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Sammendrag 
Denne oppgaven omhandler fiberarmert samvirkekonstruksjon. En samvirkekonstruksjon er 

en konstruksjon satt sammen av betong og stål, hvor de to materialene jobber sammen for å 

oppnå ønsket kapasitet. Oppgaven  tar  for  seg  samvirkekonstruksjoner med  stålfiber, uten 

fiber og med slakkarmering  for å se utnyttelsen av  fibrene og hvordan betongen og stålet 

jobber  sammen.  Ønsket  er  å  sjekke  om  stålfiber  kan  erstatte  slakkarmering  i 

samvirkekonstruksjoner. 

 

For en slakkarmert samvirkekonstruksjon benyttes EN 1994 til beregningsveiledning, men for 

en fiberarmert samvirkekonstruksjon er det ikke noe tilgjengelig eurokode. I oppgaven er det 

gjennomført beregninger  som er basert på  tilgjengelige veiledninger  fra SINTEF, RILEM og 

svensk veiledning, hvor hensikten er å sammenligne beregningene med prøveforsøk.  Når man 

skal  beregne  på  prøveforsøk  beskrives  materialoppførselen  i  henhold  til  teori  uten 

sikkerhetsfaktorer,  det  vil  da  bli  forventet  at  resultatet  fra målingene  er  i  samsvar med 

beregningene.  

 

Det ble utført støping og testing på universitetet i Stavanger og hos Velde på Sviland. Testene 

på  universitetet  omhandler  firepunktstest  som  vil  si  bjelketest med  to  punktlaster, mens 

testene på Velde ble de gjennomført med jevnt fordelt last og punktlast. Disse testene skulle 

avdekke endring i egenskapene ved fibertilsetning, hvor den ferske betongen også evalueres.  

 

Testresultatene viser at den ferske betongens egenskaper har liten påvirkning ved tilsetning 

av 0,8% stålfiber. Under testing av trykk‐ og bøyestrekkfasthet viser fibrene en mer seig og 

duktil oppførsel, og vil gi betongen bedre styrke mot rissutvikling. Dette viser også  igjen på 

dekketestene på universitetet hvor prøven med fibertilsetning fikk minst synlige riss.  

 

Resultatene i studiet viser at fiberarmert samvirkekonstruksjon er godt egnet til bruk. Ved å 

sammenligne beregningene med testresultat for nedbøying viste prøvene en stor forbedring 

av stivhet med tilsetting av stålfiber. Denne sammenligningen viser også at stålfiber har en 

bedre effekt under testing sammenliknet med hva som var forventet basert på beregningene. 

For  dekketesten  på  Velde  viser  beregningene  et  konservativt  resultat  for  nedbøying  og 

bruddlast. Mer forskning bør gjennomføres for å finne måter og metoder for å få en bedre 

utnytelse av fiberen. Dette vil gi mer kunnskap og erfaring som kan føre til at man kan redusere 

fibermengde i en konstruksjon og samtidig få gode egenskaper som tilfredsstiller kravene. 
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Forord 
Denne masteroppgaven er  skrevet  våren 2016  som markerer min  avslutning på en 5‐årig 

utdanning på konstruksjon og material med fordypning byggkonstruksjoner ved universitetet 

i Stavanger. Oppgaven er skrevet i samarbeid med Dimensjon Rådgivning AS. Jeg vil rette en 

stor takk til mine veiledere Jon Halvar Eiane i Dimensjon og Kjell Tore Fossa på universitetet i 

Stavanger, for all kunnskap og støtte under gjennomføring av dette prosjektet. 

 

Flere personer har bidratt til at denne oppgaven har blitt gjennomført. Jeg vil uttrykke min 

takknemlighet til Stian Tovslid i SV Betong, Andreas Bure i Kingspan som hjalp med leveranse 

av stålplatene fra England, Inge Bjerk i SV Betong som hjalp til med forskaling og støping hos 

Velde og Michal Malek, Hernan Mujica og Reidar Velde i Velde AS som hjalp til med leveranse 

av ferdigbetong og betongmateriale til testene som ble støpt på Universitetet.   

 

Jeg vil takke Samdar Kakay og Jarle Berge som alltid var behjelpelige til støping og testing på 

universitetet. Til beregningene fikk jeg god hjelp fra Samindi Mudiyansele Samarakoon og jeg 

vil rette en stor takk til henne.  

 

Til slutt vil jeg benytte anledningen til å takke familien min for all støtte og oppmuntring. Jeg 

vil rette en spesiell takk til min gode kjæreste som har bidratt til gode samtaler og støttende 

ord gjennom studietiden min.  

 

Stavanger, Juni 2017 
 
Bodil Krogedal 
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1 Innledning 
 Bakgrunn 

Armert  betong  er  et  godt  egnet  konstruksjonsmateriale  for  sin  gode  trykkstyrke  og  stor 

motstand mot  brann,  aldring  og mekaniske  påkjenninger.  I  dag  er  betong  et  av  de  aller 

viktigste byggematerialene og benyttes  i både plasstøpte konstruksjoner og prefabrikkerte 

betongelementer. En stor fordel med å benytte betong er at den kan formes og benyttes  i 

flere ulike geometrier. Samfunnet er i stadig utvikling av nye material og sammensetning av 

dem for å forenkle arbeidsdagen. Når man skal bygge en konstruksjon er det ønskelig å utføre 

jobben mest økonomisk, med minst mulig tid. Tid er penger, og med dette er man alltid på 

jakt etter en tidsbesparende løsning for å få en like sterk, elle bedre konstruksjon.  

 

 
Figur 1.1: Samvirkekonstruksjon 

 

En  samvirkekonstruksjon  er  en  konstruksjon  satt  sammen  av  betong  og  stål,  hvor  de  to 

materialene jobber sammen for å oppnå ønsket kapasitet. På bunnen av konstruksjonen blir 

det benyttet en  stålplate  som  tar opp  strekkreftene, og betongen blir plassert på  toppen. 

Fordelen med å benytte stålplate er rask transport til byggeplass hvor de er enkle å montere. 

De vil også ha funksjon som forskaling for betongdekket, som igjen vil spare tid for arbeiderne. 

I  bygninger,  spesielt  næringsbygg  er  det  flere  innfestninger  fra  teknisk  fag  som  festes  i 

underkant av dekket. En stor fordel med å benytte stålplate er at disse festene kan borres og 

merkes før betongen støpes, som gir arbeiderne bedre arbeidsforhold hvor de slipper å borre 

flere hull i et tykt hulldekke.   

 

For å opprettholde kravene  innen risskontroll må det  i henhold til EC2 del 1‐1 [1] benyttes 

topparmering  ved  enkle  jern,  eller  kontinuerlige  armeringsmatter.  Ved  å  benytte  fiber  i 

betongen  vil  det  gi  konstruksjonen  en  mer  duktil  oppførsel,  samtidig  som 

materialegenskapene for riss vil forbedres, og moment‐ og skjærkapasiteten øke. Ved å bytte 

ut alt eller en  liten mengde  slakkarmering med  stålfiber vil det gi bedre arbeidsforhold  til 

arbeiderne, tidsbesparende og det vil resultere i en god og sterk konstruksjon.  
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En  utfordring  med  fiber  er  at  i  internasjonale  standarder  mangler  det 

dimensjoneringsgrunnlag for fiberarmerte betongkonstruksjoner. Dette gjør det vanskelig å 

vise til sikker bruk i bærekonstruksjon, som er mye av grunnen til at fiber i dag er mest brukt i 

gulv på grunn. Stålfiber til denne bruk er benyttet i lang tid, hvor de har vist gode egenskaper. 

Ved å kombinere  stålfiber  i en  samvirkekonstruksjon kan  stålet  jobbe  sammen og  fordele 

kreftene riktig slik konstruksjonsdelen blir sikker innenfor brukskravene.  

 

 Formål 
Formålte med  oppgaven  er  å  studere  og  utføre  testing  på  samvirkekonstruksjoner med 

stålfiber, uten fiber og med slakkarmering for å se utnyttelsen av samvirke mellom stålplaten 

og betongen og påvirkning av fiber. Det er også ønskelig å sjekke om stålfiber kan erstatte 

slakkarmering i samvirkekonstruksjoner. 

 

Målet  er  at  oppgaven  kan  bidra  til  at  fiberarmert  samvirkekonstruksjon  blir  en  godkjent 

konstruksjon som opprettholder kravene innen styrke og bæring, hovedsakelig i bygg hvor det 

er behov for flere innfestninger fra tekniske fag, som for eksempel næringsbygg. For å se på 

utnyttelsen av fibrene i henhold til tilgjengelige veiledninger vil det bli utført en bergingsdel 

som vil bli sammenlignet med prøveforsøk.  

 

 Innhold 
Første del av oppgaven går ut på å gjennomføre et litteraturstudium om fiberarmert betong 

og samvirkekonstruksjoner  for å oppnå god kunnskap om materialene og deres oppførsel, 

styrke og egenskaper. Her vil også dimensjoneringsmetodene for fiberarmerte konstruksjoner 

og samvirkekonstruksjoner basert på tilgjengelige standarder og veiledninger bli presentert. 

Videre  vil  oppgaven  bestå  av  en  beskrivende  prøveplan  hvor  ulike  materialvalg  og 

proporsjonering av betong blir forklart. Testene vil bli utført på prøver uten armering, med 

slakkarmering og med fiberarmering, og de fiberarmerte dekkene har ulike spennlengde for å 

se  hvordan  spennlengden  påvirker  konstruksjonsegenskapene.  Siste  del  av  oppgaven 

inneholder beregnings‐ og testresultater, hvor det blir utført evaluering og diskusjon. Helt til 

slutt presenteres konklusjonen.  

 

For å få en håndterbar prøvematrise ble oppgaven begrenset med valg av type betongresept, 

mengde fiber og type stålplate som ble benyttet.  
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2  Generelt om betong 
Betong er et godt egnet konstruksjonsmateriale for sin gode trykkstyrke og stor motstand mot 

brann, aldring og mekaniske påkjenninger. Den er et miljøvennlig byggemateriale som er bra 

til flere formål og kan brukes til flere ulike former. Den ferdige betongen må tilfredsstille krav 

innen miljø, styrke, anvendelsesområde og ønske om bearbeidbarhet. Det som styrer valget 

av fasthetsklasse er valg av miljø eller bestandighetsklasse. 

 

Betong  er  en  blanding  av  grov  tilslag,  sand,  sement,  vann,  tilsetningsstoff  og  mineral 

tilsetninger  slik  som  pozzolane.  Det  som  vil  påvirke  den  ferdig  støpte  betongen  er  både 

mengde og type mineraler som blir brukt. Dette kan vi i stor grad påvirke. Ofte så vil forbedring 

av en egenskap påvirke negativt på en annen egenskap, derfor må man ofte prioritere de 

viktigste egenskapene som er ønskelig for den ferdige konstruksjonen.  

 

Armering blir brukt for å overta strekkreftene når betongen begynner å risse. Begrensning av 

opprissing kan oppnås på tre måter: 

 Økt mengde tradisjonell armering 

 Bruk av spennarmering 

 Ved hjelp av fiberarmering 

 

 Armert betong  
Armert betong er en betongblanding med  kontinuerlige  stålstenger. Armering  i betong er 

oftest stenger som er bundet sammen som nett, eller kabler av stål. Fordelen med å bruke 

stenger er at de er bøyelige og kan brukes i flere ulike geometrier. Kablene som brukes som 

armering  i  betongen  kan  være  både  slakke  og  oppspente.  Denne  måten  å  bygge  en 

konstruksjon på er mulig på grunn av at de to materialene har samme varmeutvikling. Dette 

vil gjøre at de vil følge hverandre ved temperaturendring, slik at stålet ikke vil sprenge seg løs 

fra betongen. [2] 

 

Tradisjonelt er det kompresjonsstyrken til betongen som er dens viktigste kvaliteten. Grunnen 

til  at  vi  armerer  en  bygningsdel  i  betong  er  fordi  betongen  ikke  selv  klarer  å motstå  de 

påkjenningene den blir utsatt  for.   Betongen  trenger hjelp av armeringsstålet  til å motstå 

strekkreftene som prøver å slite betongmolekylene fra hverandre. Stålet klarer å mobilisere 

mange flere newton per kvadratmeter mot de ytre kreftene i forhold til betongen.  

 

Det  er  mest  økonomisk  at  betongen  selv  tar  trykkreftene,  men  noen  ganger  brukes 

armeringen til å ta opp disse kreftene også slik at man kan redusere tverrsnittet ved å ha en 

slankere søyle.  
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Fordelen med å bruke stål er at det er billig i forhold til styrken, mens ulempen er at det fort 

kan  korrodere  i  aggressivt miljø.  Betongen  vil  her  virke  som  beskyttelse  for  stålet,  hvor 

overdekningen er dimensjonerende for at stålet ikke skal korrodere og sprenge betongen.  

 

 Sement 
Den mest brukte sementtypen i Norge kalles Portland sement. Denne type sement ble først 

produsert i Norge i 1892. Sementfabrikkene i Brevik og Kjøpsvik eies av Norem A/S, og er noen 

av de mest moderne og energieffektive fabrikkene i Europa.  

 

Det er to hovedsementtyper som brukes. CEM I er ofte kalt Portland sement, og CEM II er ofte 

kalt  Portland‐sammensatt  sement.  CEM  II  er  tilsatt  flyve  aske,  slagg  eller  silika  som  er 

pozzolane, og som er tilsatt sementen for å oppnå ønsket egenskaper i herdet fase. Pozzolane 

er avfallsstoff fra andre industrier, det er derfor en stor fordel å bruke dette videre til utvikling 

av nye material. 

 

Middelstørrelsen  på  kornstørrelsen  til  sement  er  på  ca.  0,02mm.  Sement  har  en  høy 

finmalingsgrad, som gir sementen en hurtig fasthets‐ og varmeutvikling [3] 

 

 Tilslag 
Tilslaget  som blir benyttet  i betong er  inndelt  i ulike  fraksjoner  for å kunne oppnå ønsket 

egenskaper  til  fersk‐,  herdet‐  og  hard  betong.  Den  minste  fraksjonen  som  normalt  blir 

benyttet  i betongen er sand med gradering 0‐8mm, mens grovere  tilslag har gradering  fra 

8mm og større. Flere produsenter har også flere fraksjoner med mindre graderinger som gjør 

at man kan danne ulike graderingskurver for ulik bruk av betong. [3] 

 

Tilslaget opptar mellom 65 til 75 prosent av betongvolumet. Derfor er egenskapene til tilslaget 

og  variasjon  i  størrelsene avgjørende  for egenskaper og  kvalitet på betongen. Tilslaget  vil 

kunne  påvirke  betongens  bearbeidbarhet,  komprimerbarhet,  slumptap  og  luftinnhold. 

Egenskapene til tilslaget vil også påvirke produsenten økonomisk. Ved å benytte et tilslag med 

lavt vannbehov og god støpelighet kan sementmengden reduseres. Dette betyr at det er mer 

økonomisk å benytte tilslag med høyere pris og kvalitet i forhold til billigere men også dårligere 

kvalitet og større variasjon i egenskapene.  [3] 

 

 Tilsetning 
Betongindustrien har  fått en stor utvikling  i nyere  tid, spesielt med  tanken på nye og mer 

effektive  tilsetningsstoff. Effekten av  tilsetningsstoff er avhengig av  flere  faktorer, slik som 

mengde, tidspunkt den blir innblandet, konsistens, tilslag, temperatur og blandingstid.  

 

Det er flere ulike tilsetningsklasser hvor hver klasse har sin fordel og påvirkning på betongen. 

Plastiserende  og  superplastiserende  stoffer  representerer  den  største  gruppen  av 
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tilsetningsstoffer brukt i Norge. Hovedoppgaven til stoffet er å spre sementpartiklene slik at 

betongen blir mer flytende. Dette fører til at betongen lett klarer å fylle formene, uten at det 

påvirke sluttstyrken.  

 

Ved en betongmiksing vil generelt alle faktorer som påskynder hydratiseringen resultere i en 

redusert grad av utvidelse, derfor er det viktig å tilsette et ekspanderende stoff for å forhindre 

dette. [3] Dette stoffet hjelper mot riss i betongen.  

 

Når  betongen  tørker  vil  porevannet  fordampe,  dette  vil  føre  til  at  trykket  i  væsken  blir 

transportert  til  kapilærporeveggene  som  vil  resultere  i  krymping. Ved  å  tilsette  et  krymp 

reduserende  stoff  vil  det  redusere  volumreduksjon  fra  hydraulisk  krymp  med  å  minske 

overflatetrykket og ved kjemisk effekt. Dette stoffet vil hjelpe mot eller forsinke mikro‐riss og 

gir en lav hydraulisk slutt krymp.  

 

Tilsetningsstoff er dannet for å lage god betong bedre. En dårlig betong vil normalt ikke kunne 

forbedres med tilsetningsstoffer. [3] 

 

 Fersk betongs egenskaper  
Den  ferske  betongens  egenskaper  kan  beskriver  ut  ifra  støpeligheten.  Støpeligheten  til 

betongen kan deles inn i tre deler. 

 Stabilitet vil si betongene evne til å forbli homogen gjennom den ferske fasen, både 

når den ligger i ro eller er i bevegelse på grunn av transport eller når betongen fyller 

formene. Har betongen dårlig stabilitet kan det føre til at betongen separeres.  

 Mobilitet vil si evnen betongen har til å bevege seg på grunn av påsatt last. Mobiliteten 

til betongen er opprettholdt med høyt vanninnhold og lav mengde med grov tilslag.  

 Kompresjonsevnen  til betongen er hvor god den er  til å  fylle  formene, og slippe ut 

luftlommer. Mengden energi som må bli gitt for at betongen skal kunne komprimeres 

er avhengig av mobiliteten. [3] 

 
Figur 2.1: Fersk betong 

Betongens  egenskaper  er  avhengige  av  råmaterialene  som  benyttes  og  hvordan  de 

kombineres. En material modell som ofte benyttes for å forklare forholdet mellom støpelighet 
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og design kalles partikkel‐matriks modell. I henhold til denne modellen er betongen et tofase 

system bestående av en matriks fase og en partikkel fase. Matriksfasen vil være den flytende 

komponenten som omfavner partikkelfasen og fyller tomrom i betongen. Denne fasen består 

av alle  flytende komponentene og partiklene som er mindre enn 0.125mm. Partikkelfasen 

består  av  alle  gjenværende delene av  tilslaget,  som  vil  si partiklene  større enn 0.125mm. 

Partikkelfasen er friksjonsdominerende, mens matriksen vil være en tung, viskøs væske. [3] 

 

For å oppnå ønsket flyt egenskaper til matriksen og betongen er vann/sement‐forholdet viktig. 

V/c‐forholdet vil si masseforholdet mellom vann og sement, bindemiddel og finstoff mindre 

enn 0.25mm. Masseforholdet vil også påvirke kompresjonsstyrken og varigheten til betongen 

 

 Fasthetsutvikling og modenhet 
Når  sementen  reagerer  med  vann  oppstår  det  en  hydratisering.  Under  denne 

sementhydratiseringen blir det utviklet varme. De første dagene etter støping kan dette føre 

til temperatur økning i betongen. Hydratiseringen er temperaturavhengig, det betyr at betong 

i varme omgivelser vil få rask hydratiseringen mens i lavere temperatur vil hydratiseringstiden 

reduseres.  Varmeutviklingsforløpet  til  sement  er  også  avhengig  av  sementens  kjemiske 

sammensetning  og  finhet.  Tilsetningsstoff  kan  også  påvirke  varmeutviklingen  ved 

hydratisering.  

 

Utrykket  ”herdeteknologi”  ble  introdusert  av  Freiesleben‐Hansen  og  Pedersen,  hvor  de 

utviklet en modell som beskriver  forholdet mellom varme og hydratiserings  rate. Ved å  ta 

utgangspunkt  fra Arrhenius  ligningen,  ble  det  utviklet  en  hastighetsfunksjon, H(). Denne 
funksjonen  gir  hydratiseringsraten  ved  en  gitt  temperatur,  sammenlignet  med 

referansetemperaturen som er 20 grader.  

 

Ut ifra hastighetsfunksjon H() kan hydratiseringsprosessen beregnes hvor man kan definere 

betongens  virtuelle  alder,  også  kalt  betongens  modenhet.  Modenheten  til  betongen  er 

avhengig  av  hydratiseringsrate,  som  er  avhengig  av  temperaturen. Har  betongen  samme 

temperatur som referansetemperaturen vil betongen oppnå 7 dagers modenhet akkurat 7 

dager etter støping. Blir derimot betongen oppbevart i en lavere temperatur vil det ta lenger 

tid. Denne modenheten kan da oppnås etter eksempel 10 dager.  

 

Modenheten  kan  beregnes  som  et  tidsintegral  av  hastighetsfunksjonen  fra  miksetid  til 

testetid. Generelt vet man ikke temperaturutviklingen som en matematisk funksjon, men som 

en  målbar  temperatur  historie.  Derfor  kan  man  forenklet  dividere  tidsrommet  inn  i  n 

tidsintervall, hvor man beregner gjennomsnittstemperaturen  i de gitte  intervallene. Ved å 

benytte Tabell 2.1 kan man definere ekvivalente verdi av funksjonen. Derfra beregner man 

modenheten med å multiplisere H() med t. (Hele kapittelet er fra [3]) 
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Tabell 2.1: Typiske verdier for funksjonsrate H(θ) i temperaturspenn 0‐40 °C [2] 

 

 Selvkomprimerende betong 
Selvkomprimerende  betong  (SKB)  er  et  begrep  på  å  beskrive  type  betong  og 

plasseringsteknikk  som  skal  brukes  ved  støping.  Ved  bruk  av  slik  betong  skal  ikke  noe 

ekstrautstyr  brukes  til  vibrering.  Kompresjonen  oppstår  på  grunn  av  gravitasjonen  og  er 

avhengig av flytegenskapene til betongen. [3] 

 

For  en  SKB  er matriksfasen  dominerende,  derfor  er  den  beste metoden  for  å  bestemme 

konsistente  ved  utbredelsesmål.  Egenskapene  til  den  ferske  betongen  er  avhengig  av 

egenskapene til fasene og mengdeforholdet mellom dem. [3] 
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SKB har vist gode resultat sammen med fiberarmert betong. Den store mengden av finstoff 

som er tilsatt SKB gir fibrene bedre heft. Man trenger ikke å bruke vibrator og dette gjør at 

fibrene fordeler ser bedre, mer tilfeldig og jevnere.  

 

SKB stiller spesielle krav til proporsjonering. Det er viktig med en jevn tilslagsgradering, uten 

partikkelsprang for å oppnå en stabil SKB. [4] 
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3 Betongkonstruksjoner  
 Fiberarmert betong  

Fiberarmert  betong  er  betong  som  inneholder  fibermaterial  for  å  øke  konstruksjonens 

strukturelle  integritet. De korte adskilte  fibrene er  jevnt  fordelt og vilkårlig orientert. Den 

ferdige  betongens  egenskaper  er  avhengig  av  fibermaterial,  geometri,  distribusjon, 

orientering og tetthet. 

 

Ved  bruk  av  fiberarmering  blir  byggeprosessen  mer  effektiv  siden  mengde  kontinuerlig 

armering  kan  reduseres, og man  vil da  spare mye  tid. Dette har også en helsegevinst  for 

arbeiderne  som  slipper  å  binde  like  store mengder med  jern.  En  fordel med  fiberarmert 

betong er også knyttet til belastningsskader med tanken på tunge løft av armeringsstenger og 

vibreringsutstyr. Fiber er dyrt, men dette tjenes fort inn med tanken på tid og arbeid som blir 

spart.  

 

I dag blir fiber brukt for å forbedre materialegenskapene til betongen. De siste tiårene har det 

vært mye  forskning  på  fiberarmring  hvor  fiberarmerte materiale  har  blitt  brukt  i mange 

forskningsrapporter og lærebøker.  [4] 

 

 Fibertyper  
Det  fins ulike  fibertyper som gir ulike  fordeler til betongen. De mest brukte  fibertypene er 

stålfiber‐, glassfiber‐, syntetisk fiber‐ og naturlig fiber materialer. De som er mest anvendt på 

byggeplass er stål‐ og syntetisk fiberarmert betong. Fiber kan ha ulik lengde, tykkelse og form, 

og  kan  både  være  flate  og  sirkulære.  Dette  må  avklares  med  leverandør  avhengig  av 

bruksområde.  

 
Figur 3.1: Ulike fiberformer [4] 

 

Form, dimensjon og lengde av fibrene er viktig. En tynn og kort fiber vil bare være effektiv de 

første timene etter støping, det vil si fibrene reduserer sprekk når betongen stivner. For å øke 

betongens strekkfasthet må lengden på fibrene økes. 
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Fibrene er ofte beskrevet med slankhetstall, det vil si forholdet mellom lengde og diameter. 

Mengden  fiber  som  er  tilsatt måles  som  en  prosentandel  av  det  totale  volumet,  dette 

betegnes som volumfraksjon.   

 

Generelt kan fibertypene deles inn i mikro‐ og makrofiber som er avhengig av størrelsen på 

fibrene. Mikrofiber  er  godt  dokumentert,  og  statens  veivesen  krever  at  denne  type  fiber 

brukes  i  alle  tunneler med  tanken  på  brann.  Disse  fibrene  har  ingen  konstruktiv  effekt. 

Makrofiber har en konstruktiv effekt, og kan være både plast og stål. Mellom disse er det 

stålfibrene som tåler mest.  

 

Stålfiber  

Stålfiber  kan  være  rette  eller  formede  stenger  av  stål  som  egner  seg  bra  for  homogen 

innblanding i betongen. Definisjoner, spesifikasjoner og krav til stålfiber for betong er gitt i NS‐

EN 14889‐1. Det finnes ulike typer stålfibre, som er klassifisert i følgende grupper. [4] 

 

 
Tabell 3.1: Klassifisering av stålfiber [4] 

 

Stålfibrene som blir brukt  i Norge er kaldtrukket metalltråder med et slankhetstall mellom 

0,45‐0,65, og en lengde mellom 35‐60 mm. For at fibrene skal få god heft i betongen, er de 

designet med endeforankring på hver side.  

 

 
Figur 3.2: Stålfiber med endeforankring 

Jo slankere en fiber er, jo mer effektiv blir den. Ulempen med en veldig slank fiber er at det 

blir vanskelig å blande den inn. Det kan også oppstå fiberballer som gjør betongen til en ikke‐

homogen blanding. 
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I en fiberarmert betong kan fibrene komme nær overflaten. Fibrene kan korrodere, og det vil 

da oppstå  små  rustflekker på overflaten og vil danne porer  i betongen. Dette er  ikke noe 

vakkert syn, og det er derfor viktig å overflatebehandle betongen hvor det skal være en fin og 

jevn overflate. Det vil ikke gi nok krefter til at det oppstår avskalling på betongen, men kan 

påvirke betongens struktur.  

 

Glassfiber 

Glassfiber er tynne fibre fremstilt av smeltet glass som blandes inn i betongen. Slike fibre er 

svært bøyelige, men også spenstige slik at de vil rette seg ut igjen uten varig deformasjon. [5] 

Dette gir ubegrenset med byggetekniske løsninger, som bidrar til gode resultat både estetisk 

og økonomisk. Blandinger med glassfiber er spesielt designet for å være motstandsdyktig mot 

alkali. [5] 

 

En stor fordel ved bruk av glassfiber er at de kan benyttes i tynne plater, som resulterer i lavere 

vekt  i  motsetning  til  tradisjonell  støpte  betongkonstruksjoner.  Glassfiber  har  utmerket 

motstand mot kryp. [6]  

 

Syntetisk fiber 

En type syntetisk fiber er polymerfiber. Disse er rette eller formede stykker polymermateriale 

som  blir  blandet  inn  i  betongen. Definisjoner,  spesifikasjoner  og  krav  til  polymerfiber  for 

betong er gitt i NS‐EN 14889‐2. Polymerfibre klassifiseres etter lengder, hvor klasse 1 er fibre 

 30mm og klasse 2 er  fibre > 30mm. Klasse 1  fibre er  ikke dokumentert  for  lastbærende 

konstruksjoner,  og  klasse  2  må  bare  benyttes  til  bruk  de  er  dokumentert  for.  Under 

langtidslaster er det knyttet stor usikkerhet  til polymerfibre, derfor må disse egenskapene 

dokumenteres spesielt ved slik bruk. [4] 

 

Syntetisk fibre har liten elastisitetsmodul, og vil derfor ikke gi store forbedringer til styrken. 

Fordelen  er  at  de  vil  hjelpe  til  å  absorbere  energi  og  vil  derfor  gi  en  større  seighet  til 

konstruksjonen og større motstand mot påvirkninger.  

 

En vanlig polymerfiber materiale er polypropylen. Disse har ofte en lengde mellom 30‐50mm. 

For at denne skal ha god heft i betongen har den knotter eller riller på overflaten. 

 

Basalt fiber  

Basaltfiber er relativt nytt og har samme kjemiske sammensetning som glassfiber, men den 

har bedre karakteristisk styrke. Basalt er den vanligste steintypen i jordskorpen, og er dannet 

ved  hurtig  avkjøling  av  lava.  Den  får  mye  oppmerksomhet  for  sin  høye  temperatur  og 

slitestyrke.  

 



    Betongkonstruksjoner 

 
 

12

Fordelen ved bruk av basaltfiber er at man ikke trenger å ta hensyn til overdekning med tanken 

på korrosjon. Ulempen er at basaltfibrene begynner å utnytte sin styrke seint i opprisset, og 

dette gjør at konstruksjonen ser farlig ut selv om den er sikker. [7] 

 

 Fiberens virkemåte 

Hovedoppgaven  til  fiber  er  å  forbedre  duktilitetsegenskapen  til  konstruksjonen.  Når  en 

betongkonstruksjon  er  ferdig  støpt  vil  det  alltid  kunne  oppstå  riss  ved  tørking. Når  risset 

oppstår  vil  fibrene  ta  tak,  omfordele  kreftene  og  ta  opp  strekkreftene.  Fordelen med  en 

fiberarmert konstruksjon er at hele tverrsnittet vil være armert. Dette vil gjøre at faren for 

sprekker reduseres og avskalling på grunn av rust av stålet kan elimineres.  

 

 
Figur 3.3: Kraft‐ deformasjons forhold for konstruksjon uten armering (a) og med fiberarmert betong (b) 

 

Figur 3.3 viser to ulike situasjoner for påsatt kraft og deformasjon for en konstruksjon når riss 

oppstår. Er konstruksjonen uarmert vil konstruksjonen gå til budd når riss oppstår, mens med 

fiberarmering  vil  konstruksjonen  klare  å  opprettholde  sin  bruksegenskap  på  grunn  av  at 

fibrene utnytter sin kraft og holder betongen sammen. Dette er grunnen til at fiber blir forklart 

med restbøyestrekkfasthet, siden de gjør sitt arbeid etter opprissing.  

 

Når man tilsetter fiber til betongen blir den mer sårbar for feil, og ved ferdig støpt betong er 

det vanskelig å kontrollere om type fiber og mengde er korrekt. Det er derfor viktig at man 

følger  standarden NS‐EN 13670 – utførelse  av betongkonstruksjoner,  slik  at utførelsen og 

kontrollering av konstruksjonen blir gjort riktig. 

 

 Effekten av fiber i betong 
Vanligvis brukes fiber i betongen for å kontrollere plastisk svinn‐ og uttørkningssvinn spekker. 

Det kan også redusere permeabiliteten og deretter være med på å redusere blødning av vann 

i betongen. Fibrene vil ha  liten  innvirkning på bøyestrekkfastheten til betongen, så det kan 

vanligvis  ikke  erstatte  vanlig  slakkarmering.  Hvis  fiber  skal  kunne  erstatte  hele 

armeringsarealet  må  dette  dokumenteres  riktig.  En  tommelfingerregel  om  mengde 

slakkarmering som tilsvarer hvilke mengde stålfiber er fremstilt i Tabell 3.2, denne tabellen er 

oppgitt av Velde og fremstilt fra testing utført av dem.  
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Armeringsmatte  Mengde stålfiber

1 matte k 257  20 kg

2 matter k 275  25 kg

2 matter k 335  30 kg
Tabell 3.2: Tommelfingerregel for å erstatte slakkarmering med stålfiber 

  

Utfordringen med å kutte all slakkarmering med fiber er at konstruksjonen blir noe sprøere. 

En konstruksjon med kontinuerlig armering vi gi tydelig forvarsel før konstruksjonen gir etter 

for  ytre  påkjenning,  og  etter  brudd  vil  konstruksjonen  henge  litt  sammen  ved  hjelp  av 

armeringsstengene. En fiberarmert konstruksjon kan i verste fall bryte sammen uten forvarsel 

og føre til totall kollaps.  

 

Elastiske  egenskaper  og  kompresjonsstyrken  til  betongen  er  lite  påvirket  av  fibrene, med 

mindre det blir tilsatt en høy prosentandel. Ved bruk av fiber som armering i betongen vil det 

kunne oppstå problem med mengde‐ og retningsfordeling. De mest kritiske områdene kan 

være rundt utsparinger og hvor konstruksjonen er utsatt for konsentrerte laster. Her bør det 

ilegges noe slakkarmering, eller større mengde fiber for å opprettholde kapasiteten. [8] 

 

Hvis elastisitetsmodulen til fibermateriale er større en matriksen, vil fibrene hjelpe til å bære 

belastningen ved å øke strekkstyrken. Det har blitt vist at tilsetning av små, tett plasserte og 

jevnt  fordelt  fibre  i betongen vil  fungere  som  sprekk  fanger og vil  forbedre de  statiske og 

dynamiske  egenskapene.  Fibrenes  oppgave  i  betongen  er  å  ta  opp  strekkspenningene. 

Stålfiber vil være svært effektivt. De begynner å ta over strekkspenningene ved svært små 

rissvidder, ofte før synlige riss oppstår. [9] 

 

Oppførselen til fibrene under enaksial strekk vil variere med sammensetning og kan vise en 

hard eller myk oppførsel. Ved en myk oppførsel vil det oppstå en styrkereduksjon etter første 

sprekk, hvor det  ikke  tillates  flere  riss. Ved en hard oppførsel  vil det  tillates  flere  riss  før 

konstruksjonen feiler. [8] 

 

 
Figur 3.4: Myk (a) og hard (b) oppførsel under enaksial strekk [8] 
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 Fibers bruksområde 

Anvendelse av fiberarmert betong har hovedsakelig begrenset seg til gulv på mark, fortau og 

sprøytebetong for bergsikring. Dette er blant annet på grunn av en konservativ byggebransje 

og manglende  veiledning og  regelverk, men også på  grunn  av utfordringen med  å oppnå 

ønsket fordeling av fibrene ved støping og begrenset erfaring med bruk av fiber.  

 

Utfordringen med et industrigulv på mark er store gjentatte laster fra trucker og lift, hvor det 

er ønskelig å øke varigheten på gulvet og øke styrke mot opprissing. [10] Stålfiber ha vist seg 

godt egnet for industrigulv. Fordelen med fiber i forhold til kontinuerlig slakkarmering er spart 

arbeidstid, transport, større fugefritt areal og mindre oppriss. [4] Fiber har fått en stor rolle 

innen tunellforinger. Tuneller er ofte utsatt for vann eller jordtrykk, hvor fibrene vil bidra til å 

øke styrkekapasiteten mot krymp og vil være med å redusere permeabilitet. [10]  

 

 Regelverk 
Standardisering og regelverk finnes innen svært mange område og situasjoner. Dette er viktig 

for å oppnå systematisering både innenfor næringslivet og i samfunnet som helhet. Dette gjør 

også arbeidet senere mer effektivt. [11] 

 

For  at  fiberarmert  betong  skal  kunne  brukes  i  konstruksjoner  må  det  være  tilrettelagt 

regelverk  og  veiledning  som  er  godkjent  til  bruk.  Dette  er  for  å  vise  at  bygget  og 

konstruksjonen opprettholder kravene som er satt innen bæreevne, bestandighet, fasthet og 

støpelighet.  

 

Norsk regelverk 

I  Norge  har  det  manglet  veiledninger  og  standarder  om  fiberarmering.  Det  er  mest 

hensiktsmessig  å  ha  et  nasjonalt  dokument  som  henviser  til  gjeldende  regelverk  og  flere 

internasjonale regelverk er blitt utviklet, men ingen dekker behovet helt. Norsk standard er 

under utvikling nå, og er planlagt å bli publisert i nærmeste fremtid.  

 

For en raskere materialutvikling har SINTEF og NTNU, i regi av forskningsprogrammet Concrete 

Innovation  Centre  (COIN)  utført  omfattende  forsøk med  ulike  konstruksjonselementer  av 

fiberarmert  betong  for  bærende  konstruksjoner. Ut  fra  dette  prosjektet  har  et  forslag  til 

retningslinjer for dimensjonering, utførelse og kontroll av fiberarmerte betongkonstruksjoner 

som kalles COIN Project report 29 blitt utviklet. Bakgrunnen for denne rapporten er et økende 

behov for retningslinjer innen dette feltet.  

 

På grunn av begrenset erfaring, sier norske innledende veiledning at alle konstruksjoner med 

sikkerhetslevel 2 eller høyere skal ha slakkarmering i tillegg til fiber for å kunne overføre all 

utvendig last.  

 

Materialsiden innenfor fiber er bra, hvor det er dannet standarder for stål‐ og polymerfiber.  
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 Stålfiber: EN 14889‐1 

 Polymer: EN 14889‐2 

Er det andre materiale som skal brukes som fiber i betong må de deklareres på samme måte 

som stål‐ og polymerfiber.  

 

Internasjonalt regelverk 

Det finnes ikke noen eurocode som kan brukes innen fiberarmert betong, men flere land har 

utviklet  retningslinjer  som  sammen med  EC2  del  1‐1  [1]  kan  brukes  til  å  dimensjonere 

bærende konstruksjoner.  

 

I 2010 ble den tyske veiledningen publisert. Denne skulle gi egenskaper og anvendelser av 

stålfiber  i betong. Før denne standarden ble publisert ble  fiberarmert betong hovedsakelig 

brukt i industrigulv i Tyskland, slik som det blir gjort i Norge i dag. 

 

I  2014  ble  den  svenske  og  den  danske  veiledningen  publisert. Den  svenske  veiledningen 

gjelder  for dimensjonering av bygg og andre anleggsarbeid  innen betong med  stålfiber og 

polymerfiber. Den danske veiledningen dekker design, utførelse ved støping med stålfiber. 

Den danske veiledningen er basert på den tyske, med noen små endringer.  

 

I en tid hvor det ikke var noe form for internasjonale retningslinjer ble FIB Model Code dannet 

ved  initiativ  fra  International Committee  for Concrete  (CEB) og  International Federation  for 

Prestressing (FIP). FIB står for The  International Federation for Structural Concrete og er en 

prenormativ organisasjon. Det vil si FIB er en organisasjon som arbeider med innledende fasen 

av eksperimentell forskning, hvor forskningsresultatene blir brukt til å utvikle standarder eller 

retningslinjer. Målet til FIB Model Code er å være som en basis for fremtidige retningslinjer og 

presentere ny utvikling innen betong konstruksjoner og strukturelle material. Derfor har mye 

av arbeidet omhandlet nyskapende material slik som fiberarmert betong. [8] 

 

RILEM  er  en  mer  teoretisk  organisasjon  i  forhold  til  FIB,  som  vil  fremme  vitenskapelig 

samarbeid  i  områder  med  byggkonstruksjoner  og  materialer.  RILEM  TC‐162‐TDF  er  en 

beregnings veiledning for bruk av stålfiber  i strukturelle konstruksjoner. Både FIB og RILEM 

har påvirkning og arbeidere fra flere land, som gjør at de kan følge utviklingen fra flere plasser.  

 

 Branndimensjonering for fiberarmert konstruksjon 

Den første ulykkessituasjonen som ofte blir tatt i betraktning ved design er brann. Ifølge EC1 

del  1‐2  [12]  bør  man  ved  branntekniske  dimensjonering  ta  hensyn  til  valg  av  aktuelle 

dimensjonerende  brannscenario,  bestemmelse  av  tilhørende  dimensjonerende  brann, 

beregning av temperaturutvikling  i konstruksjonsdelen og beregning av mekanisk oppførsel 

av konstruksjonen utsatt for brann 
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Både stål og betong har gode brannegenskaper. Utfordringene oppstår ofte  i døråpninger, 

vindu eller ved bruk av lettvegger. I betongkonstruksjoner er det armering inni, som her består 

av stålfiber. Stål er  i  likhet med betong et ubrennbart materiale, men rundt 450 grader har 

stålet mistet halvparten av sin bæreevne, og når temperaturen når 600 grader er all bæreevne 

borte. Konstruksjonen sin evne mot brann vil derfor være avhengig av hvor godt vi klarer å kle 

inne stålet med overdekning eller behandling. Kravet for å kunne oppnå en motstandstid på 

60 min er en overdekning på 25mm ved bruk av vanlig betong. [13]  

 

Under  brann  vil  spenningene  bygges  opp  inni  konstruksjonen,  og momentet  kan  bøyes 

oppover på grunn av gradvis variasjon  i  temperaturen.  I  slike  situasjoner er det behov  for 

topparmering i midten av spenner for å unngå total kollaps. [8] 

 

Flere studier viser at stålfiber har en positiv virkning på brannmotstanden, hvor et av dem ble 

utført på universitetet i Michigan og som ble publisert i 2011. [14] 

 
Figur 3.5: Brann motstand for bjelke‐plate  [14] 

 

Figur 3.5 over viser at ved mer alvorlige tilfeller vil fiberarmert betong opprettholde lasten i 

opptil fire timer, mens vanlig betong klarer rett over en time. Ved ekstreme forhold er ingen 

av materialtypene innenfor kravet på en time. Ved en så rask oppvarming vil ikke betongen 

klare å  fordele kreftene. Slike høye  temperaturer er  ikke  realistiske, derfor gir medium og 

alvorlige tilfellene en mer representativt fremstilling. 

 

En stor fordel med dekket/bjelken i studiet var at de prøvene som var tilsatt stålfiber klarte å 

fordele kreftene til kaldere områder etter at opplagerne mistet sin styrke. Dette er ved hjelp 

av den forbedrede strekkstyrken og duktilegenskapene til stålfibrene. Denne lastoverføringen 

resultere i lavere defleksjonsrate for konstruksjonen. [14] 
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 Samvirkekonstruksjon 
Et samvirkedekke vil være en konstruksjon i kombinasjon av stålplater og betong. Definisjonen 

gitt av EC4 del 1‐1 [15] for en samvirkedel er «konstruksjonsdel med komponenter som består 

av  betong  og  konstruksjonsstål  elle  kaldformet  stål,  og  som  er  forbundet  med 

skjærforbindelser for å begrense glidning  i  lengderetning mellom betong og stål samt for å 

hindre at delene separeres.». [15] 

 
Figur 3.6: Samvirkedekke 

 

 Fordel 
Den store forskjellen mellom et vanlig betongdekket og samvirkedekke er at stålplatene vil 

brukes som forskaling i tidlig støpe fase samtidig som armering i et ferdig dekke. Fordelen med 

dette er at forskalingsarbeidet reduseres, som vil føre til store besparelser innen kost. Eneste 

man trenger er endeforskaling slik at betongen  ikke sklir utenfor dekke. Bløt betong har en 

høyere vekt enn ferdig støpt betong og økt trykk ved utpumping av betong fra bil kan føre til 

at det trengs midlertidig understøttelse ved utstøping. Denne understøtten bør stå i opptil 7 

dager før den kan fjernes.  

 

En stor fordel med å bruke slike plater er både transport og montasje. Man kan transportere 

flere plater samtidig siden de kan stables oppå hverandre når de transporteres med trailer. 

Platene er enkle og kjappe å montere, noe som redusere byggetiden.  

 

I  et  bygg,  spesielt  kontor  er  det mange  installasjoner  slik  som  rør  og  himling  som  skal 

installeres under et dekke. Ved bruk av betongdekke må festene borres inn i betongen. Disse 

festene  skal  henge  fra  taket,  og  dette  kan  føre  til mye  støv  over  arbeiderne  og  dårlig 

arbeidsforhold med  tanken på arbeidsstilling. Bruker man stålplater blir slike  installasjoner 

enklere å utføre. Festene til himling og rør kan festes før betongen støpes, hvor det vil være 

en  tynn  stålplate man må  trenge  gjennom. Dette  vil  føre  til en enklere  jobb  som utføres 

kjappere, mindre arbeid og bedre arbeidsforhold for arbeiderne.  

 

Et  samvirkedekke er betraktelig  stivere og  sterkere enn mange andre gulvsystemer. Dette 

fører til at man kan redusere vekt på dekket og tykkelse som vil gjøre at dekket kan spenne 
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over flere meter på grunn av lavere egenvekt. Fundamentene som dekket hviler oppå kan også 

redusere størrelsen når vekten blir lettere. [16] 

 

 Typer stålplater 
Det er flere ulike typer stålplater som kan brukes i en samvirkekonstruksjon. De ulike typene 

har  ulik  form,  høyde,  dybde  og  ulik  avstand mellom  ribbene.  Vanligvis  vil  platene  ha  en 

tykkelse  mellom  0,75mm  til  1,5  mm,  dybde  mellom  40mm  til  over  100mm  og  er  ofte 

galvanisert  som en beskyttelse mot  korrosjon. De  to hovedtypene er åpen  trau profilerte 

plater, også kalt trapesformet stålplate. Den andre typer kalles trauprofil med innadgående 

form, dette er stålplater som peker innover.  

 

 
Figur 3.7: Eksempel på trapesformede stålplater [17] 
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Figur 3.8: Eksempel på trauprofilerte stålplate med innadgående form [17] 

 

Valget av type stålplate er avhengig av hvordan samvirke mellom stålplaten og betongen skal 

oppnås,  ønsket  sluttmotstand,  stivhetskrav  og  spennvidde.  Heft  mellom  stålplaten  og 

betongen oppnås på grunn av platens struktur og kan dannes ved at platen bøyes opp og 

danner en krok eller det kan benyttes sveisete «stud connectors». Slik Figur 3.9 viser kan heft 

mellom stålplaten og betongen oppstå med friksjon, mekanisk forankring og er avhengig av 

geometrien til stålplaten.  

 

 
Figur 3.9: Oppnå heft mellom plate og betong [15] 

 

 Virkemåte 

Den profilerte stålplaten bør kunne overføre langsgående skjær i grensesnittet mellom stål og 

betong.  Ved  påført  last  så  vil  samvirkeplaten  bøyes  og  skjærspenningene  bygges  opp  i 

grensesnittet  mellom  stålplaten  og  betongen.  Da  vil  stålplaten  oppføre  seg  slik  som 

armeringen gjør hvor den vil ta strekkreftene på undersiden.  

 

Er forbindelsen mellom de to materialene perfekt vil kontakten gi full samvirkeeffekt. Dette 

oppnås hvis langsgående deformasjon er like i stålplaten og i betongen. Oppstår det en relativ 

forskyvning har konstruksjonen en ufullstendig effekt, og det vil oppstå en slipp som resulterer 
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i en langsgående deformasjon. Samvirkedekket oppnår størst stivhet ved full sammenkobling 

og lavest ved ingen sammenkobling. [18] 

 

 
Figur 3.10: Oppførsel til samvirkedekke [18] 

 

I  situasjoner  ved  sammenhengene  dekker  brukes  det  ofte  kontinuerlig  overkantarmering 

enten med jern eller matte. Dette er for å øke styrken av tverrsnittet i område med negative 

moment  som  ofte  vil  oppstå  over  interne  støtte.  Armeringen  hjelper mot  sprekking  av 

betongen på toppen av overflaten.  

 

For et samvirkedekke er det ofte tre ulike feil modus.  

Type  I: Denne  type  feil vil ofte være kritisk  for moderate  til høye  spennlengder med høyt 

samspill mellom stålet og betongen. Det vil oppstå på grunn av positivt bøyemoment, men 

dette er ikke den dominerende grunnen for feil. 

Type  II:  Denne  type  feil  vil  oftest  oppstå  i  et  samvirkedekke,  og  vil  oppstå  på  grunn  av 

langsgående  skjær.  Karakteristiske  trekk  for  en  slik  type  feil  er  utvikling  av  diagonale 

strekksprekker ved og nær den konsentrerte lasten og følger av en slipp i enden.  

Type III: Denne type feil er mest sannsynlig å oppstå for dekker med korte spenn og som er 

utsatt for konsentrerte laster nær oppleggene. Det vil oppstå på grunn av vertikal skjær nær 

endestøttene. [18] 

 

 
Figur 3.11: Ulike måter en samvirkekonstruksjon kan feile [18] 
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 Bruksområde 

Samvirkekonstruksjoner har vært på markedet  i  lange  tider. For  flere år  siden var platene 

50mm dype, hvor  spennvidden  var  rundt 3 m. Ved behov  for  lenger  spenn ble det brukt 

kostbare understøtter. For å kunne slippe å bruke disse understøttende ble det utviklet dypere 

stålplater. [19] I dag er det flere selvbærende stålplater som kan strekke seg over lange spenn. 

Vanlige korrugerte plater har en bølgehøyde på 70‐80 mm ca. som kan ha en spennvidde opp 

til 6 m. Skal man lenger en 6 m bør man benytte høyere stålplater, opp til 128‐130 mm. [20] 

 

Samvirkekonstruksjon har blitt mest brukt  i kontorbygg med stålramme, men er også blitt 

anvendt i flere andre ulike bygninger slik som skole, sykehus, oppussings prosjekt og både små 

og store hus. [16] 

 

 
Figur 3.12: Stålplate installasjon [21] 

 

 Regelverk 
Regelverk  innen  samvirkekonstruksjon  har  lenge  vært  tilgjengelig,  hvor  den  gjeldene 

eurokoden er EC4 del 1‐1 [15]. Mellom hver gang en ny utgave blir publisert kan det gå flere 

år. Det vil si at den eurokoden man bruker nå er basert på tester og metoder som stammer 

fra 1980 eller 1990‐tallet, og disse metodene  følger  ikke dagens  samvirkekonstruksjoner  i 

Europa. Dagens kunnskap blir  ikke representer  i eurokoden, og det blir  ikke tatt hensyn til 

noen samspill mellom betongen og stålet som nå er tilgjengelig på det europeiske markedet. 

En ny  standard er under utvikling  som  skal bli publisert  i 2018. Denne  vil  være basert på 

reaksjon og kommentarer som følger dagens standard i byggebransjen. [22] 

 

Innen  samvirkedekke  er  det  spesiell  interesse  for  utvikling  av  nye  stålplater.  Flere  nye 

stålplater følger prinsippet om at det er ønskelig å ha flere hulrom i tverrsnittet som reduserer 

mengden betong og vekten av dekket, men likevel resulterer i en effektiv bøyestivhet.  

 

 Branndimensjonering for samvirkekonstruksjon 

Når man skal dimensjonere en samvirkekonstruksjon for brann må man følge EC4 del 1‐2 [23]. 

Denne  eurokoden  beskriver  at  en  konstruksjon  skal  dimensjoneres  slik  at  den  kan 
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opprettholde  sin  funksjon  under  en  angitt  last,  angitt  branneksponering  og  for  en  angitt 

tidsperiode. 

 

Ved bruk av et samvirke dekke vil stålplatene være fritt eksponert mot luft og eventuell brann 

fra undersiden. Den høye varmeledningsevnen og slankheten til stålplaten gjør at den vil miste 

styrken under brann raskere enn betongkonstruksjoner gjør. I slike konstruksjoner er det ofte 

plassert  minimumsarmering,  som  på  dette  tidspunktet  vil  virke  som  strekkarmering  for 

konstruksjonen. 

 

Generell  praksis  for  design  er  at  stålplaten  ikke  gir  noe bidrag  til  konstruksjonens  styrke. 

Stålplaten vil likevel være til god nytte med tanken på å opprettholde integriteten slik at ikke 

brannen når betongen. [24] Isolasjonskravet for et samvirke dekke er opprettholdt ved å bruke 

riktig  betongtykkelse.  Isolasjonsdybden  måles  ut  ifra  form  på  platen,  derfor  er  kravene 

avhengige av struktur på stålplaten.  

 

 
Figur 3.13: Minimums isolasjonsdybde for trapesformet stålplate [24] 

 

 
Figur 3.14: minimums isolasjonsdybde for trauprofil med innadgående form [24] 

 
Figur 3.15: Minimums isolasjons dybde [16] 

I henhold til Kingspan kan multideck med stålplatehøyde fra 50mm til 146mm motstå brann i 

opptil  fire  timer.  For  at  dette  skal  være  opprettholdt  krever  Kingspan  at  det  skal  ilegges 

armering i hver trau.  
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  Fiberarmert samvirkekonstruksjon 
En  fiberarmert  samvirkekonstruksjon  er  konstruert  på  samme  måte  som  er  samvirke 

konstruksjon, hvor mye eller alt av armeringen er byttet ut med fiber. Her blir mye tid spart 

ved å slippe å fordele armeringen eller kablene i dekket.  

 
Figur 3.16: a) Kontinuerlig armert og b) fiberarmert samvirkekonstruksjon [25] 

 

Ved påført last vil stålplaten ta strekkreftene, og stålfibrene vil gi konstruksjonen full dybde 

armering og bra rissvidde kontroll.  

 

I  dag  er  det  god  utvikling  av  denne  type  konstruksjon  internasjonalt.  Kingspan  har  i 

kombinasjon av stålplater og stålfiber utviklet samvirkekonstruksjoner av ulike stålplater med 

høyde fra 50mm til 80mm. Samvirkekonstruksjon samen med fiberarmert betong er blitt brukt 

i flere høye konstruksjoner i England. Eksempel på slike bygg er Colmore Plaza i Birmingham 

som er et kontorbygg på 14 etasjer, og Teesside House i Middlesbrough som er et 10 etasjers 

studentbolig bygg.   

 

                   
                              Figur 3.17: Colmore Plaza [26]                                                Figur 3.18: Teesside House [26] 
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 Branndimensjonering for fiberarmert samvirkekonstruksjon 

Det finnes ikke noe standard for branndimensjonering for fiberarmert samvirkekonstruksjon. 

Her blir det benyttet samme praksis som for samvirkekonstruksjoner, som sier at stålplaten 

ikke  gir  noe  bidrag  til  konstruksjonens  styrke.  Klarer  den  fiberarmerte  betongen  å 

opprettholde lasten under brann er konstruksjonen sikker.  

 

En  fiberarmert  samvirkekonstruksjon er  ikke et vanlig produkt. For at konstruksjonen  skal 

kunne opprettholde kravet må en spesiell  type og dosering av  fibrene brukes  i henhold  til 

fiberprodusentens spesifikasjoner for det aktuelle dekket, og andre fibertyper eller dekker kan 

ikke erstattes. [24] 

 

Kingspan  har  utført  flere  testprogram  ved  bruk  av  stålfibertypen  Dramix  i 

samvirkekonstruksjoner. Dette har gitt gode resultat med godkjent brannkrav på 1 time og 1,5 

time. [26] 
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4 Strukturell analyse  
I en strukturell analyse vil man velge de dimensjonerende situasjonene som kan inntreffe, slik 

at konstruksjonen oppfyller sin funksjon. De ulike situasjonene skal også være så alvorlige og 

varierte  at  de  dekker  alle mulige  forhold  som  kan  forventes  å  oppstå  under  utførelse  og 

bruken av konstruksjonen 

 

Dimensjonering av fiberarmert betong blir utført i henhold til COIN 29 [4] og RILEM TC 162‐

TDF [27]. For dimensjoneringsdeler som ikke dekkes av de to første veiledningene benyttes 

den  svenske  standarden  SS  812310:2014  Fiberbetong  –  dimensjonering  av 

fiberbetongkonstruksjoner [28] og FIB Model Code 2010 [8]. 

 

Beregningene av samvirkedekket er utført ved hjelp av EC4 del 1‐1 [15], sammen med EC3 del 

1‐3 [29] og EC2 del 1‐1 [1].  

 

Dimensjonering av en fiberarmert samvirkekonstruksjon blir utført med en kombinasjon av 

standardene  nevnt  over.  En  fiberarmert  samvirkekonstruksjon  kan  forenkles  til  en 

konstruksjon med armert fiberbetong, hvor stålplaten virker som bunnarmering.  

 

 Dimensjonering av fiberarmert betong 
Konstruksjoner  som  er  utført  og  dimensjonert  ut  ifra  COIN  29  [4]  skal  tilfredsstille 

funksjonskravene  angitt  i  EC2  del  1‐1  [1]  for  dimensjonerende  grensetilstand,  styrke, 

brukskrav  og  levetid.  Ut  fra  denne  rapporten  kan  fiberarmert  betong  benyttes  i 

pålitelighetsklasse 1. Der det er nedstyrtingsfare  i alle pålitelighetsklassene skal det utføres 

utvidet kontroll.  

 

 Laster 
Vekten til betongen er avhengig om den er tørr eller våt. EC1 del 1‐1 Tabell A.1 [30] anbefaler 

24kN/m3 for vanlig tørr betong, og øke vekten med 1kN/m3 for armering, og 1kN/m3 ekstra 

ved våt betong. Egenvekten til fiberarmert betong settes  lik kontinuerlig armert betong, 25 

kN/m3.  

 

 Materialegenskaper – forutsetninger 

Fiberarmert betong er klassifisert på samme måte som vanlig betong, ved kompresjonsstyrken 

og  antagelse  om  at  kompresjon  og  strekkstyrkeforholdet  er  det  samme.  For  fiberarmert 

betong er karakteristisk fasthet slik som for vanlige fasthetsklasse  i overensstemmelse med 

EC2 del 1‐1 [1]. I henhold til EC2 del 1‐1, 3.1 [1] skal man ta hensyn til tidspunkt  lasten blir 

påført  konstruksjonen.  Dette  er  fordi  betongens  trykkfasthet,  strekkfasthet  og 

elastisitetsmodulen er avhengig av sementtype, temperatur og herdeforhold.  
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I tillegg til fasthet blir fiberarmert betongen klassifisert i henhold til betongens karakteristiske 

rest strekkfasthet  for 2,5mm rissvidde, hvor karakteristisk rest strekkfasthet defineres som 

resulterende strekkraftresultat per arealenhet av et gjennomgående riss i betongen.  

 

 
Tabell 4.1: Fasthetsklasse for normalbetong og fiberarmert betong 

 
Tabell 4.2: Restfasthets klasse 

 

Rest bøyestrekkfasthet og rest strekkfasthet er ofte bestemt ut fra prøveresultat, enten ved 

bruk  av  crack mouth  opening  displacement  (CMOD)  eller nedbøyingskontrollert  bøyetest. 

Meningen med begge målingene er å formulere: 

 Et forhold mellom CMOD og nedbøying på midten av bjelken 

 Et forhold mellom spenning – CMOD (σ‐ε‐metode) som er registrert fra bøyetest og 

spenning – sprekkvidde (σ‐w‐metode) som er målt under enaksial strekk test. [31] 

 

Beregningsmetoden i COIN 29 [4] og RILEM TC 162‐TDF [27] er basert på σ‐ε‐metoden, som 

er dannet på samme grunnlag som design for vanlig betong. I henhold til RILEM kan denne 

metoden benyttes  for stålfiberarmert betong med trykkstyrke opp til C50/60 som  tilsvarer 

B50. [27] 

 

For at rest bøyestrekkfasthet kan bestemmes må  last ved proporsjonalitetsgrensen og de 4 

forhåndsdefinerte rissviddene som er illustrert i Figur 4.1 være bestemt.  
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Figur 4.1: Prinsipp for bestemmelse av proporsjonalitetsgrense og last ved spesifiserte rissvidder [4] 

Hvor de 4 forhåndsdefinerte rissviddene er: 

 FR1 – last ved 0,5mm rissvidde 

 FR2 – last ved 1,5mm rissvidde 

 FR3 – last ved 2,5mm rissvidde 

 FR4 – last ved 3,5mm rissvidde 

 

Da  kan  rest  bøyestrekkfasthet  beregnes  ut  fra  målt  last  eller  moment  ved  forskrevet 

nedbøying slik: 

 
ோ݂,௜ ൌ

ோ௜ܯ6

ܾ݄ଶ
  4.1 

 

hvor, 

 
ோ,௜ܯ ൌ

ோ௜ܨ ௅
4

  4.2 

 

Bestemt ut fra bøyeprøving og standard bjelker er forholdet mellom rest strekkfasthet og rest 

bøyestrekkfasthet utviklet.  

  ௙݂௧௞,௥௘௦,ଶ,ହ ൌ 0,37 ோ݂௞,ଷ

 
4.3 

 

Denne metoden stemmer ikke med virkelig spenningsfordeling etter oppriss, og er derfor ikke 

benyttet direkte i dimensjoneringsreglene gitt i COIN 29 [4].  

 

Teoretisk kan rest strekkfasthet relatert til 2,5mm rissvidde regnes ut slik i henhold til COIN 

29: 

 

  ௙݂௧௞,௥௘௦,ଶ,ହ ൌ ଴ߟ ௙ݒ ௙௞,௠௜ௗߪ

 
4.4 
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hvor   vf = volumandel fiber 

σfk,mid  =  middelspening  i  alle  fiber  som  krysser  risset  med  tilfeldig  fordelte    

forankringslengder og retninger. SINTEF anbefaler 500MPa for stålfiber og 250MPa for 

PP‐fiber. 

η0 = kapasitetsfaktor, det vil si forholdet mellom normalkraftresultanten av fibre med 

aktuell retningsfordeling, og resultatkraften i ensrettede fibre med samme spenning. 

For fibre som er tilfeldig orientert kan η0 antas å være 1/3.  

 

 Bruddgrensetilstand – ULS 
Bruddgrensetilstanden til en konstruksjon vil si tilstander som er av betydning for menneskers 

sikkerhet  og/eller  konstruksjonens  sikkerhet  under  eventuelle  sammenbrudd  eller 

konstruksjonssvikt. [32] 

 

En stor fordel med å bruke fiber er at de kan ta strekkrefter etter opprissing. Strekksonen kan 

forenklet  karakteriseres  ved  en  uniform  spenningsfordeling  med  spenning  tilsvarende 

dimensjonerende rest stressfasthet.  

 

I  likhet med  vanlig  betong,  kan man med  fiberarmert  betong  bestemme  kapasiteten  til 

konstruksjonen ved å anta at plane tverrsnitt forblir plane etter tøyning. Ved å benytte denne 

antagelsen kan man følge Hookes lov, hvor betongen og armeringen er lineært elastisk. Man 

kan også anta at fibrenes trykksone er lik som ved bruk av vanlig armering som er gitt i EC2 

del 1‐1, 3.1.7(3) [1], hvor man benytter rektangulær spenningsfordeling.  

 

4.1.3.1 Bøying 

For en fiberarmert konstruksjon kan kapasiteten i henhold til COIN 29 [4] forenklet beregnes 

ved å anta at rest strekkfastheten virker over 0,8h og at den  indre momentarmen er 0,5h. 

Momentkapasiteten for et rektangulært tverrsnitt er da gitt som: 

 

  ோௗܯ ൌ 0,4 ௙݂௧ௗ,௥௘௦,ଶ,ହܾ݄ଶ 
4.5 

Hvor fftd,res,2,5 er dimensjonerende rest strekkfasthet og kan beregnes med følgende ligning 

 

  ௙݂௧ௗ,௥௘௦,ଶ,ହ ൌ ௙݂௧௞,௥௘௦,ଶ,ହ/ߛ௖௙
 

4.6 

Og γcf er materialfaktor for fibrene som settes lik 1,5. 
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Figur 4.2: Spennings‐ og tøyningsfordeling [4] 

Hvis  rest  strekkfasthet er  større enn 2,5MPa må  trykksonehøyden bestemmes med aksiell 

likevekt mellom strekkresultatet og en spenningsblokk med høyde lik 0,8h og spenning fcd.  

 

4.1.3.2 Skjær 

Det fleste metodene og modellene for å beregne skjærkapasiteten er basert på resultat fra 

testing med  konvensjonell  armering. Gyldigheten  av  skjærberegninger utført  ved hjelp  av 

COIN  29  [4]  er  derfor  begrenset  til  tverrsnitt med  konvensjonell  armering  sammen med 

fiberarmering.  

 

I henhold til RILEM [27] er det ikke noe aksepterte beregningsmetoder for å finne effekten til 

fiber i konstruksjoner uten konvensjonell armering eller trykksone. Den svenske standarden 

[28] har en  formel  som kan benyttes  for å beregne  skjær  for gulv på grunn, men  ikke på 

bærende konstruksjoner med fiberarmert betong.  

 

 Bruksgrensetilstand – SLS 
Bruksgrensetilstand til en konstruksjon vil si tilstander som har betydning for konstruksjonens 

eller  konstruksjonsdelenes  funksjonsdyktighet  ved  normal  bruk,  menneskers  komfort  og 

konstruksjonens utseende. Det skilles mellom reversible og irreversible tilstander. [32] 

 

Under  beregning  av  laster  i  bruksgrensetilstand  tar  man  hensyn  til  egenvekt  til 

konstruksjonen,  og  en  liten  del  av  nyttelast.  Hvor  stor  del  av  nyttelast  som  skal  tas  i 

betraktning er avhengig av brukskategori til konstruksjonsdelen, og kan finnes i EC 1990, tabell 

A1.1 [32]. For en konstruksjon som skal testes i laboratorium benyttes total last som er påført 

konstruksjonen, uten noe form for sikkerhetsfaktorer.  

 

Opprissing er vanlig  i betong som utsettes for krefter og  laster, og kan også bli påvirket av 

miljøet.  For  å  kunne  begrense  rissvidde  er  det  lagt  inn  et  krav  om minimumsarmering. 

Beregning og kravene for minimumsarmering for en fiberarmert konstruksjon følger EC2 del 

1‐1, 7.3.2 [1]. Dette baserer seg på antagelser om at strekksonen i et tverrsnitt skal ha samme 
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kapasitet  etter  rissdannelse  som  umiddelbart  før.  Det  er  ulike  ligninger  for  ulike 

konstruksjonsdeler, for et dekke er minimumskravet: 

 

  ௦ܣ ൒ ௖ሺܣ0,26 ௖݂௧௠ െ 2,1 ௙݂௧௞,௥௘௦,ଶ,ହሻ/ ௬݂௞

 
4.7 

 
௦ܣ ൒ ௖ሺ1ܣ0,0013 െ 2,1 ௙݂௧௞,௥௘௦,ଶ,ହ

௖݂௧௠
ሻ 

 

4.8 

Hvor  Ac  er  tverrsnittarealet  til  betongen,  fctm  er  midlere  strekkfasthet  for  den  aktuelle 

betongklassen, fyk er armeringens karakteristiske flytegrense og fftk,res,2,5 er karakteristisk rest 

strekkfasthet relatert til 2,5mm rissvidde som angitt tidligere.  

 

Ulikheten med ligning 4.7 og 4.8 og ligningene for minimumsarmering som er oppgitt i EC2 del 

1‐1, NA.9.2.1.1(1) [1] for vanlig betong er et tilleggselement som representerer fibrenes bidrag 

ved  rest  strekkfasthet. Blir  beregnet minimumsarmeringen  lik  eller mindre  enn  null  faller 

kravet om armering bort. 

 

4.1.4.1 Nedbøying  

Nedbøying er  ikke forklart  i COIN 29 [4], FIB Model Code [8] eller RILEM [27]. Den svenske 

standarden, 7.4.3 [28] beskriver beregning av nedbøying på en fiberarmert konstruksjon.  

 

For konstruksjonsdeler uten konvensjonell armering kan nedbøying av risset del være basert 

på elastisk analyse hvor man bruker en effektiv elastisitetsmodul for å finne kryp. Nedbøying 

for den rissede delen kan beregnes ved å beskrive konstruksjonen med å ha en risset og en 

urisset elastisk del.  

 

Dette er basert på samme forutsetninger og beregningsprinsipp som er fremstilt i EC2 del 1‐

1, 7.4.3 [1]. Her blir det forklart at for en konstruksjonsdel som er forventet å risse opp, men 

som ikke forventes å bli fullstendig opprisset vil ha en oppførsel mellom dem.  

 

4.1.4.2 Riss 

Ved å tilsette fiber i betongen kan dette ha god påvirkning på riss. Små mengder kan føre til 

liten eller ingen synlige riss ved brukstilstand. Beregningsgrunnlaget i COIN 29 [4] er basert på 

armert fiberbetong.  

 

For  å  kunne  bruke  beregningsforslaget  lagt  frem  i  RILEM  [27]  må  en  av  de  følgende 

betingelsene være opprettholdt 

 Tilstedeværelse av konvensjonell armering 

 Tilstedeværelse av normal kompresjonskraft 

 Riss  kontroll  opprettholdt  ved  det  strukturelle  systemet  (omfordeling  av  indre 

moment eller krefter begrenset ved rotasjons kapasiteten 
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I  henhold  til  Svensk  standard,  7.3.4  [28]  kan  rissviddden  beregnes  på  fiberarmerte 

konstruksjoner som er utsatt for bøying ved følgende ligning 

 

  ௠௔௫ݓ ൌ ௙௧2ሺ݄ߝ െ ሻݔ

 
4.9 

Hvor  εft  er  maksimum  strekkbelastning  for  den  relevante  lastkombinasjonen,  og  x  er 

trykksonehøyden for det rissete tverrsnittet.  

 

 Dimensjonering av samvirkekonstruksjon 
Når en samvirkekonstruksjon skal sjekkes for bruk må den sjekkes på to stadier. Det første 

stadiet  er  om  stålplaten  kan  brukes  som  forskaling  for  bløt  betong,  og  det  andre  er  en 

analysedel av samvirkekonstruksjonen.  

 

 Detaljerings bestemmelser 

Det er flere krav som må tilfredsstilles, hvor de fleste er dannet ut ifra god erfaring. Ifølge EC4 

del 1‐1, 9.2.1(1) og 9.2.1(2) [15] skal konstruksjonen tilfredsstille kravet på tykkelsen: 

 Total høyre, h ≥ 90mm 

 Betongtykkelse over stålplaten, hc ≥ 50mm 

Det er ikke noe begrensninger på hvor høye stålplatene skal være, dette vil være avhengig av 

egenvekten til betongen som påvirker nedbøyingen.  

 

I følge EC4 del 1‐1 skal platehøyden (h) være total høyde, mens betonghøyden (hc) være fra 

den flate overflaten til platen opp til toppen av betongen. 

 
Figur 4.3: Generelt tverrsnitt EC4 del 1‐1, 9.2.1 [15] 

 

Beregningene i henhold til EC4 del 1‐1 [15] er begrenset til stålplater med smal stegavstand. 

Forholdet mellom  steglengde  og  stegavstanden  er  viktig med  tanken  på  skjær.  Er  dette 

forholdet  for  liten  vil  det  påvirke  skjær  styrken  til  sammenkoblingen,  og  det  kan  oppstå 

utilstrekkelig  vertikal  skjærmotstand.  Er  stegavstanden  for  stor  kan  dette  påvirke  evnen 
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dekket har til å fordele lasten. Dette kan også oppstå hvis betongtykkelsen er minimert for å 

oppnå minst mulig vekt. [33] 

 

Ved  bruk  av  tilleggsarmering  er  kravet  inne  oppriss  at  armeringen  skal  være  større  enn 

80mm/m2  i henhold til EC4 del 1‐1, 9.2(4) [15]. Dette er basert på minste betongtykkelsen 

over stålplaten. Det er også spesifisert at avstanden mellom stengene  ikke skal overskride 

minsteverdien av 2h eller 350mm. 

 

Konstruksjonen må også opprettholde minimums bærelengde ved opplager. Bærelengde vil 

si lengden av platen eller dekket som er i direkte kontakt med opplageren. Dette er for å unngå 

skader i platen og opplaget, og at det ikke oppstår sammenbrudd som et resultat av utilsiktet 

forskyvning under montering. Bærelengden vil være avhengig av om opplagermaterialet er 

stål eller betong, og om det er indre eller ytre opplager.  

 

Opplager materiale  lbc  lbs 

Betong eller stål  75mm 50mm

Andre materiale  100mm 70mm
Tabell 4.3: Minimums bærelengde [15] 

 
Figur 4.4: Minimum bærelengde EC4 del 1‐1, 9.2.3 [15] 

  

 Laster 
Våt betong veier mer en tørr betong, derfor kan det ofte være nødvendig å bruke understøtter 

når dekket støpes. Disse understøttene hjelper til med at konstruksjonen  ikke bøyes, eller  i 

verste fall knekke under utstøping.  

 

Når man skal regne ut  lasten på stålplaten, må man sammen med egenvekten  legge til en 

tilleggslast. EC4 del 1‐1, 9.3.2(1) [15] refererer til EC1 del 1‐6 [34]. Her blir det foreslått en 

bevegelig  last for verktøy og arbeidere på et areal på (3x3)m, med en  intensitet på 10% av 

betongvekten, større enn 0,75 kN/m2, og mindre en 1,5kN/m3. Utenfor dette arbeidsarealet 

brukes 0,75kN/m3 som nyttelast. Er dekket mindre en  (3x3)m benyttes 0,75kN/m3 på hele 

dekket.  
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Ved  støping  kan  stålplaten  få en nedbøying  som  kan  føre  til damming. Dette  vil  være en 

tilleggslast som oppstår ved utstøping. I henhold til EC4 del 1‐1, 9.3.2(2) [15] kan damdannelse 

neglisjeres hvis den sentriske nedbøyingen(δ) av platen på grunn av egenvekt og den våte 

betongens vekt er mindre enn 1/10 av platetykkelsen. Overskrides denne grenseverdien kan 

man forutsette at betongens nominelle tykkelse økes med 0.7δ.  

 

 Analyse av krefter og moment 

Vanligvis vil et dekke være kontinuerlig over to eller flere spenn, hvor det ved å støpes betong 

oppå vil ses på som er kontinuerlig dekke. Et midtopplegg vil med elastisk analyse fører til et 

negativt moment som ofte krever mer armering. Dette kan unngås ved å designe dekkene 

som flere et spenns fritt opplagte dekker, bruke omfordelings moment eller plastisk analyse. 

Ofte blir dekke designet som et spenns dekker hvor man kan bruke lineær‐elastisk metode. 

[33] 

 

EC4 del 1‐1, 9.4.1 [15] refererer til EC 3 del 1‐3 [28], som gir veiledning til global analyse for 

kontinuerlige konstruksjonsdeler. Elastisk global analyse kan brukes på grunn av en  sikker 

nedre grense  til bruddgrense er  innhentet.  I  tilfeller hvor det er usikkerhet av effekten  til 

omfordeling ved nedbøying, trengs det ikke å tas hensyn til omfordeling i bruksgrense. [33] 

 

 Bekreftelse av stålplate som forskaling 

Designsjekken som gjøres før betongen blir støpt er basert på EC3 del 1‐3 [29], som omhandler 

egenskapene til stålplaten. I de fleste tilfeller er det denne fasen som bestemmer designet på 

stålplaten, og ikke selve samvirkedekket.  

 

Ofte blir anbefalte verdier som er basert på tester gitt av produsenten. Skjærkapasiteten til 

platen må sjekkes slik at det opprettholder kravene som et satt i henhold til EC3 del 1‐3, 6.1.5 

[29]. Man må også sjekke lokal tverr‐skjær kapasitet for steg i henhold til EC3 del 1‐3 6.1.7.3 

[29]. Når en konstruksjon er utsatt for både aksial kraft, skjær og bøying som et resultat av 

påført last, skal konstruksjonen sjekkes for ulike kombinasjoner av disse kreftene i henhold til 

EC3 del 1‐3, 6.1.10 og 6.1.11 [29].  

 

For å sjekke bruksgrense for stålplaten under herding av betongen sjekkes nedbøyingen. Her 

refererer EC4 del 1‐1, 9.8.2(2) [15] til EC3 del 1‐3, 7.3(2) [29] som slår fast at elastisk teori bør 

brukes med  karakteristiske  verdier.  Dette  tilsvarer  en  irreversibel  grensetilstand  som  er 

passende  for nedbøying av  stålplaten på grunn av vekten av det  ferdige dekket. Godkjent 

maksimum deformasjon er gitt av EC4 del 1‐1, 9.6(2) [15] og settes som L/180. [33] 
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 Bruddgrensetilstand ‐ ULS 
Dimensjonerende kapasitet til et samvirkedekke i bruddgrense kan beregnes ut ifra EC4 del 1‐

1 [15] ved å bruke delvis forbindelse metoden eller ved empirisk faktor (m‐k) metoden. Begge 

metodene er basert på tester for å evaluere skjærtilkobling.   

 

For å unngå risiko  for plutselig svikt, må stålplaten ha duktil oppførsel  i  langsgående skjær 

retning. Er platen for sprø kan ikke delvis forbindelse metoden benyttes, og man må da bruke 

m‐k metoden med en ytterligere sikkerhetsfaktor på 1,25. For å sjekke om stålplaten er duktil 

må kravene i EC4 del 1‐1, 9.7.3(3) [15] opprettholdes.  

 

En empirisk m‐k metode har lenge blitt brukt. Det er vanskelig å forutse effekten av endring 

ved bruk av denne metoden på grunn av manglende analytiske modeller. Denne testmetoden 

er modifisert i EC4 del 1‐1 [15] for å gi en kontinuitet med tidligere bruk.  

 

4.2.5.1 Bøying 

For  bøying  brukes  delvis  forbindelse metoden.  Denne metoden  er  basert  på  å  etablere 

mengden av skjærtilkobling mellom betongen og stålplaten for en gitt bøyemotstand.  

 

EC4 del 1‐1, 9.7.2(3) [15] sier at det deformerte arealet av platen kan ignoreres i beregningene 

hvis ikke annet er bevist ved testing. For et dekke i bøying hvor styrken til materialet er kjent, 

kan  det  effektive  arealet  av  stålplaten  beregnet  fra moment motstand.  Noen  ganger  er 

stålplate arealet redusert med halvparten av det påvirkede arealet. [33] 

 

Bøyemotstanden til samvirke dekket er basert på enkel plastisk teori ved å bruke rektangulære 

spenningsblokker. I vanlig armert betong er komprimeringsbelastningen begrenset, men i et 

samvirke dekket er ikke dette et problem på grunn av at stålplaten har en lavere strekkgrense.  

 

Graden av skjærtilkobling er definert som: 

 
ߟ ൌ ௖ܰ

௖ܰ.௙
  4.10 

hvor  Nc = kompresjonskraft i betongen 

Nc,f = kompresjonskraft i betongen for full skjærtilkobling 

 

For  tilfeller  hvor  η=0,  finnes  det  ikke  noe  samvirke mellom  betongen  og  stålplaten,  og 

stålplaten tar hele bøyemotstanden selv. For tilfeller hvor η=1, vil det være full skjærtilkobling. 

Verdier mellom 0 og 1 vil det være delvis tilkobling. Dette er typisk i tilfeller ved bruk av åpen 

profil på stålplatene.  

 

Bøying for konstruksjon uten armering 

For  å  kunne  bestemme momentkapasiteten  til  konstruksjonen må  kraften  i  betongen  og 

stålplaten defineres.  
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  ௖ܰ௙ ൌ 0,85 ௖݂ௗ݄௖ܾ
4.11 

  ௣ܰ ൌ ௣ܣ ௬݂௣ௗ

 
4.12 

hvor  Ncf = kompresjonskraft i betongen 

  Np = kraft i stålplaten 

 

Dybden ned i betongen som er i kompresjon kan beregnes ut ifra aksiell likevekt. 

 
௣௟ݔ ൌ

௣ܰ

0,85 ௖݂ௗܾ
 

 

4.13 

I tilfelle hvor xpl  hc vil det bety at nøytralaksen ligger over stålplaten og man kan da følge EC4 

del 1‐1, 9.7.2(5) [15].  

 

 
Figur 4.5: Momentberegning for nøytralakse over stålplaten [15] 

 

I strekk vil stålplaten få helt plastisk oppførsel, hvor stålplatens momentkapasitet, Mpa er lik 

null. Ligningen for momentkapasitet vil være: 

 

  ௥ௗܯ ൌ ௣ܰሺ݀௣ െ
௣௟ݔ
2
ሻ  4.14 

Her vil dp være dybden fra toppen av betongen og ned til senter av platen.  

 

Blir verdien utregnet  i formel 4.13 større enn hc vil nøytralaksen bli plassert  i stålplaten og 

man bør følge EC4 del 1‐1, 9.7.2(6) [15]. Her vil det være noe kompresjonsbidrag fra stålplaten, 

og Mpa > 0.  
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Figur 4.6: Momentberegning for nøytralakse under stålplaten [15] 

Ligningen for å finne momentarm vil være 

 
ݖ ൌ ݄ െ 0,5݄௖ െ ݁௣ ൅ ሺ݁௣ െ ݁ሻ ௖ܰ௙

௣௘ܣ ௬݂௣.ௗ
  4.15 

Og momentkapasiteten 

 
௣௥ܯ ൌ ௣௔ሺ1ܯ1,25 െ

௖ܰ௙

௣௘ܣ ௬݂௣,ௗ
ሻ ൑  ௣௔ܯ 4.16 

  ௥ௗܯ ൌ ௖ܰ௙ݖ ൅ ௣௥ܯ
4.17 

 

hvor  h = høyden til konstruksjonen 

  hc = betong høyden 

  ep = plastisk nøytralakse for stålplaten 

  e = tyngdepunktslinje for stålplaten 

  Ape = effektive arealet til stålplaten 

 

Bøying for konstruksjon med armering 

Nå konstruksjonen har topparmering vil dette føre til at nøytralaksen vil forskyves oppover på 

tverrsnittet. Da vil topparmeringen være med og ta opp trykkreftene sammen med betongen, 

og stålplaten tar strekkreftene på undersiden på midten av spennet. Kraften i armeringen vil 

være 

  ௦ܰ ൌ ௦ܣ ௬݂ௗ
4.18 

Dybde av betong som er i kompresjon kan beregnes ved likevekt mellom kraften i armeringen, 

betongen og stålplaten, hvor ligningen blir 

 
௣௟ݔ ൌ

௣ܰ െ ௦ܰ

0,85 ௖݂ௗܾ
 

 

4.19 
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For  å  kunne  bruke  formell  4.19  for  å  bestemme  kraften  i  armeringen må  det  sjekkes  at 

armeringen gir etter. For at armeringen skal gi etter må tøyningen i armeringen være større 

enn  grensetøyning.  Er  tøyningen  mindre  enn  grensetøyningen  går  man  inn  i  spenning‐

tøyningskurven og regner ut spenningen ved den beregnede tøyningen.  

 
Figur 4.7: Spenning‐tøynings kurve 

           

Ligningen  for momentkapasiteten  er  avhengig  av  om  kompresjonsdybden  er  større  eller 

mindre enn betonghøyden, hvor man tar likevekt mellom kreftene.  

 

4.2.5.2 Skjær 

Skjærdesign for et samvirkedekke er basert på testresultat. Dette involverer et kompromiss 

mellom  å  utforske  samspillet mellom  de  relevante  parameterne  og  begrense  kostnad  av 

testing slik at man forhindrer bruk av nye profiler.  

 

Langsgående skjærmotstand kan beregnes ut fra m‐k metoden med følgende ligning fra EC4 

del 1‐1, 9.7.3(4) [15]. 

 
௟ܸ.௥ௗ ൌ

ܾ ݀௣
௩௦ߛ

൬
݉ ௣ܣ
ܾ ௦ܮ

൅ ݇൰ 

 

4.20 

Hvor m og k er empiriske faktorer funnet fra testing og er ofte oppgitt av produsent, γvs er 

partialfaktoren for bruddgrensetilstanden og Ls er skjærspennet som defineres  i henhold til 

9.7.3(5) [15].  

 

Vertikalt skjær sjekkes ut  ifra EC4 del 1‐1, 9.7.5 [15], hvor motstanden avhengig av effektiv 

dybde av tverrsnittet. På et samvirkedekke vil stålet ta strekkreftene, hvor stålplatearealet blir 

satt til armeringsarealet. Beregningen blir utført i henhold til EC2 del 1‐1, 6.2.2 [1].  

 

 
ோܸௗ௖௧ ൌ ൤ܥோௗ,௖݇ሺ100ߩଵ ௖݂௞ሻ

ଵ
ଷ ൅ ݇ଵߪ௖௣൨ ܾ௪݀ ൒ ሺݒ௠௜௡ ൅ ݇ଵߪ௖௣ሻܾ௪݀௣ 

 

4.21 

 

hvor   k = 1 ൅ ඥ200/݀	 ൑ 2 med d i diameter 

  ρ1 = 
஺ೞ೗
௕ೢௗ

൑ 0,02 
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Asl = tverrsnittarealet med en strekkarmering med forankringslenged ≥ (lbd + d) forbi 

det betraktede snittet 

  bw = minste bredden av tverrsnittet i strekksonen 

  σcp =  ாܰௗ/ܣ௖ ൏ 0,2 ௖݂ௗ hvor NEd=0 ved trykk 

  CRd,c = 0,18/γc (anbefalte verdi av nasjonalt tillegg) 

  k1 = 0,15 (anbefalte verdi av nasjonalt tillegg) 

  vmin = 0,035݇
య
మ ௖݂௞

భ
మ (anbefalte verdi av nasjonalt tillegg) 

 

Når  konstruksjonen  påføres  en  konsentrert  last  bør  kapasiteten  for  gjennomlokking 

bestemmes i samsvar med EC2 del 1‐1, 6.4.4 [1]. Denne ligningen vil gi skjærmotstanden som 

en spenning, derfor er det nødvendig å vite dybden som denne spenningen er antatt å handle 

på.  

 

 Bruksgrensetilstand ‐ SLS 

4.2.6.1 Nedbøying 

Reglene  i  EC4  del  1‐1,  9.8.2(4)  [15]  sier  at  nedbøyingsberegningene  kan  utelates  hvis  to 

kriterier er oppfyllet. Det  første er at  forholdet mellom spenn og  tykkelse  ikke overskrider 

kravene gitt i EC2 del 1‐1, 7.4 [1]. For et fritt opplagt dekke er grenseverdien satt til 20mm, for 

ytre spenn på et kontinuerlig dekke er kravet 26mm og for et indre spenn er det 30mm. [33] 

Det andre kriteriet er virkning av endeglidning, og gjelder bare for eksterne spenn. Hvis lasten 

som fører til en slip på 0,5mm overskrider 1,2 ganger design last i bruksgrense kan man utelate 

nedbøyingsberegning. Dette refererer til intern slip last som blir funnet i tester, og som sjelden 

er tilgjengelig for designere.  

 

For å kunne beregne nedbøyingen til konstruksjonsdeler benyttes virtuelle krefters prinsipp. 

Dette  prinsippet  sier  at  ytre  virtuelt  arbeid  skal  være  likt  indre  virtuelt  arbeid.  Under 

nedbøyingsberegningene tar man bare hensyn til bøyedeformasjon, det vil si at nedbøyingen 

på  grunn  av  skjærdeformasjon  er  neglisjert.  Skjærdeformasjonen  er  avhengig  av 

tverrsnittform og lengde/høyde forholdet til konstruksjonen. Vanligvis er det nødvendig å ta 

skjærdeformasjonen med for høye bjelker. Oftest vil det gi god nok nøyaktighet for armerte 

betongkonstruksjoner ved å neglisjere skjærdeformasjonen. [35] 

 

I beregningen benytter man elastisk analyse. For å kunne bestemme nedbøyingen må man 

bestemme bøyetsivheten EI, hvor E er elastititetsmodulen til materialet og I er andre ordens 

moment for tverrsnittet. Her transformeres tverrsnittet om til betong. Andre ordens moment 

må bestemmes  for både  risset og urisset del, hvor man bruker gjennomsnittsverdiene  for 

beregning av nedbøying.  

 
௖ܫ ൌ

௖௨ܫ ൅ ௖௖ܫ
2

 

 

4.22 

hvor  Ic = gjennomsnittsverdi av andre ordens moment 
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  Icu = andre ordens moment for urisset del 

  Icc = andre ordens moment for risset del 

 

For et opprisest tverrsnitt kan dette gjøres ved å benytte areal likevekt om nøytralaksen. For 

et uopprisset tverrsnitt benyttes enkel tyngdepunktsberegning. 

 

Trykksonehøyden  er  avhengig  av  materialstivhetsforholdet  og  armeringsforholdet,  og 

uavhengig av påsatte laster og bøyemoment. [35] Nedbøyingen som beregnes legges sammen 

med nedbøyingen fra avsnitt 4.2.4, hvor man får en total nedbøying som sjekkes mot kravet, 

L/250.  

 

4.2.6.2 Riss 

Ifølge  EC4  del  1‐1,  9.8.1(2)  [15]  skal  rissvidde  sjekkes  med  minimumsarmering.  For  et 

kontinuerlig  dekke  skal  armeringen  for  positivt  moment  være  større  enn  0,2%  av 

betongtverrsnittet  ved  ustøttet  dekke,  og  0,4%  av  betongtverrsnittet  ved  støttet  dekke. 

Denne mengden vil  ikke automatisk  sikre  for  riss, derfor bør man bruke metoden  som er 

beskrevet i EC2 del 1‐1 [1]. 

 

For å sjekke om konstruksjonen er opprisset sjekkes rissmomentet. Dette kan bestemmes hvis 

en forutsetter at tverrsnittet risser opp når strekkspenning i underkant når strekkfastheten.  

 
௖௥ܯ ൌ

௖݂௧௠ܫ௖௨
݄ െ ௖௨ݔ

 

 

4.23 

hvor  fctm er midlere  strekkfasthet  for betongen, og  Icu og xcu er parametere  for uopprisset 

tverrsnitt. Er dette momentet mindre en design moment vil konstruksjonen være opprisset. 

 

I henhold til EC2 del 1‐1, 7.3.4 [1] kan man beregne rissvidde på grunn av ytre last. 

  ௞ݓ ൌ ௦௠ߝ௥,௠௔௫ሺݏ െ  ௖௠ሻߝ
 

  4.24 

Hvor  sr,max  er  største  rissavstand  og  i  tilfeller  der  armeringen med  heft  i  strekksonen  har 

tilstrekkelig liten avstand kan senteravstand beregnes fra 

  ௥,௠௔௫ݏ ൌ ݇ଷܿ ൅ ݇ଵ݇ଶ݇ସ߶௛/ߩ௣,௘௙௙
 

4.25 

hvor  k1 = tar hensyn til heftegenskapene ved armering 

       0,18 for stenger med god heft og 1,6 for stenger med tilnærmet glatt overflate 

k2 = tar hensyn til tøyningsfordelingen 

       0,5 for bøying og 1,0 for rent strekk 

k3 og k4 = finnes i nasjonale tillegg, hvor anbefalte verdier er henholdsvis 3,4 og 0,425 

φh = armeringsdiameter, som her settes lik platetykkelsen 

ρs,eff = (As+ξ12xAp’)/Ac,eff, hvor Ap, Ac,eff og ξ1 er definer i EC 2, 7.3.2(3) [1] 

c = minimums betongoverdekning  
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εsm og εcm er midlere tøyning i henholdsvis armeringen og betongen. Den midlere tøyningen 

kan beregnes med formel 4.26. 

 

௦௠ߝ െ ௖௠ߝ ൌ
௦ߪ െ ݇ଵ

௖݂௧,௘௙௙
௣,௘௙௙ߩ

൫1 ൅ ௣,௘௙௙൯ߩ݊

௣ܧ
൒ 0,6

௦ߪ
௣ܧ

 

 

4.26 

hvor  σs = spenningen  i strekkarmeringen under forutsetningen av et opprisset tverrsnitt  i 

henhold til EC4 del 1‐1, 7.4.3(3) 

  n = forholdet mellom Ep/Ecm 

  k1 = faktor som avhenger av lastens varighet 

         0,6 for kortvarig last og 0,4 for langvarig last 

 

Vanligvis under dimensjonering av risskontroll benytter man ligningen direkte fra standarden 

for å finne spenningen  i armeringen. Under testing blir det benyttet en annen metode. Her 

blir rissvidde for første riss beregnet, deretter beregnes rissvidde som er forventet å oppstå 

når stålet når sin maksimums spenning.  

 

 Dimensjonering av fiberarmert samvirkekonstruksjon   
Når  man  skal  dimensjonere  en  fiberarmert  samvirkekonstruksjon  kombinerer  man 

beregningsmetodene fra avsnitt 4.1 og avsnitt 4.2.  

 

 Bruddgrensetilstand ‐ ULS 

4.3.1.1 Bøying 

For en konstruksjon med armert fiberbetong skal det påvises at konstruksjonsdelen bærer den 

dimensjonerende lasten med samvirke mellom stangarmeringen og stålfiber.  

For  å  bestemme  momentkapasiteten  kan  man  ifølge  COIN  29  [4]  ta  likevekt  om 

trykkresultantens angrepspunkt. 

 

 
Figur 4.8: Momentkapasitet for konstruksjon med armert fiberbetong [4] 
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  ோௗܯ ൌ ௙ܵሺ0.5݄ ൅ ሻݔ0,1 ൅ ܵ௔ሺ݀ െ ሻݔ0,4

 
4.27 

Hvor   Tc = kompresjonskraft i betongen = Ncf 

  Sa = trykkraft i stålplaten = Np 

  Sf = kraft fra fiber 

 

Som  vist  i  Figur  4.8  kan  strekkapasiteten  medtas  med  konstant  spenning  over 

strekksonehøyden, hvor trykksonehøyden bestemmes ut fra aksiell likevekt. COIN 29 [4] sier 

at  for  konstruksjoner  i  pålitelighetsklasse  2‐4  skal  det  bevises  at  dimensjonerende 

bøyemoment  og  aksialkrefter  kan  opprettholdes  av  stålplaten  uten  bidrag  fra 

fiberarmeringen. Dette gjøres ved samme metode brukt i avsnitt 4.2.5.1. 

 

Når en konstruksjonsdel  som er armert med konvensjonell armering og  fiber er utsatt  for 

bøying og aksialkraft, skal dimensjoneringen utføres med hjelp av M‐N diagram.  

 

4.3.1.2 Skjær 

Reglene  som er oppgitt  i COIN 29  [4] kan benyttes hvor  forholdet mellom  spennvidde og 

tverrsnittshøyden er minst 3 ved tosidig opplegg, og 1,5 ved utkraget del. Konstruksjonsdeler 

som  ikke  oppfyller  dette  kravet  kan  dimensjoneres  i  henhold  til  EC2  del  1‐1,  6.5  [1]. 

Fiberarmert betong har en bevist effekt på skjær, derfor er det  ikke behov  for  tradisjonell 

bøylearmering. Total skjærkapasitet er kapasiteten til betongen med armering, lagt sammen 

med kapasiteten til fibrene.  

  ௥ܸௗ,௖ ൌ ோܸௗ௖௧ ൅ ோܸௗ௖௙

 
4.28 

Skjærkapasitet for betong med stålplaten som armering, VRdct beregnes ved å bruke formel 

4.21. Skjærkapasitet for fiberarmert betong beregnes med følgende ligning: 

  ோܸௗ௖௙ ൌ 0,6 ௙݂௧ௗ,௥௘௦,ଶ,ହܾ௪݄

 
4.29 

I henhold  til RILEM  [27] er  ligningen  for  skjærkapasiteten  for betong med  stålplaten  som 

armering lik formel 4.21, mens skjærkapasiteten for fiberarmert betong har følgende ligning: 

  ோܸௗ௖௙ ൌ 0,7݇௙݇ଵ߬௙ௗܾ௪݀௣
 

4.30 

hvor   kf  =  faktor  som  har  hensyn  til  bidrag  fra  steget  i  et  T‐tverrsnitt,  ved  rektangulært 

tverrsnitt settes lik 1,0. 

k1 = 0,15 (anbefalte verdi av nasjonalt tillegg) 

  τfd = 0,12fR,k4 

  fR,k4 = rest bøyestrekkfasthet ved 3,5mm rissvidde 
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Den svenske standarden, 6.2.2  [28] og FIB Model code  [8]  fremstiller en samlet  formel  for 

skjærkapasiteten for armert fiberbetong. Formelen fra 4.21 er sammensatt med formell for 

fiberkapasiteten.  

 

ோܸௗ௖௙ ൌ 0,18݇ ൤100ߩଵ ൬1 ൅ 7,5 ௧݂ௗ௥௘௦

௖݂௧௞
൰ ௖݂௞൨

భ
య

ܾ௪݀௣ 

 

4.31 

Faktorene k og ρ1 er de samme som brukt i formell 4.21. fctk er karakteristisk strekkstyrke for 

betongen uten fiber.  

 

 Bruksgrensetilstand ‐ SLS 

4.3.2.1 Nedbøying 

For en konstruksjonsdel med konvensjonell armering og fiberarmert betong bruker man EC2 

del 1‐1, 7.4.3(3) [1]. Når man skal fastslå moment‐kurvatur forholdet for et tverrsnitt, skal man 

ta  i  betraktning  rest  strekkfasthet.  For  å  bestemme  trykksonehøyden  og  andre  ordens 

moment  må  man  ta  hensyn  til  alle  materialene  og  geometrien.  Fiber  bidrar  til  å  øke 

trykksonehøyden  i  tverrsnittet,  noe  som  vil  påvirke  nedbøyingen  positivt  i  forhold  til  hva 

beregningene viser.  

 

4.3.2.2 Riss 

Beregningsmetoden for riss og rissvidder som er beskrevet i COIN 29 [4] er basert på et forslag 

av  Løfgren  2008.  Beregningsmessig  tar man  hensyn  til  fibrene  ved  å  beregne  spenning  i 

armeringen med utgangspunkt i spennings‐ tøyningsforløpet med uniform rest strekkfasthet 

i  strekksonen.  På  grunn  av  en  økende  trykksonehøyden  forårsaket  av  stålfibrene,  vil 

spenningen i armeringen reduseres.  

 

For  å beregne  rissvidder på  grunn  av  ytre  laster  kan man bruke  EC2  del  1‐1,  7.3.4  [1]  til 

dimensjoneringsgrunnlag  slik  som  avsnitt  4.2.6.2  forteller.  Her  blir  fiberbetongens  rest 

strekkfasthet tatt hensyn til ved beregninger av armeringsspeningen, σs og σsr. Uttrykket sr,max 

fra ligning 4.25 modifiseres med en faktor k5 for å ta hensyn til fibertilsetningen.  

  ௥,௠௔௫ݏ ൌ ݇ଷܿ ൅ ݇ଵ݇ଶ݇ସ݇ହ߶/ߩ௦,௘௙௙
 

4.32 

hvor k5 = (1‐fftk,res,2,5/fctm) 

 

Rissvidder  kan  oppstå  ved  volumendring  i  betongen,  men  slike  beregninger  er  mer 

omfattende og er  tyngre  tilgjengelige  siden  slike metoder benyttes  svært  sjeldent. Denne 

beregningen  er  svært  aktuell  hvor  man  ønsker  å  oppnå  vanntette  konstruksjonsdeler. 

Volumendringer  som  kan  oppstå  i  betongen  kan  være  svinn  eller  oppførsel  ved 

temperaturendringer. Metoden som er foreslått i COIN 29 [4] er basert på Löfgren 2008 og 

Engström 2006  som er modellert  ved hjelp  av  fjærer. Hvordan  slike  riss  skal unngås eller 
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begrenses er  ikke  tatt med  i EC2 del 1‐1  [1], det er derfor  valgt og  ikke  tas med  i denne 

oppgaven.  

 

I henhold til RILEM TC 162‐TDF [27] er rissvidde begrenset til 0,25mm. Rissvidde på grunn av 

ytre last kan beregnes ved hjelp av ligning 

  ௞ݓ ൌ   ௥௠௔௫௦௠ݏ
 

4.33 

hvor    er  koeffisient  som  er  relatert  til  gjennomsnittlig  rissavstand.  Gjennomsnittlig 

rissavstanden beregnes fra 

 
௥௠௔௫ݏ ൌ ቆ50 ൅ 0,25 ݇ଵ݇ଶ

௛
௥
ቇ ቆ

50
௙/ܮ

ቇ 

 

4.34 

hvor  k1 og k2 = samme som for ligning 4.25 

h = diameter på armeringsjern, som her settes lik tykkelsen på stålplaten 

Lf = stålfiberens lengde 

 = stålfiberens diameter 

r = effektive armerings forholdet, Ap/Aceff.  

 

Aceff vil si betongen som omfavner armeringen. På en samvirkekonstruksjon vil dette være 

betongen som er plassert på den nederste og øverste flensen. Første leddet i ligningen over 

representerer effekten av betongoverdekningen, som har en direkte effekt på rissavstanden.  

 

Midlere ståltøyning i armeringen som er tillat under påsatt last er 

 
௦௠ ൌ

௦
௣ܧ

ቆ1 െ ଵଶ ൬
௦௥
௦
൰
ଶ

ቇ 

 

4.35 

hvor  1 =  1,0 for stenger med god heft og 0,5 for stenger med tilnærmet glatt overflate 

2 = 1,0 på grunn av enkel, lasting på kort sikt og 0,5 for vedvarende last eller last som 

gjentas gjennom flere sykler.  

 

For en fiberarmert konstruksjon må man ta hensyn til fibrene ved beregning av spenningen i 

trykkarmeringen. I en vanlig armert betongkonstruksjon vil trykkspenningen etter riss være lik 

null, men ved bruk av fiber vil den settes lik σf, som vist i Figur 4.9.  
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Figur 4.9: Spenningsfordeling i risset tverrsnitt (a) uten og (b) med fiber [36] 

 

Gjennomsnittlig riss avstand, srm er antatt uavhengig av fiberinnhold, men i virkeligheten vil 

den spille en rolle på riss på grunn av: 

 Forbedrende heft mellom stål og betong 

 Trykk styrke til fibrene før oppriss 

Det vil si at denne måten å beregne riss på er konservativt. [36] 
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5 Prøveplan og testmetoder 
Noen prøver skal støpes hos Velde og noen skal støpes på laboratoriet på UIS.  

 

Prøvene som støpes på UIS: 

  Hva  Dimensjon 

lxbxh [mm] 

Type betong Antall

Serie A  Terning med 0,8% fiber 150x150x150 B30 + 0,8 % fiber  3 

Serie B  Terning med 0,45% fiber 150x150x150 B30 + 0,45 % fiber  3 

Serie C  Terning uten fiber  150x150x150 B30 3 

Serie D  Bjelke med 0,8% fiber  550x150x150 B30 + 0,8 % fiber  2 

Serie E  Bjelke uten fiber  550x150x150 B30 2 

Serie F  Dekke med stålplate  600x600x215 B30 2 
Tabell 5.1: Prøver som støpes på UIS 

 

Prøvene som støpes hos Velde: 

  Hva  Dimensjon

lxb [m] 

Type betong Mengde 

armering 

Antall

Prøve 1  Samvirkekonstruksjon* 

u/armering 

2,4x0,9 B30 ‐ 1

Prøve 2  Samvirkekonstruksjon* 

m/armering 

2,4x0,9 B30 4ø10c250 

Overdekning 

25mm 

1

Prøve 3  Fiberarmert 

samvirkekonstruksjon* 

2,4x0,9 B30  +  0,45  % 

fiber 

‐ 1

Prøve 4  Fiberarmert 

samvirkekonstruksjon* 

7,5x1,2 B30  +  0,45  % 

fiber 

‐ 3

Tabell 5.2: Prøver som støpes hos Velde 

*Samvirkekonstruksjon er dekke med stålplate i bunn.  

 

 Material og proporsjonering  
Det er viktig at samme betongresept brukes på prøvene slik at prøvene kan sammenlignes. 

Betongdekkene blir dimensjonert  for kontordekke hvor det oftest blir brukt  fasthetsklasse 

B30. I samarbeid med Velde ble det valgt betongresept på B30 som er godt egnet til bruk  i 

kombinasjon med fiber.  

 

Sementen som skal brukes i testene er miljøsement type CEM II. Denne type sement er tilsatt 

ca 30% slagg for å redusere CO2‐utslippet og for å forbedre egenskapene.  
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Stålfibrene skal erstatte kontinuerlig armering, derfor skal stålfiber, DE 50/0,75 N  levert av 

Mapei benyttes. Det første tallet i benevnelsen forklarer lengden på fibrene i mm og det andre 

tallet  er  diameteren  i mm. Mengden  fiber  som  skal  benyttes  er  0,45%.  Tilsettes  det mer 

stålfiber  i betongen vil det oppstå problem som fiberballing ved pumping. For å undersøke 

oppførselen og styrken til betong med større mengde fiber blir også prøver med 0,8% fiber 

støpt på UIS. 

 
Figur 5.1: Stålfiber DE 50/0,75 N 

 

Ved  bruk  av  fiber  er  anbefalt  v/c‐tall  satt  til  0,55  eller  0,5,  hvor  det  også  trengs 

superplastiserende  tilsetning.  Her  blir masseforholdet  satt  til  0,55.  Noe  luft  er  ønskelig  i 

betongen slik at den kan bevege seg ved temperaturendringer. Luft innhold i betongen er satt 

til 1,5%.  

 

Multideck 146 fra Kingspan er konstruert til å kunne strekke seg over lange spenn. Dette er en 

trapesformet stålplate med total høyde på 160mm. En stor fordel er at man sparer opp til 30% 

betong  i  forhold  til  andre  trapesformet  stålplater  som  er  på  markedet.  I  en 

samvirkekonstruksjon finnes det ulike sjiktforbindelser. Multideck 146 er designet slik at de 

oppnår heft med betongen ved hjelp av friksjonsforankring.  

 

 
Figur 5.2: Multideck 146 

 

Tabell 5.3 viser resepten som skal benyttes i testene ved bruk av 0.45 % fiber, alle reseptene 

er plassert i vedlegg B. 
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Tabell 5.3: Eksempel på proporsjonering 

 

 Tilslag 
For en samvirkekonstruksjon spesifiserer EC4 del 1‐1 [15] at det største tilslagets størrelse ikke 

skal overskride: 

 
݀௚ ൑ ൝

0,4݄௖
ܾ଴/3

31,5݉݉
 

 

5.1 

Ved  å  bruke  multideck  146  med  en  total  dekkehøyde  på  215mm,  blir  største  tillate 

tilslagsstørrelse beregnet  til 22mm.  I henhold  til COIN 29  [4]  skal dg  ikke være  større enn 

halvparten av fiberlengden som tilsvarer 25mm.  

 

For  å  oppnå  en  god  fordeling  av  tilslagene  er  betongresepten  basert  på  6  ulike  tilslag 

størrelser, hvor det er størst andel av de minste størrelsene. Fiberarmert betong krever mer 

finstoff  og  mindre  steinstørrelse  på  grunn  av  at  fibrenes  lange,  slanke  form  reduserer 
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betongens bearbeidbare. [4] Store mengder med finstoff vil også forsikre at stålfibrene kan 

passe mellom tilslags partiklene. [37] 

 

 
Tabell 5.4: Tilslags inndeling 

 

 
Figur 5.3: Fordelingskurve for tilslag benyttet i testene 
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 Tilsetningsstoff 
Ved bruk av fiberarmert betong er det nødvendig at betongen er selvkomprimerende. Et ofte 

brukt  superplastiserende  stoff  i  selvkomprimerende  betong  er Dynamo  SX‐N. Dette  er  et 

svært effektivt superplastiserende tilsetningsstoff basert på modifiserte akrylpolymerer. 

 

For  å  minke  svinn  tilsettes  det  et  ekspanderende  stoff  kalt  expancrete  i  betongen. 

Krympreduserende tilsetning som tilsettes er mapecrete som vil minke volumreduksjon. Ved 

å bruke Expancrete og Mapecrete sammen vil fordelen fra begge stoffene forsterkes.  

 

For å få en lengre levetid på betongen tilsettes Sika Visco Flow N. Dette er bra å bruke hvor 

det krever lang brukstid og hvor man ønsker minst mulig variasjon i konsistens fra lass til lass. 

 

Tabell 5.5 viser typer og mengde tilsetningsstoff brukt i reseptene som er benyttet i testene. 

 
Tabell 5.5: Tilsetningsstoff benyttet i testene 

 

 Forberedende arbeid 
Støpingen på UIS skal deles på tre omganger. Det er en resept med 0,45% fiber, en med 0,8% 

fiber og en uten fiber, derfor blir det blandet tre resepter.  

 

Prøvene  støpes  i  standardiserte  former.  RILEM  TC  162‐TDF  [31]  anbefaler  at  prøver med 

fiberarmering bør ha en overflate på (150x150)mm, derfor blir terningene støpt i former på 

(150x150x150)mm og bjelkene på (550x150x150)mm. 

 
Figur 5.4: Støpeform for terning 150x150x150 
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Figur 5.5: Støpeform til bjelke 150x150x550 

Dekket  som  støpes  ut  på  UIS  følger  stålplatens  bredde,  hvor  dimensjonen  er 

(600x600x215)mm.  

 

 
Figur 5.6: Forskaling av dekke 

Dekkene  som  støpes  hos  Velde  blir  forskalt  og  støpt  over  bakke.  Dette  er  for  å  sjekke 

stålplatens egenskaper som forskaling til den våte betongen. Det blir benyttet kassetter som 

endeforskaling. 

 

 
Figur 5.7: Forskaling av fullskala dekketest 
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 Prøving av fersk betong 

 Synkmål og utbredelsesmål 

Konsistensen  til betongen blir målt ved bruk av synkmål‐ og utbredelsesmål metoden som 

bestemmes i henhold til NS‐EN 12350‐2‐8:2009. Dette er statiske metoder. [38] [39] 

 

En sylinder som er plassert på et brett fylles med betong. Ved bruk av selvkomprimerende 

betong  fylles  sylinderen  opp  i  en  omgang  uten  mekanisk  komprimering.  Deretter  dras 

sylinderen  opp  med  en  jevn  hastighet.  Synkmål  er  høyden  betongen  har  sunket,  mens 

utbredelsesmål er hvor stor diameter betongen flyt ut.  

 

 
Figur 5.8: Form brukt ved å måle konsistens 

 

Den mest  vanlige målemetoden  er  synkmål.  Synkmålet  gjenspeiler  til  enn  viss  grad  både 

betongens mobilitet og komprimerbarhet. Ved bruk av  selvkomprimerende betong er den 

beste  målemetoden  utbredelsesmål.  Med  denne  metoden  vil  betongens  mobilitet  og 

utflytningsevne bli målt. Dette målet blir i større grad påvirket av betongens viskositet. For å 

oppnå en stabil selvkomprimerende betong er det viktig at tilslagsgraderingen er jevn og uten 

partikkelsprang. [4] 

 

 Densitet 
Densitet bestemmes i henhold til NS‐EN 12350‐6:2009 [40]. En beholder på ca. 8 liter blir fylt 

opp med betong, hvor den veies. Kravet for densiteten til normalbetong ligger mellom 2000‐

2600 kg/m3. Formelen for å beregne densiteten er: 

 

  ܦ ൌ
݉ଶ െ ݉ଵ

ܸ
 

 

5.2 

hvor  m1 = Vekt av tom beholder kg 
  m2 = Vekt av beholder med betong kg 
  V = Volumet av beholderen m3 



    Prøveplan og testmetoder 

 
 

52

 Luftinnhold 
Luftinnholdet bestemmes i henhold til NS‐EN 12350‐7:2009 [41]. Metoden som skal brukes er 

trykkmålemetoden,  hvor  et  trykk  utlignes  i  en  tett  beholder med  ukjent  volum  av  luft  i 

betongen. Det er et ur på trykkmåleren som kalibreres i prosent av luft for det resulterende 

trykket.  

 

 
Figur 5.9: Utstyr for å måle luftinnhold 

 

 Prøving av herdet betong 

 Trykktesting 
Trykkfastheten til betongen bestemmes i henhold til NS‐EN 12390‐3:2009 [42]. Prøvestykkene 

blir tatt ut av  formen dag 2 etter støping, og plassert  i vannbad med temperatur på 20 ±2 

grader før de blir trykktestet 28 dager etter støping.  

 

Prøvestykket blir lastet med en konstant hastighet på 0,5MPa/s i en trykkmaskin. Lasten blir 

påført helt til prøvestykket  ikke klarer å opprettholde  lasten. Bruddformen på prøvene blir 

sjekket  i  henhold  til  standarden.  Maksimumslasten  noteres  og  kompresjonsstyrken  til 

betongen blir beregnet. 

 

 
௖݂ ൌ

ܨ
௖ܣ

 

 

5.3 

hvor  F = maksimums last ved svikt [N] 

  Ac = tversnittsarealet av prøven 

 

 Bøyestrekkfasthet 
Bøyestrekkfasthet bestemmes i henhold til NS‐EN 12390‐5:2009 [43]. Bjelkene blir plassert på 

en bøyemaskin hvor en punktlast blir påført. Opplagerne på begge sidene er fritt opplagt slik 

at kreftene blir fordelt likt mellom dem.  
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Figur 5.10:  Ordning av lasting på prøvestykket 

 

Punktlastene øker med en  jevn hastighet på 0,5 MPa/s, helt  til prøvestykket  ikke klarer å 

motstå kraften. Den påsatte lasten måles, og bøyestrekkfastheten beregnes ut fra 

 

 
௖݂௙ ൌ

3 ܨ ݈

2 ݀ଵ ݀ଶ
ଶ  5.4 

 

hvor  F = maksimums last [N] 

  l = avstand mellom opplager [mm] 

  d1 og d2 = dimensjon av prøvestykket [mm] 

 

 Firepunkts test 
Prøve F  som blir støpt på UIS plasseres i vannbad på 20±2 grader, og blir testet etter 28 dager. 

Dekketest blir gjennomført med nedbøyingskontroll med en nedbøying på 0,5mm/min.  

 

 
Figur 5.11: Lastrigg for dekke på 600mm 

 

Dekke 1 – 3 som støpes hos Velde skal  lagres  innendørs  i en hall på 20±2 grader. 28 dager 

etter støping skal dekkene fraktes til UIS hvor de skal testes. Her skal bli dekkene plassert på 

en lastrigg, hvor oppleggene er fritt opplagt. For å oppnå standard prosedyre blir spennvidden 

satt til 2,1meter med to punktlaster symmetrisk plassert.  
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Testene  skal  bli  gjennomført  med  nedbøyingskontroll  med  nedbøying  på  2mm/min.  I 

kombinasjon med lastriggen skal det også benyttes programmet strain master til å kontrollere 

riss og nedbøying på konstruksjonen. 

 

 
Figur 5.12: Lastrigg for dekke på 2,4 meter 

 

 Fullskala dekketest 
Tre dekker med dimensjon (7,5x1,2) meter støpes ut hos Velde. Etter utstøping blir dekkene 

oppbevart  i en  innendørs hall med 20±2 grader. 28 dager etter støping blir dekkene testes. 

Testprosedyren går ut på at det bygges en kant rundt dekkene, hvor det fylles med vann oppi 

bassenget på toppen av dekket. Dette vil gjøre av vannet blir jevnt fordelt. Vannet blir pumpet 

med en jevn hastighet slik at  lasten får en jevn økning. For å øke  lasten blir det plassert en 

punktlast på midten av spennet på det ene dekket. Det blir benyttet manuelt måleutstyr til å 

måle last og nedbøying. 

 
Figur 5.13: Fullskala dekketest med jevnt fordelt last 

 
Figur 5.14: Fullskala dekketest med punktlast 
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6 Dimensjonering 
Håndberegninger er utført ved hjelp av programmet mathcad og er plassert i vedlegg E og F, 

og oppsummering av beregningsresultatene blir presentert her.  

 

 Dimensjoneringsprinsipp  
Prøve  1‐3  blir  valgt  å  støpes  på  2,4 meter  på  grunn  av  begrensinger  på  lastrigg  på UIS. 

Begrensningen for en slakkarmert konstruksjon er ofte 7,5m, derfor blir denne spennlengden 

valgt for de lange dekkene. Blir spennet lenger bør det brukes spennkabler for å tilfredsstille 

kravene. Bredden er  satt  til 1,2m  for å være  sikker på at konstruksjonen oppføres  som et 

dekke, og ikke en bjelke. 

 

For at et element kan defineres som et dekke sier EC2 del 1‐1 [1] at minste bredde må være 

større enn 4xh som tilsvarer 860mm for en dekkehøyde på 215mm. Dimensjonen på dekkene 

er (1,2x7,5)m og (0.9x2,4)m, det vil si begge tilfredsstiller kravet. Et samvirkedekke vil være et 

enveis dekke, hvor kreftene vil bli overført en vei. Dette er på grunn av stålplatens design, og 

kreftene vil bli overført i lengderetningen til stålplaten. Dimensjoneringskravet for et enveis 

dekke er at L/B er større eller lik 2,5.  

 

 Detaljeringsbestemmelser 
I overenstemmelse med kravene  i kapittel 4.2.1 vil konstruksjonens høyde  i beregningene 

være:  hc = 70mm, betong over hovedoverflate av stålplaten 

hp = 160mm, total dybde av stålplaten  

 

Total høyde av samvirkedekket blir da 215mm, som er mindre enn hc + hp. Det vil si at ved 

beregning vil den relevante betongtykkelsen settes lik hc‐15mm = 55mm.  

 
Figur 6.1: Tversnitt av test stykke (alle enheter i mm) 

 

I samsvar med EC4 del 1‐1, 3.5(2) [15] er anbefalt tykkelse på stålplaten 0,7mm. Tykkelsen på 

multideck 146 fra Kingspan er 1,5mm, som tilfredsstiller kravet. På dekkene som er 2,4meter 

benyttes det ytre opplegg på stål, med en bærelengde på 150mm. Dette gir en spennvidde på 

2,1meter.  På  prøve  4  benyttes  opplegg  av  tre,  som  gir  en  bærelengde  på  100mm,  og 

spennvidde på 7,3 meter.  
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Prøve 2  inneholder  slakkarmering  i  topp av dekket. Beregningsreglene  følger EC4 del 1‐1, 

9.8.1(2) som tar hensyn til om dekket er understøttet eller  ikke og 9.2.1 som tar hensyn til 

minimumsarmering og senteravstand. [15] Armeringen sjekkes med EC2 del 1‐1, 7.3.2 [1] som 

gir  minimumsarmeringen  for  at  konstruksjonen  skal  motstå  riss.  Kravet  for  dekket 

opprettholdes med minimumsarmeringen som blir 4ø10c250, med en overdekning på 25mm.  

 

Ut fra formel 4.4 vil betong med 0,45% tilsatt fiber oppnå en rest strekkfasthet på 0,75 MPa. 

Dette betyr at betongen blir klassifisert som B30‐R0,75, som vil si en sylinder trykkfasthet på 

30  MPa  og  0,75  MPa  karakteristisk  rest  strekkfasthet  ved  2,5mm  rissvidde.  Rest 

bøyestrekkfasthet ved samme rissvidde er 2,0 MPa.  

 

Under  beregningene  beskrives materialoppførselen  uten  sikkerhetsfaktorer  siden  testene 

utføres  i  laboratorium. Dette  fører til at  forventet resultat fra målingene er  i samsvar med 

beregningene. Alle dekkene var dimensjonert som et spenns, fritt opplagt dekke. 

 

 Dimensjonering av prøve 1‐3 
Prøve  Tverrsnitt  Statikk

1 ‐ Samvirke‐ 

konstruksjon 

u/armering  

 

 

 

2 ‐ Samvirke‐ 

konstruksjon 

m/armering 

 

3  –  Fiberarmert 

samvirke‐

kontrsuksjon 

 

Tabell 6.1: Samvirkekonstruksjons tester 

 

 Dimensjonerende laster 

Dekkene blir utsatt  for  to punktlaster og egenvekten  som er  jevnt  fordelt. Egenvekten er 

hentet fra Kingspan, vedlegg A‐2. Total egenvekt Gk blir regnet til 2,87 kN/m, og punktlast Pk 

blir satt til 75kN. Ved å bruke statikktabeller og superposisjon blir moment og skjærkraften 

som dekkene ble utsatt for beregnet. 

 
ாௗܯ ൌ

ଶܮ௞ܩ

8
൅ ௞ܲܽ ൌ 54,1݇ܰ݉ 

 

6.1 

 
ாܸௗ ൌ ௞ܲ ൅

ܮ௞ܩ
2

ൌ 78,0݇ܰ  6.2 
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 Bruddgrensetilstand 
Trykksonehøyden til prøve 1 er mindre enn betonghøyden, som vil si at trykksonen er plassert 

i betongen. Ved å følge avsnitt 4.2.5.1, blir momentkapasiteten til tverrsnittet beregnet.  

 

For prøve 2 vil nøytralaksen også ligge i betongen, hvor man kan bruke følgende ligning for å 

beregne momentkapasiteten. 

 

  ௥ௗܯ ൌ ௖ܰ௙൫݀௣ െ ௣௟൯ݔ0,5 ൅ ௌܰሺ݀௣ െ ݀௔ሻ 
6.3 

hvor  dp = avstand mellom platens nøytralakse og topp fiber i betong 

  da = avstand mellom armering og topp fiber i betong 

 

For prøve 3 kan man følge 4.3.1.1 for beregning av momentkapasiteten.  

 

Under  beregningene  på  langsgående  skjærmotstand  vil  sikkerhetsfaktoren  fjernes.  De 

empiriske faktorene m og k er angitt fra stålplate produsent og er henholdsvis satt til 146,7 

MPa  og  0,0335 MPa.  Konstruksjonene  er  ikke  utsatt  for  noe  aksial  kraft,  denne delen  av 

ligningen for vertikal skjærkpasitet er derfor fjernet. Skjærkapasiteten beregnes ut ifra avsnitt 

4.2.5.2.   

 

   Prøve 1  Ref.  Prøve 2  Ref.  Prøve 3  Ref. 

Kompresjonskraft i betongen ‐ Ncf  1041 kN  4.11 1041 kN  4.11 ‐  ‐ 

Trykkraft i stålplaten ‐ Np  951 kN  4.12 951 kN  4.12 951 kN  Figur 4.8 
Kraft i armeringen ‐ Ns  ‐  ‐  157 kN  4.18 ‐  ‐ 

Kraft fra fiber – Sf  ‐  ‐  ‐  ‐  105 kN  Figur 4.8 
Trykksonehøyde ‐  xpl  50,3mm  4.13 42mm  4.19 59,3mm  Figur 4.8 
Momentkapasitet ‐ Mrd  104,6 kNm 4.14 110 kNm  6.3  117,9 kNm  4.27 
Langsgående skjærkapasitet ‐ Vlrd  106,7 kN  4.20 106,7 kN  4.20 106,7 kN  4.20 
Vertikal skjærkapasitet ‐ VRdc 

  

81,3 kN  4.21 81,3 kN  4.21 125,3 kN  4.21+4.29
‐  ‐  ‐  ‐  126,9 kN  4.31 

Tabell 6.2: Resultat prøve 1‐3 i bruddgrensetilstand 

 
Tabell 6.3  viser utnyttelsen  av dekkene  i bruddgrensetilstand. Alle prøvene opprettholder 

lasten og har  tilstrekkelig kapasitet. Tabellen viser at ved å benytte  fiberarmert betong vil 

moment‐ og skjærkapasiteten i henhold til beregninger ut ifra regelverk være bedre enn ved 

å  bruke  uarmert  betongkonstruksjoner.  Prøven  med  fiber  fikk  13%  økning  i 

momentkapasiteten i forhold til prøven uten armering. Det er hele 34% utnyttelsesforskjell på 

skjærkapasiteten  med  eller  uten  fiber,  som  viser  at  fiber  har  en  god  påvirkning  på 

skjærkapasiteten til konstruksjonen. For prøven med og uten armering er konstruksjonen nær 

til å feile på grunn av skjær, mens prøven med fiber har en kapasitetsøkning på 55% og klarer 
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å opprettholde lasten lenger. Beregningene for skjær i henhold til COIN 29 og svensk standard 

er veldig like, hvor det viser at begge ligningene er egnet for beregning.  

 

   Prøve 1  Prøve 2  Prøve 3 

Momentkapasitet  51,70 %  49,20 %  45,90 % 

Skjærkapasitet ‐ EC2 del 1‐1  96,00 %  96 %  ‐ 

Skjærkapasitet ‐ COIN 29  ‐  ‐  62,30 % 

Skjærkapasitet ‐ SS812310  ‐  ‐  61,50 % 
Tabell 6.3: Utnyttelse for samvirkekonstruksjonene i bruddgrensetilstand 

 

 Bruksgrensetilstand  
Under  beregningene  i  bruksgrense  benyttes  samme  moment  og  skjærlaster  som  i 

bruddgrense. Dette er med tanken på at dekkene blir testet i laboratorium hvor ingen faktorer 

benyttes.  

  ܮ
݀௣

ൌ 15,5 

 

6.4 

Nedbøyingsberegningen tilfredsstiller kravet for et fritt opplagt dekke som er 20mm, men på 

grunn av  testene blir nedbøyingen beregnet.  For å beregne nedbøyingen  til prøve 1 og 2 

benyttes  avsnitt  4.2.6.1,  hvor  prøve  1  er  enkelarmert, mens  prøve  2  er  en  dobbelarmert 

konstruksjon.  Prøve  3  blir  beregnet  som  et  enkelarmert  dekke  på  grunn  av manglende 

standardisering for fiberarmert betong, noe som vil resultere i en konservativ beregning. For 

å beregne nedbøyingen for konstruksjonen benyttes statikk tabeller og superposisjon for de 

ulike lastene.  

 

Sprekkmomentet er beregnet mindre enn dimensjonerende moment for alle prøvene, som vil 

si at konstruksjonen risser opp. Bruddlasten vil være høyest for fiberarmerte prøven, dette er 

på grunn av stålfibrene tar opp noe av spenningene som oppstår på grunn av påsatt last. For 

prøve 1 og 2 blir beregningene like.  

 

   Prøve 1  Ref.  Prøve 2  Ref.  Prøve 3  Ref. 

Nedbøying ‐ δ  1,93mm  Statikk 
tabell 

1,909mm  Statikk 
tabell 

1,874mm  Statikk 
tabell 

Rissmoment ‐ Mcr  12,78 kNm 4.23  12,75 kNm  4.23  32,9  4.23 
Rissavstand – Sr,max 

  

193mm  4.25  90,7mm  4.25  191mm  4.32 
‐  ‐  ‐  ‐  40mm  4.33 

Første riss – wk1 

                    – wk1rilem 

0,016mm  4.24  7,55x10‐3mm  4.24  0,015mm  4.24 
‐  ‐  ‐  ‐  5,529x10‐6 mm  4.34 

Riss ved maks spenning – wk2 

                                       – wk2rilem  

0,281mm  4.24  0,133mm  4.24  0,279mm  4.24 
‐  ‐  ‐  ‐  0,113mm  4.34 

Bruddlast ‐ Pb  217,5 kN  Vedlegg
E‐2 

216,8 kN  Vedlegg 
E‐3 

217,9kN  Vedlegg 
E‐4 

Tabell 6.4: Resultat prøve 1‐3 i bruksgrensetilstand 
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Tillate rissvidde for prøve 1 og 2 er vanligvis 0,3mm, men for å kunne sammenligne resultatene 

settes  tillat  rissvidde  for  alle  prøvene  lik  rissvidden  for  fiberarmerte  konstruksjoner,  alså 

0,25mm [27]. Tillate nedbøyingen for dekkene vil være  

 

 
௟௢௩௟௜௚ߜ ൌ

ܮ
250

ൌ 8,4݉݉  6.5 

 

Tabell 6.5 viser utnyttelsen av dekkene i bruksgrensetilstand. For beregning på nedbøying har 

topparmering  noe  positivt  bidrag,  på  grunn  av  at  de  er  plassert  i  kompresjonssonen  til 

betongen. For prøve 3 tar man ikke hensyn til fibrene, noe som fører til at virkelig nedbøying 

forventes å bli noe bedre enn beregnet. Alle rissberegningene for det første risset er innenfor 

kravet. Prøven som viser best resultat i rissberegningene er prøve 2, med topparmering. Riss 

som oppstår når  armeringen når  flytegrensen  kan  være  større enn  tillat  rissvidde. Denne 

sjekkes bare under testprøving fordi dekker som benyttes i konstruksjoner skal ikke få så store 

spenninger i armeringen.  

 

Beregningsmessig får RILEM en lavere rissvidde i forhold til COIN 29. Dette er på grunn av at i 

beregningen i COIN 29 tar man hensyn til overdekningen til stålplaten, mens i RILEM er denne 

verdien satt til 50mm.  

 

   Prøve 1  Prøve 2  Prøve 3 

Nedbøying  23 %  22,70 %  23 % 

Første riss 
          EC4 del 1‐1, 7.4 
          COIN 29 
          RILEM 

 
6,40 % 
‐ 
‐ 

 
3 % 
‐ 
‐ 

 
‐ 
6,20 % 

2,21x10‐3% 

Riss ved maks spenning 
          EC4 del 1‐1, 7.4 
          COIN 29 
          RILEM 

 
112,50 % 
‐ 
‐ 

 
53 % 
‐ 
‐ 

 
‐ 
111,50 % 

45,10 % 
Tabell 6.5: Utnyttelse for samvirkekonstruksjonene i bruksgrensetilstand 
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 Dimensjonering av prøve 4 
Prøve  Tverrsnitt  Statikk

4 –Fiberarmert 

samvirke‐

konstruksjon 

 

 

 

Tabell 6.6: Fiberarmert samvirkekonstruksjons tester 

Bredden på prøve 4 er 1,2m. Under dimensjonering av dekker benyttes 1 meter bredde, derfor 

er alle beregningene under per meter lengde.  

 

 Bekreftelse av stålplaten som forskaling 

Beregninger for bekreftelse av stålplaten som forskaling er utført på fullskalatesten i henhold 

til avsnitt 4.2.4. Uten bruk av understøttelse ved støping vil nedbøyingen bli for stor, derfor er 

det behov for støtte i midten av spennet.  

 
Figur 6.2: Statikk for stålplaten som forskaling 

Egenvekt for den våte betongen og stålplaten er hentet fra Kingspan vedlegg A‐2 og er satt til 

3,25kN/m. Den variable lasten er satt i henhold til EC1 del 1‐6 [34], 0,75kN/m. Maks moment 

og skjær vil oppstå ved midtopplegg og vil ha følgende verdier 

 

 
ோௗ௙ܯ ൌ 0,125ሺܩ௞ଵ ൅ ܳ௞ଵሻ ൬

ܮ
2
൰
ଶ

ൌ 7݇ܰ݉ 

 

6.6 

 
ோܸௗ௙ ൌ 1,25ሺܩ௞ଵ ൅ ܳ௞ଵሻ

ܮ
2
ൌ 18, ݇ܰ  6.7 

 

   Prøve 4  Ref.  Utnyttelse 

Momentkapasitet til stålplaten ‐Mcrd  42,3 kNm  Vedlegg A‐2  9,4% 

Skjærkapasitet til stålplaten ‐ VbRd  197,9 kN  EC3 del 1‐1, 6.1.5 [29]  9,5% 

Lokal tverr‐skjær kapasitet for steg ‐ Rwrd  1643 kN  EC3 del 1‐1, 6.1.7.3 [29]  1,1% 

Nedbøying – δ1  4,5mm  Statikk tabell  21,8% 

Kombinert skjær og moment  ‐  ‐  10,5% 
Tabell 6.7: Resultat for stålplaten som forskaling 

Som Tabell 6.7 viser har  stålplaten  stor nok kapasitet  til å opprettholde  funksjonen under 

forskaling  ved  å  benytte  understøttelse.  Man  trenger  ikke  ta  hensyn  til  damming  for 
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samvirkekonstruksjonen under støping, for beregnet nedbøying i midten av dekket med kun 

egenvekt ble 3,7mm, og tillat nedbøying er 21,5mm.  

 

 Dimensjonerende laster  

Den totale egenvekten Gk2 for fullskaladekket blir regnet til 3,2 kN/m. Dekket dimensjoneres 

for kontor som i henhold til EC1 del 1‐1 [30] har en jevnt fordelt nyttelast på 3kN/m.  

 

 
ாௗܯ ൌ

ሺܩ௞ଶ ൅ ܳ௞ଶሻܮଶ

8
ൌ 43,5݇ܰ݉ 

 

6.8 

 
ாܸௗ ൌ

ሺܩ௞ଶ ൅ ܳ௞ଶሻܮ
2

ൌ 23,2݇ܰ 

 

6.9 

 

 Bruddgrensetilstand 
Moment  og  skjærkapasiteten  til  den  fiberarmerte  samvirkekonstruksjonen  er  større  en 

moment og skjær som oppstår på grunn av påsatt last.  

 

   Prøve 4  Ref.  Utnyttelse 

Trykkraft i stålplaten ‐ Sa  1057 kN  fig 4,8  ‐ 

Kraft fra fiber ‐ Sf  117 kN  fig 4,8  ‐ 

Trykksonehøyde ‐ xpl  59,3mm  fig 4,8  ‐ 

Momentkapasitet ‐ MRd  131 kNm  4,26  33,2% 

Vertikal skjærkapasitet ‐ VRd 

  
275,3 kN  4,20+4,28  8,4% 

279,0 kN  4,3  8,3% 
Tabell 6.8: Resultat prøve 4 i bruddgrenestilstand 

 
For å bevise at konstruksjonen kan opprettholdes uten fiberbidraget benyttes samme metode 

som ble benyttet for prøve 1, det er bevist at momentet opprettholdes uten bidrag fra fibrene 

i vedlegg F.  

 

 Bruksgrensetilstand  
For  å  bestemme  trykksonehøyden  og  andre  ordens moment må man  ta  hensyn  til  alle 

materialene og  tverrsnittsgeometrien. Her blir det  ikke  tatt hensyn  til  fibrene på grunn av 

manglende standardisering. 

 

Tillate rissvidde for en fiberarmert konstruksjon er satt til 0,25mm. Tillate nedbøyingen for 

prøven vil være L/250 som er 30mm.  

 

Tabell  6.9  viser  utnyttelsen  av  dekket  i  bruksgrensetilstand.  Prøven  viser  tilstrekkelig 

kapasitet,  hvor  både  nedbøying  og  riss  tilfredsstille  kravene.  Nedbøyingen  får  en  høy 
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utnyttelse, noe som må tas med i betraktning under dimensjonering. Den tilfredsstiller kravet 

men er  veldig nær, noe  som  kan gjøre at nedbøyingen blir  for  stor  i  forhold  til bruks‐ og 

synlighetsskyld. Forskjellen på rissviddeberegningen utført i henhold til COIN 29 og RILEM fikk 

stor forskjell, og dette er av samme grunn som ble nevnt for avsnitt 6.3.3.  

 

   Prøve 4  Ref.   Utnyttelse 

Nedbøying – δ2  19,1mm  Statikk tabell  64 % 

Rissmoment ‐ Mcr  13,7 kNm  4.23  ‐ 

Rissavstand – Sr,max 

  

191mm  4.32  ‐ 

40mm  4.33  ‐ 

Første riss – wk1 

                   – wk1rilem 

0,015mm  4.24  6 % 

6,3x10‐6mm  4.34  2,5x10‐3% 

Riss ved maks spenning – wk2 

                                           – wk2rilem 

0,279mm  4.24  111,50 % 

0,112mm  4.34  44,80 % 
Tabell 6.9: Resultat prøve 4 i bruksgrensetilstand 
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7 Eksperimentelt resultat 
Prøvene som er utstøpt: 

  Hva  Dimensjon 

lxbxh [mm] 

Type betong Antall

Serie A  Terning med 0,8% fiber 150x150x150 B30 + 0,8 % fiber  3 

Serie B  Terning med 0,45% fiber 150x150x150 B30 + 0,45 % fiber  3 

Serie C  Terning uten fiber  150x150x150 B30 3 

Serie D  Bjelke med 0,8% fiber  550x150x150 B30 + 0,8 % fiber  2 

Serie E  Bjelke uten fiber  550x150x150 B30 2 

Serie F  Dekke med stålplate  600x600x215 B30 2 
Tabell 7.1: Prøver utstøpt på UIS 

  Hva  Dimensjon

lxb [m] 

Type betong Mengde 

armering 

Antall

Prøve 1  Samvirkekonstruksjon* 

u/armering 

2,4x0,9 B30 ‐ 1

Prøve 2  Samvirkekonstruksjon* 

m/armering 

2,4x0,9 B30 4ø10c250 

Overdekning 

25mm 

1

Prøve 3  Fiberarmert 

samvirkekonstruksjon* 

2,4x0,9 B30  +  0,45  % 

fiber 

‐ 1

Prøve 4  Fiberarmert 

samvirkekonstruksjon* 

7,5x1,2 B30  +  0,45  % 

fiber 

‐ 3

Tabell 7.2: Prøver utstøpt hos Velde 

*Samvirkekonstruksjon er dekke med stålplate i bunn.  

 

Serie A til E som ble støpt ut på UIS gikk som planlagt og ble utført og oppbevart på riktig måte 

i henhold til standarden.   

 

For serie F ble den ene testen ødelagt når forskalingen skulle fjernes, noe som resulterte i at 

kun  en  prøve  ble  testet. Under  testing  oppstod  det  problemer med  programmet  ”strain 

master”.  Programmet  analyserte  de  første  230  sekundene  av  prøven.  Kontakten mellom 

prøven og lastriggen oppstod ca. 450 sekunder etter teststart. Dette betyr at resultatene fra 

”strian master” ikke kan benyttes til å evaluere resultatet. 

 

Prøve 1‐3 ble utført og støpt etter planen. Etter utstøping måtte dekkene oppbevares ute hos 

Velde. For å ha kontroll på betongens alder ved testing ble modenheten beregnet ved hjelp 

av gjennomsnittstemperatur hentet fra yr.no. [44] Ut ifra Vedlegg C oppnådde betongen en 

modenhet på ca. 11 dager etter 33 dager. 33 dager etter støp ble dekkene fraktet til UIS for 

testing.  
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Prøve 4 ble støpt ute på bakkenivå. Dette gjør at man  ikke kan sjekke stålplatens oppførsel 

under støping, men i henhold til beregningene utført i vedlegg F har stålplaten god kapasitet 

til å opprettholde ønsket egenskaper under støping. Etter utstøping ble dekkene oppbevart 

ute  til herding, og etter 35 dager ble dekkene  testet. Vedlegg C  viser  at betongen hadde 

oppnådd en modenhet på 12 dager. 

 

Prøvene gikk ikke til brudd med de planlagte testmetoden. Det ble derfor utført en ekstra test 

på et av dekkene, hvor det ble påført en punktlast på midten.  

 
Figur 7.1: Dekketest for prøve 4.1 

 

 Fersk betong 
Prøve  Utbredelsesmål [mm] Synkmål [mm]  Luft [%] Densitet [kg/m3]

0,8% fiber   495 200 3,0 2319 

0,45% fiber  450 230 3,4 2325 

B30  450 220 2,2 2344 
Tabell 7.3: Ferske egenskapene til testene 

Mengden  fiber  som er  tilsatt betongen er  ikke  så  stor, derfor er det  ikke  forventet  store 

endringer i støpelighet til de ulike reseptene. Betongen med 0,8% fiber har høyt luftinnhold 

og lavest densitet, noe som kan påvirke støpeligheten positivt.  

 

 Utbredelsesmål og synkmål 

Utbredelsesmålingene som ble utført på den ferske betongen er fremstilt  i Tabell 7.3 over. 

Disse målingene er noe mindre enn kravet til selvkomprimerende betong som er angitt til å 

være 59‐80 cm. [4] Denne differansen kan være forårsaket av stålfibrene.  

 

Ved en økende  fibermengde eller  fiberlengde pleier synkutbredelsen å minke. Synkmålene 

kan bli redusert med ca. 35mm ved tilsetning av fiber. Dette er ikke tilfelle her, noe som kan 

være på grunn av  liten mengde  fiber som er tilsatt eller ulike påvirkninger og usikkerheter 

under støping. 
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 Densitet 
Alle  målingene  fra  testene  er  innenfor  kravet  for  normalbetong  som  er  2400kg/m3. 

Resultatene fra målingene på prøvene er meget stabile. Stålfiber vil ikke påvirke densiteten til 

den  ferske betongen noe  særlig,  selv om det  er en  tendens på  at densiteten minker  ved 

økende fibermengde.  

 

 Luftinnhold 
For at luftinnholdet ikke skal påvirke sluttfastheten til betong er maks grensen på luftinnhold 

i normalbetong satt til 4%. I resepten fra Velde var det satt opp et luftinnhold på 1,5%. Alle 

resultatene  fremstilt  i Tabell 7.3 er  innenfor kravet, men noe over ønsket verdi. Dette kan 

være  forårsaket  av  feil  utførelse  i  støpefase,  slik  som miksetid  og miksemaskin  som  ble 

benyttet. 

 

   Herdet betong 

 Trykktesting 
 

 
Figur 7.2: Testmasking for trykktesting 

 

Ut fra EC2 del 1‐1 [1] skal en B30 ha en styrke på 

 

  ௠௔௫ܨ ൌ ܽܲܯ37 ൈ 150݉݉ ൈ 150݉݉ ൌ 832,5݇ܰ 
7.1 

For hver betongblanding ble 3 terninger støpt ut, og alle resultatene fra prøvingen ligger godt 

over Fmax for en B30 betong.  
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Serie  Dimensjon  Fibermengde  Densitet  Fmax  fcm  fck     Gj. snitt fcm  Gj. snitt fck 

   mm  volumprosent  kg/l  kN  MPa MPa     Mpa  Mpa 

A1  150x150x150  0,8  2,43  1653,7  74  66    

72  64 A2  150x150x150  0,8  2,42  1589,2  71  63    

A3  150x150x150  0,8   ‐   1606,5  71  63    

B1  150x150x150  0,45  2,38  1575,8  70  62    

68  61 B2  150x150x150  0,45  2,38  1586,6  71  63    

B3  150x150x150  0,45   ‐   1433,7  64  57  *

C1  150x150x150   ‐   2,38  1499,1  67  59  *

67  59 C2  150x150x150   ‐   2,4  1483,2  66  58    

C3  150x150x150   ‐    ‐   1530,1  68  60    

Tabell 7.4: Resultat ved trykktesting 

*Terningene hadde noe avrundede kanter, ikke 100% kvadratisk form 

 
Figur 7.3: Trykkfasthet til terning ved 28 døgn 

 

Resultatene  ligger over  standard  verdier, hadde det blitt benyttet  støpetester  kunne man 

forbedret og rettet på resepten slik trykkfastheten kunne vært mer i henhold til standarden. 

Dette er godt tegn innenfor kapasitet, men dårlig økonomisk hvor det benyttes en sterkere 

betong enn hva som er nødvendig.  

 

Flere forskere har funnet ut at fiberinnholdet ikke har noen påvirkning på trykkfastheten. Den 

eneste påvirkningen er at betongen som inneholder fiber blir noe seigere og vil ikke bli knust 

på  samme måte.  Disse  prøvene  fikk  også mindre  riss,  noe  som  viser  at  fibrene  påvirker 

betongens styrke mot rissutvikling. Alle prøvene er stabile med noe variasjon. Resultatet viser 

at med økende mengde stålfiber i betongen vil trykkfastheten øke noe. Serie B vil ha en noe 

høyere gjennomsnittlig  trykkfasthet enn  resultatet  viser på grunn av prøve B3 hadde noe 

ødelagt form som ga en lavere trykkfasthet enn de andre. Prøve C1 hadde også noe ødelagt 

form men dette var ikke så mye, og påvirket ikke trykkfasthets resultatet.  
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 Bøyestrekkfasthet 
 

 
Figur 7.4: Testmaskin for bøyestrekkfasthet 

I henhold til EC2 del 1‐1, 3.1.8 [1] kan bøyestrekkfastheten for en B30 betong finnes ved hjelp 

av følgende ligning. 

 
௖݂௙ ൌ ݔܽ݉ ൬

1,6݄
1000 ௖݂௧௞; ௖݂௧௞൰  7.2 

 

Høyden til prøven var 150mm, fctk vil si betongens karakteristiske aksialstrekkfasthet som for 

B30  betong  er  3,8 MPa. Dette  gir  en  bøyestrekkfasthet  på  3,8 MPa.  Alle  resultatene  fra 

bøyestrekkprøven er innenfor kravet.  

 

Serie  Dimensjon  Fibermengde  Fmax  fcf  Gj. snitt fcf 

  mm  volumprosent kN  MPa  Mpa 

D1  150x150x550  0,8  36,2  8,05 
8,4 

D2  150x150x550  0,8  39,7  8,80 

E1  550x150x150  ‐  36,1  8,01 
7,8 

E2  550x150x150  ‐  34,5  7,66 

Tabell 7.5: Resultat ved bøyestrekktest 

 
Figur 7.5: Bøyestrekktesting ved 28 døgn 
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Prøvene som  inneholder stålfiber  fikk ca. 10% høyere bøyestrekkfasthet enn prøvene uten 

fiber. Dette viser også igjen med at prøven uten fiber fikk en mer sprø oppførsel, mens prøven 

med fiber ble mer duktil som resulterte i et mer seigt brudd.  

 

 Firepunkts test 
Generelle observasjoner 

Med  økende  last  på  dekkene  begynte  dekket  å  deformeres  vertikalt.  På  dette  stadiet  vil 

stålplaten jobbe sammen med betongen for å ta opp strekkreftene som blir påført tverrsnittet. 

Etter at lasten passerte ca. 80kN oppstod det flere knekkelyder som kommer av at betongen 

separeres  fra  stålplaten  som  følge av  svikt  i  sammenkoblingen mellom de  to materialene. 

Synlige riss oppstod fra strekksonen av konstruksjonen, hvor de største var plassert rett under 

der punktlasten ble påført. På enden av dekket viste det klar slipp, hvor betongen hadde slippt 

fullstendig fra stålplaten. Resultatene viser at alle testene fikk feilmodus II, som er på grunn 

av skjær som gir strekksprekker og som gir konstruksjonen en endeslipp. 

 
Figur 7.6: Riss ved punktlast for samvirkedekket med armering 

 

Last – nedbøying oppførsel 

Forholdet mellom last og nedbøying er fremstilt i Figur 7.8 – Figur 7.10. Lasten som fremstilles 

i grafene er totallast fra hele lastriggen. Nedbøyingen viser klar tendens til å øke med lasten, 

og alle prøvene viser samme utvikling. Første endring  i stigningen på grafene er når et riss 

oppstod eller separasjon og slipp  i konstruksjonen. Generell oppførsel  for en konstruksjon 

under last vil kunne deles inn i tre deler. Før oppriss, etter oppriss og etter topp belastning. 

Alle  prøvene  viser  lik  oppførsel  i  den  lineære  delen  før  oppriss.  Etter  oppriss  mister 

konstruksjonen  sin  lineære  oppførsel,  hvor  grafen  fortsetter  mot  topplast.  Etter  denne 

topplasten er nådd vil lastkapasiteten reduseres og nedbøyingen øker.  

 

Figur 7.7 viser hvordan lasten utviklet seg i forhold til tiden under testing av prøve F, det lille 

dekket uten armering. I starten av grafen viser en flat kurve, her var det ikke kontakt mellom 

dekket og lastriggen. 450 sekunder etter oppstart oppstod det er lite hakk i grafen, det var her 

kontakten oppstod. Grafen viser at lasten steg fort når den først kom i kontakt med dekket, 

og at dekket tok en makslast på 206 kN.  
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Figur 7.7: Last ‐ tid for prøve F 

 
Figur 7.8: Kraft ‐ nedbøying for prøve 1 – uten armering 

 
Figur 7.9: Kraft ‐ nedbøying for prøve 2 – med armering 

 
Figur 7.10: Kraft ‐ nedbøying for prøve 3 – med fiberarmering 
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Første topp på grafen viser makslasten som dekket klarer og motstå før den får noe synlige 

skader eller feil som påvirker bæreevnen. På prøven uten armering oppstår denne ved lavest 

last, og i tillegg ved størst nedbøying. I henhold til standarden skal prøven uten armering være 

svakest, derfor er denne oppførselen som antatt. Prøvene uten armering viser store likheter 

når det kommer til lasten. Den stiger fort og går mot få stigningstopper. Den minste prøven 

får derimot en høyere påført last, som er på grunn av kortere spennvidde.  

 

Alle prøvene har en lineær oppførsel i starten før riss oppstår. Lasten på prøven uten armering 

gikk sakte oppover  igjen, men kom  ikke  like  langt opp som på de andre  to. Dette er  fordi 

prøvene med slakk‐ og  fiberarmering  får en mer duktil oppførsel og klarer å opprettholde 

lasten lenger ved å fordele kreftene til stålet. Dette vil ikke prøven uten armering klare, og det 

vil føre til et sprøere og raskere brudd. Prøven med fiberarmering viser at fibrene får en hard 

oppførsel,  som  tillater  flere  riss  før  konstruksjonen  feiler.  Etter  topplasten  er  nådd  viser 

prøvene tegn til å stabiliseres, hadde prøvene fortsatt ville mest sannsynlig lasten minke, mens 

nedbøyingen fortsette å øke.  

 

Som  Tabell  7.6  viser  var  nedbøyingen  best  for  prøve  3, med  fiber  for  både  testene  og 

beregningene, og prøve 1, uten armering var den som kom verst ut. Prøven uten armering har 

3 % nedbøyingsøkning i forhold til prøven med fiber i henhold til beregningene.  I henhold til 

testene er denne økningen på 55%. For prøve 2 med armering er økning på 2% i henhold til 

beregningene, mens for beregningene er den 12%. Dette viser en stor forbedring av stivhet 

ved  bruk  av  fiber,  og  at  stålfiber  har  en  bedre  effekt  på  virkelig  testing  i  forhold  til  hva 

beregningene viser.  

 

Selv  om  dekkene  fikk  høyere  nedbøying  enn  hva  beregningene  fikk,  er  alle 

nedbøyingsresultatene  for  den  gitte  lasten  innenfor  beregningskravet  som  er  8,4mm  fra 

formel 6.5. Prøve 1, uten armering har høyest prosentandel med 60,7% av beregningskravet. 

For  at  denne  type  dekke  skal  kunne  benyttes  i  konstruksjoner  burde  det  utføres  en  ny 

vurdering, dette er med tanken på at prosentandelen er høy. Konstruksjonen vil være sikker, 

men nedbøyingen vil bli for stor under denne lasten og resultere i dårlige bruksegenskaper, 

funksjonsdyktighet  og  vil  påvirke  konstruksjonens  utseende.  Prøve  3, med  fiberarmering 

oppnådde en mindre prosentandel, 39%, som er godt innenfor kravet og godt egnet til bruk. 

 

   Prøve 1  Prøve 2  Prøve 3 

Total Kraft  150 kN  150 kN  150 kN 

Beregnet  ‐1,93mm  ‐1,909mm  ‐1,874mm 

Testresultat  ‐5,1mm  ‐3,7mm  ‐3,3mm 

Testresultat i forhold til beregningskravet  60,70 %  44 %  39 % 
Tabell 7.6: Nedbøyings resultat 
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Bruddlast 

I  henhold  til  EC4  del  1‐1,  9.7.3(3)  [15]  bør  bruddlasten  settes  lik  lasten  som  fører  til  en 

nedbøying i midten av spenner på L/50 hvis den største lasten nås ved en nedbøying midt i 

spennet som overskrider L/50. For konstruksjonen vil denne verdien være 42mm.  Ingen av 

testene overskrider denne verdien.  

 

I Tabell 7.7 fremstilles bruddlastresultatet fra testene og beregningene. Beregningene viser 

liten endringer  i bruddlast,  som er på grunn av  liten endring  i  trykksonehøyden og andre 

ordens  moment  for  risset  tverrsnitt.  Prøve  3,  med  fiber  viser  best  resultat  fra  begge 

resultatene, med høyest forbedring i resultatene fra målingen i forhold til de andre prøvene. 

  Prøve 1  Prøve 2 Prøve 3 

Test  191,5 kN  198,7 kN 218,5 kN 

Beregning   217,5 kN  216,8 kN 217,9 kN 
Tabell 7.7: Bruddlast for prøvene 

Endeslipp oppførsel 

 
Figur 7.11: Endeslipp for a) prøve F, b) prøve 1‐uten armering, c) prøve 2‐med armering og d) prøve 3‐med fiberarmering 

 

I den innledende fasen av lastperioden er slipp veldig liten. Etter hvert som kraften øker vil 

slipp mellom materialene øke. Figur 7.11 viser endene av dekken etter ferdige tester. På prøve 

F er det ikke mye synlig slipp, som er forårsaket av kortere spennlengde. På de andre prøvene 

viser det synlig slipp. Dette kunne man også høre under testingen, hvor det var mer og høyere 

lyder som oppstod når betongen slapp taker fra stålplaten. I kraft nedbøyingsgrafene Figur 7.8 

‐ Figur 7.10 over oppstår første tegn på slipp rundt 90kN for prøvene uten stålfiberfiber, og 
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nærmere 100kN for prøven med stålfiber. Dette viser at sammenkoblingen mellom betongen 

og stålplaten som skaper friksjon mellom dem er god.  

 

Tøyningsutvikling for betong 

For alle dekkene ble tøyningen til betong funnet fra programmet strain master ved å sette på 

en strekklapp på toppen av dekket. Alle prøvene viser at tøyningen  i toppen av dekket er  i 

kompresjon. Prøvene er noe varierende noe som er forårsaket av programmet.  

 

 
Figur 7.12: Tøyning i betongen for prøve 1 – uten armering 

 
Figur 7.13: Tøyning i betongen for prøve 2 – med armering 

 
Figur 7.14: Tøyning i betongen for prøve 3 – med fiberarmering 

Prøve 1 oppnår høyest tøyning. Dette er forventet, fordi her er det ingen armering som kan 

hjelpe til med å fordele kreftene. Prøven med stålfiber viser minst tøyning, noe som kan være 
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forårsaket  av  full  dybdearmering  gjennom  hele  tverrsnittet.  Alle  dekkene  feilet  før  de 

oppnådde en kompresjonstøyning på 0,0035.  

 

Tøyningsutvikling for stålplaten  

Tøyningen for stålplaten finnes ved å plassere en strekklapp på bunnen av dekket. I starten er 

tøyningen nær y‐aksen, her vil betongen og stålplatens tøyning følge hverandre, mens etter 

hvert  vil  tøyning øke  i  stålplaten på  grunn  av overføring  av  kreftene. Alle prøvene  får en 

strekktøyning som er positiv. Prøve 1 oppnår høyest tøyning, og overgår tøyningsgrensen til 

stålplaten. Stålplaten har en flytegrense på 350 MPa som gir en tøyningsgrense på 0,00217.  

 

 
Figur 7.15: Prøve 1 ‐ tøyning i stålplaten 

 
Figur 7.16: Prøve 2 ‐ tøyning i stålplaten 

 
Figur 7.17: Prøve 3 ‐ tøyning i stålplaten 
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Rissutvikling  

 
Figur 7.18: Rissutvikling for a) prøve F, b) prøve 1‐uten armering, c) prøve 2‐med armeirng og d) prøve 3‐med fiberarmering 

Figur 7.18 over viser at for prøve F ble risset dannet mellom de to punktlastene. Dette kan 

være forårsaket av liten avstand mellom punktlastene som førte til at de største spenningene 

samlet seg i midten av spennlengden.  

 

De andre prøvene fikk to riss, som var plassert rett under punktlastene. Prøve 2 som var uten 

armering fikk gjennomgående riss som er vist i Figur 7.19, begge disse gjennomgående rissene 

var plassert under punktlasten.  Alle riss har startpunkt i strekksonen av dekket. Prøve 3 med 

fiberarmering  fikk minst rissutvikling. Dette viser  figuren over hvor risset nesten  ikke syns. 

Denne  oppførselen  er  som  antatt,  på  grunn  av med  en  fiberarmt  konstruksjon  vil  hele 

tverrsnittet være armert, hvor mer stål klarer å ta opp krefter og spenninger.  

 
Figur 7.19: Gjennomgående riss for prøve 1‐uten armering 
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Konklusjon 

Resultatene over viser at for konstruksjoner på denne lengden vil en fiberarmert konstruksjon 

oppnå bedre nedbøyingsegenskaper, mindre synlige riss og høyere bruddlast i forhold til hva 

en  konstruksjon  med  slakkarmering.  Det  vil  si  at  slakkarmering  kan  erstattes  med 

fiberarmering og samtidig opprettholde ønsket egenskaper.  

 

 Fullskala dekketest 

 
Figur 7.20: Fullskala dekketest hos Velde 

 

Generelle observasjoner  

Etterhvert som vannhøyden begynte å stige i vannbadet førte det til at dekket fikk mer og mer 

nedbøying. Under lastpåføringen oppstod det ikke noe knekkelyder eller noe tegn på kollaps. 

Når lasten var fjernet var det ingen synlige riss, og ingen tegn på slipp i enden av dekket. Etter 

at lasten var fjernet ble dekket noe rettere, men gikk ikke 100% tilbake til sin startposisjon. 

Dekket viste tegn på redusert stivhet etter testen var ferdig, som kan forbedres med å øke 

tverrsnittshøyden. For denne prøven var beregnet nedbøying nær kravet med utnyttelse på 

64%. For å være på den sikre siden, slik at man kan dokumentere en sikker konstruksjon ved 

beregning  kan  også  tverrsnittshøyden  påvirke  nedbøyingen  positivt,  og  risskontroll  vil  bli 

bedre.  

 
Figur 7.21: Enden på dekket etter test 
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Figur 7.22: Dekket etter test 

 
Last‐nedbøyings oppførsel 

Dekkene stod plassert med kun egenvekt i 2 dager før testdagen. På det tidspunktet testen 

skulle starte ble nedbøyingen målt  til 2mm.  I henhold  til beregningene vil nedbøyingen på 

dekket med egenlast og urisset tverrsnitt være: 
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5
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Målingene ble utført manuelt, hvor det er flere faktorer som spilte inn. Beregningen er større 

enn virkelig nedbøying, noe som viser at i dette tilfelle er standarden konservativ.  

 

Last mot sentrisk nedbøying for prøve 4 og beregningene er grafisk fremstilt i Figur 7.23. Alle 

testene  fikk  økt  nedbøying med  økt  last.  Grafen  viser  at  i  henhold  til  standarden  øker 

nedbøyingen  lineært med kraft.   For prøvene utført hos Velde viser også grafen tendens til 

lineær økning, men her øker nedbøyingen saktere. Alle prøvene fikk en lavere nedbøyingen 

enn hva beregningene viser, noe som igjen viser tegn på konservative beregninger.  

 
Figur 7.23: Last‐nedbøying for prøvene 

 

Prøve 4.1 ble påført ekstra punktlast på midten for å finne nedbøyingen under forhold med 

jevnt fordelt last i tillegg til en punktlast på midten av spennvidden. Tabell 7.8 viser utviklingen 
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på nedbøying  i  forhold til  lasten som ble påført. Her viser det også at beregnet verdier  fra 

standarden er høyere enn virkelige verdier fra testen. Ved å påføre punktlastene oppstod det 

fortsatt ingen knekkelyd eller synlige riss. Ut fra beregningene i vedlegg F skal dekket tåle en 

punktlast på 57 kN, i tillegg til vannet med en høyde på 500mm. Alle resultatene over har vist 

at standarden gir konservative verdier, derfor er det ikke forventet at dekket skal knekke eller 

kollapse med en punktlast på 20kN.  

 

 

Nedbøying  Vannhøyde  Ekstra vann Total last  Ekstra last  Nedbøyings beregning 

mm  mm  liter  kN/m  kN  mm 

0  0  ‐  0  ‐  0 

‐2,5  320  ‐  7,03  ‐  ‐21,792 

‐12  420  ‐  8,23  ‐  ‐25,512 

‐15  500  ‐  9,19  ‐  ‐28,488 

‐15  ‐  400  9,19  4  ‐31,133 

‐17  ‐  800  9,19  8  ‐33,778 

‐20  ‐  1000  9,19  10  ‐35,101 

‐24  ‐  1600  9,19  16  ‐39,069 

‐25  ‐  2000  9,19  20  ‐41,714 
Tabell 7.8: Laster på prøve 4.1 

 

Bruddlast 

Prøve 4.1 ble påført en punktlast på midten av spennet for å sjekke bruddlasten til dekket. 
Figur 7.24 under viser hvordan  last og nedbøyingen utviklet seg. Det første hakket  i grafen 
viser når det begynte å oppstå knekkelyder og stålplaten begynte å slippe fra betongen. Dette 
oppstår ikke i tidlig fase av testing, noe som betyr at betongen og stålplaten har god heft som 
er forårsaket av friksjon. Det første synlige risset oppstod rundt 80kN, noe som viser igjen på 
grafen.  
 

 
Figur 7.24: Last ‐ nedbøying for dekke 4.1 
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På enden av dekket oppstod det endeslipp når dekket gikk til brudd. Slippet ble målt til 13mm. 

I likhet med testene som ble utført på universitetet blir også risset her dannet fra strekksonen 

av dekket.  

 
Figur 7.25: a) endeslipp og b) rissutvikling for prøve 4.1 

 
Bruddlasten  til  dekket  ble  notert  til  112,2kN.  I  henhold  til  beregningene  i  Vedlegg  F  ble 

bruddlasten beregnet til 80kN, noe som viser et konservativt resultat. En punktlast på 112,2kN 

tilsvarer en  jevnt fordelt  last på 26,7kN/m. For testen som ble utført med  jevnt fordelt  last 

ville dette vært det samme som en vannhøyde på 2,28m. Dette viser hvorfor det ikke var noe 

tegn på brudd, riss eller knekkelyder under  lasten på 0,5meter høyt vann. Bruddlasten  for 

dekket er mye høyere enn hva dimensjonerende nyttelast er på et kontordekket. Dette viser 

at fiberarmert samvirkedekke er godt egnet til bruk i kontorbygg.  

 
Konklusjon 
For en samvirkekonstruksjon på 7,3meter med dimensjonerende nyttelast på 3kN/m2 vil 
armeringsbehovet i trykksonen i henhold til EC2 del 1‐1, 7.3.2 [1] bli beregnet til 
minimumsarmeringen, 160mm2. Resultatene over viser at en fiberarmert 
samvirkekonstruksjon viser gode egenskaper og gode resultat fra målingene, noe som viser 
at stålfiber kan erstatte slakkarmering for slike konstruksjoner. Flere av målingene fra 
testene viser konservative resultat. Ved å utføre flere tester og prøver vil man kunne få mer 
erfaring og kunnskap om slike type dekker, som kan gjøre at man kan utnytte fibrenes 
egenskaper bedre.  
 
Sammenligning  
Beregningene  som  er  utført  på  Velde  stemmer  mer  overens  med  testingen,  med  at 

standarden er konservativ. For de andre prøvene ble  ikke  resultatet helt det samme, hvor 

resultatet fra testene fikk høyest nedbøyingsverdi, og gikk til brudd før beregnet bruddlast var 

oppnådd. Dette kan være på grunn av: 

 Neglisjering  av  skjærdeformasjon  for  nedbøyingsberegningene.  For  dekkene  vil 

lengde/høyde forholdet være ca. 10. Ved et slikt forhold vil ikke skjærdeformasjonen 

gi store utslag, men påvirker  

 Dekkekravet for en konstruksjon sier at minste bredden skal være større enn 4xh, som 

for prøvene  tilsvarer 860mm. For dekkene på 2,4 meter er denne verdien 900mm. 

Dette er nær kravet, som betyr at konstruksjonen kan få en oppførsel mer lik en bjelke, 

og ikke et dekke.  
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 Spennlengde.  Korte  dekker  vil  oppnå  høyere  og  mer  konsentrerte  spenninger  i 

tverrsnittet.  

 Herdeprosessen til den ferdige betongen. Betongen hadde oppnådd en modenhet på 

11  dager  ved  testning,  hvor  dekket  var  oppbevart  ute.  Dekkene  med  minste 

dimensjonene  kan  ha  blitt  påvirket mer  negativt  av  denne  herdeprosessen, med 

uttørkning  siden  vannet  har mindre  vei  opp  til  overflaten  som  fører  til  kjappere 

uttørking.  

 Frakt og  transport  til UIS  for  testing.  Transporten  kan ha  påvirket  egenskapene  til 

dekkene.  
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8 Konklusjon 
Hovedforskjellen mellom beregning av vanlig slakkarmering og fiberarmert betong er ofte et 

tilleggselement  som  tar  hensyn  til  fibrenes  effekt.  Dette  gir  økning  i  momentkapasitet, 

nedbøying  og  rissutvikling,  hvor  den  største  økningen  oppstår  i  skjærkapasiteten  for 

konstruksjonene. 

 

Den  ferske betongens  egenskaper blir  ikke mye påvirket med  tilsetning  av  0,8%  stålfiber. 

Fibertilsetning vil ikke påvirke trykkfastheten til betongen. Prøvene som inneholdt fiber fikk 

mindre  riss  under  testene,  noe  som  viser  at  fibrene  gir  betongen  høyere  styrke  mot 

rissutvikling. Fiber viser en økning på 10% på bøyestrekkfastheten enn prøvene uten stålfiber. 

Under testene ble det også registrert at prøvene som inneholdt stålfiber fikk et mer seigt og 

duktilt brudd. 

 

Feilmoduser  for alle testene er  forårsaket av skjær som gir strekksprekker og som  fører til 

endeslipp på konstruksjonen. Testene på universitetet og Velde viser at knekkelyder og slipp 

mellom  materialene  ikke  oppstod  i  tidlig  fase  av  testingen,  noe  som  betyr  at 

sammenkoblingen mellom betongen og stålplaten var god.  

 

Ved å øke spennlengden på en samvirkekonstruksjon vil det kunne føre til større skjærkrefter 

ved opplag og økning av moment i midtsnittet. Liten spennlengde vil kunne gi høye og mer 

konsentrerte  spenninger,  noe  som  viser  igjen  på  testene  på  universitetet.  Spennlengden 

påvirker også bruddlast, hvor kortes spennlengde oppnår høyest bruddlast. Slipp oppførselen 

vil kunne bli påvirket, økende spennlengde vil øke endeslipp for konstruksjonen. Dette viser 

også  igjen på testene, med at prøvene på Velde som hadde  lengst spennlengde  fikk  lavest 

bruddlast og størst endeslipp.  

 

Resultatene fra testene på universitetet viser at en fiberarmert samvirkekonstruksjon med en 

spennlengde på 2,1meter vil oppnå større forbedring på nedbøyingen under testene i forhold 

til de andre prøvene, enn hva beregningene viste. Dette viser en positiv økning av stivhet ved 

bruk av fiber, og en bedre effekt på virkelig testing. Beregningsresultatet for dekketesten på 

universitetet viser bedre nedbøyingsoppførsel enn hva resultatet fra målingene. Dette er ikke 

hva  som var  forventet, og kan være  forårsaket av neglisjering av  skjærdeformasjon under 

beregningen. Det kan også bli påvirket av spennlengde, herdeprosess og transport. Prøven 

med  fiberarmering  viste  best  rissegenskap  og  oppnådde  høyere  bruddlast  i  forhold  til 

konstruksjonen med slakkarmering. Ut ifra beregning‐ og testresultatene kan en konkludere 

med  at  slakkarmering  kan  erstattes med  fiberarmering  og  samtidig  opprettholde  ønsket 

egenskaper for konstruksjoner med en spennlengde på 2,1meter.  

 

Beregningsresultatene  fra testene som er utført hos Velde viser at stålplaten kan benyttes 

som underlag  for  støping av betongen på en konstruksjon med  spennlengde på 7,3meter. 
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Testresultatet viser at bruddlasten er høyere enn nyttelasten til et næringsbygg, som betyr at 

konstruksjonen  er  godt  egnet  til  bruk  i  slike  bygg.  Flere  av målingene  fra  testene  viser 

konservative resultat for nedbøying og bruddlast. Mer forskning bør gjennomføres for å finne 

måter og metoder for å få en bedre utnytelse av fiberen. Dette vil gi mer kunnskap og erfaring 

som kan  føre  til at man kan  redusere  fibermengde  i en konstruksjon og  samtidig  få gode 

egenskaper som tilfredsstiller kravene. 

 

9 Forslag til videre arbeid 
Forslag til videre arbeid for fiberarmert samvirkekonstruksjon: 

 

 Utforske egenskapene til konstruksjoner for ulike mengder fibertilsetning, og endring 

av type betongresept. 

  

 Utføre en fullstendig dekketest hvor stålplatens egenskaper som forskaling testes, og 

dekketesten utføres etter 28 dager med riktig herdeprosess. Det bør også benyttes 

tilstrekkelig måleutstyr som kan måle riss og endeslipp på dekket.  

 

 Studere brannmotstanden for fiberarmert samvirkekonstruksjon sammenlignet med 

slakkarmert samvirkekonstruksjon.  

 

 Se nærmere på rissviddeberegning for fiberarmerte samvirkekonstruksjoner.  

 

 Kontakte  SINTEF  for  videre  arbeid  for  å  oppnå  godkjenning  av  denne  type 

konstruksjon. 
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Dato  Tid(dag)  Δt  Betong temp  mid temp H(θ)  M  sum modenhet   
07.apr  0  1  6,9  6,9 0,37 0,37 0 

08.apr  1  1  6,9  7,35 0,38 0,38 0,366 

09.apr  2  1  7,8  6,5 0,35 0,35 0,75 

10.apr  3  1  5,2  4,95 0,29 0,29 1,1 

11.apr  4  1  4,7  5,6 0,31 0,31 1,3885 

12.apr  5  1  6,5  6 0,33 0,33 1,7025 

13.apr  6  1  5,5  5,35 0,30 0,30 2,0325 

14.apr  7  1  5,2  4,05 0,26 0,26 2,3365 

15.apr  8  1  2,9  3 0,23 0,23 2,598 

16.apr  9  1  3,1  3 0,23 0,23 2,828 

17.apr  10  1  2,9  3,1 0,23 0,23 3,058 

18.apr  11  1  3,3  3,85 0,26 0,26 3,291 

19.apr  12  1  4,4  5,5 0,31 0,31 3,5465 

20.apr  13  1  6,6  5,85 0,32 0,32 3,8565 

21.apr  14  1  5,1  5 0,29 0,29 4,1805 

22.apr  15  1  4,9  3,95 0,26 0,26 4,4705 

23.apr  16  1  3  3,1 0,23 0,233 4,729 

24.apr  17  1  3,2  3,6 0,25 0,248 4,962 

25.apr  18  1  4  4 0,26 0,26 5,21 

26.apr  19  1  4  4,35 0,27 0,2705 5,47 

27.apr  20  1  4,7  5,15 0,30 0,296 5,7405 

28.apr  21  1  5,6  6,05 0,33 0,332 6,0365 

29.apr  22  1  6,5  7 0,37 0,37 6,3685 

30.apr  23  1  7,5  8,15 0,42 0,416 6,7385 

01.mai  24  1  8,8  9,5 0,48 0,475 7,1545 

02.mai  25  1  10,2  9,6 0,48 0,48 7,6295 

03.mai  26  1  9  10,15 0,51 0,506 8,1095 

04.mai  27  1  11,3  11 0,54 0,54 8,6155 

05.mai  28  1  10,7  10,4 0,53 0,528 9,1555 

06.mai  29  1  10,1  9,35 0,47 0,4675 9,6835 

07.mai  30  1  8,6  8,25 0,42 0,42 10,151 

08.mai  31  1  7,9  7 0,37 0,37 10,571 

09.mai  32  1  6,1  5,95 0,33 0,328 10,941 

10.mai  33  1  5,8  6,05 0,332 0,332 11,269  Test av dekke på UIS 

11.mai  34  1  6,3  8,3 0,422 0,422 11,601 

12.mai  35  1  10,3           12,023  Fullskalatest Velde 
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Og for et dobbelarmert tverrsnitt vil de bli 
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D.4  

 

hvor n er effektiv E‐modulforhold mellom stålplaten og betongens gjennomsnittlige 

elastisitetsmodul. 

 
Figur D.1: opprisset a)enkel‐ og b)dobbelarmert tversnitt 
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Opprisset tverrsnitt 
 
 

௖௨ݔ ൌ

ܾ݄௖
ଶ

2 ൅ ܾ௠݄௣ ൬݄ െ
݄௣
2 ൰ ൅ ௣݀௣ܣ݊

ܾ݄௖ ൅ ܾ௠݄௣ ൅ ௣ܣ݊
 

 

 

D.5  

 

 
௖௨ܫ ൌ

ܾ݄௖
ଷ

12
൅ ܾ݄௖ ൬ݔ௖௨ െ

݄ଶ
2
൰
ଶ

൅
ܾ௠݄௣

ଷ

12
൅ ܾ௠݄௣ ൬݄ െ ௖௨ݔ െ

݄௣
2
൰
ଶ

൅ ௣൫݀௣ܣ݊ ൅ ௖௨൯ݔ
ଶ
൅  ௫ܫ݊

 

 

D.6  

Og for et dobbelarmert tverrsnitt vil de bli 

 

௖௨ݔ ൌ

ܾ݄௖
ଶ

2 ൅ ܾ௠݄௣ ൬݄ െ
݄௣
2 ൰ ൅ ௣݀௣ܣ݊ ൅ ሺ݊ െ 1ሻܣ௦݀௔

ܾ݄௖ ൅ ܾ௠݄௣ ൅ ௣ܣ݊ ൅ ሺ݊ െ 1ሻܣ௦
 

 

 

D.7  

 
௖௨ܫ ൌ

ܾ݄௖
ଷ

12
൅ ܾ݄௖ ൬ݔ௖௨ െ

݄௖
2
൰
ଶ

൅
ܾ௠݄௣

ଷ

12
൅ ܾ௠݄௣ ൬݄ െ ௖௨ݔ െ

݄௣
2
൰
ଶ

൅ ௣൫݀௣ܣ݊ ൅ ௖௨൯ݔ
ଶ
൅ ௫ܫ݊ ൅ ሺ݊ െ 1ሻܣ௦ሺݔ௖௨ െ ݀௔ሻଶ 

 

D.8  

 

Hvor bm er effektive bredde til konstruksjonen.  

 
Figur D.2: uopprisset a)enkel‐ og b)dobbelarmert tversnitt 
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Vedlegg E. Prøve 1‐3  
Vedlegg E‐1. Dimensjoner og laster 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
 

 
 
 
 

 
 
 
 
 

 
 

 
 
 
 
 
 
 
 
 

 

Dimensjoner  

Dekke: 
 

 

 

Stålplaten:   

 
 

 
 

  

  

EC4 del 1-1 
9.1.1(2)   OK  

Areal stålplate: 

Gitt av produsent   

 

volum betong: 
 

Gitt av produsent 

 
 

Areal betong: 

  

b 900mm

a 700mm

hp 160mm tp 1.5mm

b0 134mm
br 131mm

bb 61mm
 1.32

bs b0 br bs 265 mm

sw

hp 15mm

sin ( )
 sw 149.683mm

br

bs
0.494

br

bs
0.6

Ap
3020mm

2

m
b Ap 2.718 10

3
 mm

2


Vc1 0.128
m

3

m
2



Vc Vc1 L b
Vc 0.242m

3


Ac

Vc

L
 Ac 0.115m

2


L 2.1 m 
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total høyde: 

  OK  

  

 OK  

Materialkvalitet  
 EC2 del 1-1  

Tabell 3.1 
Betong B30:  

 

 
EC2 del 1-1, 
3.1.2 

Tid testene ble utført  

Sement klasse N  

  

  

  

 
 

 
 

  

  

h 215mm h 90mm

hc h hp hc 55 mm

hc 50mm

fctm 2.9MPa

Ecm 33000MPa

fcm 38MPa

t 11

cct e

s 1
28

t







0.5












 cct 0.862

fcmt cct fcm fcmt 32.744MPa

Ecmt

fcmt

fcm









0.3

Ecm Ecmt 3.156 10
4

 MPa

t 28
 1

fctmt cct


fctm
fctmt 2.499 MPa

fckt fcmt 8MPa fckt 24.744MPa

fcd fckt fcd 24.744MPa

s 0.25



    Vedlegg E. Prøve 1‐3  

34 
 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

Stålplate s350: 

Nominell flytespenning  

  

 

Armering: 
 

  

 

Coin 29, 
4.4 Stålfiber: fibrene tilfeldig orientert  

0,45% stålfiber  

 
Anbefalt verdi 

  

  

fypd fy fypd 350 MPa

Ep 210000MPa

fyk 500MPa

fyd fyk fyd 500 MPa

Es 200GPa

0
1

3


fkmid 500MPa

ftkres 0 vf fkmid ftkres 0.75 MPa

ftdres ftkres ftdres 0.75 MPa

fy  350 MPa

vf 0.0045
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Laster i ULS 

 fra produsent: Egenvekt stålplater: 

 
 

fra produsent: 
Egenvekt samvirkekonstruksjon tørr: 

  

Samlet egenvekt: 

  

Punktlast:  

Bruker ikke lastfaktorer her siden dette skal sjekkes i lab til brudd. 

fra produsent, 
kingspan: 

Egenskaper til platen: 

høyde til nøytralaksen:  

Andreordens moment: 

 

 

Momentkapasitet: 

  

gks 0.239
kN

m
2



Gks gks b
Gks 0.215

kN

m


Gk1 2.951
kN

m
2

b Gk1 2.656
kN

m


Gk Gks Gk1 Gk 2.871
kN

m


e 79.9mm

Ix 9.72 10
6

 mm
4



Mcrd 42.3
kN m

m
b

Mcrd 38.07 kN m

Ix
1080cm

4

m
b 

Pk  75 kN
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ULS: 

fritt opplagt med 
to pukntlaster 

Moment og skjær laster: 

Moment i midten: 

  

Skjær ved opplegg 

  

MEd

Gk L
2



8
Pk a MEd 54.083kN m

VEd Pk

Gk L

2
 VEd 78.015kN
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Vedlegg E‐2. Prøve 1 
 
 
 

 
 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

ULS: 

Momentkapasitet: 
EC4 del 1-1 
kap 9  

Kompresjonskraft i betongen 

  

Trykkraft i stålpalten 

  

EC4 del 1-1, 
9.7.2(5) 

 Nøytralaksen ligger i betongen 

dybde av betong i kompresjon: 

  

 

avstand mellom platens 
nøytralakse og topp fiber 
i betong 

 
 

  

 
 

Sjekk: 
  OK  

Ncf 0.85 fcd hc b Ncf 1.041 10
3

 kN

Np fypd Ap Np 951.3kN

Np Ncf

xpl

Np

0.85 fcd b
 xpl 50.256mm

xpl hc

dp h e
dp 135.1mm

z dp

xpl

2
 z 109.972mm

Mrd min Ncf z Np z 
Mrd 104.617kN m

MEd

Mrd
0.517

MEd

Mrd
1
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EC4 del 1-1, 
9.7.3 Langsgående skjær motstand: 

EC4 del 1-1, 
9.7.3(5) 

  

Empiriske faktorer, fra 
produsent  

 

  

Sjekk:   OK  

Vertikal skjær motstand 
EC2 del 1-1, 
6.2.2 

grov/ stort tilslag 
 

  

  

  

smalleste bredde i strekk 

  

  

Ls
L

4
 Ls 525 mm

M 146.7MPa

k 0.0335MPa

Vlrd b dp
M Ap

b Ls
k









 Vlrd 106.68kN

VEd

Vlrd
0.731

VEd

Vlrd
1

k2 0.18

CRdc k2 CRdc 0.18

k1 1
200

dp

mm

 k1 2.217

k min k1 2  k 2

bw
b

bs
b0 bw 455.094mm

1 min
Ap

bw dp
0.02









 1 0.02
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ingen langsgående krefter 
fjerner derfor denne fra ligningen 

 

  

 

 

Sjekk:   OK  

SLS  

EC4 del 1-1 
9.8.2 Nedbøying: 

 mindre enn 20,  
simply supported 

OK, men regner ut pga testing 

 
 

vha areal likevekt 

  

Tranformerer tversnittet til betong, 
Andre ordens moment for risset del: 

 
 

vmin 0.035k

3

2


fckt

MPa









1

2

 vmin 0.492

VRdc max CRdc k 100 1
fckt

MPa










1

3

 bw dp MPa vmin bw dp MPa













VRdc 81.263kN

VEd

VRdc
0.96 VRdc VEd

L

dp
15.544

n
Ep

Ecmt


n 6.654

xcc n
Ap

b
 1

2 b dp

n Ap
 1







 xcc 56.283mm

Icc

b xcc
3



3
n Ap dp xcc 2 n Ix

Icc 2.305 10
8

 mm
4



cp 0 
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minste bredde som er i strekk 

  

vha tyngdepunkts beregning 

 

 

Andre ordens moment for urisset del: 

 

 

Gjennomsnittsverdi: 

  

   

Nedbøying pga jevnt fordelt last: 

  

Nedbøying pga punktlastene: 

  

bm
b

bs
b0 bm 455.094mm

xcu

b
hc

2

2
 bm hp h

hp

2










 n Ap dp

b hc bm hp n Ap


xcu 97.113mm

Icu

b hc
3



12
b hc xcu

hc

2










2


bm hp

3


12
 bm hp h xcu

hp

2










2

 n Ap dp xcu 2 n Ix

Icu 6.03 10
8

 mm
4



Ic

Icc Icu

2
 Ic 4.168 10

8
 mm

4


1
5

384

Gk L
4



Ecmt Ic
 1 0.055mm

2
Pk a

24 Ecmt Ic
3 L

2
 4 a

2
  2 1.874mm
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Total nedbøying: 

  

Tillat nedbøying: 

  

Sjekk: 
 

 OK! 

Riss: 

Rissmoment: 

  

Sjekk:   

  

  

Dekket vil være opprisset 

Sjekker sprekk med EC2 del 1-1: 
Tverrsnittet er enkel armert med stålpalte i bunn.  

 Maks riss: 

Kortsiktig lasting:  

 

total 1 2 total 1.93 mm

lovlig
L

250
 lovlig 8.4 mm

total

lovlig
0.23

lovlig total

Mcr

fctmt Icu

h xcu
 Mcr 12.782m kN

Mcr

MEd
0.236 Mcr MEd

Pcr

Mcr

a

Gk L
2

8 a
 Pcr 15.999kN

wmax 0.25mm

kt  0.6

fcteff fctmt  
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Areal i strekk i topp stålplate  

  

Totalt areal i strekk 

 
 

  

Areal i strekk i bunn av stålplate 

hcef1 min
h

2
2.5 h dp 

h xcc 
3










 hcef1 52.906mm

hcef max hcef1 h dp 1.5 tp   hcef 82.15mm

x
hcef

tan ( )
 x 21.046 mm

Aceff1
b

600mm

bb bb 2 x  hcef

2

130mm 130mm 2 x( ) hcef

2












Aceff1 2.872 10
4

 mm
2



Aceff2
b

600mm
br hcef 2  Aceff2 3.228 10

4
 mm

2


Aceff Aceff1 Aceff2
Aceff 6.101 10

4
 mm

2


peff

Ap

Aceff
 peff 0.045
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Strekkspenning i armeringen ved første riss: 

EC4 del 1-1 
7.4.3(3)   

  

  

 
 

stenger med god heft for bøying  

    

Stålplatens minimums betongoverdekning 

  

rissavstand: 

EC2 del 1-1 
7.3.4(3)   

EC2 del 1-1 
7.3.4(2) ε sm - ε cm = A 

 

 

so n
Mcr dp xcc 

Icc
 so 29.08MPa

st

Ac Icu

Ap Ix
 st 2.629 10

3


 s

0.4 fctmt

st peff
  s 8.533 10

3
 MPa

s so  s
s 29.089MPa

cp hc cp 55 mm

Srmax k3 cp
k1 k2 k4 tp

peff
 Srmax 192.724mm

A max

s kt

fcteff

peff
 1 n peff 

Ep













0.6
s

Ep
















A 8.311 10
5



k2 0.5k1 0.8k4 0.425k3 3.4 
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EC2 del 1-1 
7.3.4(1)  

 

sjekk:  
 OK  

Riss ved maks spenning  

 

 

 
 

 

A 8.311 10
5



wk1 SrmaxA
wk1 0.016mm

wk1

wmax
0.064 wk1

wmax
1

sy 350MPa

Ay max

sy kt

fcteff

peff
 1 n peff 

Ep













0.6
sy

Ep
















Ay 1.459 10
3



wk2 SrmaxAy

wk2

wmax
1.125
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Last ved brudd: 

Stålplaten   

  

  

Betongen 
 

  

  

  

  

fy 350 MPa

ys dp xcc ys 78.817mm

Pbs

Icc fy

n ys a

Gk L
2



8 a


Icc  s

n a ys
 Pbs 217.5kN

cu 0.0035

c Ecmt cu c 110.455MPa

yb xcc yb 56.283mm

Pbc

Icc c

yb a

Gk L
2



8 a


Icc  s

a yb
 Pbc 643.971kN

Pb min Pbs Pbc  Pb 217.5kN
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ULS: 

For å oppretholde kravene innen riss: 

EC4 del 1-1,  
9.8.1(2) 
ustøttet  
konstruksjon 

 
 

Armering valgt: 
ϕ 10c250 gir 

 

 

ovedekning armering:  

Momentkapasitet: 
EC4 del 1-1 
kap 9  

Kompresjonskraft i betongen 

    

kraft i armering 

  

   

kraft i stålpalten 

  

 

Nøytralaksen ligger i betongen 

Asmin max 0.002b hc 80mm
2







 10mm

Ncf 0.85fcd hc b Ncf 1.041 10
3

 kN

Ns As fyd Ns 157 kN

Ncf Ns 1.198 10
3

 kN

Np fypd Ap Np 951.3kN

Np Ncf Ns

Asmin 99 mm 
2 

 

As 314mm 
2 

 

cnom  25mm  
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Dybre av betong i 
kompresjon 

  

 

avstand mellom platensnøytralakse og topp fiber i 
betongen 

  

avstand mellom armering og topp fiber i 
betong 

 

  

må sjekke om armeringen er gir etter:  

tøyningsgrense for trykk i betong:  

tøyning i armering: 

  

 
Design tøyning 

 

Armering er yielded 

xpl

Np Ns

0.85 fcd b
 xpl 41.961mm

xpl hc

dp h e dp 135.1mm

da cnom


2
 da 30 mm

cu2 0.0035

s cu2

da

xpl
 s 2.502 10

3


yd 2.17 10
3



s yd
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Sjekk:   OK  

EC4 del 1-1 
9.7.3 

Langsgående skjær motstand: 

  EC4 del 1-1, 
9.7.3(5) 

Empiriske faktorer, 
fra produsent: 

 

 

  

Sjekk:   OK  

EC2 del 1-1, 
6.2.2 

Vertikal skjær motstand: 

grov/ stort tilslag  

 
 

 
 

  

smalleste bredde  
i strekk 

  

Mrd Np dp 0.5 xpl  Ns da 0.5 xpl 

Mrd 109.978kN m

MEd

Mrd
0.492

MEd

MRd
1

Ls
L

4
 Ls 525 mm

M 146.7MPa

k 0.0335MPa

Vlrd b dp
M Ap

b Ls
k









 Vlrd 106.68kN

VEd

Vlrd
0.731

VEd

Vlrd
1

k2 0.18

CRdc k2
CRdc 0.18

k1 1
200

dp

mm


k1 2.217

k min k1 2  k 2

bw
b

bs
b0 bw 455.094mm
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ingen langsgående krefter 
fjerner derfor denne fra ligningen 

 

  

 

 

Sjekk:   OK  

SLS  

EC4 del 1-1 
9.8.2 Nedbøying: 

 mindre enn 20,  
simply supported 

OK, men regner ut pga testing 

 
 

minste bredde som er i strekk 

  

1 min
Ap

bw dp
0.02









 1 0.02

cp 0

vmin 0.035k

3

2


fckt

MPa









1

2

 vmin 0.492

VRdc max CRdc k 100 1
fckt

MPa










1

3

 bw dp MPa vmin bw dp MPa













VRdc 81.263kN

VEd

VRdc
0.96 VRdc VEd

L

dp
15.544

n
Ep

Ecmt


n 6.654

bm
b

bs
b0 bm 455.094mm
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vha areal likevekt 

 

 

 

 

 

 

Andre ordens moment for risset del: 

 

 

vha tyngdepunkts beregning 

 

 

Andre ordens moment for urisset del: 

betongen: 

 

Given

b xcc
2



2
n 1( ) As xcc da  n Ap dp xcc 

xcc max xcc 

xcc 55.619mm

Icc

b xcc
3

3
n Ap dp xcc 2 n Ix n 1( ) As xcc da 2

Icc 2.317 10
8

 mm
4



xcu

b
hc

2

2
 bm hp h

hp

2










 n Ap dp n 1( ) As da

b hc bm hp n Ap n 1( ) As


xcu 96.275mm

Icu1

b hc
3

12
b hc xcu

hc

2










2


bm hp

3

12
 bm hp h xcu

hp

2










2



xcc Find xcc             
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ståltet: 

 

Totalt: 

 
 

Gjennomsnittsverdi: 

  

Nedbøying: Bruker superposisjon for de to lastene 

pga jevnt fordelt last: 
 

  

pga punktlastene: 

  

Total nedbøyig: 

  

Tillat nedbøying: 

  

 
 OK! 

Icu2 n Ap dp xcu 2 n Ix n 1( ) As xcu da 2

Icu Icu1 Icu2
Icu 6.109 10

8
 mm

4


Ic

Icc Icu

2
 Ic 4.213 10

8
 mm

4


1
5

384

Gk L
4

Ecmt Ic
 1 0.055mm

2
Pk a

24 Ecmt Ic
3 L

2 4 a
2  2 1.854mm

total 1 2 total 1.909mm

lovlig
L

250
 lovlig 8.4 mm

lovlig totaltotal

lovlig
0.227
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Riss: 

EC2 del 1-1 
7.3.2  

minimumsarmering etter EC2: 

størte tillate spenning i armeringen:  

middelverdi av betongen strekkfasthet:  

 
 

 bøying uten aksialkraft: 

betongarealet i strekksone: 

  

 

 
 

 

 

  

  

  

 OK  

s fyk

fcteff fctmt

k 1
h 300mm

kc 0.4

hs h xpl hs 173.039mm

xs 36.5mm

Act1

bb bb 2 xs  hp

2









b

600mm


Act1 0.023m
2



Act2

130mm 130mm 2 xs  hp

2









b

600mm


Act2 0.04m
2



Act3 hs hp  b Act3 0.012m
2



Act Act1 Act2 Act3 Act 0.075m
2



Asmin

kc k fcteff Act

s
 Asmin 150.123mm

2


As Asmin
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Sprekk moment: 

  

  
 

 Dekket vil være opprisset siden 

Sjekker sprekk med NS-EN 1992-1-1: 
Tverrsnittet er dobbel armert med stålpalte i bunn og armering i topp. 

maks riss:  

Kortsiktig lasting:  

 

høyden som er i strekksone: 

EC2 del 1-1 
7.3.4   

  

 

Mcr

fctmt Icu

h xcu
 Mcr 12.858m kN

Pcr

Mcr

a

Gk L
2

8 a
 Pcr 16.107kN

Mcr MEd

wmax 0.25mm

fcteff 2.499MPa

hcef1 min
h

2
2.5 h dp 

h xcc 
3










 hcef1 53.127mm

hcef max hcef1 h dp  1.5 tp  hcef 82.15mm

x
hcef

tan ( )
21.046mm

kt 0.6 
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for stålplate bunn: 

 

 

for stålplate topp: 

 
 

Totalt areal i strekk 

  

  

Strekkspenning i armeringen ved første riss: 

EC4 del 1-1 
7.4.3(3)   

  

  

 
 

stenger med god heft for bøying  

    

Armeringen i strekksonen er stålplaten, hvor man kan sette avstanden=0, derfor kan 
denne Srmax ligningen brukes 

 Stålets minimums betongoverdekning 

Aceff1
b

600mm

bb bb 2 x  hcef

2

130mm 130mm 2 x( ) hcef

2












Aceff1 2.872 10
4

 mm
2



Aceff2 hcef 2 br
b

600mm


Aceff2 3.228 10
4

 mm
2



Aceff Aceff1 Aceff2 Aceff 6.101 10
4

 mm
2



peff

Ap

Aceff
 peff 0.045

so n
Mcr

Icc
 dp xcc  so 29.348MPa

st

Ac Icu

Ap Ix
 st 2.664 10

3


 s

0.4 fctmt

st peff
  s 8.423 10

3
 MPa

s so  s
s 29.356MPa

k4 0.425

cnom 25 mm

k2 0.5 k3 3.4 k1 0.8
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EC2 del 1-1 
7.3.4(3)   

EC2 del 1-1 
7.3.4(2) ε sm - ε cm = A 

 

 

EC2 del 1-1 
7.3.4(1)  

 

sjekk: 
 

 
OK  

Riss ved maks spenning 

 

 

 

  

 

Srmax k3 cnom
k1 k2 k4 tp

peff
 Srmax 90.724mm

A max

s kt

fcteff

peff
 1 n peff 

Ep













0.6
s

Ep
















A 8.387 10
5



wk1 SrmaxA
wk1 7.609 10

3
 mm

wk1

wmax
0.03 wk1

wmax
1

sy 350MPa

Ay max

sy kt

fcteff

peff
 1 n peff 

Ep













0.6
sy

Ep
















Ay 1.459 10
3



wk2 SrmaxAy wk2 0.132mm

wk2

wmax
0.529
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Last ved brudd: 

Stålplaten  

 

  
 

  

Armeringen  

  

  

Betongen 
 

  

  

  

  

fy 350 MPa

ys dp xcc ys 79.481mm

Pbs

Icc fy

n ys a

Gk L
2

8 a


Icc  s

n a ys
 Pbs 216.793kN

fyd 500 MPa

ya xcc da ya 25.619mm

Pba

Icc fyd

n ya a

Gk L
2



8 a


Icc  s

n a ya
 Pba 968.623kN

cu 0.0035

c Ecmt cu c 110.455MPa

yb xcc yb 55.619mm

Pbc

Icc c

yb a

Gk L
2



8 a


Icc  s

a yb
 Pbc 655.085kN

Pb min Pbs Pba Pbc  Pb 216.793kN
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ULS  

Momentkapasitet: 
Coin 29, 
6.2.2 

avstand mellom platens nøytralakse og topp fiber i 
betongen 

  

betongen trykksone vha aksiell likevekt: 

EC 2 del 1-1, 
3.1.7  

 

 

 

Kraft fra fiber: 

  

Kraft fra stålplate: 

 
 

momentkapasitet: 

 

 

Sjekk:   OK  

Coin 29, 
6.2.6.2 Vertikal skjær motstand 

 grov/ stort tilslag 

  

dp h e dp 135.1mm

Given

Ap fypd h xpl  b ftdres 0.8 xpl fcd b

xpl Find xpl  59.29575575196578399mm

xpl 59.296mm

Sf h xpl  b ftdres Sf 105.1kN

Sa Ap fypd
Sa 951.3kN

MRd Sf 0.5 h 0.1 xpl  Sa dp 0.4 xpl 

MRd 117.879kN m

MEd

MRd
0.459

MEd

MRd
1

k2 0.18

CRdc k2 CRdc 0.18
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ingen langsgående krefter 
fjerner derfor denne fra ligningen 

 

  

 

 

 

Sjekk: 
  OK  

  

  

Sjekk:   OK  

k1 1
200

dp

mm

 k1 2.217

k min k1 2  k 2

bw
b

bs
b0 bw 455.094mm

1 min
Ap

bw dp
0.02









 1 0.02

cp 0

vmin 0.035k

3

2


fckt

MPa









1

2

 vmin 0.492

VRdc max CRdc k 100 1
fckt

MPa










1

3

 bw dp MPa vmin bw dp MPa













VRdc 81.263kN

L

h
9.767

L

h
3

VRdcf 0.6 ftdres bw h VRdcf 44.03kN

VRd VRdc VRdcf  VRd 125.293kN

VEd

VRd
0.623 VRd VEd
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Svensk standard 
+ fib model 

 

 

Sjekk:   OK  

SLS  Bruker samme last her pga ingen faktorer brukes 

EC 4 del 1-1, 
9.8.2 

Nedbøying: 

mindre enn 20,  
simply supported  

OK, men regner ut pga testing 

 
 

Risset tversnitt: 

  

Andre ordens moment for risset del: 

 
 

minste bredde som er i strekk 

  

Vrdcf 0.18 k 100 1 1 7.5
ftdres

fctk











fckt

MPa










1

3

 bw dp MPa















Vrdcf 126.949kN

VEd

Vrdcf
0.615 Vrdcf VEd

L

dp
15.544

n
Ep

Ecmt


n 6.654

xcc n
Ap

b
 1

2 b dp

n Ap
 1







 xcc 56.283mm

Icc

b xcc
3



3
n Ap dp xcc 2 n Ix

Icc 2.305 10
8

 mm
4



bm
b

bs
b0 bm 455.094mm
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Urisset tversnitt: 

 

 

Andre ordens moment for urisset del: 

 

 

Gjennomsnittsverdi: 

 

  

Nedbøying: 
Bruker superposisjon for de to lastene 

pga jevnt fordelt last: 

  

pga punktlastene: 

  

Total nedbøying: 

  

xcu

b
hc

2

2
 bm hp h

hp

2










 n Ap dp

b hc bm hp n Ap 


xcu 97.113mm

Icu

b hc
3

12
b hc xcu

hc

2










2


bm hp

3

12
 bm hp h xcu

hp

2










2

 n Ap dp xcu 2 n Ix

Icu 6.03 10
8

 mm
4



Ic

Icc Icu

2
 Ic 4.168 10

8
 mm

4


1
5

384

Gk L
4



Ecmt Ic
 1 0.055mm

2
Pk a

24 Ecmt Ic
3 L

2
 4 a

2
  2 1.874mm

total 1 2 total 1.93 mm
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Tillat nedbøying: 

  

  OK! 

Riss: 

Rissmoment: 

  

RILEM Maks riss:  

Coin 29,  
6.3.2.2 Kortsiktig lasting:  

 

  

  

  

Areal i strekk i bunn av stålplate 

 

 

lovlig
L

250
 lovlig 8.4 mm

total

lovlig
0.23 lovlig total

Mcr fctmt

Icu

h xcu  Mcr 12.782kN m

wmax 0.25mm

fcteff fctmt

hcef1 min
h

2
2.5 h dp 

h xcc 
2










 hcef1 79.358mm

hcef max hcef1 h dp  1.5 tp  hcef 82.15mm

x
hcef

tan ( )
 x 21.046 mm

Aceff1
b

600mm

bb bb 2 x  hcef

2

130mm 130mm 2 x( ) hcef

2












Aceff1 2.872 10
4

 mm
2



kt  0.6 
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Areal i strekk i topp stålplate  

  

Totalt areal i strekk 

 
 

  

stenger med god heft for bøying  

    

  

Stålplatens minimums betongoverdekning 

  

riss avstand: 
EC2 del 1-1 
7.3.4(3) 

  

Spenning i armering ved første riss: 
EC4 del 1-1 
7.4.3(3) 

  

  

  

Aceff2
b

600mm
br hcef 2  Aceff2 3.228 10

4
 mm

2


Aceff Aceff1 Aceff2
Aceff 6.101 10

4
 mm

2


peff

Ap

Aceff
 peff 0.045

k3 3.4 k4 0.425 k1 0.8 k2 0.5

k5 1
ftkres

fctmt
 k5 0.7

cp hc cp 55 mm

Srmax k3 cp
k1 k2 k4 k5 tp

peff
 Srmax 191.006mm

so n
Mcr

Icc
 dp xcc  ftdres so 28.33MPa

st

Ac Icu

Ap Ix
 st 2.629 10

3


 s

0.4 fctmt

st peff
  s 8.533 10

3
 MPa
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ε sm - ε cm = A 

EC2 del 1-1 
7.3.4(2) 

 

 

Rissvidde: 

EC2 del 1-1 
7.3.4(1)   

  OK  

Riss ved maks spenning  

 

 

  

  OK  

s so  s s 28.339MPa

A max

s kt

fcteff

peff
 1 n peff 

Ep













0.6
s

Ep
















A 8.097 10
5



wk1 SrmaxA wk1 0.015mm

wk1

wmax
0.062

wk1

wmax
1

sy 350MPa

Ay max

sy kt

fcteff

peff
 1 n peff 

Ep













0.6
sy

Ep
















Ay 1.459 10
3



wk2 SrmaxAy wk2 0.279mm

wk2

wmax
1.115

wk2

wmax
1
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RILEM  
Opprisset tverrsnitt som gir første riss 

  

Opprisset tverrsnitt 
 

short term loading  

high bond  

  

bending   

high bond  

  

Gjennomsnittlig rissvidde: 

 

 

riss pga last 
 

Rissvidde: 

  

 
 OK  

sr n
Mcr

Icc
 dp xcc  ftdres sr 28.33MPa

s 28.339MPa

2 1

1 1

sm

s

Ep
1 1 2

sr

s









2












 sm 8.125 10
8



k2 0.5

k1 0.8

Lf 50mm  0.75mm

srm 50mm 0.25 k1 k2
tp

peff










50

Lf























srm 40.025mm

 1.7

wk1rilem  srm sm wk1rilem 5.529 10
6

 mm

wk1rilem

wmax
2.211 10

5
 wk1rilem

wmax
1
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 Riss ved maks spenning 

 

  

 
 

  OK  

Last ved brudd: 

Stålplaten  

   

 

 

Betongen 
 

  

  

 

 

  

sy 350 MPa

smy

sy

Ep
1 1 2

sr

sy









2












 smy 1.656 10
3



wk2rilem  srm smy
wk2rilem 0.113mm

wk2rilem

wmax
0.451

wk2rilem

wmax
1

fy 350 MPa

ys dp xcc ys 78.817mm

Pbs fy  s ftdres 
Icc

n ys a


Gk L
2



8 a


Pbs 217.971kN

cu 0.0035

c Ecmt cu c 110.455MPa

yb xcc yb 56.283mm

Pbc c  s ftdres 
Icc

yb a


Gk L
2



8 a


Pbc 648.359kN

Pb min Pbs Pbc  Pb 217.971kN
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Dimensjoner  

Dekke: 

Dekke har dimensjon 7,5x1,2, men 
beregningene blir utført med en b=1m 

  OK  

Krav for dekke: 

 

 

Sjekk:    

Dette er et enveis dekke 

Stålplaten:  

   

EC4 del 1-1 
9.1.1(2) sjekk:  

  OK  

Areal stålplate: 
Gitt av produsent:  

L 7.5m

B 1.2m

b 1m

h 215mm h 90mm

4 h 0.86 m B 4 h

B

h
5.581

L

B
6.25

bs 265mm tp 1.5mm

bb 61mm br 131mm

hp 160mm
b0 97.5mm

 1.32

sw

hp 15mm

sin ( )
 sw 149.683mm

br

bs
0.494 br

bs
0.6

Ap 3020mm
2



L

B
2.5
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volum betong: 

Gitt av produsent:  

  

Areal betong:   

Total høyde:   OK  

  

 OK  

Materialkvalitet  

EC2 del 1-1  
Tabell 3.1 

Betong B30:   

 

EC2 del 1-1, 
3.1.2  

Tid testene ble utført  

Sement klasse N  

  

  

  

 
 

Vc1 0.128
m

3

m
2



Vc Vc1 L b Vc 0.96 m
3



Ac

Vc

L
 Ac 0.128m

2


h 215 mm h 90mm

hc h hp hc 55 mm

hc 50mm

fctm 2.9MPa

Ecm 33000MPa

fcm 38MPa

t 12

s 0.25

cct e

s 1
28

t







0.5












 cct 0.876

fcmt cct fcm fcmt 33.305MPa

Ecmt

fcmt

fcm









0.3

Ecm Ecmt 3.172 10
4

 MPa

t 28
 1
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Stålplate s350: 

Nominell flytespenning  

  

 

Stålfiber: fibrene tilfeldig orientert  

0,45% stålfiber  

anbefalt verdi  

Coin 29, 
4.4 

  

  

Bekreftelse av stålplaten som forskaling 

fra produsent: Egenvekt stålplater:  

  

fctmt cct


fctm
fctmt 2.542MPa

fckt fcmt 8MPa fckt 25.305MPa

fcd fckt fcd 25.305MPa

fctk 2MPa

fctd fctk fctd 2 MPa

fy 350MPa

fypd fy fypd 350 MPa

Ep 210000MPa

0
1

3


vf 0.0045

fkmid 500MPa

ftkres 0 vf fkmid ftkres 0.75 MPa

ftdres ftkres ftdres 0.75 MPa

gks 0.239
kN

m
2



Gks gks b
Gks 0.239

kN

m

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Egenvekt våt betong: 

  

Egenvekt samvirkekonstruksjon: 

  

Variabel last: 

EC1 del 1-6    

Moment og skjær laster: 

Moment i midten: 

  

moment ved opplegg 

  

Skjær ved opplegg 

  

Skjær ved midt opplegger 

  

fritt opplagt,opplager 
i midt 

gk1 3.014
kN

m
2



Gkv gk1 b Gkv 3.014
kN

m


Gk1 Gks Gkv Gk1 3.253
kN

m


Qk1 max 0.75
kN

m
0.01 Gk1





 Qk1 0.75
kN

m


MEdf 0.0703 Gk1 Qk1  L

2






2










 MEdf 3.957kN m

MEdfm 0.125 Gk1 Qk1  L

2






2










 MEdfm 7.037kN m

VEdf 0.375 Qk1 Gk1  L

2
 VEdf 5.629kN

VEdfm 1.25 Qk1 Gk1  L

2
 VEdfm 18.764kN
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Egenskapene til platen: 

fra produsent,  
kingspan: høyde til nøytralaksen:  

Andreordens moment:  

Momentkapasitet:  

Sjekk moment ved konstruksjon: 

  
ok 

Skjærkapasitet av platen: 
EC3 del 1-3, 
6.1.5 Steg høyden: 

  

Relativ steg 
slankhet: 

  

 

Skjærstyrke mtp 
knekking: 

  

Dette er for en steg 

  

e 79.9mm

Ix 10.8 10
6

 mm
4



McRd 42.3kN m

MEdf

McRd
0.094

MEdf

Mcrd
1

hw hp tp 15mm hw 143.5mm

w 0.346
sw

tp


fy

Ep
 w 1.41

w 1.4

fbv 0.67
fy

w
2

 fbv 118.027MPa

VbRd1

hw

sin ( )
tp fbv VbRd1 26.226kN
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Her er det 2 steg per bs = 265mm 

Det gir per meter:  

Det er 7.547 steg per meter 

  

  OK  

EC3 del 1-3, 
6.1.7.3 Lokal tverr-skjær kapasitet for steg: 

Indre radius av hjørnene: 
bruker høyst mulig r, da blir Rwrd minst mulig 

 

  

 

EC3 del 1-3 
6.1.7.3(4) a)   

Effektive bære lengde:  

Koeffisient:  

 

 

  
OK 

Kombinert skjær, aksial kraft og bøying 
EC3 del 1-3 
6.1.10  

 

 

 OK 

2

265mm
1000 mm 7.547

VbRd 7.547VbRd1 VbRd 197.926kN

VEdfm

VbRd
0.095

VEdfm

VbRd
1

Given

r

tp
10 r Find r( ) 15.0 mm

r 15 mm

Ia 10mm

 0.075

Rwrd B  tp fy Ep 1 0.1
r

tp










 0.5 0.02
Ia

tp








 2.4


90






2












Rwrd 1.643 10
3

 kN

VEdfm

Rwrd
0.011

VEdfm

Rwrd
1

VEdfm 18.764kN

0.5 VbRd 98.963kN

Vedfm 0.5 VbRd
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EC3 del 1-3 
6.1.11  

Kombinert bøying og lokal last eller reaksjons kraft 

  

 
 

  

OK  

EC4 del 1-1 
9.3.2(2) 

Damming: 

  

 
 

Damming trenger ikke tas med 

Nedbøying ved konstruksjon:  

EC4 del 1-1 
9.6(2) 

  

  

 
 OK 

MEdf

McRd
0.094

MEdf

Mcrd
1

VEdf

Rwrd
1VEdfm

Rwrd
0.011

MEdf

McRd

VEdfm

Rwrd
 0.105

MEdf

Mcrd

VEdf

Rwrd
 1.25

senter
5

384

Gk1
L

2






4



Ep Ix
 senter 3.693mm

tillat
1

10
h

tillat 21.5 mm

smax

L

2

180
 smax 20.833mm

1
5

384

Gk1 Qk1  L

2






4



Ep Ix
 1 4.545mm

1

smax
0.218 1

smax
1
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ULS: 

fra produesnt: 
Egenvekt tørr betong: 

  

Egenvekt samvirkekonstruksjon: 

  

Jevnt fordelt last: 

 
 

tetthet vann:  

 
 

Dette tilsvarer en høyde med vann på 250mm på dekket 
under testing 

Bruker ikke lastfaktorer her siden dette skal sjekkes i lab til brudd. 

Moment og skjær laster: 

fritt opplagt 
Moment i midten: 

  

Skjær ved opplegg 

  

Gkt 2.951
kN

m
2

b Gkt 2.951
kN

m


Gk2 Gks Gkt Gk2 3.19
kN

m


Qk2 3
kN

m
2

b
Qk2 3

kN

m


v 10
kN

m
3



y
Qk2

v B


y 250 mm

MEd

Gk2 Qk2  L
2





8
 MEd 43.523kN m

VEd

Qk2 Gk2  L

2
 VEd 23.212kN
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Momentkapasitet: 
Coin 29 
6.2.2 

avstand mellom platens nøytralakse og topp fiber
i betongen 

  

EC 2 del 1-1 
3.1.7 

betongen trykksone: 

aksiell likevekt 

 

 

  

Kraft fra fiber: 

  

Kraft fra stålplate: 

  

momentkapasitet: 

 

 

Sjekk:   OK  

Det skal også bevises for konstruksjoner i pålitelighetsklasse 2-4 at momentet kan 
opprettholdes uten fibrene.  EC4 del 1-1, 

9.7.2(5) 

dp h e dp 135.1mm

Given

Ap fypd h xt  b ftdres 0.8 xt fcd b

xt 58.029mm

Sf h xt  b ftdres Sf 117.728kN

Sa Ap fypd Sa 1.057 10
3

 kN

MRd Sf 0.5 h 0.1 xt  Sa dp 0.4 xt 

MRd 131.605kN m

MEd

MRd
0.331

MEd

MRd
1

xt Find xt  58.0286819972526294mm
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Kompresjonskraft i betongen 

  

Trykkraft i stålpalten 

  

 Nøytralaksen ligger i betongen 

dybde av betong i kompresjon: 

  

 

Moment arm: 

  

 
 

 
 OK  

Vertikal skjær motstand 
Coin 29 
6.2.6.2 

grov/ stort tilslag  

  

  

Ncf 0.85 fcd hc b Ncf 1.183 10
3

 kN

Np fypd Ap Np 1.057 10
3

 kN

Np Ncf

xpl2

Np

0.85 fcd b
 xpl2 49.142mm

xpl hc

z dp

xpl2

2
 z 110.529mm

Mrd2 min Np z Ncf z 
Mrd2 116.829kN m

MEd

Mrd2
0.373 MEd

Mrd2
1

k2 0.18

CRdc k2 CRdc 0.18

k1 1
200

dp

mm

 k1 2.217
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ingen langsgående krefter 
fjerner derfor denne fra ligningen 

 

  

 

 

 Sjekk: 
  OK  

  

  

Sjekk:   OK  

k min k1 2  k 2

bw
b

bs
b0 bw 367.925mm

1 min
Ap

bw dp
0.02









 1 0.02

cp 0

vmin 0.035k

3

2


fckt

MPa









1

2

 vmin 0.498

VRdc max CRdc k 100 1
fckt

MPa










1

3

 b dp MPa vmin b dp MPa













VRdc 179.902kN

L

h
34.884

L

h
3

VRdcf 0.6 ftdres b h VRdcf 96.75kN

VRd VRdc VRdcf  VRd 276.652kN

VEd

VRd
0.084 VRd VEd
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Svensk standard 
+ fib model 

 

 

Sjekk: 
  OK  

SLS  Bruker samme last her pga ingen faktorer brukes 

EC4 del 1-1 
9.8.2 

Nedbøying: 

 > 20, ikke OK, må utføre 
beregning  

 
 

vha areal likevekt: 

  

Andre ordens moment for risset del: 

  

  

tyngdepunktberegning: 

 

 

Vrdcf 0.18 k 100 1 1 7.5
ftdres

fctk











fckt

MPa










1

3

 b dp MPa















Vrdcf 281.043kN

VEd

Vrdcf
0.083

VEd

Vrdcf
1

L

dp
55.514

n
Ep

Ecmt


n 6.62

xcc n
Ap

b
 1

2 b dp

n Ap
 1







 xcc 56.178mm

Icc

b xcc
3



3
n Ap dp xcc 2 n Ix Icc 2.551 10

8
 mm

4


bm
b

bs
b0 bm 367.925mm

xcu

b
hc

2

2
 bm hp h

hp

2










 n Ap dp

b hc bm hp n Ap


xcu 90.846mm
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Andre ordens moment for urisset del: 

 

 
 

Gjennomsnittsverdi: 

  

Nedbøying pga last 

  

Total nedbøying 

  

Tillat nedbøying 

  

Sjekk: 
  

  OK  

Icu

b hc
3



12
b hc xcu

hc

2










2


bm hp

3


12
 bm hp h xcu

hp

2










2

 n Ap dp xcu 2 n Ix

Icu 5.856 10
8

 mm
4



Ic

Icc Icu

2
 Ic 4.204 10

8
 mm

4


2
5

384

Gk2 Qk2  L
4



Ecmt Ic
 2 19.126mm

 1 2  23.671 mm

lovlig
L

250
 lovlig 30 mm

2

lovlig
0.638

2

lovlig
1



lovlig
0.789



lovlig
1
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sjekke rissmoment: 

  

RILEM  Maks riss:  

Coin 29  
6.3.2.2 Kortsiktig lasting:  

 

  

  

  

Areal i strekk i bunn av stålplate 

 

Areal i strekk i topp stålplate  

  

 

Mcr fctm

Icu

h xcu  Mcr 13.678kN m

wmax 0.25mm

kt 0.6

fcteff fctmt

hcef1 min
h

2
2.5 h dp 

h xcc 
2










 hcef1 79.411mm

hcef max hcef1 h dp  1.5 tp  hcef 82.15mm

x
hcef

tan ( )
 x 21.046 mm

Aceff1 3.191 10
4

 mm
2



Aceff2
b

600mm
br hcef 2  Aceff2 3.587 10

4
 mm

2


Aceff1
b

600mm

bb bb 2 x  hcef

2

130mm 130mm 2 x( ) hcef

2











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Totalt areal i strekk 

 
 

  

stenger med god heft for bøying  

    

  

stålplatens minimums betongoverdekning 

  

riss avstand: 
EC2 del 1-1 
7.3.4(3)   

Spenning i armering ved første riss: 
EC4 del 1-1 
7.4.3(3) 

  

  

  

  

ε sm - ε cm = A 

Aceff Aceff1 Aceff2
Aceff 6.779 10

4
 mm

2


peff

Ap

Aceff
 peff 0.045

k3 3.4 k4 0.425 k1 0.8 k2 0.5

k5 1
ftkres

fctmt
 k5 0.705

cp hc cp 55mm

Srmax k3 cp
k1 k2 k4 k5 tp

peff
 Srmax 191.035mm

so n
Mcr

Icc
 dp xcc  ftdres so 27.262MPa

st

Ac Icu

Ap Ix
 st 2.298 10

3


 s

0.4 fctmt

st peff
  s 9.93 10

3
 MPa

s so  s s 27.272MPa
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EC2 del 1-1 
7.3.4(2) 

 

EC2 del 1-1 
7.3.4(1)  

Rissvidde:   

sjekk:   OK  

Riss ved maks spenning  

 

 

  

sjekk:   

RILEM Opprisset tverrsnitt som gir første riss 

  

cracked section  

short term loading  

high bond  

A max

s kt

fcteff

peff
 1 n peff 

Ep













0.6
s

Ep
















A 7.792 10
5



wk1 SrmaxA wk1 0.015mm

wk1

wmax
0.06

wk1

wmax
1

sy 350MPa

Ay max

sy kt

fcteff

peff
 1 n peff 

Ep













0.6
sy

Ep
















Ay 1.456 10
3



wk2 SrmaxAy wk2 0.278mm

wk2

wmax
1.112

wk1

wmax
1

sr n
Mcr

Icc
 dp xcc  ftdres sr 27.262MPa

s 27.272MPa

2 1

1 1
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bending   

high bond  

  

average final crack spacing 

 

 

 

Rissvidde: 
 

  

sjekk:   OK  

 Riss ved maks spenning 

  

 
 

sjekk:   OK  

sm

s

Ep
1 1 2

sr

s









2












 sm 9.456 10
8



k2 0.5

k1 0.8

Lf 50mm  0.75mm

srm 50mm 0.25 k1 k2
tp

peff










50

Lf











vf











srm 39.785mm

 1.7

wk1rilem  srm sm wk1rilem 6.395 10
6

 mm

wk1rilem

wmax
2.558 10

5


wk1rilem

wmax
1

sy 350 MPa

smy

sy

Ep
1 1 2

sr

sy









2












 smy 1.657 10
3



wk2rilem  srm smy
wk2rilem 0.112mm

wk2rilem

wmax
0.448

wk2rilem

wmax
1
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Bruddlast: 

total jevnt fordelt last ved 500mm vann  

Stålplaten  

 

  
 

 

Betongen  

 

 

 

  

Ekstra beregninger som benyttes til sammenligning av testene 

Nedbøying pga egenvekt, urisset tversnitt 

  

Nedbøying ved ekstra last:  

  

qkv 9.19
kN

m


fy 350 MPa

ys 78.922mm

Pbsp fy  s ftdres 
Icc 4

n ys L


qkv L 4

8


Pbsp 56.878kN

c 115.5MPa

yb 56.178mm

Pbcp c  s ftdres 
Icc 4

yb L


Gk2 L 4

8


Pbcp 269.591kN

Pbjp min Pbsp Pbcp  Pbjp 56.878kN

g
5

384

Gk1  L( )
4



Ecmt Icu
 g 7.215mm

Pk3 4kN

3
5

384

qkv L
4



Ecmt Ic


1

48

Pk3 L
3



Ecmt Ic
 3 31.032mm
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Brudd for eksta test: 

Stålplaten  

  

 

 

Betongen 
 

  

  

 

 

  

 

Omregnet bruddlast:  

Moment for punktlast 
 

Moment for jevnt fordelt last  
 

fy 350 MPa

ys dp xcc ys 79.71mm

Pbs fy  s ftdres 
Icc 4

n ys L


Gk2 L

2


Pbs 79.273kN

cu 0.0035

c Ecm cu c 115.5MPa

yb xcc yb 55.39mm

Pbc c  s ftdres 
Icc 4

yb L


Gk2 L

2


Pbc 265.32kN

Pbj min Pbs Pbc  Pbj 79.273kN

Pbrudd 112.2kN

MB

Pbrudd L

4

Mj

Gk2 Qbrudd 
8
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Setter momentene lik hverandre, 
og finner Qbrudd  

 

  

tetthet vann:  

  

Dette gir en høyde med vann på 2,23m på dekket under 
testing 

EC2 del 1-1 
7.3.2  

Armeringsbehov etter EC2: 

størte tillate spenning i armeringen:  

middelverdi av betongen strekkfasthet:  

 
 

 
bøying uten aksialkraft: 

betongarealet i strekksone: 

  

 

 
 

MB Mj

Qbrudd

Pbrudd 2

L
Gk2 Qbrudd 26.73

kN

m


v 10
kN

m
3



ybrudd

Qbrudd

v B


ybrudd 2.228 10
3

 mm

s fyd

fcteff fctmt

k 1
h 300mm

kc 0.4

hs h xpl2 hs 165.858mm

xs 36.5mm

Act1

bb bb 2 xs  hp

2









b

600mm


Act1 0.026m
2


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Act2

130mm 130mm 2 xs  hp

2









b

600mm


Act2 0.044m
2



Act3 hs hp  b Act3 5.858 10
3

 m
2



Act Act1 Act2 Act3 Act 0.076m
2



Asmin

kc k fcteff Act

s
 Asmin 155.06mm

2

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