vind + Skjevstilling
Ftot vl = (Fvind + Fskjevs) 1.5 Ftot_vi = 282.4kN

bruddgrense - mot langvegg:

Utfort av: S.F K:\Endelig Rapport\tMCD\Vedlegg B2.mcd B2-2
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B2-5 Beregning av byggets egenperiode etter Rayleingh-metode - Alternativ 2

Beregner horisontale laster kun for en ortogonal retning. Disse lastene brukes som input pa ARS-analyse for &
beregne farste sett med krefter/forskyvninger. Farste sett med forskyvninger brukes til & beregnet bygets

egenperiode basert pa Rayleingh-metode. Denne metoden gir noe ngyaktigere egenperiode, dvs. metoden tar
hensyn til bygets virkelig stivhet. Farste sett av horisontale eismiske laster beregnes etter forenklede metoden:

Skjeerkraft ved fundamentniva: Fb := Fb.DCL q:= dpcL
(beregnet pa vedlegg A2.1)
Fordeling av horisontale laster Zq1-my
Fi:=F . F4 = 140.88kN
(NS-EN 1998-1 pkt.4.3.3.2.3) T DL 20 ma + 23 - m3 1
lig. 4.10/1:
Z2-m2
F2:=Fp.DCL - Fo = 281.76 kN
Z4-Mq +2Z2-M2 +Z3-M3
Z3-mg3
F3:=Fp.pcL- F3 = 451.54kN
Z4-Mq +2Z2-M2 + Z3-M3
Byggets bredde i betraktet retning: By := 18m
F1 F2 F3
Linjelast per etasje som brukes Qg1 == — Qs2 == — Qg3 == —
som input pa ARS:: Bx Bx Bx
Qs = 7.83— gs2 = 15.65 —
Beregnet periode T4 =0.26 Rayleingh-metode ved iterasjon:

Itererer inntil diferansen mellom Fi-Fj < 2%, dvs. feilmarginen blir mindre enn 2%!

B2-5.1 Rayleingh-metode - forste iterasjon:

Bruker laster per etasje beregnet etter NS-EN 1998-1, lig. 4.10/11 til & beregne ferste sett med forskyvninger
vha. beregningsprogrammet ARS.

13.4 13.4 13.3

134
134 . 13_5- Bl Tasg 104 134 el WEEE S SeS E 133
L S | [ B EE— | L i_i=4___.h\£ i
' (

| |

. | | | - |
| ! ' '
| | ] | <

1 |
| . [ . . . [ |

9.0/ 890 : . é,o {so| 89| 89| 89] 89| (89| 00| 981]]01 8,89 9_5
v 49'1_%_ e R R B e L b v

| a ] |
| : : . : J' : : - . " : : | :' L
4.1 40| |[41] 41 40| 139] 39| 39| 39| 39| 40| 41]|4a1 4.0 4.1
| 7{ [ [ {11 [ ! [ [ L [ [ d |
|
|

2 o & (5] o \D
Figur B2-1 Ferste sett med forskyvning for beregning av egenperiode (hentet fra ARS-analyseprogram)

Utfort av: S.F K:\Endelig Rapport\tMCD\Vedlegg B2.mcd B2-3
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Innitierende krefter for beregning av farste  F4 = 140.9kN Fo = 281.8kN F3 = 451.5kN
sett med forskyvninger, ARS-innput data:

Beregnet forskyvninger pa uq :=4.1mm uz := 9.0mm ugz := 13.3mm
ARS:
(se figur B2-1)
( 2 2 2)
Egensvingningsperiode etter 2n mq-uq +M2-U2 + mM3-uUz
forste iterasjon: T11=— T11=0618
: S (F1~u1+F2-u2+F3-U3)
A= 1085 if T1<2 Tc(s) A=085 p:=02 ag~[3=0.136ms'2
1.0 otherwise
Sq(T11) a s.| 2 T (2'5 2) if 0<Tq1<Tg(s)
d{T11) = Y-S+ = -7, f 0<T11<TB
? 3 Te(s) La 3
[ 25)] |
ag-v1-S- —) if Tg(s)<Tq1<Tc(s)
L q
25 (Tcs))]|
ag-v1-S-—~ T if Tc(s)<Tq1<Tp(s)
| q 1 )
| 25 (Tc(s)-To(s))]
ag-y1~S-T- — if Tp(s) <Tq4
I T )
m
Sq (T11) = 0.459—2 Fp1:= Sd(T11) . (mp|_1 +mp| 2+ mp|_3) s Fp1 = 367.66 kN
s
Z1 - my
Fordeling av horisontale laster F11:=Fp1- F11=159.25kN
(NS-EN 1998-1 pkt.4.3.3.2.3), Z1-Mq +22-M2+ 2Z3-M3
lig. 4.10:
Z2 - my
F21:= Fp1- Foq1=118.5kN
Z4-mq +z2- Mo+ 2z3-m3
z3-m3
F31:=Fp1- F31 = 189.9kN
Z4-mq +z2- Mo+ 2z3-m3
Krav til kraftdiferanse: kravgj:= | "OK!" if (Fb - Fb1) <0.02- Fp kravgj = "IKKE OK!"
"IKKE OK!" otherwise
n
uj - m; Com
Forskyvning for forste iterasjon Fj=Fp- i i Z (UJ mJ)
i =1

lig. 4.10/11:

F11-(u1-m1+u2-m2+U3-m3)

i (4 m)

F21-(u1-m1+u2-m2+U3-m3)

uj= —

Fb m;

F31-(u1-m1+u2-m2—

uqq = uq:= ugq =
Fp1-m4 Fp1-m2 Fp1-m3
uq1=4.4mm uo1 = 8.8mm uzq = 13.2mm
Utfort av: S.F K:\Endelig Rapport\tMCD\Vedlegg B2.mcd B2-4
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Egensvingningsperiode etter
forste iterasjon:

A= |085 if Ty<2 Tc(s)

1.0 otherwise

Sa(T2) = 0.459?

Fordeling av horisontale laster
(NS-EN 1998-1 pkt.4.3.3.2.3),
lig. 4.10:

Krav til kraftdiferanse:

Forskyvningen kan beregnes ved a
omskrive Rayleingh-metoden:
(Villaverde 2009, kap.12.2.7)

B2-5.2 Rayleingh-metode - andre iterasjon:

( 2 2 2)
21 mq-Uuq4 +MmM2-U2 + M3-U3

To:=—
s (F1-U1+F2~UZ+F3~UB)

A=085 B:=02

I 25 (TC(S)\

a .y1.S.
d q T2

25 (Tc(s) Tp(s))

q T22 )

Fp2 = Sd(T2) - (mpi_1 + mp| 2+ mp|_3) - 2

2 To (2.5 2

Ty =0.618

ag-p=0136ms™

)

q —5)} if 0<To<TRg(S)
i 25)] .
ag - 11 S(T):| if Tg(s) <To<Tg(s)

j if Tc(s) <To<Tp(s)

if Tp(s)<To

Fp2 = 367.66 kN

Z1-my
F12:= Fp2- F14 = 59.25kN
Z4-Mq +2Z22-M2 +Z3-M3
Z9 - Mo
Foo:=Fp2- Foq = 118.5kN
Z4-Mq +2Z22-M2 +Z3-M3
Z3 - M3
F32:= Fp2- F34 = 189.9kN
Z4-Mq4 +2Z22-M2 +Z3-M3
kravgj:= |"OK!" if (Fpz - Fp1)<0.02-Fp kravg; = "OK!"
"IKKE OK!" otherwise
N
Z (Fsj - uj)
2 Q=1 L Sq(T2)
N 5 max Fizuq+Fouz+F3us
S (my-u?) R
. Uqq -Mq+uzq -Ma+Uzq -M3

Utfart av: S.F
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B2-6 Beregning av egenperiode ved generalisert SDOF-system - Alternativ 3

Ved hjelp av denne metoden kan systemer med flere fihetsgrader beskrives som generalisert SDOF-system. Metoden
er grundig beskrevet i Chopra 2001, kap.8.

Generaliserte egenskaper: _ n ( . 2) _ 12 + 22 + 32 _14
(se Chopra 2001, kap.8.4.3, Mm = Z Mj-vjp)=m ————=73"m
figur E8.6) =1 3

n 12412 4+ 12

x
3
1]
—
e
/.ﬁ
S
=
[
-
SN—
N
| I—
|
=~
)

]
=~
©o|w
1]
=~
w| =

Koeffisienten I" blir: L
Choopra 2001, lig.8.3.14 rp=—mo_2m__18m_9Sm_9
mm (14m) 14m 7m 7
9 )
Bevegelsesligning blir: d2 9 d2
Choora 2001, 1ig.8.3.13b ——Zz+on 2=y -—su z- er maksimal forskyvning i gverste etasje.
dt dt
Beregner byggets stivhet e F12-uq1q+ F22- U291 + F32- u3q
(uti fra settet med forskyvningene sek = 2 - Mtot
beregnet i B1-2.2) u1q -mq+ U217 - M2+ U317 - M3
k
Naturlig frekvens: = S . x = S . sek on = 11.593@
42 m 42 m S
—m
Byggets naturlig periode blir: Th=0.542s
T

Horisontale dimensjonerende Sa(Tn) = lag-v1-S- 2 . (E - E\ if 0<Tph<Tg(S)
spektret: 3 Tg(s) \q 3)

i 25)]

ag-v1-S-|— if Tg(s)<Th<Tc(s)

i qa)

§.25 (TeON] () <To < Tp(s)

an - Y1 . —_— | C S) < n= D S

i 9 q Tnh )

| 25 (Tc(s) Tp(s) ]

i )
Seismiske skjeerkraften ved Fait.3 := Sa(Tn) - (Mp|_1 + Mp|_2 + mp|_3) - % Fait.3 = 419.06 kN
terrengniva : - B B

. Sa(Tn)
Maks forskyvning: Uglt3:=I'm- > Uglt.3 = 5.001 mm
®n

Utfort av: S.F K:\Endelig Rapport\tMCD\Vedlegg B2.mcd B2-6
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Byggets periode beregnet pa ARS.
| ARS benyttes rommelig modell og derfor nummereres svingeformene som vist pa tabell under, dvs. mode 1 -
tilsvarer fgrste svingeform i X-retning, mode 2 - tilsvarer fgrste svingeform i Y-retning, mode 3 - tilsvarer fgrste
svingeform for torsjon, mode 4 - tilsvarer andre svingeform i X-retning osv. Tre forste svingeformer for X-retning vist pa
ARS-plott over, er merket med gra farge pa tabell under (Mode nr. 1, 4 og 7).

B2-7 Beregning av egenperiode vha dataprogramm (ARS) - Alternativ 4

Figur B2-2 - Resultater med

svingeformer hentet fra ARS-analyse.

Plott viser tre farste svingeformene i

betraktet retning, X-retning
(svingeformer for Y-retning og

torsjon er ikke vist her)

Mode Frequency | Period |Relmas.|Rel.mas.|Rel.mas.|Cur.mas.| Cur.mas.|Cur.mas.| Totalmass
nr. (Hz) (sec) UX (%) | UY (% | UZ(%) | UX (%) UY (%) UZ (%) (kg)
1 1,63 0,61 83,37 0 0 83,37 0 0 927013,81
2 1,65 0,61 83,37 83,58 0 0 83,58 0 927013,81
3 2,81 0,36 83,37 83,59 0 0 0,01 0 927013,81
4 5,22 0,19 98,18 83,59 0 14,82 0 0 927013,81
5 5,23 0,19 98,18 98,19 0 0 14,6 0 927013,81
6 8,33 0,12 98,18 99,99 0 0 0 0 927013,81
7 8,35 0,12 100 99,99 0 1,81 0 0 927013,81
8 9,26 0,11 100 100 0 0 1,8 0 927013,81
9 14,38 0,07 100 100 0 0 0 0 927013,81
10 36,65 0,03 100 100 0 0 0 0 927013,81
Seismiske skjeerkraften ved terrengniva for betraktet retning (X-retning)
Node/Case/Mode FX (kN) FY (kN) MX (kNm) MY (kNm) MZ (kNm)
Case: 22 - Seismic EC 8
Direction_X Direction_X
Mode CQC
Sum of val. 3954 22,5 1452,6 1,08 25,76
Sum of reac. 3954 0 1,67 0,27 2570,3
Sum of forc. 3954 0 1,67 0,27 2570,3
Check val. 790,7 0,1 3,33 0,55 5140,5
Precision 4,45E-03 1,21E-03
Utfort av: S.F K:\Endelig Rapport\tMCD\Vedlegg B2.mcd B2-7
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B2-8 Oversikt over egensvingningsperiode beregnet etter forskjelloge metoder vist over

Beregner tilneermet egenperiode
(NS-EN 1998-1 pkt.4.3.3.2.2): TAlternativ.1 = T1 TAlternativ.1 = 0.26s

Beregning av byggets egenperiode

Beregning av byggets egenperiode etter T T T M 0542
generalisert SDOF-system metoden: Alternativ.3 = Tn Alternativ.3 = U.0%<S

Beregning av byggets egenperiode

Utfort av: S.F K:\Endelig Rapport\tMCD\Vedlegg B2.mcd B2-8






